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PROLOGO

Este libro ha nacido de las clases de Mecéanica de Rocas que impartimos en la Universidad
Politécnica de Madrid y en la de Vigo, y en el Master Internacional “Aprovechamiento Sostenible de
los Recursos Minerales”. Ha sido escrito pensando en los universitarios y en los profesionales de la
geotecnia. A ambos colectivos les dedicamos con todo carifio esta obra en la que hemos invertido
muchas horas durante los dltimos afios. El impulso para ponernos a escribir surgié cuando
recibimos el encargo de la Catedra Madariaga de la Escuela Técnica Superior de Ingenieros de
Minas de la UPM de organizar unos cursos sobre estabilidad de taludes, que fueron financiados por
la Comisién Nacional de Seguridad Minera, y el apoyo prestado por el Master contribuyé a que se
terminara el libro.

Hay en esta obra dos partes claramente diferenciadas. La primera es de Fundamentos de Mecéanica
de Rocas y aquellos que posean ya un conocimiento general sobre esta materia podrian saltarsela 'y
comenzar a leer el libro en la segunda parte, que esta dedicada a la Ingenieria de Taludes. No
obstante, recordar las bases nunca esta de mas por lo que, sin duda alguna, la lectura ordenada del
libro, de principio a fin, puede resultar muy provechosa. Evidentemente la obra es incompleta pues
tanto la Mecéanica de Rocas como la Ingenieria de Taludes han adquirido una extension tal que
resulta imposible resumirlas en un soélo libro, aunque sea tan extenso como éste. Los fundamentos
variaran poco en los préximos afios, pero ciertos aspectos practicos y métodos de calculo
posiblemente seran superados en breve plazo. Esperamos, sin embargo, que el libro resulte util
durante un tiempo al menos tan largo como el que nos ha llevado escribirlo.

El nivel de conocimientos que se requiere para leer el libro esta al alcance de los alumnos de
nuestras universidades; a proposito se ha partido de unas bases accesibles. No obstante, los
problemas que se presentan en la ingenieria de taludes son, en general, Unicos y se requiere
experiencia para resolverlos correctamente.

Varios profesores han contribuido con capitulos a esta obra: D. Ricardo Lain Huerta (Capitulo 9), D.
Celestino Gonzalez Nicieza y D? Inmaculada Alvarez Fernandez (Capitulo 15), D2 Inmaculada
Alvarez Fernandez y Miguel Angel Rodriguez Diaz (Capitulo 16), D. Fernando Garcia Bastante
(Capitulo 17), D&, Maria Belarmina Diaz Aguado y D. Fernando Ariznavarreta Fernandez (Capitulo
18). A todos ellos les agradecemos su colaboracién.

Pedro Ramirez Oyanguren y Leandro Alejano Monge
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1. INTRODUCCION A LA MECANICA DE ROCAS

Los cientificos descubren aquello que es, los ingenieros crean aquello que nunca fue
YVon Karman, 1904

Aqui tenemos la verdadera esencia de nuestra disciplina: una compleja mezcla de la
mecdnica pura, la idiosincrasia de la naturaleza vy la determinacion de la humanidad
9. Hudson, 1993

Mds que una ciencia, la mecdnica de rocas es un arte, en el sentido fuerte del arte de construir...
Comité Frangais de Mécanique des Roches, 2000

1.1. Definiciones basicas

Se comienza este capitulo y este libro con una serie de definiciones basicas que deben servir de
base para comprender los planteamientos y conceptos que se presentaran a continuacion.

Se define ROCA como un agregado sélido, formado por uno o varios minerales, que se encuentra
ocupando grandes extensiones de la corteza terrestre. En mecéanica de rocas se habla en muchas
ocasiones de ROCA o ROCA INTACTA para referirse a un elemento (trozo, bloque, probeta) de
roca que no presenta discontinuidades observables.

En la naturaleza las rocas aparecen muy comunmente atravesadas por distintos caracteres
geoldgicos estructurales y discontinuidades de variado origen geoldgico, como la estratificacion,
esquistosidad, pliegues, fallas, y juntas o diaclasas. Al conjunto de estas discontinuidades que
atraviesan la roca se le suele denominar ESTRUCTURA del macizo rocoso.

Se define MACIZO ROCOSO como la forma en la que se presentan las rocas en el medio natural.
Asi pues un macizo rocoso estara definido por la roca y la estructura, que a su vez contendra
planos de estratificacion, fallas, juntas, pliegues y otros caracteres estructurales. Los macizos
rocosos son por tanto discontinuos y pueden presentar propiedades heterogéneas y/o anisétropas.

Se ilustran las definiciones de estructura y macizo rocoso en la Figura 1. En ella se muestra primero
(Figura 1.a) una fotografia de un macizo rocoso sobre la que se han marcado las discontinuidades
observables in-situ, que se han llevado posteriormente sobre fondo blanco para ilustrar la definicién
de estructura (Figura 1.1.b). En la realidad, hay que pensar que esta estructura es tridimensional.

A partir de la definiciéon de macizo rocoso y de lo que la naturaleza nos muestra, ha de quedar claro
desde el principio de este libro que, atendiendo a los acrénimos propuestos por Hudson y Harrison
(1995), un macizo rocoso es un “DIANE” (acrénimo de Discontinuous, Inhomogeneous, Anysotropic
& Non-Elastic = discontinuo, heterogéneo, anisoétropo e inelastico) y no un “CHILE” (acrénimo de



Continuous, Homogeneous, Isotropic & Linear-Elastic = continuo, homogéneo, iso6tropo vy
linealmente elastico). Asi pues, los macizos rocosos, que son el principal objeto de estudio y
material de trabajo en mecéanica de rocas, consisten en una serie de bloques o elementos de roca
intacta y una estructura formada por mdltiples discontinuidades (cominmente agrupadas en
familias) y otros caracteres estructurales. Su naturaleza y comportamiento dependera, por tanto, de
ambos (roca + discontinuidades) influyendo mas unas u otras en funcion de las caracteristicas del
macizo y las propiedades, situacion y volumen de las obras que se realicen en ellos.

= |

Escala 1 m

Iyl

=
/)1
MACIZO ROCOSO ESTRUCTURA
a) b)

Figura 1.1. Definicion ilustrativa de un macizo rocoso (a) y de su estructura, seguin se comenta en el texto.

Se define SUELO como un material formado por particulas sélidas y poros rellenos de agua o aire,
sin cementacién o poco cementado, originado por la alteraciéon de las rocas y sobre el que se
desarrolla la mayor parte de la actividad humana y bioldgica.

Desde el punto de vista genético los suelos son rocas que se han ido erosionando y alterando; y las
rocas son suelos que, sometidos a determinados niveles de presion y temperatura y condiciones
quimicas, se han ido litificando a lo largo del tiempo mediante diversos tipos de procesos fisico-
quimicos. Existen pues materiales de transicién entre las rocas y los suelos y viceversa,
denominados “roquisuelos”, que se estudian analizan técnicas mixtas entre las de la mecanica de
rocas y la de suelos.

Se define MINERAL desde un punto de vista CIENTIFICO o mineraldgico como una sustancia de
origen natural, de composicion quimica definida y estructura atomica determinada. Se define
MINERAL desde un punto de vista MINERO, que es el que nos interesa, como una sustancia de
origen natural cuya explotacién origina un beneficio.



1.2. Conceptos generales de mecanica de rocas

El problema ingenieril del disefio estructural de excavaciones, ya sean subterraneas o a cielo
abierto, que trata de resolver la mecanica de rocas es la prediccion del comportamiento mecanico
del macizo rocoso en una determinada obra o explotacion sujeta a las cargas que se le apliquen a
lo largo de toda su vida operativa (Brady y Brown, 1985); contemplada desde este punto de vista la
mecanica de rocas se deberia llamar mas propiamente ingenieria de los macizos rocosos.

La mecanica de rocas aplicada a la practica minera y a la de ingenieria civil parte de la ingenieria
mecanica clasica y de la mecanica de medios continuos, pero la naturaleza variable de los
materiales que analiza, la confieren un elevado nimero de factores especificos que la identifican
como una disciplina diferente y coherente del campo de las ingenierias de minas y civil.

Una definicion cominmente aceptada de mecéanica de rocas propuesta en 1974 por el comité
americano de esta disciplina es:
“Mecanica de rocas es la ciencia teorica y aplicada que estudia el comportamiento de
mecanico de las rocas y de los macizos rocosos. Seria pues la rama de la ingenieria
dedicada al estudio de la respuesta de las rocas y macizos rocosos al campo de fuerzas
que actian en su entorno”

Asi definida, esta disciplina es basica para la mineria y la ingenieria civil, ya que el hecho de realizar
excavaciones modifica los campos de fuerza en el entorno fisico de las rocas. Como se podra ver
en el desarrollo de este libro, el estudio de la respuesta de los materiales requiere la aplicacion de
un buen numero de técnicas analiticas desarrolladas especificamente para la materia y que hoy dia
forman parte de su cuerpo de doctrina. La mecéanica de rocas forma a su vez parte de la geotecnia
0 geomecanica, que estudia el comportamiento de todos los materiales de origen geoldgicos por si
solos y en su interaccion con estructuras y de la que también forma parte la mecéanica de suelos.

1.2.1. Puntos de partida de la mecanica de rocas

La aplicacién de los principios de la mecanica de rocas a la ingenieria de minas se basa en
premisas simples y tal vez evidentes (Brady y Brown, 1985):

e El primer postulado seria suponer que a cualquier macizo rocoso se le pueden asignar un
conjunto de propiedades mecanicas, que se pueden medir a través de ensayos estandar.

e El segundo principio seria aseverar que el proceso de excavacién minera origina una
estructura de roca superficial o subterranea formada por el macizo rocoso, huecos,
elementos de sostenimiento y empotramientos, que se puede analizar a partir de los
principios de la mecénica clasica.

e Latercera proposicién es que la capacidad de predecir y controlar el comportamiento del
macizo rocoso, en el que se realiza la operacién minera, puede asegurar o incrementar la
rentabilidad econémica, lo que se ha de traducir en la practica en la eficiencia (maxima
eficacia) de la explotacién del recurso, medida en términos de recuperaciéon de mineral (%
de mineral extraido), de productividad o, directamente, de rentabilidad econémica.



1.2.2. Metodologia basica

Desde una perspectiva mecanica, el objetivo final del disefio de un hueco en el terreno es el control
de los desplazamientos de la roca hacia y alrededor del mismo. Los desplazamientos elasticos en el
entorno de excavaciones son tipicamente bastante pequefios. Los desplazamientos que mas
importan desde un punto de vista ingenieril suelen llevar consigo procesos como la fracturacion de
la roca sana, deslizamiento a través de caracteres estructurales de origen geologico como fallas,
flexiones excesivas de las rocas de techo y muro de una explotacion (por ejemplo debidas a la
separacion de estratos), o roturas inestables en el sistema como el estallido de pilares mediante la
liberacion repentina de energia potencial.

Estas posibles maneras de respuesta de la roca definen las principales componentes de una
metodologia que pretende sentar las bases geotécnicas del disefio de excavaciones. La
metodologia incluira por tanto los elementos siguientes:

« Ladeterminacion, de la manera mas exacta y estandarizada posible, de las propiedades de
resistencia y deformabilidad de los macizos rocosos que rodean la excavacion o se
encuentran en su entorno cercano.

« La definicion, a través de campafias de reconocimiento y de los ensayos de laboratorio
apropiados, de la estructura geologica del macizo rocoso (incluyendo la localizacion,
espaciado, persistencia y propiedades geotécnicas de las discontinuidades que aparecen
en las zonas afectadas por la excavacion).

« El establecimiento de la distribucion de presiones de agua en el dominio afectado por la
excavacion mediante técnicas de piezometria, puesto que la presion de agua en las fisuras
influye de manera muy significativa sobre la posibilidad de deslizamiento de bloques
siguiendo planos de debilidad estructural.

« El desarrollo de técnicas analiticas o numéricas para evaluar cada uno de los posibles
modos de respuesta del macizo rocoso en funcién de las condiciones de excavacion de la
obra y la geometria final propuesta.

Estas bases indican que la mecéanica de rocas aplicada al disefio de excavaciones parte de
conceptos convencionales de laingenieria y de la logica. Por ello resulta sorprendente el hecho de
gue esta metodologia no comenzara a ser aplicada habitualmente sino en las tres o cuatro Ultimas
décadas y previamente sdlo se utilizara el disefio basado en la experiencia.

Diversos factores han contribuido a la relativamente reciente aparicion de la mecéanica de rocas
como una tecnologia de importancia. Tal vez la causa mas importante sea la creciente dimension
de las obras civiles y el incremento los niveles de produccién de las explotaciones mineras que ha
llevado aparejada la economia a gran escala (mejora de la rentabilidad con mayor nivel en la
produccion). A su vez, las grandes inversiones necesarias para a llevar a cabo grandes proyectos
han ido exigiendo mayores niveles de seguridad en su comportamiento a medio y largo plazo y por
tanto técnicas mas rigurosas en el desarrollo de su disefio y planificacion operativa y temporal.

El aumento del tamafio de los proyectos ha exigido el desarrollo de procedimientos de disefio cada
vez mas efectivos. La necesidad de extraer recursos minerales y realizar taneles y obras en
ambientes poco favorables ha proporcionado un impetu significativo a la investigacion en mecanica



de rocas. Por ultimo, la reciente concienciacién social relativa a la conservacion de recursos y del
medio ambiente y a la seguridad laboral se han reflejado en la mecéanica de rocas a través de
investigaciones enfocadas a incrementar la eficiencia en la construccion de obras y a mejorar los
niveles de seguridad, disminuyendo el indice de siniestralidad laboral.

1.2.3. Diferencias basicas entre mecanica de rocas y de suelos

Desde sus origenes en los afios 60 y a lo largo de su evolucion ha habido la tendencia de
considerar la mecanica de rocas como una disciplina derivada o "subordinada" de la mecéanica de
suelos. A pesar de la similitud de los principios basicos existen una serie de aspectos clave que
permiten la clara distincion de ambas, entre los que conviene destacar:

« Los procesos de rotura de rocas intactas implican mecanismos de fracturacion como
generacion y crecimiento de grietas en un medio seudo-continuo, mientras que en suelos
la rotura no afecta a la integridad mecanica de cada uno de los granos individuales.

« Los suelos, en las condiciones normales de operacién, se suelen encontrar sometidos a
campos de tensiones débiles, siendo lo contrario usual en las rocas.

« Las rocas suelen tener madulos elasticos manifiestamente (cientos de veces) mayores
que los suelos y lo mismo sucede con la resistencia.

« Elflujo de agua en rocas es conspicuo, esto es se produce siguiendo fisuras o canales
determinados, lo que suele originar niveles bajos de permeabilidad, mientras que en suelos
el flujo se produce a través de los poros que deja el entramado de particulas sélidas.

En definitiva se podria decir desde un punto de vista mecanico que un suelo es un medio continuo
formado por multitud de pequefios elementos discontinuos mientras que un macizo rocoso seria un
medio discontinuo formado por un nimero finito de grandes elementos continuos.

1.2.4. Particularidades inherentes a la mecéanica de rocas

Se sefialan a continuacion las particularidades propias de la mecanica de rocas que justifican la

aparicion de esta tecnologia como una disciplina coherente de la ingenieria de minas y civil y que
requiere de una metodologia tan especifica que la aparta de la mecanica clasica.

1.2.4.1. Materiales de origen natural

En mecanica de rocas los materiales con los que se trabaja no pueden ser elegidos, sino
ensayados, analizados y utilizados en la mejor manera posible para los fines deseados. Debido a
su origen natural, estos materiales no tienen porqué ser homogéneos y constantes en sus
propiedades y comportamientos. Como se ha indicado los macizos rocosos son, siguiendo la
nomenclatura de Hudson (1995), “DIANEs” y no “CHILEs". Es por ello que una parte importante en
los estudios de mecénica de rocas es la adecuada caracterizacion de la estructura de los macizos
rocosos, ya que es ésta la que marca en muchos casos su comportamiento.

Es en este aspecto del comportamiento natural de los macizos rocosos donde la mecanica de rocas



rocas entronca con la geologia estructural, ciencia que estudia el comportamiento de las rocas de la
corteza terrestre sometidas a esfuerzos y las deformaciones que se producen. Asi para los estudios
de mecanica de rocas, para los que es necesario conocer y entender la estructura de los macizos
rocosos, resulta fundamental tener ciertas bases de dicha disciplina para realizar un analisis
estructural (presencia de fallas, pliegues... y su origen) de los mismos (Véase Fig. 1.2.).

.|d) Contacto con resalte

Figura 1.2. Diversas fotografias que muestran la importancia de la geologia estructural en los estudios de
mecanica de rocas. a) pliegue-falla en la autovia Bailén-Granada. b) pliegues en la zona costera de Burela (Lugo).
c) fallas y contacto granito-esquisto observables en una foto aérea de un macizo rocoso granitico en la provincia
de Pontevedra. d) contacto con resalte entre una caliza resistente y unas pizarras verdes o filitas mas bien poco
resistentes en el entorno de una cantera en la provincia de Lugo. Fotografias (excepto fotografia aérea): autores.

Entre los libros clasicos sobre geologia estructural se pueden citar el Ramsay y Huber (1983) y el
Matttauer (1976). Tanto Price y Cosgrove (1990) como Pusch (1995) realizan excelentes sintesis
de la relacién entre mecéanica de rocas y geologia estructural en sus correspondientes libros
(véanse referencias).

1.2.4.2. Fractura de rocas

La rotura de los materiales mas comunes en ingenieria industrial y de la construccién, como el
aceroy el hormigén, se produce al estar sometidos a traccion. Sin embargo los campos tensionales
que actiian comunmente en el &mbito de la mecéanica de rocas se encuentran predominantemente
en el dominio de la compresién, por lo que las teorias desarrolladas para los materiales anteriores



no son directamente aplicables a los macizos rocosos. Una complicacion que se da en el caso de
rocas sometidas a compresion tiene su origen en la friccion movilizada entre las superficies de las
microfracturas, donde se produce la iniciacion de la fracturacion y que hace que la resistencia de la
roca sea muy dependiente de la tension de confinamiento, por lo que surgen dudas sobre la
relevancia de nociones como el principio de normalidad, flujo asociado y teoria de la plasticidad al
analizar las propiedades de resistencia a la rotura y deformacién post-rotura de las rocas. Véase la
Figura 1.3.

Figura 1.3. Fotografias sucesivas de la rotura de un  a muestra cubica de 60 cm de arista de carb6n sometido a
compresion donde se muestra como evoluciona la fracturacion en las rocas. Segun Bieniawski (1967).

1.2.4.3. Efectos de escala

La respuesta de un macizo rocoso a una serie de cargas aplicadas muestra un pronunciado efecto
de escala en funcién del volumen sobre el que actlan cargas. Este efecto se debe en parte a la
naturaleza discontinua del macizo rocoso. La presencia de discontinuidades estructurales hace que
las propiedades de resistencia y deformacion del macizo estén influenciadas tanto por las
propiedades de la roca sana como por las de las diversas discontinuidades existentes, que varian
segun el tamafio del macizo rocoso afectado por la obra.

Este tipo de efectos se puede tener en cuenta considerando los diversos tamafios de las zonas
afectadas. De esta manera el proceso de perforacion de un barreno (seccién del orden de cm?)
reflejard de manera general las propiedades resistentes de la roca sana. La excavacion de una
galeria (seccion del orden de m?) en un macizo con varias familias de juntas reflejara normalmente
las propiedades del sistema de juntas (el perfil final de la seccion de la galeria vendra determinado
por la orientacion de las juntas, y el potencial deslizamiento de bloques de roca quedard marcado
por las fuerzas de friccién que actdian en estas superficies de discontinuidad) (véase la Figura 1.4).
Por dltimo, para el caso de pilares en grandes excavaciones (v.gr. 100 m x 100 m x 100 m) el
macizo fisurado puede ser simulado como un medio seudo-continuo.

Asi pues la estimacion de las propiedades de los macizos rocosos no resulta sencilla. En particular
la imposibilidad de la realizacion de ensayos a gran escala implica la necesidad de postular y
verificar teorias para estimar las propiedades del macizo rocoso a partir de los elementos que lo
forman.
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Figura 1.4. Esquema de estructura del macizo junto con dos posibles excavaciones (tUnel y sondeo) para ilustrar
la influencia de las discontinuidades sobre los huecos segun su tamafio, por el llamado efecto de escala.

1.2.4.4. Resistencia a traccion

Las rocas se diferencian del resto de materiales utilizados cominmente en ingenieria (acero, etc..)
por su baja resistencia a la traccion. Las muestras de roca ensayadas a traccion suelen romperse a
niveles tensionales del orden de diez veces menores que cuando se ensayan a compresion simple.
Ademas la presencia de discontinuidades en los macizos rocosos hace que en la mayor parte de
los casos no exista practicamente resistencia alguna a la traccion. Por tanto los macizos rocosos no
son capaces, en general, de generar y resistir traccion.

Todo ello implica que, en el disefio de excavaciones, cuando se identifique mediante analisis una
zona del macizo sometida a traccion, esta zona se distendera y las tensiones se redistribuiran en el
entorno de la misma. Esta distension podra originar la inestabilidad puntual de la roca, que tendra
lugar como separacion episodica o progresiva de unidades de roca del macizo.

1.2.4.5. Efecto de las aguas subterrdneas.

El agua subterranea influye en el comportamiento de las rocas de dos maneras distintas. La primera
y mas obvia, que tiene lugar en rocas porosas (areniscas) es la gobernada por el principio de
Terzaghi o de la tensién efectiva. La segunda, que se da en macizos rocosos formados por
materiales poco porosos (la mayor parte de las rocas), se manifiesta en que el agua sometida a
presion en las juntas que separan blogues de roca reduce la presién efectiva entre ambos labios de
la junta, y disminuye por tanto la potencial resistencia al corte que origina la friccion.

Un dltimo efecto mas sutil de las aguas es su accion degradante en diversas zonas del macizo, lo
que hace que para ciertos materiales se produzca un deterioro significativo de sus propiedades
mecanicas (menor resistencia y mayor deformabilidad).



1.2.4.6. Meteorizacion

La meteorizacion puede ser definida como la alteracion fisico-quimica de las rocas en superficie,
debido a las reacciones con soluciones atmosféricas liquidas o gaseosas. La importancia de la
meteorizacion radica en su efecto sobre las propiedades mecanicas de los materiales a los que
afecta, asi como en la influencia sobre las caracteristicas friccionales de las superficies sobre las
que actia. Ademéas una roca sometida a un elevado grado de meteorizacion se convertird
finalmente en un material desagregado o poco cementado que se conoce por suelo, de forma que a
medida que un macizo rocoso se va meteorizando tendera a parecerse a este tipo de materiales.
En la transicion se suele hablar de “roquisuelos” o rocas blandas-suelos duros.

Obviamente no se incluyen entre los seis citados, todos los aspectos que se consideran en
mecanica de rocas, pero sirven para demostrar que esta disciplina transciende el dominio de la
mecanica aplicada tradicional, ya que incorpora técnicas ajenas a ella.

1.3. Breve historia de la mecéanica de rocas y algunas fuentes de
conocimiento

La humanidad ya extraia minerales hace 40.000 afios (explotaciones de hematites en Swazilandia).
Los romanos eran capaces de mover millones de toneladas para extraer oro con leyes similares a
las actuales (Figura 1.5.), aunque sus escritos, como el “Lapidario” de Plinio el Viejo, iban mas
dirigidos a la identificacion y clasificacion de las sustancias que a su tratamiento y obtencién.

Figura 1.5. En primera plana, restos de la antigua explotacién romana de oro de Las Medulas, donde se
extrajeron millones de toneladas de mineral y que hoy es patrimonio de la humanidad. Al fondo, explotacion de
caliza para aridos. Pasado y presente de la mineria. Foto de los autores.



Parece ser que el primer documento escrito de la Edad Moderna que tiene relacion con la mecanica
de rocas es el libro en latin “De Re Metalica” de George Agricola (1556) , (Fig. 1.6.a), que
representa el espiritu del renacimiento aplicado al noble arte de la extraccion de metales y donde
ilustrando una figura sobre sostenimiento con madera indica “para evitar que una porcion del cuerpo
de la montafia caiga, y por su tamafio impida el paso de personas que entren y salgan...” (Hood y
Brown, 1999).

La primera obra en castellano que trata de mineria fue “Arte de los Metales en que se ensefia el
verdadero beneficio de los de oro y plata por azogue” que data de 1640 y fue escrita por el
licenciado Alonso de Barba (Fig. 1.6.b.). Aunque no trata especificamente el laboreo de minas, si
realiza algunas consideraciones sobre la dureza y variedad de las rocas y su tratamiento. Como
ejemplo, tanto del enfoque técnico como de la prosa y espiritu de la época y su autor, se cita el
siguiente parrafo:
“No es maravilla, que acerca de la materia de que se engendran los metales, haya
habido tanta diversidad de opiniones entre personas que puedan autorizarlas; pues
parece que con particular providencia, quiso ocultarlas con ellos el Autor de la
naturaleza en la obscura profundidad en que los cria y dureza de las pefias que los
encierra, para poner algin estorbo a la ambicién humana”.

"
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a) b)
Figura 1.6. Portada de dos libros clasicos de la literatura minera relacionados con la mecénica de rocas. a) De

Re Metallica, escrito en latin por G. Agricola (1560) y b) Arte de los Metales escrito en Castellano por Barba
(1640).

La mineria fue pues donde nacio y se desarrollé6 durante la edad moderna y contemporanea el
estudio del comportamiento del terreno (“mécanique des terrains” en francés, “strata control” en
ingles o “Gebirgsmechanik” en aleman). El termino ingles, a veces traducido como control de
estratos (propio de la mineria del carbdn), ya indica que se trataba no sélo de estudiar la roca
intacta sino algo de mayor tamafio. El término aleman proviene de la palabra “Erzgebirge”
(montafias de mena o mineral) muy propio de las montafas del Harz, cuna de la mineria modernay
de George Agricola.

Asi, durante los siglos XVI a XIX la mecanica de rocas estuvo indisolublemente unida al laboreo de
minas, en el que la mayor parte de los textos clasicos incluyen un apartado de ademes de minas, lo
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gue hoy conocemaos por sostenimiento. Asi se pueden encontrar algunos parrafos precursores de
esta disciplina en el libro “Manual de Laboreo de Minas” de Francisco de P. Hermosa (1907), donde
textualmente dice:
“Bajo el nombre de ademe se conoce toda clase de fortificacion de los
subterraneos. La ademacion es uno de los ramos mas esenciales del laboreo,
pues su objeto es conservar las labores de transito por todo el tiempo necesario y
preservar a los operarios de los hundimientos y desprendimientos de piedras...”

Sin embargo, no es hasta después del final de la segunda guerra mundial, con una Europa en
reconstruccion, con enormes necesidades de materias primas y con un aumento significativo en la
construccion de infraestructuras cada vez mas complicadas y grandes y una América con gran
crecimiento econémico, que se crea un caldo de cultivo adecuado para el nacimiento de la
mecanica de rocas, que comienza a aparecer en los cincuenta a partir de sus bases cientificas y se
va convirtiendo en una disciplina a lo largo de los sesenta.

En mineria, los primeros estudios rigurosos relacionados con la mecanica de rocas, denominada
entonces control de estratos, aparecen principalmente con motivo de los problemas planteados por
los movimientos producidos en la superficie y en todo el terreno por las explotaciones subterraneas
de carbdn en Europa. El congreso dedicado a este tema que se celebré en Lieja (Bélgica) en 1951
se puede considerar como el primero de lo que hoy conocemos propiamente como mecanica de
rocas.

Probablemente el origen lingliistico de nuestra disciplina sea debido al ingeniero francés J. Talobre,
quien trabajo para la empresa “Electricté de France” en la construccion de tineles para el transporte
de agua a presion, siendo su libro “La mécanique des roches” (1956), la primera aparicion publica
del término posteriormente traducido como mecanica de rocas.

Al desarrollo de la mecéanica de rocas contribuyd no poco la nueva definicion del concepto de
mineral de la Escuela de Minas de Colorado en los afios 50, (sustancia cuya explotacion origina un
beneficio) y que fue paulatinamente llevando a enormes explotaciones mineras muy mecanizadas, y
gue requerian por tanto grandes inversiones iniciales. Logicamente los grandes capitales que se
invertian necesitaban que se asegurara que la explotacion era viable técnicamente.

En esta situacion la mecanica de rocas, tanto en sus aplicaciones mineras como en ingenieria civil,
comenzo a florecer en los sesenta. Asi en 1963 naci6 la Sociedad Internacional de Mecanica de
Rocas, localizada en el “Laboratorio Nacional de Engenharia Civil” en Lisboa y organizada por
Manuel Rocha, experto en cimentaciones de presas. En esos afios el énfasis se puso en el
comportamiento de la roca intacta y no pocos adelantos fueron producidos por el equipo del
profesor Fairhurst, del Departamento de Ingenieria Civil de la Universidad de Minneapolis. Estos y
otros avances llevaron a la publicaciéon de uno de los primeros libros generales de esta disciplina
"Fundamentals of Rock Mechanics” (1969) escrito por J.C. Jaeger (matematico e ingeniero) &
N.G.W. Cook (sismdlogo e ingeniero de minas) que para muchos es el libro seminal de la mecéanica
de rocas nacido de la simbiosis entre la capacidad tedrica del primero de los autores y el
conocimiento de la realidad practica en la muy profunda mineria del oro sudafricana del segundo.

En los afios setenta el énfasis se puso en el papel de las discontinuidades y de la estructura del
macizo rocosos Y en su aplicacién practica a la ingenieria de taludes, con el liderazgo tecnoldgico
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de la Royal School of Mines en el Imperial College de Londres, donde coincidieron en esas fechas
E. Hoek, E.T. Brown y J.W. Bray entre otros. Fruto de este énfasis, se publica en 1974 “Rock Slope
Engineering” escrito por Hoek y Bray, primer libro que abordé, desde una perspectiva técnica y
general el disefio de taludes en roca. También en estos afios se desarrollaron las primeras
clasificaciones geomecanicas (RMR de Bieniawski y la Q de Barton, a mediados de los setenta),
gue supusieron un salto cualitativo que ha simplificado el disefio de excavaciones subterraneas y
gque aun ahora siguen siendo la base del disefio del 80 % de las excavaciones que se realizan en el
mundo.

En los afios ochenta el énfasis se centrd en los macizos rocosos, y los primeros afios vieron nacer
tal vez el ultimo de los libros primordiales de esta disciplina “Underground Excavations in Rock”
(1980) de Hoek y Brown. También en el afio 1985, los profesores Brady y Brown publicaron “Rock
Mechanics for Underground Mining”, el libro por excelencia de la mecéanica de rocas aplicada a la
mineria subterranea, sin duda el mejor documento sobre el tema jamas escrito y que por el
momento se va actualizando, apareciendo en Noviembre de 2004 la tercera edicion corregida y
ampliada.

También en los afios ochenta comenzo el desarrollo de los métodos numéricos cuya “explosion” se
produjo en los noventa. En lo que concierne a este ambito cabe destacar la influencia del ingeniero
eléctrico Peter Cundall que ha programado algunos de los cédigos enfocados a la mecanica de
rocas mas populares como FLAC, UDEC (ltasca, 2000 y 2001) y sus versiones tridimensionales.

En los noventa y este primer decenio del siglo XXI, el énfasis parece distribuirse en distintas
direcciones que incluyen el desarrollo de los métodos numéricos, la determinacion de las
propiedades de los materiales, los experimentos a escala real y la profundizacion en el concepto de
efecto de escala, y la mejora en laimplementacion técnica de las bases cientificas de la mecéanica
de rocas. Los noventa también vieron nacer el documento mas largo jamas escrito sobre esta
disciplina, que es la enciclopedia de cinco tomos “Comprehensive Rock Engineering” (1993) editada
por el profesor Hudson, discipulo de Fairhurst y profesor del Imperial College. Esta enciclopedia
pretendié y probablemente consiguio, recopilar la mayor parte de los conocimientos existentes
hasta la fecha sobre mecénica de rocas.

Una version sintética y actualizada de mecéanica de rocas de gran interés se presenta en los libros
“Engineering rock mechanics: An introduction to the principles” y “Engineering Rock Mechanics. Part
II: lNlustrative worked examples” del propio profesor Hudson y su colega Harrison.

También conviene destacar entre las publicaciones recomendables, el reciente manual de
mecanica de rocas en dos tomos realizado por el Comité Francés de Mecanica de Rocas (Manuel
de Mécanique des roches: Tome 1-Fondements (2000, coordinado por Homand y Duffaut) y Tome
2- Les Applications (2004, coordinado por Duffaut). Este libro aporta una versién mas del gusto
francés, (mas racionalista) esto es con una muy fuerte base tedrica, menos empirica que la de los
textos ingleses (mas en la linea de Hume, Bacon) y, sin embargo, con importantes logros a nivel
practico.

En lo que respecta a la investigacion existen principalmente dos revistas en las que se publican
investigaciones en esta materia:

12



1

2)

“International Journal of Rock Mechanics and Mining Sciences” editada por J. Hudsony R.
Zimmerman y publicada por Elsevier desde 1964, donde se publican investigaciones
originales, nuevos desarrollos y casos practicos de mecanica de rocas en sus aplicaciones
mineras y civiles. Su web es http://www.sciencedirect.com/science /journal /13651609.

“Rock Mechanics and Rock Engineering” editada por K. Kovariy H.H. Einstein y publicada
por Springer-Verlag desde 1968, que contiene investigaciones sobre aspectos
experimentales y teéricos de mecanica de rocas, que incluyen técnicas de ensayos de
laboratorio e in-situ, métodos computacionales y observacionales sobre el comportamiento
de excavaciones subterrdneas y a cielo abierto. La web de esta revista es
http://link.springer.de/link/service/journal/00603/about.htm.

Ni esta disciplina, tal y como la entienden los autores de este libro, ni este libro serian posible sin los
textos citados en este apartado, dicho sea sin animos de desmerecer a muchos otros que no caben
en este compendio.

ENGINEERING

MECHANICS ROCK _
of \ MECHANICS

Figura 1.7. Portada de seis de los libros clasicos de mecanica de rocas que recogen la mayor parte de adelantos

realizados en los dltimos 40 afios. Todos ellos aparecen citados en la bibliografia de este tema.

International Journal of
Rock Mechanics
and

Mining Sciences

Figura 1.8. Portada de las dos principales revistas que publican avances en mecanica de rocas.
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1.4. Aplicaciones de la mecénica de rocas

Como se ha sefialado, la mecanica de rocas se considera una disciplina Gnica, con unos principios
Unicos de aplicacién universal y, eso si, con diferentes aplicaciones, que se comentaran
sucintamente a continuacion. Légicamente, las aplicaciones principales son la mineria y la
ingenieria civil. Mientras que en la primera en muchas ocasiones los huecos se disefian para que
sean estables durante periodos de tiempo relativamente cortos (unas horas, por ejemplo, para el
caso de un frente de tajo largo, como el que se muestra en la Figura 1.9.c), en la segunda la
estabilidad a largo plazo (tlneles carreteros o ferroviarios) es prioritaria. Ademas y como quiera que
la mineria ha ido tradicionalmente ligada a la inversion privada y las obras civiles a la iniciativa
estatal o publica, el énfasis de las aplicaciones mineras de la mecanica de rocas ha ido
tradicionalmente ligado a la economia sin menospreciar la seguridad, mientras que en ingenieria
civil las obras deben ser fundamentalmente seguras sin dejar por ello de ser econémicas.

Como quiera que el enfoque de este libro es mas propio de las aplicaciones mineras, se presentan
en primer lugar las aplicaciones de la mecanica de rocas en mineria y posteriormente el resto. A
parte de las aplicaciones en ingeniera minera y civil, no se pueden dejar de mencionar las cada vez
mas importantes aplicaciones en el ambito de la ingenieria del petrdleo, del espacio subterraneo
urbano, del almacenamiento de residuos y la planificacién del territorio.

1.4.1. Aplicaciones de la mecanica de rocas en mineria
La explotacién de un mineral por mineria subterranea o a cielo abierto implica la realizacién de una

serie de excavaciones cuyo disefio y andlisis de estabilidad es objeto de la mecanica de rocas.

1.4.1.1. Mineria a cielo abierto

La mineria a cielo abierto exige la realizacién de una excavacion superficial, el hueco minero, que
contendra las infraestructuras de servicio, las labores de preparacién y las operaciones de arranque
propiamente dichas. En este tipo de mineria el objetivo primordial de la mecanica de rocas sera
asegurar la estabilidad de los diversos taludes e infraestructuras de la cantera, corta o descubierta,
tanto a nivel general como a nivel local. También en este caso y en funcién de la geometria del
yacimiento, de los requerimientos técnico-econémicos, etc..., se puede distinguir entre taludes
estables sin sostenimiento y aquellos que lo necesitan.

Entre las operaciones que contribuyen a la estabilidad de taludes destacan las técnicas tendentes a
disminuir el nivel freatico del talud (realizacion de canales de salvaguarda, tineles de drenaje,
sondeos horizontales y pozos verticales de drenaje) y la colocacion de elementos de sostenimiento
propiamente dichos (pernos de anclaje, cables, contrafuertes de escollera, muros de contencién).

Dentro de la mineria a cielo abierto se suele distinguir entre: cortas metélicas (Figura 1.9.a) y de
carbon (Figura 1.9.b), explotaciones de rocas industriales como aridos (Figura 1.9.d) y caliza para
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cementos (Figura 1.9.e) y canteras de rocas ornamentales como granito (Figura 1.9.f), pizarra
ornamental (Figura 1.9.g) o marmol (Figura 1.9.h).

Figura 1.9. Aplicaciones de la mecénica de rocas en mineria; ejemplo de diversas explotaciones. a) Corta de
sulfuros poli-metélicos en Tharsis (Huelva), b) Corta de carbén de lignitos de Meirama (Corufia), ¢) Tajo largo de
carbén en el Bierzo (Ledn), d) Voladura en una cantera de caliza para cemento en Alemania, e€) Cantera de aridos

en grano-diorita en Pontevedra, f) Cantera de granito ornamental en Porrifio (Pontevedra), g) Cantera de pizarra
ornamental en la Sierra de la Cabrera (Le6n) y h) cantera de marmol en Macael (Almeria). Fotos: autores salvo c)
Roberto G Philipon.
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1.4.1.2. Mineria subterranea

Una mina subterranea en operacion presenta diversas excavaciones o huecos que cumplen
diferentes tareas. Asi el pozo principal, la rampa, las galerias de nivel y de transporte, los
cargaderos de mineral y los pozos de ventilacion constituyen la infraestructura de acceso y servicios
de la explotacion (Figura 1.10). Su vida operativa serd la de la propia mina y se suelen excavar en
estéril.

Existen ademas huecos mineros de servicio y operacién directamente relacionados con la
extraccion de mineral como son los transversales de acceso y de reconocimiento, galerias de
avance, piqueras o chimeneas de paso de mineral y en general cualquier cavidad realizada en las
labores de preparacion (Figura 1.10). Desde o en estos huecos, excavados en el propio mineral o
en la roca de caja, se realizan diversas operaciones de produccion de mineral, por lo que su vida
operativa queda limitada a la duracion de las labores mineras en su entorno, desapareciendo
algunos de ellos una vez realizada la explotacion en la zona.

El tercer tipo de excavacion es la fuente de mineral, en las cavidades donde se realizan las labores
de arranque. Puede tratarse de frentes, con geometria definida y hastiales estables que delimitan la
geometria del hueco que va aumentando de tamafio a medida que avanza el laboreo (Figura 1.10).
También puede ser un hueco relleno de mineral mas o menos dividido, con limite inferior y laterales
bien delimitados, produciéndose el avance mediante arranque en la corona de la excavacion. La
vida de estos huecos viene marcada por la duracion de la extraccion de mineral propiamente dicha.

Asi pues la mecanica de rocas debe ser capaz de analizar la estabilidad y disefiar cada una de
estas excavaciones atendiendo a sus requerimientos operativos.

Se pueden distinguir basicamente dos técnicas de explotacion subterranea, a saber, con
sostenimiento y sin sostenimiento. A su vez la primera de ellas se podria dividir en explotaciones
con sostenimiento natural y con sostenimiento artificial. Cada una de estas técnicas basicas se
traduce en la practica en varios métodos mineros que se presentan en la Tabla 1.1. No obstante, la
adaptacion de cada método minero a un yacimiento particular, hace que en la practica cada
explotacion sea Unica.

Tabla 1.1. Division de los métodos mineros principales.

EXPLOTACIONES CON SOSTENIMIENTO EXPLOTACIONES POR
CON SOSTENIMIENTO | CON SOSTENIMIENTO HUNDIMIENTO
NATURAL ARTIFICIAL (sin sostenimiento)

* Camaras y pilares
* Grandes camaras vacias
* Subniveles

*Camaras almacén

*Corte y relleno (ascendente
o descendente)
*Explotaciones entibadas

*Tajo largo

*Huecos y pilares hundidos
*Bloque hundido
*Subniveles hundidos

16




Castillete
Balsa decantacién

£ e —“m__._f“ = ﬂesmqp%pfanta

o " Pozo
Corta e i ventilaci

[ ———

o
=

<
QD
)
N
o
Q.
(]
°
=
o
—
(9]
(@]
®
o
>
f
'}
!
i
d
e

T T

ok -1
Explotado y relleno Yi
il
£

||Skip
Frentes en : ;
duccion ; e fﬂ
ro =
P vael de carga" 1 Moljno Sala bombas
.l_l-..__.. P
Desarrollo s f;‘;} olva
de frentes N8~ 7 1 T |~
s _Cinta transportadora
. |
- n “
Mineral
'_." ;I‘:_
~-— Carga
9e Caldera
del skip
- .
i
\l 'H___...r
J*:f

Figura 1.10.: Esquema clasico de una explotacion minera subterranea (en este caso por el método de
subniveles), donde se presentan todos los tipos de excavaciones de distinta vida segun sus requerimientos
operacionales, tal y como se indica en el texto. Basado en un modelo de Atlas Copco (tomado de
www.atlascopco.com ) y modificado por E. Alonso.

El método apropiado para un determinado yacimiento se determina a partir de factores como: su

tamafio, forma, disposicidon geomeétrica, distribucion y ley del mineral, y aspectos geotécnicos, que

incluyen las propiedades geomecanicas del mineral y de las rocas de caja, la estructura geolégica
del macizo rocoso, el campo tensional natural y la presencia y distribucion de agua subterranea.
Desde un punto de vista geotécnico las diferencias vendran marcadas por los desplazamientos
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inducidos en larocay la redistribucion de energia elastica y potencial subsiguiente a la explotacion.

Asi el objetivo principal de las explotaciones con sostenimiento es restringir los desplazamientos de
la roca al nivel elastico, por lo que se acumulara energia de deformacion en el sostenimiento ya sea
natural o artificial, debiéndose asegurar que no se produzca liberacion inestable de energia (rotura
del sostenimiento). La técnica de hundimiento pretende inducir desplazamientos a gran escala
sobre el techo de la explotacion de manera que se vayan propagando a través de los materiales de
cobertera; asi, se pretende asegurar una deformacion continua que vaya cerrando los huecos
abiertos, con una disipacion energética a través del medio capaz de seguir el ritmo de la extraccion.

Independientemente del método de explotacién, se pueden sefialar cuatro objetivos de la mecanica
de rocas, en lo que respecta al comportamiento de la mina, para los tres tipos de huecos
previamente diferenciados en funcién de su vida operativa:

a) Asegurar la estabilidad general de la mina, entendiéndose como tal la masa de mineral y

los huecos explotados, el resto del mineral y la roca de caja adyacente.

b) Proteger las principales excavaciones de servicio a lo largo de su vida operativa.

c) Ofrecer acceso sencillo a los lugares de trabajo en el entorno de los tajos.

d) Preservar la condicién de explotabilidad de las reservas no explotadas.

Estos objetivos no son independientes. De esta manera el problema basico del disefio y
planificacién de la explotacién minera consiste en definir una secuencia de excavacion que
satisfaga estos cuatro objetivos simultdineamente, cumpliendo ademas otra serie de requerimientos
operacionales y econdémicos. La consecucion de estos objetivos necesita de un conocimiento de
las condiciones geotécnicas del area de explotacién y requiere el andlisis de las consecuencias
mecanicas de las diferentes opciones de explotacion.

1.4.1.3. Interacciones funcionales de la mecanica de rocas con otras disciplinas en el ambito minero

Se pretende en este apartado, que sigue las ideas de Brady y Brown (1985) sefalar el papel que
deben jugar las distintas disciplinas tecnolégicas en el disefio y planificacion de una mina durante
las fases de preproduccion y operacién de la misma.

Las contribuciones especificas de la mecanica de rocas al disefio y planificacion de una
explotacion tienen lugar basicamente en tareas como el disefio de los accesos, el desarrollo del
método minero y de la geometria final de la explotacién, la seleccién de la secuencia de explotacion
y el disefio de los frentes de arranque. Los estudios geotécnicos han de ser conducidos en el
ambito de una organizacion que permita la integracién de los conceptos, la informacion y los
estudios realizados por el equipo de gestion, los ingenieros de proyecto, los ingenieros gedlogos y
los geotécnicos.

Se ilustra en la Figura 1.11 una estructura adecuada de una organizacién desde una filosofia
integrada de la explotacién de minas. Los principios que implica este esquema légico son en primer
lugar la mutua dependencia de cada uno de los grupos funcionales de la informacidn facilitada por
los otros y en segundo lugar el hecho de que sean los ingenieros de planificaciébn quienes
transformen las contribuciones técnicas de cada uno de los grupos en esquemas de planificacién
de la produccién y en estimaciones de costes para su subsiguiente implementacion.
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Figura 1.11: Interaccion entre los departamentos técnicos implicados en el desarrollo del proyecto minero.
Segun Brady y Brown (1985).

1.4.2. Aplicaciones de la mecanica de rocas no mineras

Aungue la mecanica de rocas nacié muy ligada a los ambitos de la mineria y la ingenieria civil, en
los albores del siglo XXI se puede decir que cada dia son mas las ramas tecnolégicas que
necesitan de ella para contribuir a sus desarrollos. Se presentan a continuacién los principales
campos de aplicacién de la mecanica de rocas, hoy en dia, fuera del ambito minero.

1.4.2.1. Ingenieria civil

Desde sus comienzos la mecénica de rocas se en ingenieria civil y parte de los desarrollos de ésta
han venido por este lado. Desde los primeros tuneles de ferrocarril que fueron construidos en
Inglaterra y Francia en el siglo XIX, hasta los mega-proyectos actuales que incluyen largos tlneles
bajo el mar (Channel Tunel, proyecto de tinel Europa-Africa), grandes viaductos y puentes, o
presas que dan lugar a embalses mas grandes que mares como el proyecto de las “Tres
Gargantas” en China, muy largo ha sido el camino recorrido.

Las principales aplicaciones de la mecanica de rocas en la ingenieria civil son basicamente el
disefio y andlisis de estabilidad de taludes, el disefio y ejecucion de tuneles carreteros y ferroviarios
y cavernas con distintos usos (hidroeléctricos, conduccion de aguas, alcantarillado, ...) y el disefio
de cimentaciones en roca para grandes obras civiles como presas, viaductos, puentes y edificios.
Algunos ejemplos se muestran en las fotografias de la Figura 1.12.

19



Figura 1.12. Aplicaciones de la mecéanica de rocas en ingenieria civil. a) Taludes de acceso a una autovia. b)

Voladura preparada en el portal de un tinel de autovia. c) Construccion y sostenimiento de un talud gunitado y
anclado y un falso tunel. d) Imagen de una presa cimentada en roca y e) construccion de un viaducto. Fotos:
L.Alejano, E. Sanchez, V.Resende y P.Alfonsi.

1.4.2.2.Ingenieria del petréleo

La disminucion progresiva de las reservas de petréleo, junto con la evolucion de diversas variables
geopoliticas que producen aumentos de precio, pero que afectan de manera importante a la
economia mundial esta obligando cada dia mas a la industria del petréleo a incrementar su
rentabilidad en los procesos de produccién y recuperacion secundaria.

Los pozos de petréleo se utilizan para acceder a éste y para transportarlo a la superficie. Asi los
criterios de disefio de éstos se asemejan a los que se dan en el &mbito minero y dependen de la
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estrategia conjunta de recuperacion y vida util del campo en el que se encuentran y del uso que se
le dé a un pozo particular (extraccion, inyeccion, ambas).

Se utiliza la mecanica de rocas para analizar y resolver problemas como la estabilidad de pozos
tanto en la fase de perforacion como en la fase de operacion (Figura 1.13.1), la recuperacion
terciaria de crudo mediante la inyeccion de agua fria, la respuesta del macizo rocoso reservorio o
yacimiento durante la produccion en las zonas préximas y mas alejadas del pozo (Fig. 1.13.2.
YACIMIENTO) a la produccion de hidrocarburos y los posibles hundimientos o fenémenos de
subsidencia que origina la extraccion (Fig. 1.13.2. RECUBRIMIENTO). (Maury, 1994).

Entre los libros mas actualizados de la mecanica de rocas aplicada a la ingenieria del petréleo cabe
destacar los dos libros de Charlez (1991, 1997) y una interesante vision global de los problemas y
retos que tiene la mecanica de rocas en este ambito se puede obtener de Roegiers (1999).

1) MECANISMOS DE INESTABILIAD CON ROTURA POR CORTANTE DE POZOS
2o

1) Consecuencias: A) por delante de la sonda, B) tras la sonda y C) tras el entubado

s TN oo
N AyN S
T PO
N AN N
YACIMIENTO ﬂﬂ s
EFECTOS FiSICOS: : RECUBRIMIENTO
i Contraccion/ capilaridad 2 IO 0 / viii com ., .
. S / pactacion de zonas bajo
ii Debilitamiento \ \, = @// ? zonas compactadas
iii Disolucion y !
iv Enfriamiento ix cortantes sobre fracturas pre-
v Licuefaccion / extrusion existentes como estratificacion...
PROCESO DE INYECCION * Q’Dj[ X movimientos en superficie con-
vi Zonas inundadas a) cortante vI;: % o H? tinuos o dlscomlyuos, escape
vii Transicion b) cortante-colapso e e ‘de gas a superficie.
zonas no-inundadas pilqolapso i i 5 vib
Lpa ] [ ZONAS NO A & zonasno
g il - ) 3 3
YACIMIENTO ! Q@\ @ b INUNDADAS § @‘" 1/  INUNDADAS
ZONAS INUNDADAS ZONAS INUNDADAS

2) PROBLEMAS DE COMPACTACION Y SUBSIDENCIA

Figura 1.13. Influencia de diversos aspectos relacionados con la mecéanica de rocas en sus aplicaciones en
ingenieria del petréleo. 1) Problemas de desplazamiento o rotura de pozos inducidos por cortante a través de
fallas o discontinuidades preexistentes. 2) Problemas de compactacion del yacimiento y subsidencia en
superficie asociados a pozos inyectores en yacimientos semi-saturados. Segun Maury (1994). Cortesia de

Balkema.
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1.4.2.3. Ingenieria del almacenamiento de residuos

La creciente concienciacién ambiental de la sociedad ha ido asociada a una generacion, por parte
de la misma, de un volumen cada vez mas grande de residuos, algunos de los cuales necesitan
tratamientos muy especiales como los residuos sélidos urbanos o RSU, los residuos toxicos y
peligrosos 0 RTP, entre los que se encuentran las pilas, baterias y aceites de coche, y los residuos
nucleares de baja, media y alta actividad (Figura 1.14).

Esto ha llevado a la aplicacién de la mecéanica de rocas a la seleccidn del emplazamiento y disefio
de repositorios 0 almacenes de residuos que aseguren unas determinadas condiciones, para evitar
la peligrosidad de los mismos. En particular la busqueda, seleccion y estudio de los posibles
almacenes de residuos nucleares de alta actividad ha llevado a grandes inversiones de los paises
mas avanzados gestionadas por empresas publicas o agencias estatales, que han permitido que se
produjeran no pocos avances en mecanica de rocas.

Figura 1.14: Ensayo de almacenamiento de residuos nucleares de baja y media intensidad en el almacén
experimental de la antigua mina de sal de Asse (Baja Sajonia- Alemania). Foto de los autores.

= .

Figura 1.15. Aplicaciones de la mecéanica de rocas en ingenieria del espacio subterraneo urbano. a) Piscina
subterranea sostenida con gunita blanca (Helsinki — Finlandia): foto tomada de Internet
http://www.mtry.org/images . b) Iglesia subterranea en la ciudad de Helsinki. Foto: autores.
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1.4.2.4. Ingenieria del espacio subterrdneo urbano

La carencia de espacio en determinadas ciudades, junto con otras ventajas de construir edificios e
infraestructuras subterraneos (temperatura, ahorro de espacio en superficie, etc...) ha hecho que
cada dia sea mas natural acudir a soluciones constructivas subterraneas, desarrolladas en muchas
ocasiones en macizos rocosos.

De esta forma, actualmente no resulta sorprendente encontrar centros comerciales subterraneos
(16 km de galerias comerciales en Montreal), polideportivos subterraneos (0Oslo), almacenes de
hidrocarburos y gas,... junto con construcciones mas tradicionales como centrales hidroeléctricas,
ferrocarriles metropolitanos, bodegas, instalaciones militares, etc... Se presentan como ejemplo en
las fotografias dos construcciones subterraneas poco convencionales de la ciudad de Helsinki (Fig.
1.15).

1.4.2.5. Geotermia

Se denomina geotermia a la explotacion del calor de la Tierra, la expresion anglosajona equivalente
“heat-mining” es bastante ilustrativa. Al margen de las aplicaciones tradicionales, como los
balnearios y termas, se pueden distinguir dos categorias a saber; de baja energia: sélo utilizables
para producir calorias a temperatura moderada, como por ejemplo para calefaccion urbana; y de
alta energia (asociadas a granitos jévenes o rocas volcanicas), susceptibles de producir energia
eléctrica.

El problema suele ser que la circulacion natural de agua afecta a un porcentaje muy pequefio de la
roca, de forma que la mayor parte del macizo rocoso no interviene en la circulacion natural, son las
rocas calientes secas, del inglés “hot dry rocks”. Desde los afios 70 se ha propuesto forzar la
circulacion de agua en estas rocas para extraer su calor. Este tipo de problemas es el que necesita
de la mecanica de rocas para ser resuelto, aunque requiere de complicados modelos termo-hidro-
mecanicos, en fase de desarrollo, que tengan en cuenta las influencias de la temperatura sobre las
tensiones y de éstas sobre la permeabilidad de la roca y, por tanto, del volumen afectado por la
transferencia de calor (CFMR, 2004).

1.4.2.6. Desarrollo sostenible, tecnologia del medio ambiente y planificacién territorial

La consecucion del desarrollo sostenible, mediante la solucion de diversos problemas
medioambientales y de gestion del territorio, pasan también por la adecuada utilizaciéon de macizos
rocosos. Tras las conferencias de Rio de Janeiro (1997) y Kyoto (1997), la opinién publica y los
politicos estdn comenzando a concienciarse de la necesidad de una mayor proteccién y una
verdadera gestion patrimonial del medio ambiente. La proteccién ambiental, tradicionalmente
asimilada a la salvaguarda de especies en vias de extincidn y sus ecosistemas, pasa a dia de hoy
por la defensa de los medios naturales fragiles (eliminando toda suerte de contaminacion y
mediante la gestibn ambientalmente segura de todo tipo de residuos) y por la proteccién de
asentamientos humanos vulnerables (poblaciones de montafia, litorales, islas...) de las agresiones
de las catastrofes naturales que a veces se llevan consigo vidas humanas.
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1.5. Contenidos de este libro

Una vez definidos los aspectos basicos de la mecéanica de rocas, sus particularidades, su corta
historia y sus aplicaciones, se comentan brevemente a continuacion los contenidos de este libro,
que, como indica su titulo, incluye una revision de las bases cientificas de la mecénica de rocas y
sus aplicaciones en ingenieria de taludes.

De esta forma, y tras este capitulo introductorio (capitulo 1), el libro se puede dividir en dos partes:
una primera, que incluye los capitulos del 2 al 7, donde se presenta una vision actualizada de las
bases cientificas de la mecanica de rocas; y una segunda, que comprende los capitulos del 8 al 19,
donde se presentan las técnicas aplicada al analisis, disefio y estabilizacién de taludes enroca. Las
aplicaciones a excavaciones subterraneas quedan por tanto fuera de los contenidos de esta obra.

Enlo que concierne a las bases cientificas de la mecéanica de rocas y atendiendo a la definicién de
macizo rocoso como conjunto de roca intacta mas estructura, parece lo l6gico comenzar, y asi se
hace en el capitulo 2, con el estudio del comportamiento mecéanico de la roca intacta. En el
siguiente capitulo (3) se analiza el comportamiento de las discontinuidades.

En el capitulo 4 se presentan los principales caracteres geomecanicos de las discontinuidades
incidiendo en como se determinan en campo a partir de la toma de datos en afloramientos y
sondeos y en el capitulo 5 se introducen las clasificaciones geomecénicas de los macizos rocosos,
de base empirica y gran utilidad tanto para caracterizar los macizos rocosos como para el disefio de
excavaciones subterraneas.

En el capitulo 7, para cerrar esta parte de las bases cientificas de la mecanica de rocas, se
describen las técnicas de estimacion y medida del campo tensional natural, que es un factor clave
para el analisis de disefio de excavaciones subterraneas y a cielo abierto a cierta profundidad.

Con el capitulo 8, comienza la parte del libro aplicada a la ingenieria de taludes en roca. En este
capitulo introductorio se recogen una serie de generalidades, que tratan desde la influencia de la
economia en las decisiones de disefio, pasando por la descripcién de los mecanismos de
inestabilidad mas frecuentes, a la planificacién e implementacién de un programa clasico de
estabilidad de taludes.

En los tres capitulos siguientes el libro se centra en el andlisis de estabilidad mediante técnicas
clasicas basadas en los métodos de equilibrio limite para la obtencién del coeficiente de seguridad
de taludes frente a los tipos mas comunes de rotura o inestabilidad. Asi, en el capitulo 9 se analizan
la rotura planay en cufia, en el capitulo 10, la rotura por vuelco y las roturas asociadas a planos de
discontinuidad paralelos al talud y en el capitulo 11 se estudia la rotura circular.

Los dos siguientes capitulos presentan la aplicacion de técnicas relativamente novedosas. En el
capitulo 12 se presenta el analisis numérico, que se estd comenzando a utilizar bastante para el
analisis de roturas que se producen por mecanismos complejos y por tanto dificiles de analizar
mediante técnicas clasicas de equilibrio limite. En el capitulo 13 se introduce el analisis estadistico
de taludes, utilizado desde hace un par décadas en el ambito minero y que en combinacién con las
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técnicas clasicas previamente presentadas, facilita de manera razonable la gestion de la
incertidumbre a lo largo del proceso de disefio, permitiendo una comparacion interesante de las
distintas soluciones de disefio posibles.

El capitulo 14 trata un tema que se podria denominar de post-inestabilidad, ya que estudia las
trayectorias de los bloques desprendidos de los taludes, aspecto éste que, aunque no suele poner
enriesgo la estabilidad general de los taludes, viene provocando segun diversas estadisticas fiables
un elevado nimero de accidentes, tanto en el ambito de las infraestructuras viarias como en las
explotaciones mineras a cielo abierto. Dado que a resultas de los estudios de trayectorias de
bloques presentados, se viene observando desde hace algun tiempo la necesidad de gestionar de
manera razonable desde la administracion y las empresas el riesgo asociado a los
desprendimientos de rocas desde taludes en operacién, se presentan también en este capitulo
varios métodos empiricos que pretenden cuantificar el riesgo asociado a este tipo de fenémenos
tanto en el ambito de la ingenieria civil como de la minera.

Una vez realizado un estudio de estabilidad de un talud propuesto, puede darse la circunstancia de
gue no sea a priori estable, o que su coeficiente de seguridad sea tan préximo a la unidad que se
considere un disefio demasiado arriesgado. En estos casos habra que utilizar alguna técnica para
llevar el talud al nivel de estabilidad requerido, que pasara por la remodelacion del talud o
retaluzado (que se podra reanalizar variando la geometria segun las técnicas presentadas), por el
drenaje del talud (aspecto que se trata con detalle en el capitulo 15) o por la insercion de elementos
de sostenimiento o retencion (cuya presentacion se realiza en el capitulo 16).

En algunas, sino muchas ocasiones, los métodos de excavacion de taludes, y en particular las
voladuras, pueden dafiar y dafian los macizos rocosos. Estos dafios se pueden eliminar, o al menos
mitigar y controlar, tal y como se explica en el capitulo 17, que trata especificamente estos temas.

Una vez disefiados los taludes, incluyendo las técnicas de drenaje y sostenimiento si fueran
necesarias, hay que construirlos. Sobre el papel (y nunca mejor dicho) todos los disefios
bienintencionados son estables; pero como bien decia el profesor Jiménez Salas (1975) “en
geotecnia, como en medicina, no hay enfermedades, sino enfermos” asi que no esta demas “tomar
la temperatura” o “hacerle chequeos” a los taludes a medida que se van construyendo y va pasando
el tiempo a lo largo de su vida operativa. El como llevar a cabo esto de manera técnicamente
razonable se presenta en el capitulo 18 dedicado a la vigilancia de taludes.

Como se ha comentado, las aplicaciones a excavaciones subterraneas quedan fuera del ambito de
este libro. Para entrar en este ambito se recomiendan al lector a parte de los textos generales
citados y especialmente el libro de Hoek y Brown (1981): el Hoek, Kaiser y Bawden (1995),
Goodman (1989), Wittke (1990) y Sinha (ed.) (1991) y para el caso de aplicaciones en mineria
subterranea los de Brady y Brown (1985) y en castellano el de Ramirez-Oyanguren et al., (1991).
Para la mineria del carbon es recomendable la obra de Jakobi (1981).

Finalmente queremos sefialar que los autores de este libro opinamos, como el Comité francés de
mecanica de rocas (2000) y los profesores Hudson y Harrison (1995), que si bien los principios en
los que se basa la mecanica de rocas son indudablemente una ciencia, su aplicacion, dada la
variabilidad natural de los macizos rocosos y la multiplicidad de soluciones en ingenieria, es mas
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bien un “arte”; por lo que la experiencia resulta insustituible, aunque es dificil de transmitir. Como en
el arte, conocer las técnicas indudablemente ayuda pero no hace necesariamente un buen artista.
Esperamos que los lectores tengan la posibilidad de aplicar algunas de las técnicas que aqui se
presentan y experimentar personalmente la aplicacion de esta disciplina.

La razoén dltima de esta publicacion va asociada a la inexistencia de bibliografia en castellano de
este tipo suficientemente extensay actualizada. Esperamos que este texto sea de utilidad tanto en
el ambito universitario como en el de la industria y tanto en las aplicaciones mineras como civiles,
pero, sobre todo, esperamos que sea del agrado del lector.
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2.

PROPIEDADES MECANICAS DE LAS ROCAS

EL dtomo es una estructura ordenada, la molécula también es una estructura ordenada, como lo es el

cristal; sin embargo la piedra, a pesar de estar formado por estos elementos es mera confusion.

A. Huxley, 1957

2.1. Clasificacion geomecanica de las rocas

Se

denominan rocas a los conjuntos de agregados mono o poliminerales que constituyen la

litosfera y que se presentan consolidados, cementados, aglomerados o de cualquier otra forma

de

modo que dan lugar a un material de cierta resistencia. Las rocas se han originado de la

siguiente forma:

Primero se formé una corteza sélida con los materiales procedentes de zonas mas
profundas de la Tierra. Estos materiales, que consistian en una masa fluida en la que
coexistian fases solidas, liquidas y gaseosas, se denominan magmas. Cuando los magmas
ascienden a zonas superiores se solidifican. Esta solidificacion puede producirse bien en
superficie o bien a una determinada profundidad. En caso de producirse en superficie, la
solidificacién tiene lugar de manera brusca y no se forman cristales grandes, a veces la roca
queda vitrificada; asi se originan las rocas volcanicas o efusivas como los basaltos. Cuando
la solidificacion se produce a profundidad, los cristales se pueden desarrollar ya que el
enfriamiento es lento; asi se forman las rocas intrusivas o pluténicas, como los granitos. El
conjunto de rocas volcanicas e intrusivas constituye las rocas igneas.

Las rocas quedan expuestas a la erosién, sus componentes son alterados y transportados
en disolucién o en suspension por las aguas superficiales hasta el mar o los lagos, donde
sedimentan. Los materiales depositados en los fondos marinos o lacustres van
compactando bajo el efecto de nuevos sedimentos. Este proceso da lugar a las rocas
sedimentarias, dentro de las cuales se pueden distinguir basicamente dos tipos.

a) Las rocas detriticas que estan formadas por particulas de otras rocas como, por
ejemplo: las areniscas y las rocas arcillosas (lutitas).

b) Las rocas fisico-quimicas y las de origen bioldgico que provienen de la accion de los
seres vivos, como las rocas carbonatadas y las salinas.

En ciertas zonas, al acumularse los sedimentos, se produce un hundimiento del fondo
marino, con el consiguiente aumento de presion y temperatura de los mismos. Como
consecuencia, los minerales, que en superficie estan en equilibrio pasan a ser inestables a
medida que van ganando profundidad, produciéndose recristalizaciones. Este proceso
origina las rocas metamoérficas, que se caracterizan por la orientacion de los minerales, que
les da con frecuencia un aspecto foliado o esquistoso. Las rocas magmaticas pueden
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también verse sometidas a un proceso similar. Las rocas mas comunes dentro de este
grupo son los esquistos y los gneises.

Como se acaba de exponer, segln su génesis, las rocas se dividen en tres grupos: igneas,
sedimentarias y metamoérficas. Sin embargo, desde el punto de vista de su comportamiento
mecanico es mejor agruparlas en los cuatro grupos siguientes (Goodman, 1980):

» Rocas cristalinas, por ejemplo: granito, basalto, gneiss, caliza, dolomia, marmol, sal comun,
etc.

* Rocas clasticas, por ejemplo: areniscas con varios cementos.

* Rocas de grano muy fino, por ejemplo: argilitas, limolitas, margas, etc.

« Rocas organicas, por ejemplo: lignito, hulla, antracita, pizarras bituminosas, etc.

Las rocas cristalinas consisten en cristales imbricados de silicatos, carbonatos, sulfatos u otras
sales. Los cristales estan generalmente separados por microfisuras, las cuales se pueden
encontrar también dentro de ellos mismos. En algunos casos, como, por ejemplo, en los
carbonatos y en la sal comun, a las microfisuras, que dan a la roca un caracter fragil, hay que
afadir las dislocaciones de los cristales que originan un comportamiento visco-plastico a
presiones de confinamiento bajas.

Las rocas clasticas consisten en granos o conjuntos minerales de otras rocas unidos mediante
un cemento. Sus propiedades mecanicas dependen fundamentalmente de las caracteristicas
de dicho cemento. Si éste es resistente y une rigidamente los granos, la roca también lo es y
se comporta de manera fragil. Por el contrario, si el cemento es poco resistente la roca es
friable.

En las rocas de grano fino los componentes fundamentales son el limo y la arcilla. Estas
particulas se encuentran mas o menos cementadas segin el proceso geolégico, sobre todo de
compactacion, que hayan sufrido. En las rocas sedimentarias las propiedades mecanicas estan
también relacionadas con la porosidad y con el tamafio de grano.

Las principales rocas organicas son los carbones. Las antracitas y las hullas son, en general,
relativamente resistentes pero suelen tener fisuras. Los lignitos son carbones menos

resistentes que los anteriores.

Desde un punto de vista puramente mecanico, las rocas se pueden considerar un conjunto de
cristales y granos minerales imbricados y cementados en el que existen microfisuras y poros.

2.2. Algunas caracteristicas basicas de las rocas

Las rocas, como la mayoria de los sélidos, pueden ser caracterizadas mediante una serie de
propiedades basicas, entre las cuales las mas comunes son: densidad, humedad, porosidad,
grado de saturacion y permeabilidad.
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2.1.1. Densidad

En funcién de como se encuentre la roca, se puede distinguir la densidad natural y la densidad
seca.

La denominada densidad natural o himeda es la relacion entre la masa de una muestra de
roca en su estado natural, o sea, con un cierto contenido de humedad, y el volumen que ocupa:

p=" (2.2)
A
donde,
p = densidad natural
m = masa de la muestra
v = volumen de la muestra

Cuando la muestra de roca se ha secado previamente en una estufa a una temperatura de
110°C, su densidad se denomina seca:

p, =— (2.2)

donde,
ps = densidad seca
ms = masa seca
Vs = volumen seco

El volumen natural o seco de una muestra de roca es la suma del volumen que ocupan las
particulas sélidas mas el de los poros, por este motivo tiene sentido hablar de la densidad de
las particulas (granos o cristales) de la roca, que estd claramente relacionada con su
composicién mineraldgica. Para determinarla es necesario moler una determinada masa de
roca y medir, con la ayuda de un picnémetro el volumen ocupado por las particulas:

p,=—+ (2.3)

donde,
pp = densidad de las particulas
m, = masa de la muestra de roca
v, = volumen de las particulas

En la Tabla 2.1 se presentan las densidades de los minerales mas corrientes:
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Tabla 2.1. Densidad y velocidad de propagacion de ondas de compresion de algunos minerales (AFTES, 2003)

Mineral Densidad (kg/m°) V, (m/s)
Anfiboles 2980-3200 7200
Augita 3200-3400 7200
Biotita 2900 5130
Calcita 2710 6660
Dolomita 2870 7900
Magnetita 5170-5180 7410
Moscovita 2830 5810
Oligoclasa 2640-2670 6260
Olivino 3250-3400 8400
Ortosa 2570 5690
Cuarzo 2650 6050

2.2.2. Humedad

Se define la humedad de una muestra como la relacion, expresada en porcentaje, entre la
masa de agua contenida en la roca que se evapora a 110° de temperatura y la masa de la
muestra seca:

H="100 2.4)
m

s

donde,
H = tanto por ciento de humedad
my = masa de agua contenida en la muestra
ms = masa de roca seca

2.2.3. Porosidad

La porosidad de una roca es el volumen de poros expresado en tanto por ciento del volumen
total:

V
n :7”E1]00 (2.5)

donde,
n = porosidad
V, = volumen de poros
V = volumen total

En algunas rocas, como las areniscas, los poros se pueden ver a simple vista, en otras soélo
son visibles con el microscopio, como, por ejemplo, en los granitos; en este tipo de rocas existe
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una red de microfisuras que produce una porosidad del orden del 1%. Dichos poros y
microfracturas estan, en ciertos casos, interconectados y forman una red que permite la
circulacién de fluidos, que ocasionalmente pueden ocupar todos los huecos disponibles.

2.2.4. Grado de saturacion

El porcentaje de poros ocupado por el agua se denomina grado de saturacion:

S :Z—Hmloo (2.6)

”
P

donde,
S, = Grado de saturacion.
Vy = Volumen ocupado por el agua.
V, = Volumen total de poros.

Cuando la roca esta seca S,=0 y cuando esta saturada S,=100.

2.2.5. Velocidad de propagacion de ondas ultrasénicas

La medida de la velocidad propagacion de ondas ultrasénicas de compresion (P) y cizalladura
(S) en una roca proporciona informacion sobre su porosidad y microfracturacion; también
puede detectar la alteracion de la matriz rocosa policristalina. Debido a que tanto la porosidad
como la microfracturacion de una roca pueden estar orientadas segun direcciones preferentes,
la velocidad de las ondas ultrasénicas puede variar en consonancia. Ya que, en la mayoria de
las rocas, la fase sélida se puede considerar elastica, si no existieran huecos la propagacion de
las ondas P y S seria un fendmeno puramente elastico. En este caso, la velocidad de
propagacion de una onda P es funcion de las constantes elasticas y de la densidad de la roca y
es independiente de la fuerza que ha producido la perturbacién y de su duracion:

sz\/ﬁ o 1=H 2.7)
P (+d-2u)

donde,
E es el modulo elastico de la roca
[ es el coeficiente de Poisson de la roca
p esladensidad de laroca

El indice de continuidad de una roca se calcula dividiendo el valor tedrico de la velocidad que,

de acuerdo con su composicion mineraldgica, deberian tener las ondas P (ver Tabla 2.1) por la
velocidad real:
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V
IC =—2-100 (2.8)

P.T.

IC es el indice de continuidad.

V, eslavelocidad real de las ondas P.

Vp1. e€s la velocidad tedrica de las ondas P segun la composicion mineralégica de la
roca.

Cuanto mayor es la fracturacion o la porosidad de una roca menor es su indice de continuidad,
ya que la velocidad de las ondas P se ve afectada negativamente.

La velocidad tedrica de propagacion se calcula mediante la siguiente férmula:
1 C
= z_l (2.9)
VP.TA Vp‘.

donde,
C; son las concentraciones en tanto por uno de los minerales contenidos en la roca.

Vp_ son las velocidades de las ondas P en cada uno de los minerales (Tabla 2.1).

2.3. Rotura fragil de las rocas

Las microgrietas, poros e inclusiones de una roca pueden, en un campo tensional, dar
nacimiento a nuevas grietas. Si éstas alcanzan la superficie de la probeta, o si crecen de modo
notable al interactuar unas con otras, se puede producir la rotura de la muestra.

El estudio de la rotura a traccion de un sélido fragil es relativamente simple: la microgrieta mas
larga y mas favorablemente orientada (perpendicularmente a la direccién de la traccion) se
propaga inestablemente cuando las tensiones de traccion en sus extremos exceden la
resistencia de la roca. El mecanismo de rotura fragil a compresion es mas complejo.

Medidas de microrruidos demuestran que las microgrietas empiezan a propagarse cuando la
tension axial de compresion en una probeta no ha llegado adn a la mitad de la carga de rotura.
El comportamiento de la roca depende de las tensiones que se le apliquen, la compresién
simple genera normalmente grietas en la misma direccion que la tensién (ver Figura 2.1a).

Una presion de confinamiento pequefia puede evitar el crecimiento inestable de las
microfisuras verticales y hace que la probeta se rompa a lo largo de una superficie oblicua (ver
Figura 2.1b). Cuando la presién de confinamiento es relativamente grande, el crecimiento de
las microgrietas se torna dificil y la probeta se deforma de un modo pseudo-ddctil, con grandes
deformaciones y la intervencion de muchas microgrietas (Figura 2.1c).
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Griffith (1921) cre6 una teoria para explicar la rotura fragil de los vidrios, la cual postula que la
rotura a traccion de estos materiales se produce como consecuencia de las concentraciones de
tension en las terminaciones de las microfisuras existentes en ellos, iniciandose en las mas
largas y con una orientacion mas favorable. Las conclusiones de esta teoria se han intentado
aplicar a las rocas, pero se ha visto que no resultan tan interesantes como en los vidrios,
aunque siguen siendo Utiles para explicar el mecanismo de rotura.
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Figura 2.1. Tipos de roturas de las rocas sometidas a compresién

Si una probeta de roca se somete a una tension de traccion o;, en los extremos de las
microfisuras se concentra la tensién y alcanza un valor muy superior a g;. Suponiendo que una
microfisura orientada perpendicularmente a g, se pueda asimilar a una elipse muy alargada de
semieje mayor a y radio de curvatura p en el extremo de este semieje, el valor de la tensién de
traccion (ver Figura 2.2) en este punto es:

0, =20, |— (2.10)

La teoria de Griffith permite estimar la resistencia a traccion de un material fragil a partir de
consideraciones energéticas. En el caso de las rocas, las microfisuras se encuentran
principalmente en los contactos entre los cristales o los granos minerales. Las superficies de
las microfisuras poseen una energia superficial aparente T por unidad de area que esta
asociada a las fuerzas de atraccion atdbmicas que se rompen al formarse la fisura.

El balance entre la energia superficial aparente de la microfisura y la energia de deformacion
asociada con ella, proporciona un criterio para determinar si la microfisura va a crecer.
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Figura 2.2. Influencia de las microfisuras de Griffith en la rotura a traccion

En un elemento de roca de espesor unidad, la condicion para que una microfisura de longitud
igual a 2a se prolongue es que la energia potencial total del sistema formado por las tensiones
aplicadas y el material disminuya o permanezca constante, es decir:

%(ES -E,)<0 (2.11)

donde,
Eq4 es la energia elastica de deformacién disponible, almacenada en el material, para la
ampliacion de la fractura.
Es es la energia superficial aparente de la fractura.

Los valores de Ey y Es se pueden obtener, para tensiones planas, mediante las férmulas
siguientes:

E, = g, y E, =4aT (2.12)

donde,
E = médulo elastico de la roca
T = energia superficial de la roca

De las formulas (2.11) y (2.12) se deduce que la traccidbn necesaria para prolongar la
microfisura debe tener el siguiente valor:

2ET
0,2 T (2.13)

En el caso de una roca sometida a traccion directa, ensayo que rara vez se suele practicar en
los laboratorios de mecanica de rocas por su dificultad, la rotura de la probeta se produciria
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como consecuencia de la prolongacion de las microfisuras mas largas perpendiculares a la
direccion de traccién, en primer lugar, y de la conexion o coalescencia de las nuevas fisuras
generadas en el proceso anterior a continuacion.

La formula de Griffith no se utiliza en la practica para estimar la resistencia a traccion de las
rocas, ya que la energia superficial de las microfisuras es un concepto que no se maneja en
mecanica de rocas. Ademas, los valores que proporciona dicha férmula difieren bastante de los
gue se obtienen en los ensayos, que son el medio utilizado en la practica para estimar la
resistencia a traccion de las rocas.

Griffith (1924) extendio su teoria a los materiales fragiles sometidos a compresion, pero no tuvo
en cuenta la friccion que se produce entre los labios de las microfisuras cuando éstas se
cierran.

Suponiendo que la rotura de la roca se produce cuando la maxima traccion en el vértice la
microgrieta con orientacion mas desfavorable alcanza un determinado valor, Griffith (1924)
establecio el siguiente criterio de rotura fragil en dos dimensiones para los materiales:

(0,-0,)" -8T, (0,+0,)=0, para g, +30, >0 (2.14)
o, =1,, para g, +30,<0 (2.15)

donde, T, es la resistencia a traccion del material.

Si en las férmulas anteriores se hace 0,=0 se obtiene el criterio de rotura a compresiéon simple,
que es:

R, =87, (2.16)

En el caso de las rocas no se cumple, en general, que la resistencia a compresion simple es
igual a 8 veces la resistencia a traccion, sino que la relacién entre ambas resistencias es muy
variable y casi siempre superior a 10.

La teoria de Griffith (1924) es vélida para las microgrietas sometidas a traccién, pero las
microgrietas comprimidas solamente se pueden desarrollar mediante un desplazamiento
cortante de sus labios al cual se opone la friccion entre ellos. McClintock y Walsh (1962)
modificaron la teoria de Griffith para tener en cuenta dicho fendbmeno y obtuvieron, para la
situacién extrema en que todas las microfisuras estan cerradas, un criterio de rotura similar al
de Coulomb.

La rotura de las rocas a compresién es un proceso progresivo que lleva consigo la formacion,
propagacién y coalescencia de microgrietas, lo que se traduce en que el comportamiento
macroscopico sea no-lineal. Una microgrieta es una abertura en la roca que tiene una o dos
dimensiones mayores que la tercera y que en cuanto a su naturaleza puede ser un borde de
grano o una grieta intergranular, intragranular o transgranular. Existen, no obstante, multiples
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microestructuras en las rocas que no son microgrietas, como poros, vacios o planos
mineralogicos débiles (clivage). Estos defectos, incluidas las microgrietas, son concentradores
de tensiones cuando la roca esta sometida a cierta carga (Fang, 2001).

Se produce la neoformacién de microgrietas cuando se aplica carga sobre granos soldados de
propiedades elasticas diferentes, ya que la deformacion del méas blando dara lugar a esfuerzos
sobre el méas duro pudiéndose generar grietas de traccion. También se forman microgrietas al
concentrarse la carga en puntos de angulo agudo del borde de microporos o microgrietas
preexistentes. Por ultimo, planos de debilidad cristalografica adecuadamente orientados se
pueden separar o deslizar facilmente al aplicar carga (Kranz, 1983).

En cuanto a la propagacion de las microgrietas, conviene sefialar que la iniciacion de las
mismas hace disminuir el campo tensional aplicado en la zona, con lo que, si se mantiene la
configuracién de carga, el crecimiento de la microgrieta se detiene y ésta se estabiliza. Si se
incrementa la carga aplicada a las microgrietas ya formadas pueden crecer originando a su vez
nuevas microgrietas. La naturaleza heterogénea de las rocas puede hacer que el crecimiento
de estas microfisuras se detenga o cambie de direccion al ir atravesando granos de distintos
minerales. Las tendencias de los fendbmenos de propagacion (paralelos o subparalelos a la
direccion de maxima compresion, o paralelos a la direccién inicial de la microgrieta) varian
segun los campos tensionales y los diferentes tipos de rocas.

La coalescencia de microgrietas es un fendbmeno complejo asociado con la rotura de las rocas.
Entre las investigaciones llevadas a cabo para estudiar estos fenomenos cabe destacar la de
Krantz (1979), que los clasific6 en tres tipos principales: en escalén, al pasar, grieta-poro y
poro-poro.

El primero de ellos, en escalén o “en echelon” (Fig. 2.3. a) tiene lugar cuando una microgrieta
que se propaga entra en el campo de influencia de una de sus vecinas. Cuando ambas son
mas o0 menos paralelas entre si y con respecto a la direccion de maxima compresion, se suelen
enlazar por rotura a cortante del puente de roca entre ellas. También se puede producir el
enlace por traccién si es posible seguir un camino de rotura paralelo a la direccion de maxima
compresién entre las mismas (Fig. 2.3. b). El segundo mecanismo, al pasar o “en passant”
tiene lugar cuando dos microgrietas mas o menos paralelas y viniendo de zonas distintas se
acercan de tal manera que, bien sea por cortante o por traccién, tienden a conectarse la una
con la otra dando lugar a la coalescencia (Fig. 2.3. ¢ y d). Finalmente el tercer mecanismo,
poro-grieta (Fig. 2.3. f) o poro-poro (Fig. 2.3. €), se produce debido a que la existencia de un
poro puede influenciar los poros y grietas adyacentes, de manera que la microgrieta
influenciada puede variar su direccion de crecimiento hasta alcanzar al poro. Si la configuracion
incluye dos poros, se pueden originar grietas en las aristas de éstos hasta dar lugar a la
conexion.

El hecho de que la rotura de rocas a compresién venga marcada micro-mecanicamente por la
formacion, propagacion y coalescencia de microgrietas da lugar a varios efectos distintivos
caracteristicos del comportamiento tenso-deformacional macroscopico de las rocas, entre los
que se pueden incluir: la dilatacion volumétrica de la roca una vez superada su fase elastica, la
reduccién gradual del modulo elastico a medida que va aumentando la carga y la degradacion
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de la resistencia del material asociada a la formacion de macrofisuras (Fang, 2001). Estos
efectos apartan a las rocas del comportamiento lineal.
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Figura 2.3. Fenédmenos bésicos de coalescencia de microdefectos (Segin KRANTZ, 1979 b). Cortesia Elsevier.

2.4. Comportamiento de las rocas a compresion

Uno de los problemas mas importantes de la mecéanica de rocas consiste en determinar las
propiedades mecanicas de éstas cuando se hallan en un campo tensional compresivo, lo cual
se consigue principalmente mediante los ensayos de compresion simple y triaxial. Cuando se
ejerce sobre una roca una tensién desviadora de compresion se obtienen resultados como los
que se pueden ver en la Figura 2.4. Nada mas aplicar la tensién ciertas fisuras y poros
comienzan a cerrarse, lo cual genera una deformacion inelastica y la curva tension-
deformacion muestra una concavidad dirigida hacia arriba. En la mayor parte de las rocas esta
fase, que se denomina de cierre de fisuras y termina en el punto de ordenada ¢°, va seguida
de un tramo recto durante el cual la relacion entre la tensién axial, la deformacion axial y la
deformacion lateral es lineal. La pendiente de dicha recta en unos ejes de coordenadas g;—¢;
es el médulo de Young de la roca y la relacidn entre €3y €; es su coeficiente de Poisson.

A continuacion la pendiente de la deformacion lateral comienza a disminuir, debido a que se
forman nuevas microfisuras subverticales en la roca, especialmente cerca de la periferia de la
probeta, en su zona central. Si se dispone de un captador de microrruidos se puede observar
gue la formacion de nuevas grietas produce una emision de microrruidos en la probeta. La
direccion de las microfisuras que comienzan a formarse es, en términos generales, paralela a
la tensidn axial o,. Este tramo de las curvas tensién-deformacién de la roca, que se denomina

., . . F .
de propagacion estable de las fisuras, comienza en el punto de ordenada 0, , denominado
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. ., . 0 o -z .
umbral de fisuracion, y termina en el de ordenada O, ; esta ultima tension se puede considerar

como la resistencia a largo plazo de la probeta. Propagacién estable quiere decir que a cada
incremento de la tensién le corresponde un aumento finito de la longitud de las microgrietas y
gue éstas cesan de crecer al dejar de aumentar la tension.

Ty

Propagacian estable de las fisuras

Cierra de fisuras

1] B

Figura 2.4. Comportamiento de las rocas a compresion.

A continuacion el ensayo entra en el tramo denominado de propagacion inestable de las
fisuras, en el cual éstas empiezan a alcanzar los extremos de la probeta, a intersectarse y a
coalescer unas con otras hasta dar lugar a una superficie de fractura semicontinua. Este
proceso, durante el cual disminuye la pendiente de la curva o—¢, continla hasta que se alcanza

la resistencia maxima de la probeta JIM . Esta carga se conoce como resistencia de pico y es

la que se suele definir mediante los criterios de rotura.

Sin embargo, el ensayo no se acaba al llegar la roca a su resistencia maxima, si la rigidez de la
prensa es superior a la rigidez de la probeta. En este caso, es posible continuar el ensayo
hasta llegar a la resistencia residual de la roca, si bien es necesario para ello ir reduciendo la
carga aplicada a la probeta ya que ésta se sigue deformando pero resiste cada vez menos.
Esta Ultima fase de transito entre la resistencia de pico y la residual es a veces de gran
importancia en los pilares de las minas subterraneas. La resistencia residual de la probeta en el
ensayo de compresion simple es nula, mientras que en el ensayo triaxial adquiere el valor
correspondiente al &ngulo de friccién de las particulas de roca rota.

Si se analiza la curva de la Figura 2.4 correspondiente a la deformacion volumétrica, cuyo valor
en funcién de las deformaciones principales, €; y €3, Si éstas son pequefas, es:
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A=¢g +2¢&, (2.17)

0 .
se observa que hasta que no se llega al punto de ordenada J,, en el cual comienza la

propagacion inestable de las microfisuras, el volumen de la probeta disminuye. A partir de este
punto se produce un aumento de volumen que tiene su origen en la deformacion de la roca
comprendida entre las microfisuras y en la apertura de nuevas grietas. Al llegar a una tension
axial proxima a la resistencia de pico, es posible que la probeta comience a experimentar un
aumento real de volumen que se denomina dilatancia.

. 0 M . -
Si en un punto del tramo O, —0, se retira la carga que actla sobre la probeta, la curva

descarga-deformacién sigue una trayectoria como la que se muestra en la Figura 2.5. Al
anularse la tension la probeta conserva una deformacion (histéresis) y al cargarla de nuevo la
curva de carga discurre por debajo de la inicial de la probeta a la que intersecta en un punto de

mayor ordenada que el de partida, esto es debido a que el tramo 010 - JlM es de tipo ductil con

endurecimiento. Si esta misma operacion de descarga se lleva a cabo en el tramo JIM —UIR ,la

resistencia que se alcanza con la recarga (ver Figura 2.5) es inferior a la de partida lo cual es
I6gico al corresponder dicho tramo a una rotura fragil o ductil con reblandecimiento.

Latjai et al. (1990) sugieren que la iniciacion de la fracturacion puede ser causada por
microgrietas originadas por traccion. Debido a que los enlaces quimicos propios de los
minerales formadores de la mayor parte de las rocas (silicatos, carbonatos...) son covalentes y
estos enlaces resisten mucho menos a traccidn que a cortante (al revés, por ejemplo, que los
enlaces metalicos), las rocas son basicamente mas débiles a traccion que a cortante o que a
compresioén. Asi parece que incluso en la rotura de rocas a compresion o cizalla, el proceso
esta gobernado por fendmenos de traccion. La aparicion de tracciones locales en zonas
sometidas a cortante 0 a compresion es un hecho paradojico que se puede explicar por la
heterogeneidad propia de las rocas.

Diderichs (1999) demuestra que la fracturacion por traccién es relativamente comdn en rocas
sometidas a tensiones de confinamiento bajas. Este autor, utilizando el programa PFC, que
simula las rocas como conjuntos de particulas heterogéneas con determinados tipos de
enlaces, estudié el comportamiento de una probeta de granito con un confinamiento de 20
MPa. Como resultado observd que aun con dicho confinamiento, el nimero de fracturas
generadas por traccion hasta poco antes de romperse la muestra superaba por cincuenta a uno
al nimero de las fracturas generadas por cortante.

También descubri6 que la heterogeneidad, tanto en el tamafio de grano como en las
propiedades geomecanicas de los materiales, era el aspecto clave en la paradéjica generacion
de tracciones en un campo tensional compresivo. Observo finalmente que en un sistema en el
gue se evita la propagacion inestable de fracturas individuales (como el que él simulaba) existia
una relacion estadistica consistente (para un nivel de confinamiento) entre el nivel tensional
requerido para la iniciacién de las microfracturas y aquel en el que una densidad critica de
microgrietas acumuladas da lugar a la interaccion o coalescencia de las fracturas y por tanto a
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la rotura de la roca. La relacion entre esos dos niveles tensionales era aproximadamente del

orden de dos.

e

Figura 2.5. Trayectorias de descargas en ensayos de compresion triaxial

2.5. Ensayo de compresion simple

Deducir las propiedades mecanicas de las rocas sometidas a compresién a partir de las
caracteristicas de los cristales, particulas y material cementante que las componen y de las
microfisuras y otras discontinuidades de mayor rango existentes en ellas, es practicamente
imposible. Por ello hay que recurrir a los ensayos de laboratorio para determinar dichas

propiedades.

Este ensayo sirve para determinar la resistencia a compresion uniaxial de una probeta
cilindrica de roca de altura entre el doble y el triple del diametro. Normalmente estas probetas
se obtienen a partir de testigos de sondeos. También se pueden obtener muestras a partir de
blogues de roca mediante una sonda, en el laboratorio; la extraccion de estos bloques en la
mina o en la obra se debe llevar a cabo sin voladuras, ya que éstas pueden generar en la roca
nuevas microfisuras o aumentar las existentes, lo cual se traduciria en una pérdida de
resistencia de las probetas que se obtengan de ellos.

Ademas de servir para determinar su resistencia, este ensayo puede proporcionar también las

constantes elasticas de la roca, es decir, su médulo de Young y su coeficiente de Poisson.
Averiguar la resistencia a compresion simple de una roca es importante por varios motivos:
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permite clasificar las rocas segun su resistencia, es un parametro importante en los criterios de
rotura mas utilizados (Mohr-Coulomb y Hoek-Brown) y sirve para estimar la resistencia de los
pilares en las explotaciones mineras.

Aunque aparentemente es un ensayo sencillo, su realizacion, asi como la interpretacion de los
resultados, requieren bastante cuidado. Debido a la heterogeneidad de las probetas de una
misma roca, su resistencia a compresiéon simple puede variar ampliamente. Los factores que
mas intervienen en la resistencia a compresiéon simple de rocas litologicamente similares son
los siguientes: tamafio de grano, porosidad, meteorizacion, grado de microfisuracion,
naturaleza y resistencia del cemento que une los granos, densidad de la roca y presion y
temperatura a la que ha estado sometida durante su formacion.

El ensayo de compresién simple ha sido normalizado en muchos paises. Los aspectos basicos
de las normas existentes son los siguientes:

» Deben utilizarse probetas cilindricas de diametro superior a 50 mm vy, por lo menos, 10
veces mayor que el tamafio del grano o cristal mas grande existente en la roca. Su altura
debe serigual a 2,5 veces el diametro aproximadamente.

« La probeta no debe contener discontinuidades geoldgicas que la atraviesen.

« Las superficies del cilindro de roca que estan en contacto con las placas de la prensa con
la que se realiza el ensayo deben ser planas, con una precision de 0,02 mm, y no deben
separarse de la perpendicularidad al eje de la muestra en mas de 0,001 radianes, o sea,
0,05 mm en 50 mm.

« La carga se debe aplicar a una velocidad constante de 0,5-1 MPal/s.

En la Figura 2.6 se muestra un esquema del equipo necesario para este tipo de ensayos.

Figura 2.6. Esquema del ensayo de compresion simple.

Para que este ensayo fuera estrictamente de compresién simple, las tensiones dentro de la
probeta deberian ser uniaxiales en todos los puntos. Pero, debido a la friccién entre la muestra
y las placas de la prensa, derivada de la diferencia entre los médulos elasticos de las rocas y el
del acero, la probeta no se puede expansionar libremente en sus extremidades superior e

43



inferior al ser comprimida. Como consecuencia, aparecen tensiones cortantes en las
proximidades de las superficies de contacto entre las placas de la prensa y la probeta, por lo
que la tension axial deja de ser una tensién principal y se produce un estado triaxial de
tensiones en muchos puntos de la roca

Cuanto menor es la esbeltez de la probeta, es decir, la relacién altura/didametro, mayor es la
proporcién de la muestra sometida a un estado triaxial de tensiones. Por este motivo, se ha
establecido que, en los ensayos de compresion, la esbeltez de las probetas sea superior a 2.
Obert, Windes y Duvall (1946) establecieron la siguiente férmula que liga la resistencia de la
probeta con su esbeltez:

R, =R, (0,778 + 0,222%) (2.18)

donde,
Ro = resistencia de una probeta de longitud diferente del diametro.
R; = resistencia de una probeta longitud igual al diametro (D/L=1)
D = diametro de la probeta.
L = longitud de la probeta

Segun esta formula, cuanto mayor es la esbeltez de la probeta menor es su resistencia, pero la
reduccién de resistencia por ese motivo nunca puede superar el 22,2%, con respecto a la
probeta cubica.

En linea con lo que se acaba de exponer, Brook, N. (1993) propuso la siguiente férmula para
. . ., D .
calcular la resistencia, R, de una probeta de relacion f =0,5 a partir de los resultados de

ensayos de compresion simple con probetas de esbeltez diferente a la indicada:
D
R, = R| 0,875+0,250— (2.19)

donde,

: : D
R = Resistencia de una probeta de relacion Z =0,5

De esta formula se deduce que, respecto a la probeta de esbeltez dos, la disminucién de
resistencia por aumento de la esbeltez no puede rebasar el 12,5%.

Se ha observado experimentalmente que en probetas de esbeltez y geometria similar, la
resistencia a compresidon simple varia con el volumen de la muestra; generalmente la
resistencia disminuye al aumentar el volumen. La explicacién de este hecho parece estar en la
distribucion, numero y tamafio de las microgrietas de la roca; cuanto mayor es el tamafio de la
muestra mayor es la probabilidad de que existan microfisuras con las caracteristicas
apropiadas para favorecer la rotura de la roca. Hoek y Brown (1980) proponen la siguiente
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ecuacion para describir la relacion existente entre la resistencia a compresion uniaxial y el
diametro de la probeta, para diametros comprendidos entre 10 y 200 mm:

0,18
o, = ocso(%j (2.20)

donde,
Ocs0 es la resistencia a compresién uniaxial de una probeta de 50 mm de diametro.

En los ensayos de compresion de la mayor parte de las rocas la velocidad de carga
anteriormente sefialada como apropiada, o sea, 0,5 a 1 MPa/s, puede ser alterada ligeramente
sin que se produzcan variaciones en los resultados. Sin embargo, en las rocas evaporiticas:
como la sal comin vy la silvinita, es conveniente realizar los ensayos con una velocidad de
carga constante, dentro del rango mencionado, ya que dichas rocas presentan de forma
acusada el fenémeno de fluencia bajo carga constante (“creep”) y su resistencia depende en
alto grado del tiempo que dure el ensayo.

En general, en los ensayos de compresion simple no es posible observar el comportamiento de
la probeta después de que alcanza su resistencia maxima, ya que en este momento se
produce la rotura de la roca de forma explosiva. Como se expondra mas adelante, esto es
debido a que la rigidez de la prensa es considerablemente inferior a la de la probeta, lo cual da
lugar, a una liberacion rapida de la energia elastica almacenada en la prensa en cuanto se
sobrepasa la resistencia maxima de la roca, que no puede ser absorbida por ésta.

Durante el ensayo de compresion uniaxial se puede determinar también el médulo de Young y
el coeficiente de Poisson de la roca. Para ello es necesario medir las deformaciones axiales y
laterales de la probeta durante el proceso de carga, lo cual se realiza generalmente mediante
cuatro bandas extensométricas, dos axiales y dos laterales, que se pegan directamente sobre
la roca; las dimensiones de las bandas deben corresponder al tamafio de grano de la roca. El
tramo de las curvas tension-deformacion axial y radial en el que se deben calcular dichos
parametros elasticos es la recta comprendida entre el final del cierre de las microfisuras y el
umbral de fisuracion. Tebéricamente, éste es el Unico tramo recto de los diagramas
tension—deformacién axial y tension—deformacion lateral. La pendiente de la primera de estas
rectas es el mddulo de Young y la relacién entre la pendiente de la segunda y la de la primera
es el coeficiente de Poisson.

2.6. Ensayo de carga puntual (ensayo Franklin)

Algunas veces no se dispone de material para preparar probetas adecuadas para los ensayos
de compresion simple. También puede suceder que el nimero de ensayos que haya que
realizar sea grande y que éstos tengan que llevarse a cabo “in situ”. En ambos casos, el
ensayo de carga puntual puede sustituir al de compresion simple.

El ensayo de carga puntual consiste en romper un trozo de roca entre dos puntas conicas de
acero endurecido (ver Figura 2.7). Las muestras que se colocan entre dichas puntas pueden
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ser de cualquier forma, pero es conveniente que su diametro no sea inferior a unos de 50 mm,
ya que, como se ha indicado anteriormente, el volumen de la probeta influye en su resistencia.
Los puntos de aplicacién de la carga deben estar al menos a 0,7 D de cada uno de los bordes
de la probeta. La fuerza P necesaria para romper la muestra se puede obtener leyendo el
manometro de la bomba manual que produce la presion requerida para dicha rotura. El indice
de carga puntual se calcula mediante la siguiente expresion:

[ =— (2.21)

donde,
D. es el diametro equivalente de la probeta.

Figura 2.7. Ensayo de carga puntual mediante la prensa Franklin.

El diametro equivalente se puede calcular mediante la siguiente expresion:
, 4
D; =—WD (2.22)
n

donde,
w anchura media de la muestra (semisuma de sus anchuras maxima y minima).
D distancia entre las puntas de los conos en el momento de la rotura.

Cuando el valor de D, es distinto de 50 mm es conveniente hacer una correccion para eliminar
la influencia del tamafio en la resistencia de la probeta. Esta correccion, que permite obtener el
Iss0), S€ puede efectuar utilizando la siguiente férmula:
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0,45

D
Is(50) = % Is (2.23)
Broch y Franklin (1972) encontraron una correlacion entre el lysg) Yy la resistencia a compresion

simple de la roca. Esta relacion es la siguiente: o, =24 IS(SO;. No obstante, en algunas rocas el

coeficiente multiplicador difiere mucho del anteriormente indicado.

Brock (1993) ha propuesto también una relacion entre la resistencia a tracciéon Ty y el indice de

carga puntual lsso: Ty =151 s, . Segun esto la relacion media entre las resistencias a

compresién y a traccion de las rocas seria de 16.

En este ensayo la rotura de la roca se produce entre las dos puntas del aparato. Cuando las
rocas son muy anisétropas, es decir, cuando contienen numerosas superficies de debilidad, la
orientacién de éstas con respecto al plano de rotura es muy importante. Para conseguir que los
resultados de los ensayos realizados con un mismo tipo de roca sean comparables, es
necesario que las discontinuidades se encuentren siempre en la misma posiciéon con respecto
al eje que une las dos puntas del aparato.

Hay que tener en cuenta que los resultados de estos ensayos tienen normalmente una
dispersion muy grande, por lo que es necesario hacer muchos para obtener datos fiables. El
indice de carga puntual es muy Util para clasificar las rocas, sin embargo, cuando se trata de
casos en los que es muy importante conocer la resistencia a compresion uniaxial de la roca,
por ejemplo en el calculo de la resistencia de pilares, es conveniente recurrir a los ensayos
convencionales.

La clasificacion de las rocas segun su resistencia a compresion uniaxial, propuesta por la
Sociedad Internacional de Mecanica de Rocas (Brown, 1981), es la siguiente:

Resistencia (MPa) Clasificacion
>250 Extremadamente alta
100-250 Muy alta
50-100 Alta
25-50 Media
5-25 Baja
1-5 Muy baja
0,25-1 Extremadamente baja

2.7. Ensayo triaxial

Este ensayo es imprescindible para estudiar la resistencia de las rocas sometidas a un estado
triaxial de tensiones, que es la situacidon en que se encuentran con mayor frecuencia en las
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obras de ingenieria. Aunque por el nombre del ensayo se podria suponer que la roca se
somete a tres tensiones principales distintas, en realidad no es asi. Lo que se realiza
normalmente es un ensayo biaxial en el cual las dos tensiones principales menores, es decir,
0,y 03, son iguales.

Este ensayo se lleva a cabo en probetas cilindricas que se preparan de manera similar a las
utilizadas en los ensayos de compresion simple. La probeta se rodea de una camisa de goma 'y
se coloca dentro de una célula en la que se puede introducir liquido a presion, normalmente
aceite o agua. La camisa tiene por objeto impedir el contacto de la roca con dicho liquido y
debe ser suficientemente flexible para que la presién del liquido se transmita a la roca. La
tensién axial principal, o;, se ejerce sobre la probeta mediante dos cilindros de acero que
pasan a través de la cara superior e inferior de la célula. Habitualmente no se utilizan equipos
de medicion de presién de poro en este ensayo, ya que en la mayor parte de las rocas son
poco porosas, por lo que las presiones intersticiales suelen tener poca importancia en ellas;
dada la velocidad con que se aplica la tension axial no hay tiempo, en general, para que la
probeta drene completamente durante el ensayo, lo que puede producir un incremento de las
presiones intersticiales. Las deformaciones axial y circunferencial de la muestra se suelen
medir, a veces, mediante bandas extensométricas pegadas a la superficie de la misma.

Figura 2.8. Esquema del ensayo de compresion triaxial

Para llevar a cabo los ensayos triaxiales, ademas de la célula, es necesario, segln se muestra
en la Figura 2.8, una prensa convencional y una bomba capaz de generar la presién de
confinamiento y mantenerla constante durante la prueba. Los gréaficos que se muestran en la
Figura 2.4 representan los resultados de un ensayo triaxial normal.

En este ensayo es habitual aplicar en primer lugar la presion lateral de confinamiento, que se
mantiene constante, y a continuacion ir subiendo la presion axial hasta que se produce la
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rotura. Esta trayectoria de las tensiones no es, en la mayoria de los casos, la que tiene lugar en
un macizo rocoso cuando se efectla en él una excavacion subterranea o a cielo abierto. Sin
embargo, como demostraron Swanson y Brown (1971), en el dominio elastico la trayectoria de
tensiones no influye en el resultado final, es decir, la resistencia de la roca sometida a un
estado triaxial de tensiones es independiente del camino que hayan seguido éstas para llegar a
la rotura.

2.8. Ensayos para determinar la resistencia a traccion

El ensayo que mas se utiliza con este fin es el denominado ensayo brasilefio, el cual se
practica comprimiendo una probeta cilindrica de roca. Si se somete un cilindro de roca de
longitud aproximadamente igual a su radio a una compresion diametral se rompe a lo largo de
dicho didametro como consecuencia de las tensiones de traccidn que se generan en direccion
perpendicular al mismo (ver Figura 2.9). Haciendo un estudio de la distribucion de tensiones en
un disco al que se aplica una carga diametral, se demuestra que a lo largo del diametro,
excepto cerca de la periferia, se genera una tensién horizontal uniforme cuyo valor es:

og=— (2.24)

donde,
P es lafuerza de compresion ejercida sobre el disco
D es el diametro del disco
t es el espesor del disco, es decir, la altura del cilindro

Ux g}r
| |
-04 0 o
(b) (c)
Distribucidn de Fracturacidn de la
tensiones en el plano probeta
(a) diarnetral verical

Fuerzas que actdan
sobre el disco

Figura 2.9. Ensayo indirecto de traccion (brasilefio)
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Hay que tener en cuenta, sin embargo, que existen también tensiones compresivas que actdan
segun el plano diametral del disco a lo largo del cual se aplica la carga. Estas tensiones tienen
un valor en el centro del disco igual a tres veces la tensién de traccién y van aumentando
progresivamente hacia la periferia del cilindro. Teéricamente, si el contacto entre las placas de
la prensa y el disco fuera puntual, las fuerzas de compresion alcanzarian en dicho punto un
valor infinito. Por este motivo, la norma para este ensayo prescribe que las placas de la prensa
en contacto con la roca deben tener una curvatura proporcional al radio del disco.

Aunque, como se acaba de exponer, existen tensiones de compresion y de traccion actuando
sobre el disco, como en el centro del mismo la relacion entre ellas es de 3, muy inferior a la que
existe normalmente entre las resistencias a compresion y traccion de las rocas, la rotura se
producira a traccion.

El ensayo brasilefio es mas facil de realizar que el de traccién directa, que se utiliza muy poco;
sin embargo, la resistencia que se obtiene en él es superior a la que proporciona la traccion
directa. Esto es debido a la presencia de microfisuras, las cuales producen un debilitamiento
mayor de la roca cuando se ejerce sobre ella una traccién directa que cuando se la somete al
campo de tracciones del ensayo brasilefio, 0 sea, a una combinacion de traccién y compresion.

Otro ensayo que se emplea también frecuentemente para estudiar la resistencia a traccién de
las rocas es el de flexién (ver Figura 2.10).

TIRERY

L/3 L/3

] -
O O

Figura 2.10. Esquema del ensayo de flexion

Normalmente este ensayo se realiza con cuatro puntos de contacto entre el dispositivo de
carga y el cilindro de roca y permite ensayar directamente testigos de sondeos. Los dos puntos
de apoyo del testigo se encuentran cerca de los extremos de la probeta y los dos puntos de
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carga se sitlan en su parte central, a distancias iguales del medio de la probeta. Esta
disposicion da lugar a un momento de flexion uniforme en el centro de la muestra. La
resistencia a tracciéon de la roca se puede calcular a partir de la teoria de la viga simplemente
apoyada, mediante la férmula siguiente:

16 PLL
r=——— (2.25)
37D
donde,
P es la carga de rotura, aplicada a una distancia L/3 de cada uno de los apoyos del

testigo.
L eslalongitud entre los apoyos del testigo.
D es el diametro del testigo.

Generalmente, la resistencia a traccion obtenida a partir de la flexién suele ser de dos a tres
veces mayor que la resistencia a traccion directa, de donde se deduce que la resistencia a
traccion de una roca depende del tipo de ensayo que se utilice para estimarla.

La relacion entre la resistencia a compresion uniaxial y la resistencia a traccion de las rocas es
muy variable. En los esquistos, por ejemplo, esta relacibn puede ser tan baja como 5,5,
mientras que en la diorita puede alcanzar 16, o sea, tres veces mas aproximadamente.

2.9. Tension efectiva, hinchamiento y alterabilidad de las rocas

2.9.1. Tensién efectiva

Practicamente todas las rocas poseen poros y fisuras que pueden estar o no interconectados,
aunque en la mayoria de las rocas la porosidad es muy pequefia. Cuando los poros estan
comunicados el agua y el aire pueden circular por ellos y producir cambios en el
comportamiento de la roca, principalmente en su deformabilidad y resistencia. En caso
contrario, la influencia del agua se reduce considerablemente. Las rocas sedimentarias y las
volcanicas son, en general, las mas porosas y en ellas suelen existir pequefios canales que
comunican unos poros con otros. En las rocas pluténicas la porosidad suele ser pequefia,
inferior al 1% aproximadamente, y no existen dichos canales pero hay microfisuras.

El concepto de la tension efectiva fue introducido por Terzaghi en 1923, el cual establecio que
la resistencia de los suelos saturados, asi como su cambio de volumen al ser comprimidas, no

dependen de la tensién total aplicada sino de la tensién efectiva ¢’, dada por la diferencia entre
la tension total aplicada o y la presién de poro u, es decir:

0 =0-u (2.26)

Esta teoria es aplicable a las rocas siempre que su estructura porosa esté interconectada y la
velocidad de aplicacion de la carga sea suficientemente baja para permitir que la presion del
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fluido interno se equilibre en los poros. Cuando las rocas tienen muy poca permeabilidad, se
requiere velocidades de aplicacion de la carga extremadamente bajas para lograrlo, por lo que
puede que no se cumpla este principio.

Hay que aclarar que la tension de corte T no se ve afectada por la presiéon de poro u, ya que
dicha tension es funcién de la diferencia entre las tensiones principales mayor y menor.

0,=0-u (2.27)
o,=0,-u (2.28)
r=f(0,-0,)=1(0,-0,) (2.29)

2.9.2. Hinchamiento y alterabilidad

Se denomina hinchamiento al aumento del volumen de una roca producido por un incremento
de humedad, favorecido por una modificacion del estado tensional, normalmente una
distensién o relajacién. La compresion necesaria para impedir que dicho hinchamiento tenga
lugar puede ser grande. Este fendmeno se debe generalmente a la fijacion de agua por los
minerales hidréfilos contenidos en las rocas, principalmente arcillas de tipo montmorillonita;
también pueden tener lugar por cambios quimicos, por ejemplo, al transformarse la anhidrita
(Ca SO, en yeso (Ca SO, 2H,0). Las montmorillonitas son minerales arcillosos que se
encuentran en muchas rocas sedimentarias: lutitas, limolitas, margas, etc.; también se suelen
hallar en las milonitas de fallas, en los rellenos karsticos y en los productos de alteracion de
rocas magmaticas o metamorficas.

El hinchamiento de las rocas arcillosas se produce como consecuencia de la interaccion de las
moléculas de agua con las superficies de los minerales arcillosos, segln se acaba de indicar.
En dichas superficies se pueden formar dos tipos de capas de hidratacion: una sola capa de
agua con un espesor del orden de 1 nm y dos capas con un grosor de 10 a 20 nm (Seedsman
1993). Cuando el mineral arcilloso es del grupo de las caolinitas, las fuertes uniones en los
granos minerales impiden que el agua interaccione con las superficies intergranulares, por lo
que el volumen ocupado por el agua es proporcionalmente menor, ya que ésta sélo se adhiere
a las superficies externas de los granos y éstos son voluminosos. En las ilitas de granos finos,
aunque también el agua se adhiere sé6lo a las superficies externas, el porcentaje de agua
puede ser muy importante debido al menor tamafio de grano. En las montmorillonitas sucede
mas bien que, debido a la debilidad de las fuerzas que unen las capas individuales de mineral,
el agua se introduce entre ellas dando lugar a un fuerte hinchamiento, como consecuencia del
gran volumen de agua adherida.

Cuando una roca que contiene minerales arcillosos propensos al hinchamiento es
descomprimida como consecuencia de una excavacion, la reduccion de las tensiones totales y
el drenaje que experimenta dan lugar a un efecto de succién en los poros. Si dicha roca vuelve
a quedar saturada, lo cual puede verse facilitado por la apertura de fisuras que produce la
descompresion, las presiones de poro negativas desaparecen y la roca aumenta de volumen.
Las tensiones de traccién producidas por el hinchamiento pueden conducir a la rotura del
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cemento que une las particulas minerales y controla la resistencia de la roca. Como
consecuencia se producen dafios en la estructura de la roca, consistentes principalmente en la
apertura y prolongacion de microfracturas, que la pueden conducir a un estado de resistencia
residual.

La inmersion instantanea de una roca parcialmente saturada da lugar a un aumento de la
presion del aire en los poros debido a la entrada del agua en ellos, por lo que las rocas
arcillosas que se han secado y han sido después saturadas de agua, pueden fisurarse como
consecuencia de la compresion del aire de los poros si la saturacién es muy rapida.

Es un hecho probado que la resistencia de practicamente todas las rocas disminuye al
aumentar la humedad, disminucion que puede llegar al 50%. Esta reduccion de resistencia de
la roca puede ser debida a la disminucién de la energia superficial que se produce como
consecuencia de la absorcion de agua en las superficies de las microgrietas. En las rocas
arcillosas, la bajada de resistencia debida a la presencia de agua puede estar producida por la
sustitucion de los fuertes enlaces silice-oxigeno de los silicatos por los mas débiles enlaces de
hidrégeno (Seedsman, 1993).

Otra causa de reduccion de resistencia en las rocas arcillosas que contienen montmorillonita al
humedecerse es el hinchamiento que experimentan; un efecto similar se produce al pasar la
anhidrita a yeso. Cuando las rocas arcillosas estan sometidas alternativamente a cambios
humedad-sequedad, la expansion-retraccibon que experimentan puede dar lugar al
alargamiento de las microgrietas y a la larga a la desintegracion de la roca. La resistencia de
las rocas a la desintegracion o a la alteracién cuando se las somete a ciclos de humedad y
sequedad es un factor de suma importancia a la hora de disefar taludes o sostenimientos de
tineles y galerias.

2.9.3. Ensayos

La susceptibilidad al hinchamiento de una roca se puede detectar mediante los siguientes
experimentos:

e Sumergiendo una muestra de roca en agua y observando la rapidez con la que se produce
su desmoronamiento (“jar slake test”).

« Mediante el ensayo de azul de metileno para caracterizar la superficie especifica y el
caracter arcilloso del material.

» Realizando un andlisis mineralégico por R.X. para conocer los minerales arcillosos y la
anhidrita y el yeso presentes en la muestra.

e« Humedades de saturacion de 6,5% y 17% en las rocas arcillosas pueden servir para
delimitar las de alta, intermedia y baja durabilidad.

La Sociedad Internacional de Mecanica de Rocas (SIMR) (Brown, 1981) propone tres ensayos
de laboratorio para caracterizar el hinchamiento de las rocas:

1. Medida de la presién axial de hinchamiento a volumen constante.
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2. Medida de la deformacion axial de hinchamiento en una muestra de roca confinada
lateralmente y sometida a cargas axiales constantes.
3. Medida de la deformacion de hinchamiento libre en direccién axial y radial.

Los ensayos 1y 2 se realizan con el aparato que se muestra en la Figura 2.11.

CARGA AXlAL

PASTILLA DE
ROCA,

FIEDRA POROSA,

./

o

/. .

. RECINTO

o S5 METALICD

Figura 2.11. Célula y muestra de roca preparadas para los ensayos de hinchamiento confinado

En la practica, se aconseja realizar en primer lugar el ensayo de hinchamiento a volumen
constante, que proporciona la presion axial de hinchamiento. A continuacion se aconseja
efectuar la medida de la deformacién axial en funcién de la presién axial, iniciando el ensayo
con una presion axial aproximadamente equivalente a la presién de hinchamiento determinada
previamente. Se recomienda hacer un nimero suficiente de ensayos de hinchamiento ya que
se ha constatado que la dispersion de los resultados obtenidos es grande. El potencial de
hinchamiento de una roca puede variar grandemente segin se mida en direccion paralela o
perpendicular a los planos de estratificacién, por lo que conviene realizar los ensayos por lo
menos en estas dos direcciones para poder caracterizar correctamente una roca.

Las presiones de hinchamiento pueden ser muy variables segin los materiales; se han
determinado valores de varios MPa en algunas margas.

Otro ensayo recomendado por la SIMR (“slake durability test”) permite determinar la resistencia
de la roca a la alteracion y desintegracion al estar sometida a ciclos sucesivos de inmersion en
agua y secado. Para realizar el ensayo se introduce la muestra de roca en un cilindro metalico
cuya superficie lateral es de rejilla de alambre, con una abertura de malla de 2 mm. El cilindro
tiene una longitud de 100 mm y un didmetro de 140 mm y debe estar preparado para soportar
temperaturas de 105°C durante 12 horas, sin sufrir deformacion. El cilindro se sitia en una
cubeta, quedando una distancia de 40 mm entre la rejilla lateral y la base de la cubeta: ésta se
encuentra unida a una superficie fija. En la Figura 2.12 se muestra un esquema del cilindro y de
la cubeta (Brown, 1981). Ademas, se necesita un horno que pueda alcanzar y mantener una
temperatura de 105°C durante un periodo de 12 horas, con una variacion maxima de la
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temperatura de 3°C. Para obtener el peso de las muestras de roca, se utiliza una balanza con
una precision de medio gramo.

El procedimiento operativo es el siguiente:

Se seleccionan 10 trozos representativos de roca, cuyo peso debe estar comprendido entre 40
y 60 gr cada uno, hasta totalizar 450 a 550 gr. El tamafio maximo de grano en los trozos
seleccionados no debe exceder de 3 mm. Los trozos de roca que se van a ensayar tienen que
ser de esquinas redondeadas, sin angulosidades, para lo cual habrd que tratarlos con una
muela cuando sea necesario.

100 mm

Cilindro

140 mm

Figura 2.12. Esquema del aparato para medir la durabilidad

« La muestra de roca se introduce en el cilindro y se deja secar en el horno a una temperatura
de 105°C durante un periodo de 2 a 6 horas.

e A continuacion se obtiene el peso A del cilindro con la muestra en su interior. Después de
esperar cierto tiempo hasta que se enfrie el cilindro, éste se introduce en la cubeta y se
vierte en ella agua a 20°C hasta alcanzar un nivel a 20 mm por debajo del eje horizontal del
cilindro. Se hace girar el cilindro un total de 200 revoluciones durante 10 minutos. Acto
seguido se extrae el cilindro de la cubeta, se seca a 105°C y se determina el peso B del
cilindro y de los trozos de roca que tiene en su interior.

e Se repite el proceso de introduccién del cilindro en la cubeta, se somete a un giro de 200
revoluciones, se seca y se pesa de nuevo, obteniéndose el valor C del peso del cilindro mas
la fraccién de roca que ha quedado en su interior. Por ultimo, se vacia el cilindro, se limpia
bien su interior con un cepillo y se obtiene su peso D.
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El resultado del ensayo se expresa mediante el “indice de durabilidad”, que es la relacién entre
el peso final y el peso inicial de la muestra expresado en porcentaje. indice de durabilidad para

dos ciclos es: 1;, =100 (C-D)/(A-D).

Conviene aumentar el nUmero de ciclos de ensayo a méas de dos en aquellas rocas cuyo indice
de durabilidad sea elevado.

La siguiente escala de durabilidad ha sido propuesta por Gamble, 1971

Valor de l4,(%) Resistencia a la alteracion
8-30 Muy baja
3-60 Baja
60-85 Media
85-95 Media alta
95-98 Alta
98-100 Muy alta

2.10. Criterios de rotura

Un criterio de rotura es una relacion entre tensiones que permite predecir la resistencia de una
roca sometida a un campo tensional. En general, los criterios de rotura se refieren a la
resistencia de pico aunque también se pueden emplear para la resistencia residual. Los
criterios de rotura mas utilizados en mecanica de rocas son los de Mohr—-Coulomb y
Hoek-Brown (1980).

2.10.1. Criterio de rotura de Mohr-Coulomb

Este criterio postula que la resistencia al corte de las rocas tiene dos componentes: cohesién y
friccion, siendo esta ultima dependiente de la tension efectiva normal sobre el plano de rotura.

Segun esta teoria la resistencia al corte que puede desarrollar una roca en un plano que forma
un angulo B con la tensién principal menor, oz, (ver Figura 2.13) se puede expresar mediante la
férmula:

T=c+0, tan @ (2.30)

donde,
T =resistencia al corte
¢ =cohesidn
o', = tension efectiva normal
¢ = angulo de friccion
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Si la roca esta sometida a traccion en lugar de a cortante, su resistencia estara determinada
por el resultado de los ensayos de traccion realizados en el laboratorio con probetas de la roca

en cuestion.

Yo

Tr:rl

Figura 2.13. Criterio de rotura de Mohr —Coulomb

A partir de las tensiones efectivas principales se pueden obtener las tensiones normal y
tangencial en el plano de rotura con la ayuda de la Figura 2.14, mediante las siguientes

férmulas:
' 1 1 ' 1 U '
g, :—(J1 +03)_—(0'1 —0'3) cos 23 (2.31)
2 2
(. .
T=5 0, — 0,4 sin 23 (2.32)
T
C
= O
Figura 2.14. Relacion entre tensiones principales y cortantes en el criterio de rotura de Mohr —Coulomb.

La construccion del circulo de Mohr en la Figura 2.14 muestra que:
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B :%T+ (2.33)

(SRR

Llevando las ecuaciones (2.31), (2.32) y (2.33) a la ecuacién (2.30), se obtiene el criterio de
rotura de Mohr—Coulomb expresado en funcién de las tensiones principales:

o = 2c cos ¢+1+sen qoa'
lI-sen @ l—sen @

(2.34)

De esta férmula se deduce el valor de la resistencia a compresion uniaxial de la roca en funcion
de la cohesion vy la friccion:

_2ccos@

R, (2.35)

I-sen @

La ausencia de la tension principal intermedia en éste y en otros criterios de rotura se debe a
gue se ha demostrado que su influencia en la resistencia de la roca es practicamente
despreciable.

Este criterio de rotura supone que la envolvente de los circulos de Mohr correspondientes a las
combinaciones criticas de las tensiones principales, o sea, las que dan lugar a la rotura, es
lineal. El criterio de Mohr—Coulomb puede ser utilizado para definir tanto la resistencia de pico
como la residual. Segun este criterio, la rotura se produce cuando, como se expuso
anteriormente, la tensién cortante aplicada a la roca iguala a la resistencia friccional de la
misma, asociada con la tension normal en el plano de rotura, méas la cohesién. Como no seria
razonable extrapolar esta teoria a un caso de tensién normal negativa, pierde su significado
cuando la roca se somete a traccidén. Por este motivo, cuando se extrapola la recta de
Mohr—-Coulomb a la regién de tensiones normales negativas, es aconsejable interrumpirla al
llegar a un valor de o3 igual a la resistencia a traccion de la roca obtenida a partir de ensayos
de laboratorio (ver Figura 2.15).

L] ji.
Ty

-
T .
Ty

Figura 2.15. Extrapolacién de la recta de Mohr-Coulomb a la regién de tensiones de confinamiento negativas.
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Para representar el criterio de Mohr—Coulomb hay que ajustar una recta que sea tangente a los
circulos de rotura obtenidos mediante los ensayos triaxiales. Debido a que diversos factores,
inherentes a las rocas y a los propios ensayos, introducen errores en los resultados de éstos, el
ajuste no suele tener una solucién matematica exacta, ya que habra circulos de Mohr que son
cortados por la recta de Mohr—-Coulomb y otros que se aproximen a ella sin ser tangentes ni
secantes.

El procedimiento que se recomienda seguir para ajustar la recta es el siguiente:

e Se ajusta una recta (Figura 2.16), por el método de minimos cuadrados, a los maximos de
los circulos de Mohr obtenidos de los ensayos triaxiales, cuyas coordenadas son

0,+0; 0,-0;
2 72
(Lambe y Whitman, 1964).

. A estas coordenadas se les suele denominar p’ y g respectivamente

» La pendiente (a) de esta recta, de ecuacion g = ap' +b, es el seno del angulo de friccién, o
sea: ¢ =arc sen a

» La cohesion se puede obtener, a partir de la ordenada en el origen de la recta (b), mediante
b

cos @

la formula: C =

Figura 2.16. Ejemplo de ajuste de la recta maxima y la de Mohr ~ —Coulomb a varios ensayos.
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2.10.2. Criterio de rotura de Hoek-Brown

El criterio de rotura de Hoek-Brown (1980) fue propuesto inicialmente para ser utilizado en el
disefio de excavaciones subterrdneas en macizos rocosos resistentes. Las propiedades de las
rocas que se incluyen en el mismo cuando se aplica para determinar su resistencia en los
ensayos de laboratorio, son las siguientes:

» Resistencia a compresion simple, gg;.
* Constante de material rocoso m;.

Cuando se trata de macizos rocosos en lugar de rocas, a estos dos parametros hay que afiadir
otros dos mas, incluso un tercero cuando el macizo rocoso ha sido alterado por voladuras o por
relajacion tensional. Sobre estos tres parametros suplementarios, que se describen en un
capitulo posterior, se tratar4 cuando se estudien las propiedades mecanicas de los macizos
rocosos.

La ecuacién de Hoek-Brown para los materiales rocosos, o sea, las probetas de laboratorio es
la siguiente:

! 0,5
C o,
0,=0,+0, m, —+1 (2.36)
o-ci
donde,
g, = tension efectiva principal maxima
03’ = tension efectiva principal minima

Las tensiones normal y cortante en el plano de rotura de la probeta se pueden obtener, a partir
de las tensiones principales, mediante las siguientes ecuaciones de Balmer (1952):

o = 0,+0, 0,-0, do,/do; -1

n — (2.37)
2 2 do,/do, +1
.\ +Jdo,/dao,
r=(0,-0,) = (2.38)
do,/do, +1
donde,
, , 1 , 0.5
do,/do, =1+5ml. (ml.03 /o, +1) (2.39)

Segun el criterio de Hoek-Brown (1980) la resistencia a traccién de la roca se puede calcular
mediante la siguiente formula:
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g, =&(ml. =/ M +4) (2.40)

El valor del parametro o, es decir, la resistencia a compresion simple de la roca se debe
obtener a partir de los correspondientes ensayos de laboratorio. Para estimar la constante m;
es conveniente realizar ensayos triaxiales. Si se escribe la ecuacion de Hoek-Brown de la
forma siguiente:

(0; _0; )2 - my wcio-; +Gfi (2.41)

y se realiza un cambio de variable, un ajuste por minimos cuadrados permite obtener el valor
de m; a partir de los resultados de los ensayos triaxiales.

También se puede calcular m; a partir de la siguiente relacion:

i Jt
m o= i (2.42)
Uci

0 sea, conocidas las resistencias a traccion y compresion uniaxial de las probetas de roca,
mediante los correspondientes ensayos de laboratorio.

El valor del pardmetro m; se puede estimar en primera aproximacion a partir de la Tabla 2.2.

25 1

HOEK-BROWMN

N\

k‘I1.I1ClHR—CCIUL|OI1.I1EI

10 4

Tensian principal mayor @'y MPa
=

Tension principal menor 7' MPa

Figura 2.17. Relacion entre los criterios de rotura de Hoek-Brown y Mohr-Coulomb para 0< O'I3 < 0"3 max -
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Tabla 2.2.

Tabla estimacion de la constante m

i del material intacto en funcién del tipo de roca, segun Hoek et
al., 1994. Los parametros entre paréntesis son aproximados.

Tipo de Textura
Clase Grupo _ _ _
roca Gruesa |Med|a ‘ Fina | Muy fina
Conglomerado Arenisca Limolita Argilita
Clasticas (22) 19 9 4
2 <4— Grauwaca (18) —»
4
,i: L. D — Creta(18) —
= Organicas j
i D E— Carb6n (8-21) ——»
= No Brecha Caliza Esparitica Caliza Micritica
a o Carbonatadas
h clasticas (20) (10) 8
) Yeso Anhidrita
Evaporitas
16 13
, Méarmol Corneanas Cuarcita
2 No foliadas
) 9 (29) 24
T ) ) Migmatita Anfibolita Milota
a Ligeramente foliadas
g (30) 31 (6)
|<E . Gneiss Esquisto Filita Pizarra
w Foliadas*
= 33 (20) (20) 9
Granito Riolita Obsidiana
33 (16) (29)
Claras Granodiorita Dacita
(30) a7
Diorita Dacita
%)
5 (28) 19
S Gabro Dolerita Basalto
- Oscuras 27 (19) a7)
Norita
22
) _ e Aglomerado Brecha Toba
Extrusivas piroclasticas
(20) (18) (15)

* Los valores de m; para las rocas con foliacién se refieren a resultados de ensayos sobre probetas cortadas de
manera que la carga se aplica perpendicularmente al plano de foliacion.

Como la mayor parte de los programas de ordenador para geotecnia utilizan el criterio de

Mohr—-Coulomb, es necesario frecuentemente determinar los angulos de friccion y las

cohesiones de las rocas, dentro de un intervalo de tensiones determinado, partiendo de los

parametros del criterio de Hoek-Brown. Para ello hay que adaptar una linea recta a la curva

que representa a la ecuacién (2.36), tal como se muestra en la Figura 2.17. Los valores del
angulo de friccion y de la cohesion que se obtienen al hacer que las areas en exceso y en
defecto comprendidas entre la curva y la recta se equilibren son los siguientes:
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: 3m, (1+mi 0'3“)

@ =arcsen T5+3m, (1 m o, )1/2 (2.43)
R _o,2-12m 0, )i+ ma, )" 0.4
1/2 ’
3,75/1+0,8m, [l +m, &, )
donde,
O3 = O3 /O (2.45)

El valor de 0'snax €5 €l limite superior de la tension de confinamiento para el cual se desean
relacionar los criterios de rotura de Hoek-Brown y Mohr-Coulomb. Cuando se esta estudiando
la rotura de una probeta de roca este limite puede establecerse con cierta libertad, mientras
gue si se trata de un macizo rocoso en el que se ha excavado un tunel o un talud hay que tener
en cuenta las tensiones existentes en la obra, como se expondra mas adelante al hablar de los
macizos rocosos.

2.11. Propiedades fisicas y mecénicas de algunas rocas

En este apartado se presentan los resultados obtenidos por diversos investigadores referentes
a algunas propiedades fisicas y mecanicas de las litologias que aparecen con mas frecuencia
en los macizos rocosos.

En la Tabla 2.3 se han agrupado datos de densidad, médulo de Young, coeficiente de Poisson,
porosidad y resistencia a compresion, traccion y flexion de varias rocas, obtenidos por los
siguientes investigadores: Bieniawski (1974) y Brown (1980), Hoek y Bray (1981) y Brady y
Brown (1985).

La Tabla 2.4 recoge datos de algunas caracteristicas geomecéanicas de las rocas del
carbonifero espafiol segin publicaciones y ensayos realizados en el laboratorio de mecéanica
de rocas de la ETS de Ingenieros de Minas de Madrid (Ramirez, P. et al., 1985).

En la Tabla 2.5 se presentan datos del angulo de rozamiento interno de algunas rocas
sedimentarias, metamdrficas e igneas, con resistencias a compresion simple comprendidas
entre 5y 400 MPa.

Existen relaciones entre las resistencias a compresion uniaxial de las rocas y sus modulos

elasticos, que varian segun las litologias. Normalmente el ratio médulo/resistencia es del orden
de 300 y varia entre 80 y 500, segliin se muestra en la siguiente tabla (Pello, 1993):
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Tipo de roca Relacion modulo/resistencia
Basalto 200-500
Granito 300-500
Caliza 300-500
Arenisca 100-400
Argilita 80-300

En la Figura 2.18 se presenta un gréafico, de los denominados de Deere-Millar, en el que se
relacionan la resistencia a compresion simple y el médulo elastico de las siguientes rocas:
cuarcita, gneis, marmol y esquisto, en ambos ejes de este grafico se han utilizado escalas
logaritmicas (Stagg and Zienkiewicz, 1968).

Figura. 2.18. Relacion entre los médulos elasticos y las resistencias uniaxiales.
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TABLA 2.3. Propiedades fisicas y mecéanicas de diversas rocas

DENSIDAD MODULO DE COEFICIENTE | POROSIDAD RESISTENCIA A RESISENC,IA A RESISENF:IA A
ROCAS 3 YOUNG COMPRESION TRACCION FLEXION
(kg/m~) DE POISSON %

(GPa) (MPa) (MPa) (MPa)
Rocas batoliticas
Granito granodiorita 2500-2750 30-70 0,12-0,25 0,1-2 120-280 4-7 10-20
Gabro 2920-3050 60-100 0,12-0,25 2-5 150-200 5-8 10-22
Rocas extrusivas
Riolitas 2450-2600 10-20 0,1-0,2 0,4-4 80-160 5-9 10-22
Dacita 2500-2750 8-18 0,09-0,2 0,5-5 80-160 3-8 9-20
Andesita 2300-2750 12-35 0,11-0,2 0,2-8 40-320 5-11 13-25
Basalto 2750-3000 20-100 0,14-0,2 0,2-1,5 30-420 6-12 14-26
Diabasa 2900-3100 30-90 0,12-0,2 0,3-0,7 120-250 6-13 12-26
Tobas volcanicas 1300-2200 | = ------- 0,1-02 8-35 5-60 0,5-4,5 3-8
Rocas sedimentarias
Arenisca 2100-2500 15-17 0,07-0,12 1-8 10-120 1,5-6 4-16
Caliza de grano fino 2600-2850 50-80 0,1-0,2 0,1-0,8 50-200 4-7 5-15
Caliza de grano grueso 1550-2300 | = - 0,12 2-16 4-60 1-3,5 2,5-7
Caliza 1550-2500 | = - 0,07-0,12 1,5-6 49-200 1,5-5 3-9
Dolomita 2200-2700 20-30 0,08-0,2 0,2-4 15-200 2,5-6 4-16
Esquistos 2450-2750 | @ - | e 0,2-04 | = - | e 20-30
Rocas metamorficas
Marmol 2650-2750 60-90 0,11-0,2 0,1-0,5 50-180 5-8 8-12
Gneis 2600-2780 25-60 0,09-0,2 1-5 80-250 4-7 8-20
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TABLA 2.4. Resistencias de algunas rocas del Carbonifero espafiol

RESISTENCIA A RESISTENCIA A
CUENCA ROCA COMPRESION TRACCION
UNIAXIAL (BRASILENO)
(MPa) (MPa)
ALLER Pizarra 80 6,3
Paquetes San Antonio ﬁren?sca - ; 14312 7,5
renisca de grano fino
y Generalas Arenisca de grano medio 132 ---
CAUDAL Arenisca 122 17
Pozo Montsacro- :
Techo capa 82 Pizarra 44 7
CAUDAL Aren?sca _ 109 10
Po70 Polio A_renlsca arcillosa 68 6
Pizarra --- 6
Pizarra muro Jacoba 71 6,9
Arenisca muro Jacoba 106 7,6
Pizarra techo Jacoba 86 7,3
TURON Arenisca techo Jacoba 110 7,2
Pozo San Antonio Pizarra muro Turca 79 5
Arenisca muro Turca 111 10,2
Pizarra techo Turca 50 4,2
Arenisca techo Turca 121 8,8
P070 ;:nT;)BNérbara Pizarra arenosa 70 10
Caliza devénica 113 -
Caliza devonica alterada 90 ---
Pizarras muy fuertes 87 ---
Pizarras fuertes 60 ---
LEON Pizarras medias 38 -
Santa Lucia Pizarras flojas 15
Cuarcitas 230
Areniscas fuertes 126
Areniscas con  espato 80
calizo
LEON Arenisca 107
Corta inesperada Pizarra 65

TABLA 2.5. Angulos de rozamiento interno de algunas rocas

. Resistencia a Angulo de friccion ®
Clase de roca Tipo de roca compresién simple
en grados
(MPa)
Caliza 50-200 33-40
Marga 515 | -
Rocas sedimentarias Arenisca 50-150 25-35
Limolita 5-200 27-31
Esquistos 50-100 27
Gneis 100-200 23-33
Rocas metamorficas Marmol 100-200 25-35
Cuarcita 200-400 48
Basalto 100-300 31-38
Rocas igneas Gabro 100-300 | -
Granito 100-200 29-35

66




2.12. Comportamiento post-rotura de las rocas

El comportamiento post-rotura de una roca incluye la transiciéon de la resistencia de pico a la
residual, que consiste en un proceso de reblandecimiento, tal y como se muestra en la Figura
2.19. El comportamiento elasto-plastico con reblandecimiento se caracteriza porque la
transicion desde el régimen de pico hasta el residual es una pérdida de resistencia gradual, lo
cual implica que el paso del criterio de rotura de pico al residual es también gradual. Los
comportamientos extremos del reblandecimiento son el elasto-plastico perfecto y el elasto-
fragil. Si el criterio de rotura de pico y el residual son iguales el material tendra un
comportamiento elasto-plastico perfecto, ver Figura 2.20(a). EI comportamiento elasto-fragil
esta caracterizado por un criterio de rotura residual muy inferior al de pico y una transicion
brusca (ho acompafiada de deformaciones) entre ambos (Figura 2.20(b)). EI comportamiento
con endurecimiento no se suele dar en las rocas para los niveles de tensiones propios de las
obras de ingenieria.

LE I |
. 3 IR . F(cl0)=0
Flo,n)=0
E ' | Floin*)=0
|
] i 2
| By el
:= =J= ___J &
: Eldstico I ! Residual

Feblandecimiento

Figura 2.19. Comportamiento post-rotura de tipo elastoplastico con reblandecimiento
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Figura 2.20. Comportamiento post-rotura de las rocas
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La fragilidad de una roca viene definida por la pendiente de la curva tensién-deformacion a
partir del punto de resistencia maxima, es decir:

0 —o;
sf - si“ (2.46)
donde,
olM = resistencia maxima
o° = resistencia residual
e y e, = deformaciones residual y maxima

En la Figura 2.19 se presentan las tres fases de deformacion en este tipo de materiales: una
etapa aproximadamente eldstica, una etapa de reblandecimiento y una etapa residual.

Estas tres fases se puede plantear en términos del criterio de rotura de la siguiente forma:

F(0,,0,,0) =0 representa el criterio de rotura de la roca intacta.

F(G'l,og,r]) =0, para 0<7<n7 , representa el criterio de rotura evolutivo en la zona de
reblandecimiento.
F(o,,0,,7 )=0, para n >n", representa el criterio de rotura residual, que se

corresponde con un estado de plasticidad perfecta.

Los criterios de rotura de transicion entre el de pico y el residual estan gobernados por un
parametro de reblandecimiento (77). Este parametro sera, en general, una funcién de las
deformaciones plasticas. El régimen elastico existe mientras el parametro de reblandecimiento

es nulo, el régimen de reblandecimiento ocurre para un rango de valores0<7<7" y el estado

residual para 7=n", siendo n° el parametro de reblandecimiento que marca el limite entre la

etapa de reblandecimiento y la residual y que se suele denominar parametro de
reblandecimiento critico. En un diagrama tension-deformacién como el de la Figura 2.19. la
pendiente del tramo correspondiente al reblandecimiento se llama mdédulo de reblandecimiento.
Cuando el material tiene un comportamiento elasto-fragil, este modulo tiende a infinito y el
tramo de transicién desaparece completamente, mientras que si el modulo de reblandecimiento
fuera nulo el comportamiento seria elasto-plastico perfecto.

Asi pues para describir adecuadamente el comportamiento post rotura sera necesario conocer:

1) El criterio de rotura de pico y el residual  (que marca la resistencia Ultima post-rotura) y en
su caso el de transicion entre la resistencia de pico y la residual. El criterio de rotura
residual permite calcular las tensiones que es capaz de soportar el material un vez roto, por
lo que tendra tipicamente la misma forma (Hoek-Brown, Mohr-Coulomb...) que el criterio de
rotura de pico, pero distintos parametros.

2) La relacién entre las tensiones y las deformaciones a medida que se va produciendo la
bajada desde el criterio de rotura de pico hasta el residual y que en funcién del modelo que

68



se seleccione, puede venir definida por el médulo de reblandecimiento  y por el parametro
de reblandecimiento critico  n* o por una funcién especificamente disefiada para ello. La
relacién tenso-deformacional de la bajada resulta dificil de conocer ya que se ha observado
que depende de la tension de confinamiento, como se expondra mas adelante.

3) La regla de flujo, que gobierna como se producen las deformaciones (especialmente las
deformaciones principales plasticas) una vez que se ha alcanzado el criterio de rotura de
pico y las define una vez alcanzado el residual. Presenta la forma de un criterio de rotura
(p-ej. Hoek-Brown o Mohr-Coulomb) en el que las tensiones principales se sustituyen por
deformaciones principales. Cuando la regla de flujo es igual al criterio de rotura en cada
momento, sustituyendo l6gicamente en la formulacién tensiones por deformaciones, se
habla de regla de flujo asociada que, tal y como se vera mas adelante, se corresponde con
un angulo de dilatancia igual en todo momento al de friccion, si se utiliza Mohr-Coulmb. En
el caso de que sean diferentes se habla de regla de flujo no asociada. En el caso de no
asociatividad y en el ambito de los macizos rocosos, la regla de flujo vendra gobernada por
el parametro denominado dilatancia, angulo del que depende la relacion entre la
deformacion principal mayor y la menor.

Una de las maneras clasicas de implementar el modelo de reblandecimiento mediante el
criterio de rotura Mohr-Coulomb es utilizar una funcion de las tensiones principales y del
parametro de reblandecimiento n (ltasca, 1996; Carranza-Torres, 1999):

F(o,,0,,n)=0,-K,(n0;—q,(7) =0 (2.47)

Las funciones K ,(17) yq,(17), representan la evolucion de los valores de cohesion vy friccion del

material en funcion del parametro de reblandecimiento y son expresiones del tipo:

_ 1+senq(n) _
K, () = T—senq() 4, () =2C(mK , (1) (2.48)

Las variaciones de la friccion y cohesién en funcién del parametro de reblandecimiento se
suponen lineales a trozos, tal como aparecen reflejadas en la Figura 2.21.

¢(n) 4 Cln)4
¢ c
¢ -2 , cl-----2 ;
Tlla TI - Tla TI=-

Figura 2.21. Transito de la friccion y cohesién de pico a la residual
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Las rocas tienen, en general, un comportamiento elasto-fragil cuando estan sometidas a un
campo de tensiones de tipo uniaxial. Pero, a medida que va aumentando la presion de
confinamiento su comportamiento se va haciendo cada vez mas ductil. Este fendmeno se puso
de manifiesto en los clasicos experimentos llevados a cabo por Von Karman (1911). En la
Figura 2.22 (Hadizadeh y Rutter, 1983) se puede ver que a medida que se incrementa la
presiéon de confinamiento va aumentando también la resistencia de la roca y disminuyendo la
pendiente de la curva tensién—deformacion en el tramo de post-rotura, 0 sea, la roca se va
haciendo ductil. Este tipo de ensayos solamente se puede hacer con prensas mas rigidas que
las probetas, como se expondra mas adelante.

2400 — 1000
200
800
- 1600 | 600
2 500
b
g 400
:'g 300
:
E 800 — 200
g
B 100
50 Tension de confinamienio o, ( MPa)
0 I I |
10 20 30
Deformacion ( %o )

Figura 2.22. Comportamiento de las rocas en funcién de la presién de confinamiento (Hadizadeh y Rultter,
1983).

Segun los mencionados experimentos de Von Karman (1911), realizados con marmol de
Carrara (ver Figura 2.23), para presiones de confinamiento de unos 50 MPa todavia tiene lugar
una rotura de tipo fragil, sin embargo, para presiones del orden de 110 MPa, el comportamiento
del marmol es diferente, ya que puede experimentar deformaciones superiores al 7% sin
pérdida de resistencia. A presiones de confinamiento ain mayores, de 165 a 326 MPa, la
resistencia del marmol sigue creciendo al deformarse la probeta una vez alcanzado el punto de
fluencia. Este fendmeno es conocido como deformacién con endurecimiento. La temperatura
produce el efecto de disminuir la presion de confinamiento correspondiente a la transicién
fragil-ductil.
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Figura 2.23. Resultados de ensayos triaxiales en marmol de Carrara (Von Karman, 1911)

El tipo de prensa utilizado influye en los resultados de los ensayos triaxiales. La parte de la
curva tensién—deformacion correspondiente a la post-rotura, solamente se puede obtener con
prensas mas rigidas que las probetas que se ensayan. Para comprender la influencia de la
rigidez de la maquina en el ensayo es conveniente asimilar tanto la probeta como la prensa a
muelles cargados. La maquina se puede asimilar a un conjunto de muelles linealmente
elasticos de rigidez longitudinal k, y la probeta como un muelle de comportamiento no lineal y
rigidez variable ks. A medida que el muelle que representa a la probeta se comprime los
muelles que representan la maquina se expanden. Esta expansién es aproximadamente
analoga al alargamiento que tiene lugar en las columnas de la prensa durante el ensayo.
Cuando se alcanza la resistencia de pico, en el caso de una roca de comportamiento fragil, la
probeta continGa comprimiéndose pero la carga que puede soportar se reduce
progresivamente. Al mismo tiempo la maquina pierde carga y su deformacién disminuye.

En la Figura 2.24 se muestra lo que sucede con una prensa menos rigida (Figura 2.24a) y mas
rigida (Figura 2.24b) que la probeta. Supdngase que la probeta se encuentra en el punto de
maxima resistencia y se comprime una pequefia cantidad &,. Para experimentar este
desplazamiento, la carga de la probeta se debe reducir de o, a G;. La energia necesaria para
ello viene dada por el area ACDJ en las Figuras (2.24a) y (2.24b). Sin embargo, en el caso de
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una maquina menos rigida que la probeta a dicho desplazamiento le corresponde una menor
pérdida de carga, punto H de la Figura (2.24a), y la energia que libera la prensa viene dada por
el area ACDH. En este caso, la energia que absorbe la probeta es menor que la energia
liberada por la maquina y este exceso de energia da lugar a que la probeta se rompa de forma
brutal inmediatamente después de alcanzar su resistencia de pico.

Si la maquina es mas rigida que la probeta en la zona de post—pico sucede al contrario, como
se puede ver en la Figura (2.24b). En este caso la energia cedida por la maquina es inferior a
la necesaria para seguir deformando la probeta, por lo que se debe suministrar energia externa
a la prensa para continuar el ensayo. Este suministro de energia permite, mediante un sistema
de servo-control, gobernar el ensayo de manera que se pueda obtener el tramo de post-rotura
de la curva tension—-deformacion. Algunas rocas son tan fragiles que se requiere una maquina
muy rigida y bien servo-controlada para poder estudiar su comportamiento completo en los
ensayos de compresion.

o
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armx —————————— H ﬂ'm """""""
E
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AN \B
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& £1 - £1+¥ G
£ ez
0 C D 0 C D
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Frensa menos rigida Prensa més rigida

Figura 2.24. Influencia de la rigidez de la prensa en el comportamiento post-rotura de las rocas

2.13. Anisotropia de las rocas

Los materiales anisétropos son aquellos cuyas propiedades varian en funcién de la direccién
utilizada para su medida. Aunque el caracter anisotropo de las rocas que poseen esta
caracteristica se manifiesta en todas sus propiedades, las de mayor importancia en mecéanica
de rocas son la resistencia y deformacién. Desde el punto de vista mecénico, la anisotropia
mas frecuente es la producida por la distribucién no aleatoria de las fisuras; al aumentar la
tension de confinamiento, el cierre de las fisuras hace que este tipo de anisotropia se
manifieste con menos intensidad. La anisotropia puede ser debida también a la orientacion en
bandas de minerales diferentes, como ocurre en los gneises y en las alternancias de lutitas y
areniscas, por ejemplo.
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La resistencia de este tipo de rocas varia en funcion del angulo que los planos de anisotropia
forman con las tensiones principales. El minimo de resistencia se alcanza cuando los planos de
debilidad de la roca forma un angulo de unos 30° con la direccién de la tension principal
maxima (ver Figura 2.25). La resistencia de las rocas anisotropas para diferentes orientaciones
de los planos de anisotropia se puede evaluar mediante ensayos sistematicos de laboratorio
con probetas en las que dichos planos se encuentran en diferentes orientaciones con respecto
a la tension principal maxima.

B

200 —

® Ezquisto cloritico

& Esquisto cloritico
o Esquisto grafitico

B

Figura 2.25. Anisotropia de resistencia de varios esquistos (Akai, 1971)

En la Figura 2.26 se muestra un ensayo de compresién triaxial en una probeta en la que el
plano de anisotropia forman un angulo (3 con la tensién g;. Segun el criterio de rotura de Mohr-
Coulomb, la resistencia al corte de dicho plano viene dada por:

T, =C+0,tg@ (2.49)
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T

Figura 2.26. Representacion de un plano de anisotropia en una probeta

Los valores de las tensiones cortante, t, y normal ag en el plano de rotura se pueden obtener a
partir de las tensiones principales aplicadas en el ensayo triaxial, mediante las férmulas
siguientes:

Ty =%(Ul ~0,) sen2 (2.50)

1 1
g, :5(01 +J3)—5(0'1 ~0,) cos 23 (2.51)

Llevando las expresiones (2.50) y (2.51) a (2.49) se obtiene la tensién principal maxima que es
necesario aplicar en el ensayo triaxial para que la probeta rompa por el plano de anisotropia:

2(C+03 tg(F)

0 20,+ (2.52)
' (1-tgotgB)sen 2B
Esta ecuacién deja de tener sentido a partir de un angulo  tal que:
1
tgB=—vo (2.53)
tgo

0 sea, unos 60° ya que a partir de este valor el denominador de la expresion (2.52) es
negativo.
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La anisotropia de resistencia puede estudiarse mediante ensayos de traccién realizados en
diferentes direcciones o mediante ensayos de compresion uniaxial en los que las cargas de
compresién se aplican con distintos angulos, normalmente: 0°, 15°, 30°, 45°, 60°, 75° y 90°,
respecto a los planos de anisotropia. Los resultados de los estudios realizados por diferentes
autores sobre la anisotropia de resistencia se concretan en los siguientes puntos:

e Las rocas muestran la maxima resistencia a la compresion en direccion perpendicular a las
discontinuidades.

* Los valores minimos de la resistencia a compresion suelen producirse cuando las cargas
actlan segun angulos que varian entre 30° y 45° respecto a los planos de debilidad.

e Al ir aumentando el niumero de discontinuidades en una roca, la resistencia de ésta tiende
a ser cada vez mas isétropa.

La anisotropia de las rocas anisotropas sometidas a cargas de compresion se puede evaluar
mediante la relacion k=Rg max/Ro min» que s el llamado coeficiente de anisotropia, siendo Rq la
resistencia a compresion simple de la muestra:

Coeficiente de anisotropia Clase de anisotropia
k=12 Casi isotropa
12<ks2 Anisotropia pequefia
2<k=<4 Anisotropia moderada
4<k<6 Anisotropia alta
k>6 Anisotropia muy alta

2.14. Influencia del tiempo en la rotura de las rocas

La mayoria de las rocas, principalmente las evaporiticas (sal, potasa, yeso, etc.) pero también
las rocas arcillosas y algunas carbonatadas, muestran un comportamiento tenso—deformacional
claramente dependiente del tiempo. Segin la teoria de la elasto-viscoplasticidad, la
deformacion total sufrida por un cuerpo se puede describir como la superposicion o suma de
una deformacién elastica, reversible e independiente del tiempo, mas una deformacioén plastica,
irreversible y dependiente del tiempo.

La magnitud de la tensién que ocasiona la rotura de una roca desciende exponencialmente a
un valor limite, denominado umbral de fluencia, cuando el tiempo tiende a infinito; este valor
puede ser practicamente nulo en algunas evaporitas. Por otra parte esta la capacidad de la
roca de soportar una tension mayor que la que resiste en un ensayo de compresion uniaxial
pero durante un corto espacio de tiempo, por ejemplo, el tiempo de paso de la onda de tension
producida por una voladura. Al realizar en el laboratorio un ensayo de compresion,
normalmente no se esta en ninguna de estas dos situaciones limite mencionadas sino en una
intermedia.
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El ensayo de compresién se realiza aplicando la carga sobre la muestra de una forma
progresiva, partiendo de cero. Estudiando una serie de ensayos llevados a cabo con distintas
velocidades de aplicacidon de la carga, se observa que se obtienen distintos valores para la
resistencia de la roca, de donde se desprende que es necesario normalizar la velocidad de
carga o la velocidad de deformaciéon. En general, cuanto mas rapida sea la aplicacion de la
carga, la roca sera mas resistente. Normalmente las velocidades de aplicacion de las cargas en
las excavaciones subterrdneas o a cielo abierto no alcanzan el limite a partir del cual habria
que tener en cuenta los efectos producidos por velocidades altas, sino mas bien al contrario.

El hecho de que se produzca una reduccidon de la resistencia de la roca al disminuir la
velocidad de aplicacion de la carga, se explica, segun Manrique (1982), mediante la teoria de la
microfisuracién de McClintock y Walsh (1962). Segun dicho autor, al disminuir la velocidad de
aplicacion de la carga disminuye también la velocidad de deslizamiento de las superficies de
las microfisuras ya cerradas, con lo cual aumenta su resistencia a la friccibn y, como
consecuencia, la concentracion de tensiones en los extremos de la microfisuras, lo que
favorece la propagacion de éstas, haciendo que la resistencia de la roca sea menor.

La deformacion dependiente del tiempo (“creep”), que afecta en mayor o menor grado a todas
las rocas, se entiende que es a carga constante. Generalmente no se puede volver a la
situacion inicial cuando se elimina la carga, pasado un cierto tiempo, o sea, este tipo de
deformaciones tiene un caracter plastico, ademas de viscoso. Los efectos diferidos se
acentlian con el aumento de la temperatura, que reduce la viscosidad, y con el incremento de
las tensiones desviadoras.

En la mayoria de las rocas la fluencia bajo carga constante va acompafada de dafios
irreversibles en la petrofabrica; en las rocas evaporiticas, sin embargo, solamente bajo ciertas
condiciones de tensiones y temperaturas los dafios de la petrofabrica por microfacturacién son
el mecanismo de deformacién predominante.

Si se aplica de golpe una tensién a un material evaporitico, éste experimenta una deformacion
elastica instantanea ¢, (ver Figura 2.27). A continuacion, si se mantiene la carga, el material
entra en la denominada regién 1, fluencia primaria o transitoria, en la cual la curva
deformacion-tiempo es concava hacia abajo. Posteriormente, pasa a la region Il en la que la
curva se transforma en una recta, es decir, tiene una pendiente constante: se trata de la
fluencia secundaria o estacionaria. Finalmente, en la regién lll, tiene lugar la fluencia terciaria,
gue consiste en una deformacion acelerada que conduce rapidamente a la rotura del material.

Si la tensién aplicada se reduce instantdneamente a cero en la regién 1, la curva
deformacion—tiempo sigue la trayectoria ABC, que se muestra en la Figura 2.27, en la cual el
tramo AB=¢g, es el equivalente a la deformacion elastica experimentada al cargar la probeta y el
tramo BC corresponde a la deformacién transitoria, que tiende asintéticamente a cero; en este
caso, el material no experimenta una deformacién permanente. Si la tensién aplicada se
elimina cuando el material se encuentra en la zona de fluencia estacionaria, o sea, en la regién
Il de la curva, la trayectoria de la deformacién con el tiempo viene representada por la curva
DEF, la cual tiende asint6ticamente a la deformacion permanente que conserva la probeta.
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Figura 2.27. Curva tipica de “creep”

En la Figura 2.28 (Ramirez Oyanguren, 1966) se muestra un conjunto de curvas de fluencia de
probetas de sal comin sometidas a compresion uniaxial. EI nUmero que figura junto a cada una
de las curvas indica el valor de la tension uniaxial aplicada a la probeta. En esta figura se
puede ver que cuando la tension es baja la fase secundaria se prolonga largo tiempo, mientras
que si es demasiado alta se alcanza rapidamente la fase de fluencia terciaria y la rotura del
material. Como se puede observar en dichas curvas la velocidad de deformacion de la fase
secundaria depende claramente de la tensién aplicada.
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Figura 2.28. Curvas de “creep” de halita (Ramirez Oyanguren, 1966)
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La velocidad de deformacion uniaxial de la fase Il de fluencia se suele estimar mediante la
relacion:

0 -2 gy
Es=ALd ®T —j (2.54)
g
donde,
A = Constante caracteristica del material
Q = Energia de activacién del mecanismo que produce la fluencia
R = Constante universal de los gases
T = Temperatura absoluta
o = Tensién desviadora (0;-03)
c” = Médulo cortante (Frost and Ashby, 1981) o nivel de tensién al que se inicia un
determinado mecanismo de deformacién (Dusseault and Mraz, 1987)
n = Exponente de tensiones.

Esta ecuacion permite calcular la velocidad de deformacion para un determinado mecanismo
de fluencia, ya que el exponente n depende (Dusseault and Fordham, 1993) de dicho
mecanismo, segln se muestra a continuacion:

Mecanismo Valor de n
Desarrollo estable de la microfisuracién 6al0
Propagacion de dislocaciones 3a6
Deslizamientos en los bordes de los granos 2,3a4,.2
Difusion 1-2

En la mayor parte de las minas de sal y de potasa el exponente “n” tiene un valor proximo a 3
ya que el mecanismo de fluencia mas importante es el de propagacion de las dislocaciones;
este mecanismo es el que tiene lugar en la halita para temperaturas alrededor de 25°C y
tensiones desviadoras 01-03;=10-15 MPa. A partir de esta tension, hasta unos 30 MPa, el
mecanismo predominante es el desarrollo estable de las microfisuras y el posterior sellado de
éstas (Dusseault and Fordham, 1993).

En el caso de las minas de potasa o de sal, en las que la temperatura permanece
practicamente constante, la ecuacion (2.54) se puede resumir en la siguiente:

D _ n
e = A[guj 255
g

donde,
A’ es una constante.
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En el caso de las minas de potasa de Bruwnswick el exponente “n” tiene un valor de 3 para
tensiones desviadoras inferiores a 12 MPa y de 6 por encima de esta tension (CANMET, 1987),
lo que denota que a este nivel tensional se produce un cambio del mecanismo de fluencia.

Para determinar la velocidad de deformacion de la fluencia secundaria o estacionaria se deben
realizar ensayos de larga duracion a diferentes niveles de tensiones y temperaturas. Ante la
necesidad de alcanzar el estado estacionario, tanto en lo que respecta a velocidad de
deformacion como a distribucion de temperaturas en la probeta bajo carga, la duracién (medida
en meses) de estos experimentos suele ser larga. Para paliar este inconveniente, se puede
determinar dicha ley de fluencia mediante medidas de deformaciones realizadas en las minas
subterraneas, siempre que se conozcan las cargas que soporta el material evaporitico y las
temperaturas.

La disminucién de velocidad de deformacion que tiene lugar durante la fluencia primaria se
puede expresar mediante la siguiente ecuacion empirica:

£= e exp(-at) (2.56)

0
Los valores de &) y de a se pueden determinar ajustando una curva que represente la

ecuacion anterior a los datos obtenidos “in situ” 0 mediante ensayos de laboratorio. A largo
plazo, en una mina de sal o de potasa, el “creep” transitorio es menos importante que el “creep”
secundario y contribuye poco a la deformacion total.

El “creep” terciario se produce cuando la propagacion y coalescencia de las microgrietas
conduce a un grado tal de deterioro de la microfdbrica, acompafiado de la correspondiente
deformacion y aumento de volumen, que se produce la rotura del material. No existe una
ecuacion que pueda describir esta fase de la fluencia de las evaporitas, pero a pesar de que su
duracion es corta, suele ser posible detectarla “in situ” ya que se manifiesta en forma de
aceleracion de la deformacioén de la cavidad.
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3. PROPIEDADES MECANICAS DE LAS
DISCONTINUIDADES

Un mero aumento en la sofisticacién matemdtica de un problema es mds bien iniitil si no se pueden
obtener los pardmetros fisicos correspondientes. A su vez, la adquisicion de datos

experimentales, sin sequir hipétesis tedricas asociadas, resulta cuando menos

una pérdida de tiempo y dinero, y muy a menudo da lugar a errores.

Ch. Fairhurst, 1969

Los macizos rocosos en la naturaleza presentan comunmente un elevado nimero de
discontinuidades. Por ello si se quiere conocer y describir adecuadamente el comportamiento
mecanico de los macizos rocosos resulta necesario analizar previamente el comportamiento de
las discontinuidades naturales.

El aspecto principal que condiciona el comportamiento mecéanico de una discontinuidad natural,
como por ejemplo la que se presenta en la Figura 3.1. en un testigo de sondeo o las que se
muestran en la Figura 3.2. en un afloramiento natural, es su resistencia al corte, aunque
también los parametros de deformacion, como la rigidez cortante y la normal y la dilatancia,
pueden marcar en parte su comportamiento.

Figura 3.1. Fotografia de una discontinuidad natural en roca en un testigo. Fotografia de los autores.
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Figura 3.2. Fotografia discontinuidades naturales en un afloramiento rocoso. Fotografia de los autores.

La resistencia a traccidon perpendicular a las paredes de una discontinuidad se puede
considerar nula. Los factores principales que intervienen en la reaccién de una discontinuidad
frente a un esfuerzo cortante son:

. Las tensiones normales al plano de corte

. La rugosidad de las superficies de contacto

. El grado de alteracién y la resistencia de los labios de la discontinuidad

. El espesor y tipo de relleno

. La circulacion de agua y grado de saturacion del relleno

. La orientacién del desplazamiento de corte

. La velocidad del movimiento cortante

o La amplitud del desplazamiento de corte y la existencia de desplazamientos cortantes
previos.

3.1. Discontinuidades lisas

Supongamos una discontinuidad totalmente lisa, sin relleno y cementada. Si se talla un bloque
de la misma y se realiza un ensayo de corte, con tensién normal constante, del tipo que se
muestra en la Figura 3.3 y se representa la evolucién de la tension cortante aplicada y del
desplazamiento cortante, se obtendra una grafica del tipo de la que se presenta en la misma
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figura. Para este ensayo se habra aplicado perpendicularmente a la discontinuidad una tension
normal g;.

Como se puede observar en dicha figura al comenzar a aplicar la tension de corte, se ira
produciendo un ligero desplazamiento cortante “elastico” que ira aumentando de manera mas o
menos directamente proporcional a la tension hasta alcanzar un valor maximo de tension
cortante, que se denomina resistencia al corte de pico de la discontinuidad, 7,, para la tension
normal aplicada. La pendiente de esta linea seré la denominada rigidez cortante.

Resistencia
Sh G, al corte
T 3 . . .
Registencia de pico
T
> Resistencia residual

T T

r

——
o, >

8h Despl. cortante

Figura 3.3. Ensayo de corte y respuesta clasica de una discontinuidad plana.

Una vez alcanzado el maximo, la respuesta tensional de la discontinuidad ira disminuyendo
hasta alcanzar un valor minimo en el que se produce el deslizamiento indefinido del bloque
superior de la discontinuidad sobre el inferior. Este valor de tensién sera la denominada
resistencia al corte residual de la discontinuidad, 7, para la tensién normal aplicada.

Si se realizan varios ensayos de corte de este tipo para distintos niveles de tensién normal
aplicada, en general se podran representar los resultados de resistencia al corte de pico y
residual en ejes tensidn cortante frente a tension normal obteniéndose los graficos que se
presentan en la Figura 3.4. La resistencia al corte de pico de la discontinuidad vendra por tanto
marcada, tal y como muestra la Figura 3.4., por una expresién del tipo:

r,=c¢, 10,189, 3.1

Mientras que la resistencia al corte residual se podra representar por la expresion:
I, =0,1g@ 3.2)

Como se observa, en este caso la cohesién sera nula, ya que una vez superada la resistencia
de pico se pierde el efecto cohesivo del material cementante.
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Figura 3.4. Resistencia al corte de pico y residual para una discontinuidad plana y cementada.

Si se supone ahora una discontinuidad analoga a la anterior pero que forma un angulo “i” con la
horizontal, y se realiza un ensayo de corte similar al anterior, tal y como se muestra en la Figura
3.5, los valores de la tension cortante y la tension normal que actdan realmente sobre la
discontinuidad se podran calcular como:

T, =Tcos’i—0,senicosi

g, =0,cos’ i +T'seni-cosi (3.3)
Ga
8,
T T;

=

Gl’l

Figura 3.5. Ensayo de corte sobre una discontinuidad inclinada

Teniendo en cuenta que para una discontinuidad no cementada se tendria que 7, =0, g @,

1
se deduce de (3.3) que la resistencia al corte de este ensayo sobre una discontinuidad no
cementada e inclinada se podria representar por una expresion del tipo:

r=0,tg(p+i) (3.4)
O lo que es lo mismo, la inclinacién de la junta con respecto a la fuerza de corte aplicada

produce un aumento (o disminucion) en el angulo de friccion igual al angulo de dicha
inclinacion.
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3.2. Discontinuidades rugosas sin relleno

Si se tuviera una discontinuidad rugosa con asperezas totalmente regulares y con un angulo de

inclinacion “i
es inicialmente equivalente al de la discontinuidad inclinada, por lo que el efecto que produce
una rugosidad regular sobre la resistencia al corte de una discontinuidad es un aumento del
angulo de friccién en una cantidad igual a “i". Esto hara ademas que el desplazamiento tenga
una componente normal y no solo cortante, efecto asociado con la dilatancia de la

discontinuidad que se analizara mas adelante.

, como la que se muestra en la Figura 3.6, resulta facil comprender que el ensayo

Patton (1966) efectud un sencillo experimento para analizar esto. Corté una serie de muestras
con dientes de sierra regulares, como la de la Figura 3.6, y realiz6 ensayos de corte,
comprobando que efectivamente a bajas tensiones normales las resistencias al corte de estas
muestras se puede representar por la expresion:

r=0,1g(g +i) (3.5)
Donde ¢ es el angulo de friccion basico de la superficie lisa y sin meteorizar.

Para tensiones normales mas elevadas, la resistencia del material intacto sera alcanzada y los
dientes de sierra tenderan a romperse, dando lugar a un comportamiento resistente mas
relacionado con la resistencia del material rocoso intacto que con la de las superficies, tal y
como muestra la Figura 3.6.

Criterio de Patton (1966)
""""" Criterio de Ladanyi y Archambault (1972)

O
L A
T
e e Ny
. i ‘_’IZ
S RN Rotura de laroca intacta
[8)
Deslizamiento a través de
las superficies
>
On

Figura 3.6. Ensayo de corte sobre una discontinuidad rugosa con asperezas totalmente regulares y con un
angulo de inclinacion “ i, y criterios de rotura propuestos para su analisis.

Ladanyi y Archambault (1972) propusieron un criterio de rotura para juntas de forma parabdlica
que fuera tangente al criterio de Patton (1966) para tensiones normales muy bajas y muy
elevadas. Este criterio se presenta en linea de trazos en la Figura 3.6. Aunque parece bastante
razonable, este criterio ha caido en desuso, utilizandose cominmente el criterio de rotura por
corte de juntas de Barton (1973) que se presenta en el siguiente apartado.
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3.2.1. Criterio de rotura de juntas de Barton

En la naturaleza las discontinuidades son cominmente rugosas, siendo ademas su rugosidad
muy irregular. Barton inicialmente en 1973 y sus colaboradores a lo largo de los afios 1970 a
1990 analizaron en detalle el comportamiento resistente de pico de juntas rugosas naturales sin
relleno y propusieron que la ecuacion que describe dicho comportamiento se podia escribir de
la forma:

JCSJ o

r=0,tg| @ +JRClog,, {—
o

n

Donde JRC es el coeficiente de rugosidad de la junta y JCS la resistencia a compresion simple
de los labios de la discontinuidad.

El angulo de friccion basico, @, , se utiliza en el caso de que la superficie no este meteorizada ni

humeda: si esto no ocurre asi, habra que sustituir ¢ por ¢ que es el angulo de friccion residual

y que se puede calcular segiin proponen Barton y Choubey (1977) mediante la expresion:

@ = (g 20" +20{ ;) (3.7)

Donde r es el rebote del martillo de Schmidt o esclerometro en superficies himedas y
meteorizadas, tal y como se suelen encontrar normalmente en campo, y R es el rebote del
martillo de Schmidt en superficies lisas no alteradas de la misma roca.

El angulo basico de friccién esta tabulado para distintos tipos de rocas (Tabla 3.1.) y suele
variar de entre 25° a 30° para rocas sedimentarias a entre 30 y 35° para rocas metamorficas e
igneas. También se puede obtener mediante ensayos de inclinacion con testigos o “tilt tests”, y
con ensayos de corte directo en laboratorio sobre superficies de roca sanas, lisas y secas.

El indice de rugosidad de la junta o JRC se puede obtener de una serie de perfiles
normalizados que propusieron Barton y Choubey (1977) y que se presentan en la Figura 3.7.

Mas tarde Barton (1982) publicd un método alternativo para estimar el indice de rugosidad de
una junta, JRC, a partir de medidas de amplitud de las asperezas (para lo cual resulta
adecuado utilizar el denominado peine de Barton) y de la longitud de la junta; con estos datos y
entrando en el abaco de la Figura 3.8, se obtendra el valor de JRC. Este abaco se puede
utilizar en conjunto con el peine de Barton (fotografia de la Figura 3.9) que permite ver la
rugosidad para hasta 30 cm de discontinuidad.

Algan tiempo mas tarde Barton (1987) publicé una tabla que relaciona el indice Jr, que como se
vera mas adelante se utiliza en su sistema de clasificacion geomecanica de indice Q, con el
valor de JRC. Esta tabla se reproduce en la Figura 3.10. Barton y Bandis (1990) también
sefialan que el JRC se puede estimar a partir de ensayos de inclinacion de campo o “tilt tests”.
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Figura 3.7. Perfiles normalizados que propusieron Barton y Choubey (1977) para obtener el indice de rugosidad
de una junta o JRC. Cortesia de Springer-Verlag.

En estos ensayos de inclinacién se toman dos bloques de roca asociados a los labios de una
discontinuidad y se van inclinando lentamente hasta que el bloque superior desliza sobre el
inferior. Esto ocurrira para un determinado angulo de inclinacién al que denominaremos “a”. El
valor del JRC se puede estimar a partir de este valor mediante la siguiente expresion:

JRC =(a—-g@)/log,,(JCS/0,) (3.8)
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Este Ultimo procedimiento suele dar lugar a valores de JRC diferentes de los obtenidos
mediante los procedimientos indicados anteriormente, lo que pone de manifiesto que la
definicién de un indice de rugosidad para las discontinuidades es mas dificil de lo que parece.

Borde plano
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- |
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Figura 3.8. Método alternativo de Barton (1982) para calcular el JRC. Cortesia Balkema.
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La resistencia a compresion simple de los labios de la discontinuidad o JCS se puede obtener
mediante la aplicacion del martillo de Schmidt tipo L sobre la discontinuidad y utilizando el
abaco de la Figura 3.12 que se adjunta, propuesto por Miller (1966). Este aparato (fotografia de
la Figura 3.11) consiste basicamente en un vastago que lleva conectado un muelle. Se coloca
el vastago sobre la roca y se introduce en el martillo empujando este contra la roca lo que da
lugar a que se almacene energia en un muelle que se libera automéaticamente cuando esa
energia elastica alcanza un cierto nivel y lanza una masa contra el vastago. La altura que
alcanza esta marca al rebotar, que se mide en una escala graduada de 0 a 60 es directamente
proporcional a la dureza y por tanto a la resistencia a compresion simple de la superficie de
roca.

Figura 3.10. Fotografia del martillo de Schmidt tipo L. Foto de de los autores.
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Figura 3.11. Método alternativo de Barton (1987) para calcular el JRC y correlacionarlo con el indice de
alteracién y rugosidad Jr, de la clasificacion geomecéanica Q de Barton.

Para obtener el valor de esta resistencia o JCS, conociendo el nimero de rebotes, R, resultado
medio de varios ensayos, se aplica la siguiente expresion:

JCS - 100,00088'}/'R+1,01 (3.9)

Donde yes el peso especifico de la roca expresado en kN/m* y R es el nimero de rebotes del
martillo de Schmidt. Este numero se debe corregir en el caso de que el martillo no se aplique
verticalmente y hacia abajo. También y para representar esta formula, se puede utilizar el
abaco de la Figura 3.12, en el que se incluyen las correcciones para la orientacion del martillo.
Para obtener un valor de R representativo conviene realizar varios ensayos (entre 8 y 10)
eliminando los dos o tres valores inferiores y promediando, ya que en algunas ocasiones parte
de la energia que se transmite a la superficie no se recupera en forma de rebote, si no que se
disipa en forma de movimiento o rotura de granos.
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Figura 3.12. Abaco para la obtencion de la resistencia a compresion simple de una roca o de los labios de una
discontinuidad a partir de medidas con el martillo de Schmidt tipo L o esclerémetro (basado en Miller, 1966).

En general el valor de JCS que se obtenga para una determinada discontinuidad debera ser
inferior a la resistencia a compresion simple de la roca sana, de forma que en general se podria
estimar JCS como la resistencia a compresion simple del material sano dividida entre una
constante que se aproximara a 2,5 para rocas densas, a 5 para rocas intermedias y que llegara
a 10 para el caso de rocas porosas.
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Tabla 3.1: Angulo de friccion basico para varias rocas, a partir de referencias bibliogréaficas (tomados de
Ramirez Oyanguren et al.,1991).

TIPO DE ROCA ESTADO DE ANGULO DE FRICCION REFERENCIA
HUMEDAD BASICO
B
A. ROCAS SEDIMENTARIAS:
- Arenisca Seco 26 -35 Patton, 1966
- Arenisca Humedo 25-33 Patton, 1966
- Arenisca Humedo 29 Ripley & Lee, 1962
- Arenisca Seco 31-33 Krsmanovic ,1967
- Arenisca Seco 32-34 Coulson, 1962
- Arenisca Humedo 31-34 Coulson, 1962
- Arenisca Humedo 33 Richards, 1975
- Pizarra Humedo 27 Ripley & Lee, 1962
- Limolita Humedo 31 Ripley & Lee, 1962
- Limollita Seco 31-33 Coulson, 1962
- Limolita Humedo 27-31 Coulson, 1962
- Conglomerado Seco 35 Krsmanovic ,1967
- Creta Humedo 30 Hurchinson, 1972
- Caliza Seco 31-37 Coulson, 1962
- Caliza Himedo 27-35 Coulson, 1962

B. ROCAS IGNEAS:

- Basalto Seco 35-38 Coulson, 1962
- Basalto Humedo 31-36 Coulson, 1962
- Granito de grano fino Seco 31-35 Coulson, 1962
- Granito de grano fino Hiumedo 29-31 Coulson, 1962
- Granito de grano grueso Seco 31-35 Coulson, 1962
- Granito de grano grueso Hamedo 31-33 Coulson, 1962
- Porfido Seco 31 Barton, 1971

- Porfido Humedo 31 Barton, 1971

- Dolerita Seco 36 Richards, 1975
- Dolerita Hamedo 32 Richards, 1975

C. ROCAS METAMORFICAS:

- Anfibolita Seco 32 Wallace et al., 1970
- Gneis Seco 26 -29 Coulson, 1962

- Gneis Humedo 23-26 Coulson, 1962

- Esquisto Seco 25-30 Barton, 1971

- Esquisto Seco 30 Richards, 1975

- Esquisto Humedo 21 Richards, 1975

3.2.2. Interpretacion del criterio de Barton

La ecuacion de Barton sugiere que la resistencia al corte presenta tres componentes basicos, a
saber: una componente de friccion residual dada por el angulo de friccion residual; una
componente geométrica regulada por el coeficiente de rugosidad de juntas 6 JRC y por ultimo
una componente que tiene en cuenta la posible rotura de las asperezas controlada por la
relacién entre la resistencia a compresion simple de los labios de la discontinuidad (JRC) y la
tension normal aplicada (a;). Los factores de geometria JRC y resistencia de asperezas JCS se
potencian mutuamente tal y como demuestra su estructura de producto en la ecuacion. Esto
obedece al hecho de que cuando la junta es plana (poco rugosa) la resistencia del material de
los labios apenas influye sobre la resistencia de la junta; mientras que en discontinuidades muy

93



rugosas su influencia es muy grande, tal y como demuestran los gréaficos de la Figura 3.13,
obtenidos por aplicacion directa de la formula de Barton.

Jg Jog Ll
—= 20og, | — [+ 30° — =tan| 10og | — [+ 30° — =tan| Sdog | — |+ 30°
= T, g, 7, 7. .
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5 547 2
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Figura 3.13. Representacion gréafica en ejes tension cortante — tension normal de la ley de Barton. Cada grafica

corresponde a un valor de  JRC y en ella aparecen las lineas correspondientes a cuatro valores de JCS.
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Figura 3.14. Efecto de escala sobre las tres componentes de una discontinuidad rugosa sin relleno.
Interpretado a partir de los estudios de Bandis (1990) y Barton y Bandis (1990) por Hoek et al. (1995).

3.2.3. Efecto de escala

Las discontinuidades pueden presentar diferentes rugosidades dependiendo de su tamafio. En
los ensayos en los que se permite dilatancia, o sea, el desplazamiento normal, la rugosidad
disminuye a medida que aumentan las dimensiones de la muestra, por lo que el angulo de
friccién de pico decrece al aumentar el tamafio de la discontinuidad. En los ensayos en los que
no se permite dilatancia este efecto es mucho menos importante.
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Segun se puede observar en la figura 3.14, modificada a partir de Barton y Bandis (1990), los
componentes geométricos y de rotura de asperezas se combinan para dar la componente neta
de la rugosidad (“i” en la formula de Patton), a la que habria que afiadirle el &ngulo de friccion
residual para obtener la resistencia friccional total de la junta. De esto y de la figura sefialada
se deduce que las dos componentes sefialadas son dependientes de la escala de la
discontinuidad. De esta manera dichos autores comprobaron la influencia de la escala y
llevaron a cabo un programa de laboratorio extensivo sobre juntas y copias de juntas y una
revision bibliografica, fruto de los cuales propusieron las correcciones de escala para JRC y
JCS que se presentan en las siguientes expresiones:

-0.02-JRC,

L
JRC, = JRC,| = (3.10)

~0.03-JRC,

JCS, = JCS, | - (3.11)

0

Donde JRC,, JCS,, Y Lo (longitud) se refieren a muestras a escala de laboratorio, de 100 mm, y
JRC,, JCS,, y L, se refieren a tamafios de las juntas naturales in-situ.

El parametro JCS,, resistencia a compresion de los labios de una junta, correspondiente a
ensayos de laboratorio sobre muestras de 100 mm, tiene un valor maximo igual a la resistencia
a compresion simple del material rocoso intacto, en el caso de que la junta presente una
superficies fresca, no meteorizada e inalterada. La resistencia se ira reduciendo a medida que
aumente el nivel de meteorizacién o alteracién de las superficies de discontinuidad y también el
tamafio de la discontinuidad, tal y como sugieren las ecuaciones 3.10 y 3.11.

3.2.4. Friccion y cohesion instantaneas

Debido al desarrollo histérico de la disciplina de la mecanica de rocas, muchos de los andlisis
realizados para calcular el coeficiente de seguridad frente al deslizamiento en los taludes a
través de una discontinuidad, se expresaban en términos de cohesion y friccion de Mohr-
Coulomb, aunque desde 1970 se ha reconocido que la relacién entre la resistencia al corte y la
tension normal en una junta se puede representar de manera mas exacta mediante una
relacion no lineal como la propuesta por Barton (1973). La ecuacion de Barton no viene dada
en términos de “c” y “¢. Por ello es necesario para algunos célculos estimar la cohesién y
angulo de friccion equivalentes, de la mejor manera posible, a partir de expresiones como la de
Barton.

La Figura 3.15. presenta las definiciones de cohesion instantanea c; y angulo de friccion
instantaneo ¢ para una tensién normal g,. Estas cantidades vienen dadas respectivamente por
la ordenada en el origen y la pendiente de la recta tangente a la curva que relaciona la
resistencia al corte con la tensién normal. Se pueden utilizar estos valores en el analisis de
estabilidad en los que se utilice el criterio de deslizamiento de Mohr-Coulomb (Ecuacion 3.1),
siempre que la tension normal g, este razonablemente préxima al valor utilizado para definir el
punto tangente (Hoek et al., 1995).
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Figura 3.15: Definicion de la cohesion instantanea ¢; y el angulo de friccion instantaneo @ para un criterio de
rotura no lineal. Segun Hoek et al.,1995. Cortesia Balkema.

Para obtener estos valores Hoek et al. (1995) proponen calcular los valores de la cohesion y
friccién instantaneas para cada valor de la tensién normal de forma que ¢ sea:

@ =arctan| — (3.12)
00,
donde:
or JCS TFJRC JCS
—=tan| JRC'log,, | — |+ @ | -————<tan’| JRC' log,, | — | + @@ |+1 3.13
37 glo( : J 1801010 210 ( a j @ ( )

La cohesién instantanea c; se calcula como:

¢, =T—-0, tan@ (3.14)

Para seleccionar adecuadamente los valores ¢; y ¢ para su uso en un estudio especifico, la
tension normal media 0, que actia sobre la discontinuidad debe ser estimada. En muchos

casos practicos, un valor Unico de gy sera suficiente pero, cuando se estudien problemas en

los que la estabilidad es critica, la seleccién de la tensién normal se debe repetir para cada
superficie de discontinuidad observada.
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3.2.5. Fiabilidad del modelo de Barton y otros métodos

El método de estimacion de la resistencia al corte de Barton presentado es con diferencia el
mas comunmente utilizado en la practica, debido a la simplicidad de su uso y por que en
general no ha dado lugar a demasiados problemas.

No obstante Rasouli y Harrison (2001) analizaron la fiabilidad del método, con especial
atencién a la estimacion del JRC, realizando estimaciones de parametros y comparandolas con
resultados de ensayos. Concluyeron que la aplicacion de este método basada en los perfiles de
rugosidad de la Figura 3.7. no resulta demasiado fiable. Evidentemente los métodos de
estimacién de la rugosidad como el de Barton son inexactos, ya que entre otras cosas son
incapaces de tener en cuenta la anisotropia, fenémeno que ocasionalmente es muy marcado
en las juntas, sin embargo, su utilizacion es muy comudn por que, en primer lugar, y tal como
han constatado diversos autores, resulta mas bien conservador; y ademas, retomando la cita
gue inicia este capitulo, de nada vale un método matematico muy sofisticado si se es incapaz
de estimar en manera razonable y a coste apropiado, valores adecuados para dicho modelo.

Kulatilake et al. (1995) basandose en estudios detallados de laboratorio sobre un elevado
namero de discontinuidades naturales propusieron un nuevo criterio de rotura de
discontinuidades que pretendia superar algunos de los defectos del método de Barton, como el
hecho de no contemplar la anisotropia. La expresion que propusieron es:

d

=0, tan| @ +a(SRP)"| log,, 15 +1 (3.15)
g

n

Donde a parte de los parametros ya definidos por Barton, aparece el SRP, que seria un
parametro estacionario de rugosidad e / que seria un parametro no estacionario dependiente
de la rugosidad. Ambos se pueden definir mediante el uso de técnicas de geometria fractal y
se determinan a partir de la medida de los perfiles de rugosidad de la junta en diferentes
direcciones y a su vez dependerian de la escala. Finalmente los parametros a, ¢ y d serian
experimentales y se obtendrian realizando varios ensayos de corte sobre la junta y
estimandolos con regresiones por minimos cuadrados. Mediante esta técnica, que necesita
recuperar la superficie completa de cada discontinuidad con técnicas laser y realizar maltiples
ensayos con replicas de discontinuidades naturales, realizaron predicciones muy exactas.

Fardin et al. (2001) y otros autores investigan métodos analogos, sin embargo, para poder
obtener parametros realistas de este tipo de expresiones complejas resulta necesario utilizar
técnicas de muestreo y ensayos de laboratorio inabordables en la practica comun de las
empresas de ingenieria. Por todo ello, el método de Barton, que es inexacto pero conservador,
se sigue utilizando en un elevado porcentaje de estudios y proyectos y parece que esta
tendencia continuara en el futuro. En este sentido Hudson y Harrison (1997) indican que es
posible que se produzcan avances en la caracterizacion geométrica y geotécnica de juntas
como resultado de las investigaciones que se estan llevando a cabo, pero que estos avances
sélo seran extensiones de las técnicas convencionales aqui presentadas, de forma que se ira
llegando a formulaciones muy complicadas y de dudosa aplicacion practica.
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3.3. Discontinuidades con relleno

En el apartado anterior se ha analizado la resistencia al corte de discontinuidades en las que
sus labios contactaban entre si a lo largo de toda la longitud de la superficie considerada. Esta
resistencia al corte se reduce drasticamente cuando este contacto desaparece en todo o en
parte y es sustituido por un material blando de relleno, como los materiales arcillosos.

En superficies planas, como los planos de estratificacion caracteristicos de rocas
sedimentarias, una fina capa de arcilla dara lugar a una disminuciéon significativa de su
resistencia al corte.

En una junta muy rugosa u ondulada, el espesor del relleno tendra que ser mayor que la
amplitud de la ondulacién para que la resistencia al corte de la junta se reduzca hasta aquella
del material de relleno.

En este sentido Goodman (1983) propuso que el comportamiento de la discontinuidad rellena
seria diferente en funcién de la relacién entre la amplitud de la aspereza maxima que se
encuentre en una discontinuidad y el espesor de relleno maximo. Asi cuando esta relacion es
muy elevada, esto es, con un relleno muy fino para gran rugosidad, el comportamiento se
aproximaria al descrito mediante las técnicas de Barton. A medida que esta relacién disminuye
el comportamiento resistivo de la discontinuidad va disminuyendo del previsto por Barton y se
irfa acercando al del material de relleno, de manera que cuando esta relacion se hace uno, la
rotura tendra lugar en su totalidad a través del material de relleno, por lo que en ese momento y
para valores mayores de dicha relacién, los parametros resistentes de la junta seran los del
material de relleno aunque su espesor no sea superior a la maxima altura de las asperezas.
Las observaciones de Goodman (1983) se ilustran en la Figura 3.16.

a - amplitud de la aspereza maxima
¢ — espesor de relleno maximo
T, — resistencia al corte del relleno

A

T

v

a>e (g = e>a o
] 100- —
a

€=a

Figura 3.16: Comportamiento resistente esquematizado y presentado en forma grafica de una discontinuidad
rugosa con relleno.
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Tabla 3.2: Resistencia al corte de discontinuidades rellenas y materiales de relleno (Segun Barton, 1974)

Roca Descripcién ¢’ (MPa) ¢@° ¢ (MPa) ¢°
de pico  de pico residual residual
Basalto Brecha basdéltica arcillosa, amplia 0,24 42
variacién del contenido en arcilla y
basalto
Bentonita Filén bentonitico en creta 0,015 7.5
Capas estrechas 0,09-0,12 12-17
Ensayos triaxiales 0,06-0,1 9-13
Pizarra Bentonitica Ensayos triaxiales 0-0,27 8,5-29
Ensayos de corte directo 0-0,03 8,5
Arcillas Sobreconsolidas, deslizamientos, 0-0,18 12-18,5 0-0,003 10,5-16
juntas y cizallamientos menores
Lutita arcillosa Ensayos triaxiales 0,06 32
Superficies de estratificacion 0 19-25
Lutitas en carbén Capas de arcilla milonitica, 10 a 25 mm 0,012 16 0 11-11,5
Dolomia Capa de lutita alterada 0,04 14,5 0,02 17
Diorita, grano-diorita Relleno arcilloso (arcilla 2 %, IP =17%) 0 26,5
y porfido
Granito Fallas rellenas de arcilla 0-0,1 24-45
Relleno de falla arenoso 0,05 40
Zona de cizalla tectonica, granitos
esquistosos y rotos, roca desintegrada 0.24 42
y arcilla.
Grauwaca 1-2 mm de arcila en planos de 0 21
estratificacion.
Caliza capa de 6 mm de arcilla 0,1 13-14 0 13
10-20 mm de relleno arcilloso <1 mm
relleno de arcilla 0,05-0,2 17-21
Calliza, marga y Capas de lignito interestratificadas 0,08 38
lignito contacto marga / lignito 0.1 10
Caliza Juntas margosas, 20 mm de espesor 0 25 0 15-24
Lignito Contacto entre lignito y arcilla 0,014-0,03 15-17,5
Montmorillonita y Capas de 80 mm de bentonita 0,36 14 0,08 11
arcilla bentonitica (montmorillonita) arcilla en lutitas 0,016-0,02 7,5-11,5
Esquisto, cuarcita, y Relleno arcilloso de 10-15 mm 0,03-0,08 32
esquisto siliceo Estratificacion con arcilla en capas finas 0,61-0,74 41
Estratificacion con arcilla en capas
gruesas 0,38 31
Pizarra metamérfica  Finamente laminada y alterada 0,05 33

Cuarzo / caolin / Ensayos triaxiales sobre muestras 0,042-0,09 36-38
pirolusita remodeladas

Barton (1974) llevd a cabo una recopilacion bibliografica y una revision detallada del
comportamiento resistente de las discontinuidades con relleno. A partir de esta revisién, se
presenta en la Tabla 3.2. un resumen de los valores de resistencia al corte de los materiales de
relleno de discontinuidades mas comunes. Si los macizos rocosos presentan juntas con
espesores grandes de arcilla o material granular y en el caso de que la resistencia al corte de
las discontinuidades con relleno pueda jugar un papel significativo en la estabilidad del macizo,
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resulta harto recomendable enviar muestras de los materiales de relleno a un laboratorio de
mecanica de suelos para analizar con la suficiente exactitud el comportamiento resistente de
estos materiales, que marcara la resistencia al corte de las discontinuidades.

3.4. Influencia de la presién de agua

Cuando existe presion de agua en el macizo rocoso, ésta produce un empuje que separa los
labios de la discontinuidad y reduce la tensiobn normal On. En condiciones de régimen
permanente, en las que hay suficiente tiempo para que la presion de agua alcance el equilibrio

en el macizo rocoso, la tension normal reducida se define como 0, =( O, - u), donde u es la
presion de agua. Esta tension normal reducida 0y, se suele denominar tensién normal efectiva,

y se debe utilizar en vez del término tensiéon normal J, en todas las ecuaciones presentadas
en los apartados anteriores de este capitulo.

3.5. Parametros deformacionales (rigidez y dilatancia)

Dentro de los parametros deformacionales de las discontinuidades hay que estimar las
rigideces normal y tangencial y la dilatancia.

3.5.1. Rigidez cortante o tangencial

Se denomina rigidez cortante o tangencial, ks, a la relacién entre la tension cortante aplicada
sobre una muestra frente al desplazamiento de corte sufrido por el bloque que se desplaza,
antes de alcanzar el limite de resistencia de pico de la discontinuidad o la denominada 7, tal
y como muestra la Figura 3.2:

(3.16)

Aungue es un parametro que va variando ligeramente para distintos niveles de tensién cortante
se suele estimar tomando el valor medio de la pendiente del ensayo justo en el momento de
alcanzar e, Y por tanto:

T .
k =—= (3.17)

s
h, pico

Se ha comprobado que 7, Se suele alcanzar para valores de g, aproximadamente el 1% de la

longitud de la discontinuidad, esto es cuando & ico =Ln/100. Teniendo esto en cuenta e
introduciendo la férmula de Barton (ecuacioén 3.6.) en la expresion 3.17, se tendra que:
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r, 100 JCS
k =22 =—0 “tan| JRC-log,, —— + 3.18
s 5}[ L n ( glO o %j ( )

n
Si la longitud de la muestra es diferente de 10 cm, como sucede normalmente, convendra
introducir el efecto de escala en la expresion de Barton para obtener el valor de 7, corregido.

Ademas, en este caso, y a partir de los estudios de laboratorio de Bandis (1990), el
desplazamiento cortante se puede estimar mejor a partir de la expresion:

0,33
L (JRC
0,(T,.,)=—— — 3.19
h( pzco) 500( Ln J ( )

3.5.2. Rigidez normal

Se denomina rigidez normal, k,, a la relacion entre la tension normal aplicada sobre una
muestra frente al desplazamiento perpendicular a la direccién de la junta:
0-71
0,

v

k, =

(3.20)

Este parametro, aunque resulta necesario para simular el comportamiento de una junta
mediante métodos numéricos, en la practica resulta dificil de estimar. Ciertamente, si se trata
de una discontinuidad sin relleno y con los labios formados por una roca muy dura el valor de
esta rigidez tendera a infinito. Siempre existira, ademas, la limitacion fisica de que ambas
superficies de la discontinuidad no podran interpenetrarse.

En la practica se suele tomar este valor como una fracciébn de la rigidez cortante, como
proponen utilizar algunos cddigos numéricos (ltasca, 1998):

10, <k, <100k, (3.21)

3.5.3. Dilatancia

Se define el angulo de dilatancia, d,, como la relacion entre el desplazamiento vertical y el
desplazamiento horizontal en un punto de una discontinuidad durante un proceso de corte:

3)
d, = arctan (3.22)
0,

h

Diversos autores han observado que la dilatancia maxima, o angulo de dilatancia de pico, suele
coincidir con el instante en que se produce le tension de corte de pico (Figura 3.17). Sin
embargo, en las primeras fases de la realizacién de un ensayo de corte directo, sobre todo en
aquellos casos que se realizan a tensiones normales elevadas, el desplazamiento vertical y por
tanto la dilatancia, resultan negativos.
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Figura 3.17: Dilatancia: efectos y representacion grafica en los ejes correspondientes.

Cuando la tension normal que actla sobre la discontinuidad es bastante menor que la
resistencia de la roca o mas bien de los labios de esta, se deduce del apartado 3.2. de este
capitulo que el angulo de dilatancia es igual a la diferencia entre el angulo de friccién de pico y
el residual, por lo que se puede calcular directamente a partir de la férmula de Barton como:

d = JRC"log,, Jaﬂ (3.23)

n-=pico
n

En este caso las asperezan no sufren casi ningun dafio durante el corte. Por el contrario si la
tension normal es mayor que la resistencia de las asperezas, éstas resultaran dafiadas al
producirse el corte y, segin Barton y Bandis (1990), el angulo de dilatancia se reduce hasta
aproximadamente la mitad del obtenido de la formula 3.23.

En excavaciones subterrdneas en macizos rocosos el papel que juega la dilatancia de las
juntas en la estabilidad de bloques y cufias de roca situados en el entorno del hueco es
enorme, y ha sido tradicionalmente subvalorado. Tal y como muestra la Figura 3.17, si se tiene
un bloque sometido a confinamiento, al comenzar el bloque a desplazarse hacia la cavidad,
este se acuia, por efecto de la dilatancia, por lo que parte de la energia potencial se invierte en
incrementar la tensidon normal sobre la discontinuidad, lo que a su vez aumentara su capacidad
resistente.
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Este efecto de la dilatancia es el que logra que cavidades de grandes dimensiones sean
estables —como algunos pabellones subterraneos de hockey sobre hielo construidos en los
Ultimos afios en Noruega y Finlandia de hasta 60 metros de anchura— mientras que taneles de
pequefo diametro se caigan.

3.6. Ensayos de laboratorio

El ensayo que mas cominmente se lleva a cabo en laboratorio para analizar el comportamiento
de las discontinuidades es el ensayo de corte directo que se presentara a continuacion.
También, en determinados proyectos, se ensaya en laboratorio el &ngulo de friccién basico de
los materiales rocosos, mediante ensayos de inclinacién, también denominados “tilt-tests”

3.6.1. Ensayo de corte directo

Consiste en ensayar a cortante una discontinuidad. En general existen diversas maquinas y
disposiciones para realizar este tipo de ensayos, resultando mas problematica la toma de
muestras de discontinuidades poco alteradas, traslado a laboratorio y su manipulacion hasta
encajarlas correctamente en el molde o caja de ensayo, que el ensayo propiamente dicho. Este
proceso puede variar las propiedades naturales de la junta.

Se utiliza una caja de corte formada por dos mitades o moldes, siendo cominmente uno fijo y
otro mévil, donde se insertaran (comunmente mediante mortero) de la mejor manera posible los
dos bloques correspondientes a ambos lados de la junta. Especial atencion se prestara a que
la discontinuidad quede asentada en direccién paralela al movimiento de corte que se la vaya a
aplicar. Las maquinas basicamente constan de dos sistemas de aplicacion de tensién (uno
para la tension normal y otro para la tension de corte) accionados por mecanismos hidraulicos
0 mecanicos con sus correspondientes sistemas de medida de la carga aplicada.

Se suelen colocar dos dispositivos de medida de desplazamientos (tipicamente comparadores
o medidores de la deformacion longitudinal mecanicos con transductores electrénicos —LVDT-)
para poder estimar en todo momento los desplazamientos cortantes y normales. Un ejemplo de
una maquina de corte se presenta en la Figura 3.18, tomada de Hoek (1999).

El procedimiento a seguir en el ensayos es (Ramirez Oyanguren et al., 1984):

1) La muestra que contiene la junta a analizar se talla al tamafio conveniente para que
encaje en el molde. El plano de discontinuidad debera coincidir necesariamente con el
plano de corte.

2) Se moldea la probeta en hormigébn o mortero; cuando éste ha fraguado, se retira la
muestra del molde y se introduce en la caja de corte. Se coloca la mitad superior de la
caja y se aplica a continuacidon una ligera carga normal, para evitar movimientos al
poner a cero los indicadores de desplazamiento.

3) Se aumenta la carga normal hasta el valor prefijado para el ensayo, que debera
permanecer constante durante el mismo.
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4) Se va aplicando gradualmente la carga tangencial hasta alcanzar la resistencia de pico,
continuandose el ensayo hasta que se observe que basta con una carga inferior para
mantener el movimiento de corte; esta serda la carga residual.

5) Si al llegar al desplazamiento maximo compatible con la longitud de la discontinuidad,
no se ha alcanzado el valor de la resistencia residual, se suprime la tensiéon normal, se
coloca de nuevo la probeta en su posicién primitiva y se realiza otra vez el ensayo
hasta obtener el valor de la resistencia residual.

Fuerza normal

Brazo de palanca

Molde superior fijo

Testigo ensayado y
) Fijacion
Cato horquilla

Molde inferior

Fuerza de corte Soporte rodante

Figura 3.18: Diagrama de la seccion de una maquina muy sencilla de corte directo utilizada para la medida de
resistencia al corte en juntas de granito. (Segun Hoek, 1999).

3.6.2. Ensayo de inclinacion de laboratorio para obtener el angulo de friccion basico

El angulo de friccién béasico de un material rocoso se puede obtener en laboratorio simplemente
aplicando la definicion propuesta por Barton (1976) que dice que este angulo sera el valor de
“arctan (7/a;)” obtenido cuando se realiza un ensayo de inclinaciéon sobre discontinuidades
totalmente sanas, planas, secas y serradas en laboratorio. Por lo que el angulo de inclinacién
de una placa sobre otra en el momento del deslizamiento sera el angulo de friccion basico.

Stimpson (1981) observdé que en muchas ocasiones resulta mucho méas sencillo contar con
testigos de sondeo (muestras cilindricas de roca) que con bloques o placas tales como las que
indicaba Barton. Asi propuso realizar el ensayo de inclinacion con tres testigos o probetas
dejando que una de ellas deslizara sobre las otras dos en la forma que se observa en la Figura
3.19. y se muestra en la fotografia de la Figura 3.20. y midiendo el angulo inclinacién “a” en el
momento de comienzo del deslizamiento.
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Figura 3.19: Diagramas de la seccién y transversal de un ensayo de inclinacion o “tilt-test” con testigos para
obtener el &ngulo de friccion béasico segun la propuesta de Stimpson (1981).

Figura 3.20: Imagen de la realizacién en laboratorio de un ensayo de inclinacion o “tilt-test” con testigos para
obtener el &ngulo de friccion béasico segun la propuesta de Stimpson (1981).

A partir de la configuracion geométrica del ensayo, Stimpson demostré6 que el angulo de
friccién basico de la roca de los testigos se podia calcular como:

2
@, = arctan| —tan @ (3.24)

NG

Este ensayo resulta sencillo, barato y facil de repetir y de gran utilidad para aplicar el modelo
Barton-Bandis de estimacién de las propiedades resistentes de la discontinuidades rugosas sin
relleno, que son las que mas cominmente se encuentran en gran parte de los macizos rocosos
a partir de cierta profundidad, por lo que se suele utilizar muy a menudo.
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4. COMPORTAMIENTO Y CARACTERIZACION DE
LOS MACIZOS ROCOSOS

As simple as possible, but not simpler ...
Albert Einstein, 1929

4.1. Introduccion

Trata este capitulo sobre le comportamiento y caracterizacion de macizos rocosos en lo que
concierne a sus propiedades elasticas y criterios de rotura, también se dan algunas
indicaciones sobre su comportamiento post-rotura en funcion de los Udltimos articulos
presentados por expertos en la materia y se incluye finalmente una discusién sobre la
naturaleza de los macizos rocosos en lo referente a su continuidad. Para ello se presentan las
técnicas de obtencién de parametros de macizos rocosos segun los trabajos desarrollados por
diversos investigadores, entre los que cabe destacar principalmente a Hoek y Brown, a lo largo
de las dltimas tres décadas.

Para caracterizar un macizo rocoso donde se pretende insertar una excavacion, se requiere
conocer los parametros basicos de la roca y de las discontinuidades asi como la estructura
del macizo que incluye aspectos como el nimero de familias de discontinuidades existentes, el
espaciado medio de los planos de discontinuidad, las caracteristicas geomecanicas basicas de
las discontinuidades. Asimismo sera necesario medir o estimar el estado tensional in-situ y en
su caso las alteraciones producidas en el macizo por otras excavaciones.

Desde el punto de vista de su aplicacion en Ingenieria, las propiedades mecéanicas de las rocas
y de las discontinuidades geoldgicas, se pueden considerar suficientemente conocidas. Sin
embargo los complejos entramados de rocas y discontinuidades que se han dado en llamar
macizos rocosos, aunque se ha hecho un gran esfuerzo para investigarlos, todavia no se
pueden considerar bien conocidos. Esta falta de conocimiento se debe en muchos casos a su
inherente complejidad, a las dificultades de la observacién de los macizos, siempre grandes,
asi como a la heterogeneidad que les es propia.

Dentro de las carencias de conocimiento de los macizos rocosos, asociadas a la complejidad
de los mismos, existen distintos grados. En general, el comportamiento elastico de los macizos
rocosos asi como su criterio de rotura, se pueden estimar con un nivel de aproximacion
razonable. Esto junto con el hecho de que la mayor parte de los disefios en Ingenieria lo que
pretenden es evitar que se produzca la rotura, ha dado lugar a que la investigacién de lo que
pasa tras la rotura haya sido mucho menor que la enfocada a evitarla. Ciertamente el
comportamiento de los macizos rocosos una a vez sobrepasado su limite de resistencia
tensional (criterio de rotura de pico), y que vendria en términos mecdanicos marcado por el
criterio de rotura residual y el potencial o regla de flujo plastico resultan por ahora
insuficientemente conocidos.
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4.2. Caracterizacion de las propiedades resistentes de pico de los
macizos

Se presentan a continuacién el procedimiento para la estimacion del la resistencia de pico de
un macizo rocoso, en el que se incluye la estimacion de los criterios de Hoek-Brown y de Mohr-
Coulomb, que son los que se utilizan mayoritariamente en el ambito de la ingenieria de
macizos rocosos.

4.2.1. Criterio de rotura de Hoek-Brown (Versiones iniciales)

El criterio de rotura mas generalmente utilizado en la actualidad en el estudio del
comportamiento de los macizos rocosos es el de Hoek y Brown, criterio empirico definido para
probetas de laboratorio a partir de ensayos sobre un enorme nimero de muestras de distintos
tipos de rocas propias de macizos rocosos duros (Hoek y Brown, 1980) y que se puede
extrapolar al comportamiento de los macizos rocosos. Este criterio se puede expresar mediante
la siguiente férmula:

o =0,+ \/m‘03 g, +s0] (4.1)

Para el caso de la roca intacta, o sea, del material rocoso, se tendria por definicion que s = 1,
mientras que "O_." y "m" serian parametros caracteristicos de la roca que se obtendran
mediante ensayos de laboratorio. La resistencia a la traccion correspondiente se podria obtener

introduciendo g, = 0, en la ecuacion del criterio de rotura de Hoek-Brown y resolviéndola.

La ecuaciéon anterior carece en la practica de valor a no ser que sea posible obtener las

constantes m, s y O,, de la roca sana y del macizo rocoso. Ya se vio en temas anteriores

como era posible obtener estos parametros para la roca intacta; en lo que respecta al macizo
rocoso sano y segun Hoek y Brown (1988) estas constantes se pueden estimar a partir del
indice empirico GSI —Geological Strength Index-, que se corresponde con la suma de los
cuatro primeros parametros del RMR de Bieniawski (1976). EI GSI, que, como se indicé, no
deja de ser una parte del RMR de Bieniawski, también suele ser un parametro de los primeros
gue se obtienen en cualquier estudio geotécnico que estudie macizos rocosos.

Asi, las relaciones de my,s Yy Sms, 0 parametros m y s del macizo rocoso sano o intacto con m;
(parametro m de la roca intacta que se obtiene a partir de los ensayos de laboratorio) y GSI
(estimado en campo) para macizos rocosos sanos son las siguientes:

GSI-100

m,_=m-e >

GSI-100 (4.2)
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En los macizos rocosos que han sido alterados por excavaciones de tal manera que se haya
sometido el macizo por descompresion y efecto de los explosivos, a un determinado nivel de
degradacion, las relaciones anteriores cambian y se transforman en las siguientes, en las que e

Mmg Y Smd SON los parametros m y s del macizo rocoso degradado:

GSI-100
14

m,, =m, e
GSI-100
6

(4.3)

S,a — €

4.2.2. Criterio de rotura de Hoek-Brown generalizado (edicion 2002)

La ingente aplicacion practica del criterio de Hoek-Brown en la ingenieria practica de macizos
rocosos durante las décadas de los 80 y los 90, llevd a que se pusieran de manifiesto algunas
probleméticas en lo que concierne por ejemplo a su utilizaciéon para macizos rocosos de mala
calidad, etc.., Esto fue llevando a los autores a ir realizando actualizaciones periddicas para ir
superando estos desajustes de las cuales las dos Ultimas versiones serian Hoek y Brown
(1998) y Hoek et al. (2002). Se presenta a continuacién la propuesta de la Ultima de las
versiones del criterio de rotura, que como podra constatar el lector mantiene la estructura
inicial, presentada en el apartado anterior, aunque se operan leves variaciones.

El criterio de rotura de Hoek-Brown generalizado (Hoek et al., 2002), se expresa como:

r a

o
o =0,+0,|m—+s (4.4)

ci

Donde m, es un valor deducido de la constante de la roca intacta m;, que vendra dada por:

_ GSI -100
m, = m;exXp m (4-5)

S y a son constantes propias del macizo rocoso que vendran dadas por las siguientes

expresiones:
B (GS[ - 100)
s =exp —9 =30
(4.6)
1 1

a =_+_(e—GS1/15 —620/3)

2 6

D es un factor que depende del grado de perturbacién al que haya sido sometido el macizo
rocoso debido a los dafos originados por la voladura y relajacién tensional. Este parametro
variara entre 0 para roca macizos rocosos in-situ intactos hasta 1 para macizos rocosos muy
perturbados.

La resistencia a compresion simple del macizo rocoso propiamente dicho se podra obtener

haciendo 0, =0, en la ecuacion 4.4., lo que da:
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o =0, s" (4.7)

Y recomiendan calcular la resistencia a traccion biaxial del macizo como:

S.Uci
g, =~ (4.8)
m,

Que proviene de hacer g, =0y 0, =0, en la ecuacion 4.4.
1 Yy s ‘

El parametro D, grado de alteracion (Disturbance Factor), que determinard la resistencia del
macizo se podria estimar de acuerdo con Hoek et al. (2002) de acuerdo con la Tabla 4.1.
propuesta a partir de la experiencia en disefio de tuneles y taludes de miltiples autores. Los
autores de esta tabla indican que el valor de D, finalmente dependera de muchos factores, y
que tal vez nunca sea posible cuantificarlos de manera precisa. Por tanto los resultados que en
ella se indican son estimativos, debiéndose analizar en detalle cada caso particular. Para ello
se puede acudir a la realizacion de andlisis retrospectivos de caidas observadas y también se
puede consultar alguna bibliografia en este sentido de casos particulares (p.ej. Coulthard y
Little, 1999).

Tabla 4.1: Guia para la estimacion del grado de perturbaciéon D de un macizo rocoso. Segun Hoek et al. (2002).

Valor de D
EXCAVACION | Descripcion del macizo rocoso (sugerido)
Voladura con excelente control o excavacion mecanica con D=0
TUNELES TBM con una perturbacién minima del macizo rocoso que
v rodea al tdnel.
XAV ACIONES | Urbacion minma del magizo 100050 due rodoa|
SUBTERRANEAs | *°n Uha p que rodea
al tunel.
Problemas de “squeezing” o flujo de roca que den lugar a la D=05

elevacion de la solera. Si se coloca un sostenimiento
temporal de la misma, se utiliza el D del caso anterior.

Voladuras poco cuidadosas en macizos rocosos duros, que D=0.8
den lugar a dafios en el macizo que se extienden entre 2 y
3 metros hacia su interior

Voladuras con excelente control en pequefios taludes D=0.7
TALUDES EN | (sobre todo si se utiliza precorte o recorte). La relajacion de
INGENIERIA | tensiones produce perturbacion.

CIVIL Y MINERA YOIaQUras poco qui@ad_os_as en pequefios taludes en el D=1.0
ambito de la ingenieria civil.
En cortas y grandes explotaciones mineras a cielo abierto D=1.0

se produce mucha perturbacién por las grandes voladuras
de produccion y por la relajaciéon de tensiones asociada a la
retirada de material.

Excavacion por arranque mecanico o “ripado” en rocas D=0.7
blandas.
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DESCRIPCION

CARACTERISTI-
CAS RESISTENTES

ENSAY(OS DE RE-
SISTENCIA

CUNSIDERACIO-
NES TEORICAS

|

Roca intacta

Consistencia fragil,
eldstico ¢ isétropo

Ensayos triaxiales de
testigos relativamentc
simples, baratos y
confiables

FEl comportamiento
de las rocas eldsricas
¢ isdtropas es sufi-
clentemente conocido
para la mavoria de
las aplicaciones préc-
tieas

Raoca intacta con una
discontinuidad incli-
nada

Compaortamiento muy
aniséiropo, depen
diente de la resisten-
cia al corte y de la
inclinacién de la
discentinuidad.

Ensayos triaxales
dificiles y caros; pre-
feribles los ensayos de
corte directo. Las
ensayos deben estu-
diarse detenidamente.

El comportamiento
de las discontinuida-
des es suficiente-
mente conocido para
la mayoria de las
aplicaciones pricti-
cas.

Roca masiva con
pocas familias de
discontinuidades,

Comportamiento
anisétropo, depen-
diente del ndmero,
orientacién v resis-
lencia al corte de las
discontinuidades

Los ensayns de labo-
ratorio son muy diffci-
les debido & proble-
mas dc alteracién de
las muestras y tama-
o de equipos.

La compleja interac-
citn entre hloques no
es suficientemente
conocida.

Macizos rocosos muy
triturados.

Comporlzmiento
raronablements isé-
tropo, gran dilatancia
parz tensiencs bajas y
rotura de particnlas a
tensiones altas.

Los ensayos triaxiales
de muestras repre-
scniativas son muy
diffciles dehido a la
alteracian de éstas.

El comportamiento
de los trozos angula-
res encastrados es
paco conucido.

Rellenos compactados
de roca o conglome-
rados poco cementa-
dos

Comportamiento
razonzblemente is6-
tropa, menos dila-
tancia y resistencia
que lus macizos in
situ debido a lu des-
| truccion de la [abri-
Ca.

Lus ensayos triaxiales
son sencillos pero
caros debido al gran
tamafio de los equi-
POs necesarios.

Comportamiento
razonablemente bien
conocido a partir de
Tos estudios de la
mecinica del suelo
sobre materiales gra-
nulares.

Escombros de roca
flojos o gravas

Su pequena compac-
tacion y heteroge-
neidad permile que
las particulas se mue-
van y que su resisten-
cia sea pequeda.

Los cnsayos triaxialcs
o de corte directo son
sencillos pero caros
debido al gran tama-
fio de los equipos.

El comportamiento
de estos materiales es
suficientemente cono-
cido para la mayoria
de las aplicaciones.

Probetas de roca intactag

utilizar ecuacion 4.4

Una familia de juntas - no
utilizar criterio Hoek-Brown

Dos familias de juntas - no
uiilizariterio HogkeBrown &

Muchas juntas - utilizar
ecuacion 4.4 con cuidado

Macizo muy fracturado
- utilizar ecuacion 4.4

Figura 4.1: Condiciones de aplicabilidad del criterio de Hoek-Brown. Segiin Hoek et al. (1995). Cortesia de

Balkema.
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4.2.3. Aplicabilidad del criterio de rotura de Hoek-Brown a los macizos rocosos

El criterio de rotura de Hoek-Brown sélo se puede aplicar al material rocoso intacto o a los
macizos rocoso fracturados que puedan ser considerados homogéneos e isétropos. El criterio
funciona bien en aquellos macizos rocosos cuya resistencia esta controlada por bloques
angulares de rocas duras bien encastradas.

No se debe aplicar en macizos rocosos cuyas propiedades estén controladas por una sola
familia de discontinuidades como los estratificados, para los que resultaria mas adecuado
utilizar criterios como el de juntas ubicuas que aparecen en determinados codigos y que simula
dos criterios de rotura diferentes en funcién de que la rotura se produzca a través de las
discontinuidades de la familia que controla o domina el comportamiento del macizo
(esquistosidad, estratificacion) o a través del material.

Cuando aparecen dos familias muy marcadas de discontinuidades se debe utilizar el criterio de
Hoek-Brown con cierta prudencia, asi estaria bien aplicado en el caso de que ninguna de las
dos familias tenga un efecto dominante sobre la otra. En caso contrario, por ejemplo, si una de
las familias de juntas tiene un relleno de arcilla y es manifiestamente mas débil que la otra, no
se debe usar este criterio.

En la figura 4.1. se muestran de manera gréfica las condiciones del macizo rocoso bajo las
cuales se puede utilizar este criterio de rotura.

CONDICION SUPERFICIAL DE LAS JUNTAS
MUY BUENA BUENA Superfi- MEDIA Superfi- MALA Superficies MUY MALA
Superficies cies rugosas, algo cies lisas, mo- con espejos de (a- Supertficies con
rugosas e inal- meteorizadas, con deradamente lla, muy alieradas, espejos de falla,
ESTRUCTURA teradas manchas de meteorizadas, con recubrimien- muy meteoriza-
Sxido alteradas tos compactos o das, con
rellenos que con- rellenos o recu-
tienen (ragmentos brimientos de
angulares de rocas arcillas blandas
my/m; 0.60 040 026 0.16 0.08
FRACTURADO - Macizo rocoso 5 0.1%0 0.062 0.Mm5 0.003 0.0004
muy bien encajado ¢ insiterado, a 0s 05 0S5 05 s
consistente en biogues cabicos Em 75,000 40,000 20,600 9,000 3,000
formados por tres [amilias de dis- v 02 0,02 025 025 02s
continuidades ortogonales GSI &5 s 62 48 M
my,/m; 0.40 029 0.16 011 007
MUY FRACTURADO - Macizo 3 0.062 0.02] 0.003 n001 0
rocoso encajado aunque alge al- 8 0.5 05 05 05 033
lerado con bloques poliédricos E, 40,000 24,000 9,000 5,000 2,500
angulares formados por cuatro o v 02 025 025 0.5 0.3
més familias de discontinuidades GSI 75 65 48 a8 5
my,/m; 022 0.17 12 0.08 .06
FRACTURADQ/VETEADO - s 0.012 0.004 0.001 © 0
Plegado y fallado con muchas a 05 05 0.5 o3 055
discontinuidades que se intersec- E, 18,000 10,000 6,000 3,000 2,000
tan formando bloques angulares v 025 025 025 a3 0.3
GSI &0 50 40 30 20
my,/m; 017 0,12 0.08 0.06 [l +2)
MACHACADO - Poco encajado s 0.004 0.001 0 o 0
¥ MUy roto con upa mezcla de a /A 0s 05 .55 0.60
bloques angulares y redondeados E., 10,00 6,000 3,000 2,000 1,000
v 0.2% 0.225 03 03 03
Gslt 50 40 30 20 10

Figura 4.2: Tabla estimativa de las constantes m  s/m;, s, a, médulo de Young, Coeficiente del Poisson, y GSI
del macizo rocoso en funcién de la estructura y la calidad del macizo rocosos, segiin Hoek et al., 1994.
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En la tabla de la figura 4.2 se presenta la estimacion de los parametros resistentes y de
deformabilidad de los macizos rocosos en funcion de su estructura y de las condiciones de las
juntas, segun el criterio de Hoek-Brown (1988) generalizado. Como se observa en vez del
indice de calidad RMR se utiliza el GSI.

4.2.4. Estimacién de los parametros de Mohr-Coulomb del macizo a partir de los del
criterio de rotura de Hoek-Brown.

Puesto que la mayor parte de los programas geotécnicos suelen utilizar el criterio de rotura de
Mohr-Coulomb, y ademas los ingenieros suelen estar mas familiarizados con los parametros
cohesion vy friccion que con aquellos propios del criterio de rotura de Hoek-Brown, resulta
necesario ser capaz de determinar los angulos de friccion y cohesiones correspondientes a
cada macizo rocoso para cada gama de tensiones.

Recordemos que el criterio de rotura de Mohr-Coulomb se expresa en ejes tension cortante —
tension normal en la forma:

T=c+0' tg@ (4.9)

Que al pasarlo a unos ejes 0',— 0", tales como los que se utilizan para representar el criterio

de rotura de Hoek-Brown, quedaria en la forma:
2-c:cos@  l+sen

_ 9, @
I-seng 1-seng@

1

(4.10)

Evidentemente, nunca se puede ajustar de manera exacta una parabola (Hoek-Brown) a una
recta (Mohr-Coulomb); lo cual ha dado lugar a que se hayan propuesto distintas estrategias de
manera que los resultados de la resolucion de un problema sean analogos.

4.2.4.1. Propuesta de Celada (1994)

A partir de los valores de m (ya sea My, Mg 0 Mp) Y S (Ya Sea Sy, Smg 0 S) del macizo rocoso,
y del valor de 0, o O, (resistencia a compresion simple de la roca), junto con un valor
estimado de la tension de confinamiento maxima que puede existir razonablemente en el
ambito del estudio que se esté realizando (p.ej. se suele utilizar el valor g';= 1 MPa para el

disefio de taludes o explotaciones superficiales), se pueden obtener los valores de cohesion y
fricciébn del macizo segin la formulaciébn que se presenta a continuacién y que utiliza el
parametro de cambio A,
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2
JU-ANC &.W(ﬁj y
o'; o'; o';
(4.11)
Vs g (1-sen @)
2-cos¢

Q=[2 arctg\/E] -90° y

En el caso de excavaciones subterrdneas se propone utilizar como valor de O, ,na, €l de la

tensioén principal menor maxima esperada, como por ejemplo la tensién natural principal menor
en la zona de estudio.

Como se puede facilimente comprobar lo que hace la expresion (4.11) es ajustar una recta a la

pardbola de Hoek-Brown haciendo la pasar por 0',=0 y por 0';= O'; ,ma . Si selecciona

adecuadamente el valor de la maxima tensién de confinamiento y no se producen fenémenos
de traccién en la zona analizada, este enfoque suele ser conservador.

4.2.4.2. Propuesta de Hoek et al. (2002)

Hoek, Carranza-Torres y Corkum (2002) proponen utilizar un ajuste basado en una regresion
lineal media de la ecuacién (4.4) en una gama de valores de la tension principal menor tal que
o', <0, < 0'; en la el proceso de ajuste llevaria consigo equilibrar las &reas que

,max ’

quedarian por encima y debajo de la recta de Mohr-Coulomb. Este ajuste daria como resultado
las siguientes expresiones de friccién y cohesion:

6am, (s+m,-0, )a_1

¢ =sen” -
2:(1+a)2+a)+6am,(s+m,0,)

-1

(4.12)
] ; \a-1
, o, [(1+2a)s + (1~ a)m,-0;,](s +m,03,)
C —
a-1
1+ (6-a-mb (s +m,-0;,) )
1+a)1+2 '
(I+a)1+2a) ((1+a)(1+24)
Donde:
0;, = Ospae | O (4.13)
El valor de 0;, . limite superior de la tension de confinamiento sobre el cual se estimara la

relacion entre los criterios de rotura de Hoek-Brown y Mohr-Coulomb, se determinara
especificamente para cada problema. Se indican mas abajo los criterios propuestos como guia
de actuacion general por Hoek et al. (2002) para el caso de tuneles y taludes.

Con estos valores se podra calcular, si se requiere, la resistencia a compresion simple del
macizo rocoso como:
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, _ Zccosg (4.14)
" l-sen¢g

Donde, si ¢’ y ¢ se determinan para la gama de tensiones 0, < 03' <0,/4, se podria

también obtener como:

g, =0, n, +es Zalm, 283))(m, 4 +5)" (4.15)
2:(1+a)y2+a)

4.2.4.2.1. Tlneles

Para el caso de tlneles Hoek et al. (2002) proponen estimar el valor de Ug como aquel que

max
dé una respuesta equivalente para la curva convergencia confinamiento con ambos criterios en
el caso de tuneles profundos y para el perfil de subsidencia en el caso de tlneles someros.
Habiendo realizado un elevado numero de analisis de posibles casos tanto para tineles
profundos (mediante la obtencidon de curvas analiticas) y para tlneles cuya profundidad es
inferior a tres didmetros (mediante el analisis numérico de la extension y forma de las cubetas

de subsidencia), los autores proponen estimar el valor en cuestion como:
-0.94

! I

Gsmx = 47/ Zen_ (4.16)

!

g, y-H

Donde d'¢y, es la resistencia a compresion simple del macizo obtenida mediante la expresién
(4.15), yes el peso especifico medio de los materiales situados por encima de la excavacion y
H es la profundidad de la misma. En aquellos casos en los que la tensién horizontal es mayor
que la vertical proponen sustituir el término y*H por el valor de la tensién horizontal. En general
proponen esta formulacion siempre que no se produzcan fendmenos de rotura muy extensos,
como sucede en los métodos mineros por hundimiento (hundimiento de bloques, tajo largo).

4.2.4.2.2. Taludes

Estudios analogos realizados en el ambito de la ingenieria de taludes (utilizando en particular el
método de fajas de Bishop para analisis de rotura circular de taludes para una amplia gama de
geometrias y propiedades de macizos rocosos) llevaron a Hoek et al. (2002) a proponer para la

estimacion del parametro U; en estudios de taludes el siguiente valor:

max

o o -0.91
i = ()72 — (4.17)
J('Wl y.H

Donde en este caso H se refiere a la altura del talud.

*La implementacion de todas las expresiones presentadas en el Ultimo apartado llevada a cabo por Hoek et al. (2002),
se puede realizar mediante el programa RoclLab que se puede obtener gratuitamente en la web www.rocscience.com.
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4.3. Caracterizacion de las propiedades de deformabilidad de los
macizos rocosos

Estas caracteristicas, al igual que las de resistencia, que se han discutido anteriormente,
resultan complejas de determinar en macizos rocosos. Sin embargo son de vital importancia
cuando se pretende simular numéricamente con un grado de aproximacion adecuada su
comportamiento, de forma que todos los modelos analiticos y numéricos de estimacion del
comportamiento mecanico de los materiales necesitan de los valores del modulo elastico Ey, y
coeficiente de Poisson v, de los macizos rocosos analizados.

En el caso de medios transversalmente iso6tropos como algunas formaciones sedimentarias
estratificadas se necesitan los valores de estos parametros para cada una de las direcciones
principales X e Y, junto con el médulo cortante o de cizallamiento elastico G.

4.3.1. Estimacion del moédulo elastico de Young (E )

Ante la dificultad de obtener el médulo de Young del macizo directamente a partir de ensayos
de laboratorio, ya que este parametro elastico de respuesta del macizo rocoso (y especialmente
en macizos de buena calidad) viene mas marcado por la estructura del macizo que por las
propiedades de la roca que lo forma, se ha intentado estimar mediante formulas empiricas que
lo relacionan con la calidad geotécnica de los macizos rocosos.

Las férmulas de este tipo mas clasicas son las de Bieniawski (1978) y Serafim y Pereira (1983)
que se expresan respectivamente por las siguientes ecuaciones:

E, (GPa) = 2-RMR~-100

RMR - 10 (4.18)
E, (GPa) = 10 w

Donde Ey es el mddulo de Young del macizo rocoso.

La primera de estas formulas tendria su ambito de validez para 60<RMR<100 y la segunda,
basada en la recopilacién de resultados de ensayos de placa de carga en un buen nimero de
macizos rocosos de distintas calidades, tendria validez para 40<RMR<100. Ciertamente en
macizos de peor calidad comienza a tener influencia el comportamiento de la roca intacta por lo
que resulta mas dificil realizar una propuesta suficientemente aproximada.

Al objeto de tener en cuenta la influencia de la resistencia de la roca intacta en macizos
rocosos poco resistentes, Hoek y Brown (1998) propusieron una modificacion de la férmula de
Serafim y Pereira (1983), para aquellos casos en que la resistencia a compresion simple de la
roca intacta quedara por debajo de 100 MPa, y en la que el RMR se sustituia por el GSI.
Posteriormente, Hoek et al. (2002) proponen una variacion para poder introducir ademas una
influencia del grado de perturbacién del macizo rocoso D, con lo quedaria la primera expresion
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(4.19). Finalmente, Hoek y Diederichs (2005) basandose en une andlisis exhaustivo de multitud
de estudios geotécnicos incluyéndose muchos con medidas de deformabilidad a partir de gatos
planos, proponen utilizar la segunda expresion de (4.19), formulaciéon que los autores de este
libro han utilizado con resultados positivos en modelos de explotaciones subterraneas.

D . GSI-10
Ev (GPa) Z(l—zj ﬁ ‘10 w0

(4.19)

o 1-D/2
EM(GPa)—IOO(He j

((75+25-D—=GSI)/11)

Recientemente ha surgido una nueva férmula interesantes para obtener este parametro. Barton
(2002) propone estimarlo a partir del parametro denominado Q. que se puede obtener en
funcién del indice Q y la resistencia a compresion simple de la roca g, mediante la expresion:

— . O-C
Q=0 100

de manera que  E,,(GPa) =10 - Qc% (4.20)

Aunque estas Ultimas expresiones parecen haber mejorado las estimaciones del valor del
modulo elastico, las observaciones demuestran que en macizos rocosos de rocas poco
resistentes, como, por ejemplo, aquellos que se encuentran en el ambito de la mineria del
carbon, todas estas expresiones sobreestiman los valores reales del médulo de Young. En este
sentido Ramamurthy (1986) propuso, a partir de observaciones, unas expresiones aplicables a
macizos rocosos estratificados y relativamente poco resistentes en las que el modulo de
deformacion del macizo rocoso se relaciona con el de la roca Er (obtenido en laboratorio a
partir de ensayos de mdodulos estandar) y con el RMR. La primera de ellas se refiere a macizos
rocosos con discontinuidades predominantemente horizontales y la segunda con juntas
inclinadas de 45° a 65°:

E =E, e (0.0217- RMR-2.17)
E =E. e (0.0564- RMR-5.64) (4.21)
Donde:
En es el modulo de Young del macizo rocoso y
E, es el médulo de Young de la roca.

Este tipo de expresiones coincide en su forma con la de Serafim y Pereira (1983), s6lo que
afiaden como influencia importante la del médulo elastico de la roca. Al revés de lo que ocurre
en macizos rocosos "resistentes" en los que la elasticidad general del macizo viene marcada
exclusivamente por las caracteristicas de las discontinuidades, en macizos mas blandos la
resistencia del material que lo forma si tiene influencia sobre la rigidez general del mismo.

4.3.1.1. Médulo de Young dependiente de la tensién de confinamiento

En algunos estudios reales se ha constatado que en algunos macizos rocosos (especialmente
en aquellos de peor calidad formados por rocas sedimentarias) el médulo elastico dependia del
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nivel de confinamiento al que estuviera sometida la zona de andlisis. Esto llevé a la realizacién
algunos estudios que se resumen a continuacion.

Santarelli et al.(1986) y Brown et al. (1989) realizaron estudios sobre areniscas carboniferas
para determinar las tensiones en el entorno de un pozo. Para ello realizaron un buen namero
de ensayos sobre cilindros huecos de paredes gruesas con diferentes valores y relaciones de
la presién interna y externa. El andlisis de estos resultados les llevé a la conclusién de que una
de las posibles maneras de explicar las tensiones y deformaciones observadas era suponer un
modulo elastico dependiente de la tension de confinamiento.

En su caso la mejor ley empirica que encontraron fue:

E=E,[1+0.04307) (4.22)

Donde Ey = 17.49 GPa, 03 se expresa en MPa y E en GPa.

También Duncan Fama (1993) presenta un modelo bastante complejo, aplicable a macizos
rocosos tipicos de la mineria del carbon, en él que el modulo elastico es muy dependiente de la
tension de confinamiento, si bien en este caso también depende de otras constantes y esta
especificamente indicado para su aplicacién en un método numeérico iterativo, en el que se
incluiria un proceso de reblandecimiento. Fang y Harrison (2001) realizan una propuesta en
este sentido, en la que el médulo elastico del macizo rocoso va asociado al reblandecimiento
del macizo. Ambas propuestas se presentaran con mas amplitud en apartados posteriores. En
Alejano et al. (1999) también se presentan férmulas de distintos autores, en este caso,
aplicadas a materiales tipo relleno en las que el médulo elastico es dependiente de las
tensiones. Se propone una dependencia del médulo elastico de la profundidad, indicaAndose
que en realidad equivale a una dependencia de la tension de confinamiento. Finalmente,
Ribacchi (2000) llega a conclusiones similares respecto a la dependencia del médulo elastico
con la tension de confinamiento.

4.3.2. Estimacion del coeficiente de Poisson del macizo rocoso ( Vm)

En lo que concierne al coeficiente de Poisson del macizo rocoso, hay que sefialar que su
influencia sobre los resultados de las simulaciones suele ser bastante pequefia, al mismo
tiempo que lo es su gama de variabilidad natural (0.15-0.45), por lo que no se suele prestar
demasiada atencion a su estimacion.

Se puede estimar a priori, aunque de forma solamente estimativa, el valor del coeficiente de
Poisson de un macizo rocoso a través de las tablas generales de macizos de Hoek y Brown
(1985) —tabla de la Figura 4.2- y a veces en macizos rocosos de buena calidad se admite que
es el mismo que el de la roca intacta tal y como se obtiene a partir de los ensayos de
laboratorio (vy=V).
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4.4. Comportamiento y propiedades post-rotura

Tal y como se ha visto, el comportamiento elastico previo a la rotura o resistencia de pico de
los macizos rocosos asi como su criterio de rotura estimativo, se han estudiado bastante y se
pueden estimar con un nivel de aproximacién razonable. Esto junto con el hecho de que la
mayor parte de los disefios en ingenieria lo que pretenden es evitar que se produzca la rotura,
ha hecho que la investigacién de lo que pasa tras la rotura haya sido mucho menor de aquella
enfocada a evitarla. Asi por ejemplo Panet (1995) en un analisis de excavaciones subterraneas
indica que “el ingeniero tiene los medios para evitar que se llegue a producir la rotura”. Este
tipo de puntos de vista junto con la complejidad del tratamiento de los comportamientos post-
rotura ha hecho que estos hayan sido mucho menos estudiados.

4.4.1. Marco general del comportamiento post-rotura

El comportamiento genérico post-rotura ha sido introducido en el Tema 2 para las rocas. Este
marco genérico es en general extrapolable a los macizos rocosos.

Como enfoque general, y aunque no existen reglas definitivas actualmente que permitan
conocer las caracteristicas post-rotura de los macizos rocosos, Hoek y Brown (1997)
propusieron, a partir de su experiencia en el analisis numérico de una gran variedad de casos
reales, tres tipos basicos de comportamientos post-rotura (Figura 4.3).

ELASTO-FRAGIL

Tension

[ Deformacion

l.a. Macizo rocoso de muy buena calidad

ELASTO-PLASTICO
CON REBLAN-
DECIMIENTO

Tension

I Deformacion
1.b. Macizo rocoso de calidad media

ELASTO-PLASTICO
PERFECTO

/_—

| Deformacion

Tension

1.c. Macizo rocoso de mala calidad

Figura 4.3. Propuesta estimativa de Hoek y Brown (1998) para el comportamiento post-rotura de macizos
rocosos.
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Asi proponen un comportamiento elasto-fragil para macizos rocosos con GSI en torno a 75 o
méas por que se han observado in-situ caidas de resistencia repentinas. Suponen un
comportamiento plastico perfecto para GSl igual a 25 e inferiores, porque al analizar la rotura
de tuneles en macizos rocosos de este tipo se observd que los macizos continuaban
deformandose para un nivel de tension constante al tiempo que no se observaba un cambio de
volumen significativo asociado a esta rotura. Finalmente para macizos rocosos de calidad
media (GSI en torno a 50) estiman que su comportamiento de rotura residual se podria estimar
reduciendo el GSI, de manera que este criterio no seria ni igual que el del macizo al romperse
(plasticidad perfecta) ni nulo (elasto-fragilidad). Por lo tanto seria elasto-plastico con
reblandecimiento.

Archambault et al. (1993) revisan los diferentes factores que contribuyen a la rotura por
cortante en rocas y macizos rocosos, mostrando como las estructuras anastomosadas de
discontinuidades originadas por cortante o traccién y los efectos de escala en la resistencia al
corte de rocas y macizos rocosos son el resultado final de un mecanismo de reblandecimiento
progresivo del macizo rocoso (Figura 4.4).

BRITTLE-DUCTILE,

.

MICROESCALA

Figura 4.4: Ejemplos del modelo indicado desde escalas microscopicas a mega-escalas. Segun Archambault et
al.,1993. Cortesia de Balkema.
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Figura 4.5. Influencia de la escala y la tension de confinamiento en el comportamiento post-rotura a cortante de
rocas y macizos rocosos. Modificado por los autores a partir de Archambault etal. (1993).

Segun los autores al aplicar tensiones cortantes se generan deformaciones cortantes simples
heterogéneas. Se produce una concentracion de altas tensiones cortantes o de traccion (y
altos gradientes) en zonas o bandas estrechas donde se localiza la deformacién o donde se
inicia la propagacion de fracturas de traccion en el medio. El desarrollo de estas zonas de
discontinuidades (por cortante y/o traccién) se corresponde con una etapa de endurecimiento
caracterizada por un aumento de la dilatancia que implica una expansién en la zona de cizalla.
Después de la completa propagacion de estas discontinuidades hasta el maximo nivel de
tension cortante se entra en una region inestable de reblandecimiento, desarrollandose nuevas
discontinuidades. Cuando se alcanza finalmente la resistencia residual se habran formado
estructuras anastomosadas de discontinuidades donde se concentra el reblandecimiento. Este
escenario es valido a todas las escalas (Figura 4.4.).

En la figura 4.5. se muestra la interdependencia de las variables que confluyen en este
fenomeno (la tensiéon cortante 7, el desplazamiento cortante ¢, la tension normal g, y el
desplazamiento normal g,). También se representa la variacién con la escala.

Tratando de encontrar un significado fisico de la dilatancia en suelos, hormigdén y rocas

Vermeer y de Borst [1984] consideran un ensayo a cortante en un suelo. El material en la
interfase entre las dos mitades de la zona de corte forma una fina capa de ruptura. Si llamamos
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J, a la deformacion normal o vertical y J, a la deformacion cortante u horizontal, el angulo de
dilatancia en la banda de cortante se puede estimar mediante:
o,
g Y=—=+ (4.23)
9,
Luego la relacion entre el desplazamiento normal y cortante se puede considerar una medida

del angulo de dilatancia y por lo tanto el grafico presentado por Archambault et al. [1993]
admite la siguiente interpretacion:

= Al aumentar la escala del analisis (curvas 1 a 4 de la Figura 4.5., se observa que: (i)
disminuye la resistencia de pico, (ii) se mantiene la resistencia residual, (iii) la dilatancia de
pico es menor, (iv) aumenta la deformabilidad y (v) el material empieza a dilatar a un nivel
de deformacion plastica mayor.

= Al aumentar la tensiébn normal (o), a una escala concreta ocurre que: (i) aumentan la
resistencia de pico y la residual, (ii) disminuye la dilatancia inicial y (iii) el angulo de
dilatancia se anula para un nivel de plasticidad menor.

De alguna estas observaciones confirman la tendencia natural de los macizos rocosos a sufrir
procesos de reblandecimiento, que en todo caso, resultan dificiles de concretar de manera
genérica en un modelo.

Teniendo en cuenta que la introduccion del indice de calidad no deja de ser una forma de tener
en cuenta el efecto de escala, vemos que este enfoque razonado de Archambault et al. (1993)
coincide con las propuestas de Hoek y Brown (1998) ya que en general indican que el salto del
criterio de pico al residual sera mayor a menor escala, o lo que seria equivalente, a mayor
calidad geotécnica.

4.4.2. Estimacion de las propiedades post-rotura
4.4.2.1. Criterio de rotura residual y transitorios

El criterio de rotura residual se puede al menos estimar a partir de las indicaciones de Hoek-
Brown (1997). Asi este criterio se encontraria muy por debajo del criterio de rotura de pico en
macizos con GSI > 75, mientras que coincidiria con él para macizos con GSI < 25. Si esta
tendencia se continGa pareceria légico pensar que en los macizos intermedios, se conservara
la forma del criterio de rotura desde el de pico hasta el residual, aumentando a medida que
baja la clasificacion geotécnica del macizo en este sentido se ha definido un parametro
denominado 77*, que multiplicado por el criterio de rotura nos dara el valor residual en cada
caso. No obstante también se podria correlacionar, tal vez, con ensayos de laboratorio.

Una de las maneras clasicas de implementar el modelo de reblandecimiento se present6 en las

expresiones 2.47 y 48 y en la figura 2.21, en el capitulo de las rocas, y también seria
extrapolable al caso de macizos rocosos.
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Otro método muy detallado para estimar el criterio de rotura residual para el caso de macizos
de carbdn fue presentado por Duncan Fama et al. (1995). Estos autores presentan un modelo
elasto-plastico con reblandecimiento. El criterio de rotura utilizado es el de Hoek-Brown tanto
para el valor del material sano como para el residual. Los resultados obtenidos, parecen
adecuarse bien a las férmulas empiricas clasicas de resistencia de pilares asi como a
determinadas observaciones in-situ. Utilizan como pardmetro de reblandecimiento la
“deformacién total plastica cortante”:
=y=&"-& (4.24)
Expresion en la que se utiliza la las deformaciones plasticas principales mayor y menor, el
criterio de rotura que proponen es:
01 =03 +0¢ (My- O3/ O + 5)? =03 + ¢ (03 + $1)° (4.25)
donde:
o= 0 (My-/ 0 ) =0oc'™® m,? vy q-s°=0; s* (4.26)

Los ensayos muestran que el pardmetro de variacion mas significativa es ¢, por lo que el
reblandecimiento se introduce a través de él mediante:

q=q, T(q, -9, ) e (4.27)

Donde g, seria el valor de q de pico (para y = 0) y q, el residual (para )’ muy alto). Se eligi6 a
partir de ensayos (,=q:/2 y a =100. Este parametro depende del ancho de malla tal y como
indican Pietruszac y Mroz (1980). Este parametro lleva pues implicitamente un efecto de
escala.

Fang y Harrison (2000) realizan otra propuesta de interés en lo que concierne a la estimacion
del criterio de rotura residual en este caso de muestras de rocas, aunque si tenemos en cuenta
las observaciones de diversos autores indicando que los procesos de rotura en rocas tienen
lugar a todas las escalas [Archambault et al, 1993, pero también Jaeger y Cook (1979),
Paterson (1978) y Pusch (1995)] probablemente la metodologia se podria extrapolar a macizos
rocosos. Estos autores definen un indice de degradacion de la resistencia (r,) del material que
se puede estimar directamente a partir varios ensayos triaxiales sobre muestras de roca en
prensas servo-controladas. El indice de degradacion serd la relacién (dependiente de la tension
de confinamiento) entre la resistencia de pico y la residual. Los autores reinterpretan ensayos
sobre distintas rocas, demostrando que el indice de degradacioén suele presentar la forma:

r,, =e "% (4.28)

Quedando pues definido a partir de un Unico pardmetro ng, que en los analisis realizados
presenta valores variables entre 0.035 y 0.075. Asi pues, conocido nq y el criterio de rotura de
pico (F), el criterio de rotura residual (F') para cualquier nivel de confinamiento vendria dado
por la expresion:

F'=r, F=e"%F (4.29)

Fang y Harrison (2001) también proponen un indice de degradacién de la rigidez, que coincide
con el de la resistencia, y tal que el modulo elastico de Young del material degradado seria el
de la roca sana multiplicado por el indice de degradacion.
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4.4.2.2. Relacién entre tensiones y deformaciones en la bajada desde el criterio de rotura de
pico hasta el residual (parametro de reblandecimiento critico o médulo de descarga).

El parametro de reblandecimiento 77*,marca el nivel de deformacion en el que se produce el
criterio de rotura residual. Para conocerlo se deberia disponer de una curva real tensién-
deformacion del macizo rocoso para saber cuando se obtiene este valor residual. A partir de las
indicaciones de Hoek y Brown (1997) para macizos rocosos en general, de las observaciones
numéricas e in-situ de Duncan Fama et al. (1994) para pilares en carbon y de las
observaciones en laboratorio sobre probetas de carbdn de muy distintos diametros de
Medhurst y Brown (1998); parece que el parametro de reblandecimiento critico puede moverse
entre 0,01 y 0,001 deformaciones, esto es entre el uno por ciento y el uno por mil de la
deformacion axial. También de las observaciones de estos autores se deduce que este
parametro ser4 mayor para macizos rocosos mas duros y menor para macizos rocosos mas
blandos, esto es, a medida que se acerquen al comportamiento plastico perfecto.

4.4.2.3. Laregla de flujo

Habr& que saber si la regla de flujo es asociada o né y en este caso habrd que estimar una
dilatancia. En lo que concierne a la regla de flujo; la opiniéon de algunos autores de prestigio
(Hoek, Fairhurst) es que los esfuerzos deberian concentrase en la regla de flujo no asociada y
en particular para macizos blandos una dilatancia o casi nula. No obstante el tema de la
dilatancia resulta de mucha complejidad. Los autores que estudian la localizacion, como
Vardoulakis y Sulem (1995) pueden probar que un material friccional no asociado no puede ser
estable, por lo que proponen reglas de flujo asociadas. (Carranza Torres, 2000)

En lo que concierne al parametro dilatancia Hoek-Brown (1997) proponen en primera instancia
o de una forma sugerida valores de este parametro de (= @/4 para macizos duros, ¢= ¢/8
para macizos medios y ¢ = 0 para macizos blandos, que corresponde a una deformacién a
volumen constante.

Esta hipétesis de dilatancia nula que parece propugnar Hoek para macizos blandos, se
corresponde con la hipotesis primera de Panet (1995) para excavaciones subterraneas, o sea:
Sr1+5=0 &3 =-6 &3l- =1 (4.30)
O lo que es lo mismo:
1=K=1+sen¢/1-siny pg=0° (4.32)
Esta K seria la “f” de Brady-Brown (1993) para materiales elasticos fragiles.

La segunda hipétesis de Panet (1995) seria:
£p3+K'£pl=0 £p3/£p1= -K (talque K>1y 0<l//<¢) (432)

Segun algunos autores como Medhurst & Brown (1998) y Detorunay (1996) esta relacion
parece no ser constante, y ademas se ha encontrado una relacion muy clara de este gradiente
con respecto a la tension de confinamiento para ensayos sobre muestras de carbon, segin un
expresién del tipo:
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dé’, 1 des= [exp (0 +0.243)] — 1 (4.33)

Que a partir de célculos sencillos nos permitiria obtener un valor del &ngulo de dilatancia y que
seria fuertemente dependiente de la tension de confinamiento &';. Se puede decir que este tipo
de observaciones es el punto de partida. Para analizar pues el comportamiento genérico de un
macizo rocoso, la suposicién sera que estos tienen un comportamiento elasto-plastico con
reblandecimiento, por lo que al criterio de rotura, habra que sumarle un criterio de rotura
residual, una relacién de bajada y una regla de flujo que podra ser o no asociada.

4.4.2.4. Propuesta sobre dilatancia (Alejano y Alonso, 2005)

En lo que respecta a la dilatancia post-rotura, esto es, la que habra que introducir en los
modelos elasto-plasticos, Alejano y Alonso (2005) presentan una revision de diversos estudios
realizados hasta la fecha y un ajuste de ensayos de laboratorio diversos para proponer un
modelo de estimacion razonable de este parametro que se pueda introducir en modelos
numeéricos. El modelo definido propone un valor del angulo de dilatancia que depende de la
tension de confinamiento a la que este sometida el material, de la plasticidad sufrida por el
mismo (reflejada a través de un parametro de reblandecimiento) e indirectamente de la escala,
a través del angulo de friccion que se podra calcular a partir del criterio de rotura de Hoek y
Brown. Este modelo ha sido propuesto a la luz de resultados triaxiales en prensas servo-
controladas, con ciclos carga descarga, medida de la deformaciéon volumétrica directa (por
aceite desplazado) y sobre muestras de tamafio variable (Medhurst, 1996), que permiten
obtener resultados de ensayos del tipo del que se presenta en la Figura 4.6.

Para cada uno de estos ensayos se puede definir el lugar geométrico de las deformaciones
irreversibles o curva £ —&/, a partir de la cual se podré obtener la dilatancia mediante la

formulacion general de Vermeer y de Borst (1984):
o4

Y = arcsin (4.34)

v
—2:&) + &
Pudiéndose utilizar como parametro plastico o bien uno dependiente de valores totales de la
deformacion como la deformacién cortante plastica:

Vi =& -& (4.35)

O bien parametros incrementales como el que se utilizada en el cédigo FLAC (ltasca, 2002):
1

per” ={1(Aef’°‘ —aer )+l @er )+ L ey -Aff)z}z
2 2 2
(4.36)

donde Ag” =%(A£{” +A£f‘") y Ag?” j=1,2,3 son los incrementos de la deformacion cortante

principal. Y que en todo caso se podra relacionar con el anterior, en el caso de dilatancia
constante, mediante la relacion:

\/§ )4
pS — 2
e =1 K, + Ky

p
W

(4.37)

Que para dilatancia nula quedaria simplificada a e”* = yp/2, y para dilatancia variable no se
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cometeria un error significativo si se mantiene esta Ultima relacion sencilla.

Con todo ello se podra obtener para cada ensayo una curva que relacionara el angulo de
dilatancia con el parametro plastico seleccionado.

A A f

s pico

g, g,

f

residual

>

o O
E=E-5&=&+&
E= 128\ 5 §F2&

gp

Q&P + &7

contraccion (+)

Ey

Y =arcsin

dilatacion (-)

Lugar geométrico de las P LN
deformaciones irreversibles

Figura 4.6. Relaciones tenso-deformacionales (tensién-deformacién axial arriba y deformaciéon volumétrica-
axial abajo) de un ensayo de compresion en una muestra de carb6n con reblandecimiento con varios ciclos de
carga-descarga. La curva punteada representa la relacion entre las componentes de las deformaciones
volumétrica y axial plastica o lugar geométrico de las deformaciones irreversibles. También se adjunta la
gréafica de los criterios de rotura de pico, residual y evolutivos. Adaptado a partir de Medhurst (1996).

Haciendo esto sobre un nimero conveniente de ensayos el modelo se basa en la estimacién
de la dilatancia de pico y en la evolucion de la misma con la plasticidad, lo cual se puede
formular a partir del ajuste de ensayos mediante las dos siguientes ecuaciones que constituyen
simplificadamente el modelo Alejano y Alonso (2005):

- 4 '
= - log,,—%— 4.38
()l/peak 1+10g10 O_Ci glO 0_3 +01 ( )
.
Kt/l - 1 + (Kl//,peak - l)e g (439)

Donde de g _1Hsing(03,)") e podria obtener la dilatancia en cada momento que dependeria
Y 1=sing(oy,y")

de la tensidn de confinamiento gz (MPa) y el parametro de plasticidad yp (milidef.), a partir del
angulo de friccion de pico correspondiente a dicha tension y a la escala correspondiente de la

muestra @(°), la resistencia a compresion simple intacta de la roca G (MPa) y un parametro

de disminucién de dilatancia con la plasticidad que se denomina yp’* (milidef.).
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Para aceptar este modelo hay que pasar por alto una serie de fendmenos inelasticos (y no-
plasticos) que suelen ocurrir en las rocas ensayadas a compresion simple y triaxial antes de
alcanzar su resistencia maxima y que se pueden concretar en tres:

« Lafase inicial de cierre de fisuras perpendiculares a la tension principal mayor.

« Lafase entre el inicio de la propagacion estable de la fisuracion (conocido como “onset
of dilatancy”) y el inicio de la propagacion inestable de la fracturacion (conocida como
la resistencia a compresion simple a largo plazo de la muestra), donde la deformacién
axial es elastica pero no la transversal, lo que originaria dilatancias de menos infinito.

« Lafase final de deformacion previa a la rotura, entre le resistencia a compresion simple
a largo plazo y la instantdnea denominada resistencia maxima o de pico, donde se
produce una fase de endurecimiento o deterioro en la que comienzan a enlazar o
producirse la coalescencia de las microfisuras dando lugar a macrogrietas.

Estos efectos son ignorados por este modelo que se centra en la dilatancia post-rotura, lo que
permite que se puedan interpretar los resultados de los ensayos; haciendo eso si que se pase
de la realidad al modelo tal y como se muestra en la Figura 4.7, lo que da lugar a que se
produzca una cierta inexactitud, pero no errores importantes si se trabaja con el médulo
elastico secante en vez del tangente.
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< e - _ .
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Lugar gepmétrico de las / .......... Lugar geométrico de las: - ""..'v""*"' R
deformaciones irreversibles e deformaciones irreversibles - Ty qhﬁl-\'ll—'
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% Intervalo de estimacion del angulo ‘4—A'ngulﬂ de
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Figura 4.7. Relaciones tenso-deformacionales reales de un ensayo de compresion con varios ciclos de carga-
descarga y relaciones ideales de acuerdo con el modelo. De arriba hacia abajo: tensién axial- deformacién
axial, deformaciones volumétricas total y plastica —deformaciones axiales total y funcién resultante de la

dilatancia frente a la deformacion axial plastica.
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Con este modelo se han obtenido los valores de dilatancia correspondientes a los ensayos de
Medhurst (1996) y como muestra la Figura 4.8, parece lograrse un buen ajuste si incluye un
decalaje de 5 milideformaciones (o milistrains), para tener en cuenta los efectos previos a la
resistencia maxima sefialados. En términos generales y en lo que respecta a la dilatancia
maxima se ha obtenido un ajuste razonablemente adecuado para diferentes tipos de rocas,
como muestra la Figura 4.9.

Comportamiento de dilatacion de muestras ensayadas por Medhurst (1996)
con tension de confinamiento variable (medidas y estimaciones del modelo).

C 50 < 300 mm04 MPa
Cj < i o 300 mm02 MPa
()
= ¢ o O 146 mm 0,2 MPa
< 40
*; = 146 mm 1 MPa
% % 146 mm 3 MPa
= 30 146 mim 4 MPa (s)
- 146 mm 4 MPa (b)
= 300 rrim 0.8 MPa
on
= 20 —02
< — 04
0a
10 —1
5 mstrain| _
< > s
4
D T T T T T T
0 5 10 15 20 25 30 35 40

parametro plastico (mstrain)

Figura 4.8. Angulos de dilatancia observados y estimados frente al parametro plastico para una serie de
ensayos triaxiales sobre muestras de carbon —146 y 300 mm-— para confinamientos de 0.2, 0.4, 0.8, 1, 3y 4 MPa.

Angulos de dilatancia de pico observados y calculados en funciéon de la tension de
confinamiento para diferentes rocas.

carbon
pico Observadd

pico eStimada carbon

pico Observadq ~ @renisca

pico estimada | arenisca
pico Observadd  limolita arenosa
pico estimada |  limolita arenosa

pico Observadg  limolita

pico eStimada limolita
pico Observadg ~ caliza-Portland
pico €Stimada caliza-Portland

r

Angulo de dilatancia de pico (°)

pico Observadd  caliza-macizo

pico estimada | caliza-macizo

Tension de confinamiento (MPa)

Figura 4.9. &ngulos de dilatancia de pico observados mediante reinterpretacion a partir de diversos ensayos y
obtenidos mediante el modelo propuesto.
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En cuanto a la fase de “bajada” de la dilatancia con la plasticidad se han ajustado resultados de
diferentes rocas, como muestra la Figura 4.10, lo cual ha permitido obtener algunos valores

estimativos del parametro yp’* gue se presentan en la Tabla 4.2, para las mismas y que sera el

Unico parametro necesario, y usualmente desconocido, para aplicar este modelo.

carbon yP % (fit) =197 mstr. limolita arenosa P (Fit) = 54,35 mstr
100 - | ‘ 1,00 1 [
5 e _ _-0,0507 v . = o 00184
‘F; 0,80 2 y=¢€ g—— = os0 y;e —
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Figura 4.10. Representacion de ensayos de Medhurst (1996) y Farmer (1987) en terminus de K,-U/K, . ~1
frente a y’. Ajuste de curvas exponenciales y estimacion del pardmetro Vo

Tabla 4.2. Valores del parametro }P’* estimados para algunos tipos de rocas sedimentarias.

Roca pardmetro y’* (mdef.)
Carbon 20
Limolita 90
Limolita arenosa 55
Arenisca 60

La aplicacién del modelo mediante el cédigo numérico FLAC (para el que se ha creado una
subrutina especifica de dilatancia) a la simulacién axi-simétrica de ensayos triaxiales en carbén
ha permitido obtener los resultados que se muestran en la Figura 4.11 en comparacion con
resultados reales de ensayos. También se ha aplicado el modelo a la obtencién de curvas
convergencia-confinamiento en tlneles con
preliminares.

resultados bastante coherentes aunque
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Este modelo de dilatancia parte de una serie de observaciones y definiciones clasicas sobre
este parametro y de la reinterpretacion de una serie de ensayos previamente publicados. El
modelo refleja dependencias sobre el confinamiento, la plasticidad e indirectamente en la
escala. La comparacion de los resultados del modelo con valores reales muestra una Buena
aproximacion.

——=—— 300 mm 0,2 MPa Test [40] L1-1
—=2—— 300 mm 0,8 MPa Test [40]
—&—— 146 mm 0,2 MPa Test [40]
—<—— 146 mm 4 MPa Test [40]

——&—— 300 mm 0,2 MPa Test [40] L1-4

88— 0,2 MPa grid 1,5 cm (FLAC) secant E

——a— 0,8 MPa grid 1,5 cm (FLAC) secant E

——— 4 MPa grid 1,5 cm (FLAC) secant E

— & —0,2 MPagrid 3 cm (FLAC) secantE
— & =—0,8 MPa grid 3 cm (FLAC) secant E
= & =4 MPa grid 3 cm (FLAC) secant E

— m— 0,2 MPa grid 0,75 cm (FLAC) secant E

— &— 0,8 MPa grid 0,75 cm (FLAC) secant E

— &— 4 MPagrid 0,75 cm (FLAC) secant E

Deformacién volumétrica total (mstrain)

25 30
Deformacién axial total (mstrain)

Figura 4.11. Representacion de curvas de deformacion totales volumétrica frente a axial para ensayos a
compresion triaxial sobre probetas de carbdn de Moura sometidas a diferentes niveles de tension de
confinamiento. Resultados reales y calculados mediante el codigo FLAC-2D (axi-simétricos) utilizando criterios
de rotura de pico, evolutivos y residuales, el modelo de dilatancia Alejano-Alonso y valores del modulo de

Young secante estimados a partir de ensayos y para varios anchos de malla.

Las dos principales ventajas de este modelo son que en primer lugar no aumenta el nimero de
parametros necesarios para simular el macizo rocosos (sustituye yp’* por un valor mas o

menos representativo e irreal de dilatancia constante) y en segundo lugar que a pesar de su
simplicidad permite obtener valores mas realistas de la dilatancia de acuerdo con su variacion
natural con el confinamiento y la plasticidad y como se ha observado a distintas escalas y se
puede implementar en modelos numéricos de uso comin en mecanica de rocas.
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4.5. Dialéctica sobre la naturaleza continua-discontinua de los macizos
rocosos

Da la impresion de que una doble naturaleza continua / discontinua pudiera ser indicada para
los macizos rocosos. Analizados individualmente podriamos encontrar algunos muy continuos,
otros menos y otros harto discontinuos. La naturaleza de los macizos rocosos es discontinua,
aunque esto se olvida muy a menudo por los técnicos. A partir de aqui y si se olvidan los
modelos continuos las posibilidades de enfocar los problemas que nos quedan son en principio
dos: por un lado aplicar modelos de comportamiento discontinuo como las técnicas de
elementos discretos bien representadas en dos y tres dimensiones por los programas UDEC y
3DEC desarrollados por Cundall (Itasca,1999) o los enfoques empiricos tipo RMR (Bieniawski,
1976) o Q (Barton et al.,1974).

Los programas de elementos discretos en dos dimensiones tienen el problema de que la
realidad discontinua de los macizos es muy tridimensional. Estos problemas se solucionarian
con el programa 3-DEC, pero al tener que incluir todos los datos representativos, como el
comportamiento de cada familia de juntas del macizo, con sus propiedades relevantes,
incluyendo ademas aspectos todavia no muy resueltos en este codigo, como la finalizacién de
las juntas, etc... cualquier analisis resulta inexacto. Aunque estos métodos o las técnicas
modernas de analisis probabilistico de cufias como las propuestas por Windsor (1999)
presentan una via de investigacion interesante, su aplicacion a la mayor parte de proyectos
reales resulta ineconomica.

La otra via es la utilizacion de los métodos empiricos como los indices RMR de Bieniawski
(1976, 1989) y Q de Barton (Barton et al.,, 1974 -1994), cuya principal ventaja frente a las
clasificaciones geomecéanicas mas antiguas, es que reducen las probabilidades en tanto en
cuanto al revés que los seres humanos ni olvidan ni se cansan. La aplicacion de estas
metodologias empiricas por personal cualificado, esta resultando fundamental en el sentido
que las excavaciones mineras y civiles mundo adelante son demasiadas como para acudir a
andlisis més detallados.

Al respecto de esta dialéctica, Londe (1993) valora positivamente los intentos de Hoek y Brown
para intentar introducir el efecto de las discontinuidades sobre el comportamiento del macizo.
Fairhurst (1991), por su parte, parte del hecho de que la estabilidad de la excavacién y los
principios que han de guiar el disefio del sostenimiento, son y seguiran siendo en general
cualitativos; ya que ademas el nivel de conocimiento cualitativo de como las discontinuidades
afectan al macizo rocoso no esta demasiado bien desarrollado. Aun asi valora muy
positivamente el desarrollo de los programas UDEC y 3-DEC, en el sentido de utilizarlos como
herramientas que permitan clarificar el comportamiento de un hueco ante la presencia de
discontinuidades (debiéndose utilizar para realizar ensayos en serie); sin embargo ha
observado que pequefios cambios en variables como la orientacién, variabilidad o resistencia
de las juntas dan lugar a grandes variaciones en la estabilidad, por lo que tampoco se puede
considerar como muy validos estos programas. Tal vez, termina, el conocimiento cualitativo
evolucione, y pueda dar lugar a sistemas de toma de datos de campo aplicables a sistemas de
clasificacion geotécnicos mas racionales.
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En este sentido, conviene aclarar lo que se considerara modelo continuo y modelo discontinuo,
asi como la validez o no de la Mecanica de los Medios Continuos. Los grados de
discontinuidad que se pueden encontrar se han sintetizado en la Figura 4.12.

Ll Se puede representar como un medio continuo con las propiedades de la roca
sana

TIPO A. ROCA
MASIVA

Ll Se debe representar como un medio con las propiedades de la roca sana
atravesada por juntas con propiedades conocidas (aunque su localizacién soélo
sera conocida estadisticamente) que aparecen como condiciones de contorno en
la formulacion de la Mecénica de los Medios Continuos.

= Salvo que se conozcan doénde se encuentran las discontinuidades (lo que
practicamente solo ocurrira en el caso de fallas) serad preciso realizar diversas
simulaciones que respeten las propiedades estadisticas conocidas de las
discontinuidades (orientacion de cada familia, espaciado medio, forma de las
discontinuidades,, etc.) e intentar extraer una “informacién media”.

TIPO B. ROCA
FRACTURADA

. Sélo se puede abordar como un medio continuo con unas propiedades medias
obtenidas a partir de las propiedades de la roca sana y de una medida de las
propiedades de las discontinuidades (a través de indices de calidad).

= Se debe tomar un medio continuo equivalente tal que los promedios de
desplazamientos y tensiones del medio muy fracturado coincidan con los
desplazamientos y tensiones del medio sin fracturas con las propiedades

mecanicas deterioradas. Existen varias alternativas para lograr esta
TIPO C. ROCA MUY representacion.

FRACTURADA

a) Enfoque heuristico (indices RMR, Q): mejor que buscar la convergencia de los
valores medios se persigue la correcta representacion de algunas variables
(basicamente las ligadas al sostenimiento).

b) Enfoque experimental: se busca la convergencia de valores medios a través de
una simulacién “masiva”.

c) Enfoque tedrico: se combinan la representacion de variables internas de deterioro
y la teoria de homogeneizacion

Figura 4.12. Formas de abordar la simulacion de diferentes tipos de macizos. Basado en Hoek, Kaiser y
Bawden (1995). Cortesia de Balkema.

Barton sefiala que . el mensaje de fondo que debe surgir de esta revisién de diferentes
aspectos de la Mecéanica de Rocas es el de ver a los macizos rocosos como discontinuos, y
describirlos y simularlos con modelos de base discontinua, y no como modelos continuos
modificados. Cuando un macizo rocoso no es simulado incluyendo cada una de sus

componentes, se produce una situacion tipo caja negra y los ingenieros tendran cada vez un
menor conocimiento de los posibles mecanismos reales de comportamiento..”. Estas palabras
son las que inducen a tildarle de “discontinuista”. No obstante continua Barton: “... Por
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supuesto, para simular macizos rocosos buenos sometidos a elevadas tensiones, o pequefias
excavaciones como sondeos, o materiales muy degradados... los métodos continuos se
pueden utilizar con cierta fiabilidad”.

Entendiendo que el parrafo anterior se refiere a macizos rocosos del tipo B (Figura 4.12), es
cierto que emplear una representacion con un medio sin discontinuidades con propiedades
mecanicas equivalentes para un macizo de este tipo hace desaparecer fendmenos que pueden
ser muy importantes (aquellos ligados a las concentraciones de tensiones entorno a las
fracturas). Sin embargo, es importante subrayar que el problema no se puede resolver sélo
representado explicitamente las fracturas; en general, tal y como se ha comentado
anteriormente, sélo se conoceran ciertas propiedades estadisticas de las mismas y nunca se
podra representar el comportamiento correcto de la excavacion.

Respecto al software que se puede utilizar en la simulacién del comportamiento de macizos
rocosos, también existen dos formas basicas de afrontar el problema, que se pueden
representar por las siguientes siglas (Harrison y Hudson [2000]) que hacen referencia a las
caracteristicas del macizo (CHILE: continuo, homogéneo, isotropo y linealmente elastico —
frente a DIANES: discontinuo, no homogéneo, anis6tropo, no elastico y con efecto de escala).

Estos acrénimos se refieren a las dos formas de pensar respecto a la modelizacion del macizo
rocoso. En el primero, se supone un material ideal que no esta fracturado o si lo esta, la
fracturacion se puede incorporar en las propiedades elasticas del medio continuo (se
corresponderia con los tipos Ay C de la Figura 4.12., aunque habria que considerar el caso en
que el macizo posea un comportamiento elastoplastico). En el segundo caso, se reconoce la
naturaleza real del macizo rocoso (tipo B) y se simula la misma, aunque realizando
aproximaciones groseras. La Mecdanica de Rocas comenzé con la aproximacion CHILE y en la
actualidad ha desarrollado técnicas que permiten implementar una aproximacion del tipo
DIANE, como algunos cédigos de elementos discretos bien representados en dos y tres
dimensiones por los programas UDEC y 3DEC desarrollados por Cundall (Iltasca [1999]).

En cualquier caso, la modelizacibn de macizos rocosos debe reproducir los mecanismos
relevantes y los parametros que gobiernan el comportamiento del mismo. Un aspecto delicado
es la seleccion de las propiedades del macizo rocoso y del criterio de rotura, ya que a gran
escala un macizo rocoso se comporta de forma muy diferente a una muestra en un ensayo de
laboratorio. Los macizos rocosos son esencialmente medios heterogéneos y discontinuos; la
discontinuidad empieza a escala de las microfisuras y entre los granos minerales de la roca y
se extiende a varios tipos de fracturas y fallas a escala macroscopica. En un macizo rocoso, a
medida que el tamafio de la muestra que se recoge aumenta se estd recogiendo (i) roca
intacta, (ii) roca fracturada y (iii) macizo rocoso. Estos especimenes proporcionaran, sometidos
a ensayos similares, diferentes resultados, ya que poseen aspectos diferentes en cuanto a
fracturacidn y heterogeneidades. De hecho, esta constatado experimentalmente que muestras
geométricamente homotéticas de la misma roca o macizo, sometidas a cargas en condiciones
similares, proporcionan resultados que son funcion del tamafio de muestra. A esta variacion en
los resultados con el tamafio de muestra se conoce como efecto de escala (Pinto da Cunha
[1993]). Por lo tanto es inevitable tener en cuenta este efecto de escala (Peres Rodrigues
[1993] y Pinto da Cunha [1993]) a la hora de seleccionar adecuadamente los parametros
materiales del macizo rocoso.
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4.5.1. Aplicacién de los métodos numéricos a modelizacién de macizos rocosos.

La complicada naturaleza de los macizos rocosos y sus respuestas lleva también a una
utilizacion de métodos analiticos y numéricos muy distinta de la que se hace en otras ramas de
la tecnologia como la resistencia de materiales, construccion, tecnologia nuclear... en las que el
comportamiento de los materiales y sus parametros resultan bien conocidos. En mecanica de
rocas el macizo rocoso en cuestion no se puede elegir y en general el punto de partida siempre
es una ausencia importante tanto de datos como de conocimiento que solo puede ser
levemente superada con un buen reconocimiento geotécnico.

Un modelo de un macizo rocoso debera adaptarse a las siguientes condiciones (i) las
propiedades del macizo son inciertas y estan distribuidas aleatoriamente, (ii) las medidas son
imperfectas y limitadas en nimero, (iii) las cargas son inciertas y variables en el tiempo, (iv) hay
un enorme numero de parametros que influyen y (v) la tridimensional suele jugar un importante
papel. Estas condiciones inherentes a la mecanica de rocas, se traducen, en la resolucion de
problemas, en un elevado grado de complejidad y un resultado incierto. Las respuestas a los
problemas geotécnicos, obtenidas mediante modelos imperfectos, sélo seran una aproximacion
con un elevado grado de incertidumbre. Hay que pensar que un modelo debe servir
principalmente para aclarar ideas en un contexto complejo e incierto (Londe, 1993).

Ciertamente, los modelos en mecéanica de rocas se encuentran dentro del la categoria de
“problemas con limitaciéon de datos”, pues casi nunca se conoce suficientemente el macizo
rocoso para simularlo sin ambigiiedad. Es por ello que los que trabajan en este ambito han
caido en la cuenta que no se pueden hacer enfoques de problemas convencionales, sino que
hay que adoptar una metodologia apropiada y especifica. Esta metodologia ha de ser mas
heuristica y flexible que las convencionales; por ello, las técnicas de verificacién y validacion
propias de problemas de los que se tienen muchos datos y mucho conocimiento, pierden un
poco el sentido en esta tecnologia mas apegada a la naturaleza. (Starfield y Cundall, 1988).

Esto implica, a su vez, la aplicacion casi “necesaria” en algunos casos de modelos basados en
la teoria de la probabilidad (p. ej. el método de Montecarlo), mas que en modelos
deterministas, en los que la seleccion de las funciones de probabilidad de los datos de entrada
es el aspecto clave para la obtencion de buenos resultados. En el caso de modelos
deterministas la tendencia (I6gica) general ha sido y es el sesgar siempre hacia el lado de la
seguridad los datos de entrada.

4.6. Consideraciones sobre el comportamiento fragil

En los dltimos tiempos se ha venido constatando que el comportamiento de determinados
macizos rocosos, sobre todo cuando se trabaja a grandes profundidades, no encaja
suficientemente bien con las metodologias de caracterizacion y analisis de comportamiento que
se vienen utilizando tradicionalmente y basadas en la utilizacién de los criterios de rotura de
Mohr-Coulomb y Hoek-Brown.
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Por ello, distintos grupos de investigadores ligados al disefio de explotaciones mineras
subterraneas, han venido profundizando en el desarrollo de modelos que se adapten mejor a
las realidades observadas in-situ, tanto desde un punto de vista puramente empirico, como en
la base tedrica que pudiera ser aplicable a este tipo de excavaciones. ElI mejorar el
conocimiento de estos temas tiene como objetivo Ultimo mejorar la capacidad técnica para
incrementar los niveles de seguridad en el disefio y la construccién de almacenamientos
profundos, grandes excavaciones subterraneas, explotaciones mineras subterraneas y tineles
a gran profundidad. A elevadas profundidades el terreno no suele perdonar, por lo que se
requiere una aplicaciéon harto cuidadosa de la técnica para minimizar el riesgo hasta niveles
razonablemente aceptables tanto desde el punto de vista de la seguridad como de la
economia.

En excavaciones subterraneas muy profundas en rocas duras los procesos de inestabilidad
suelen ir asociados a fenémenos de rotura fragil, que suelen dar lugar a nuevas fracturas que
se propagan paralelamente a la periferia de las excavaciones. Uno de los parametros clave que
caracteriza esta rotura fragil es el nivel de tension necesario para iniciar y propagar estas
fracturas a través de la roca intacta o del macizo rocoso. En principio a profundidades medias
las zonas con fracturas de este tipo suelen encontrarse muy proximas a la periferia de la
excavacion pero a mayores profundidades pueden penetrar mucho mas en el macizo rocoso y
ademas tienden a abarcar todo el borde del hueco.

Al revés que en el caso de los materiales dlctiles o elasto-plasticos perfectos (como p.gj. los
suelos 0 los macizos rocosos de calidad geotécnica baja), en los que se pueden producir
superficies de deslizamiento sin comprometer la continuidad del material, la rotura fragil trata
materiales en los que se ha de perder la continuidad a través de fracturas inducidas
tensionalmente, antes de que se produzcan mecanismos de rotura cinematicamente viables.

4.6.1. Caracteristicas basicas de los macizos rocosos fragiles

En el ambito de la ingenieria de los macizos rocosos en los Ultimos afios se ha venido
utilizando el criterio de rotura de Hoek-Brown (Ultima version Hoek & Brown, 1997) para el
analisis de la estabilidad de excavaciones subterraneas en macizos rocosos. El origen de este
criterio esta en el analisis de ensayos de rotura de muestras cilindricas de roca intacta en
laboratorio y en la extrapolacion de la reduccion de la resistencia basada en la nocion de que
un macizo rocoso fracturado es mucho mas débil en su resistencia al corte que la roca intacta.

A lo largo de los Ultimos quince afios bastantes investigadores han observado que la aplicacion
de este criterio de rotura al caso de la rotura fragil ha venido dando resultados inexactos,
limitados o que no coincidian con la realidad observada in-situ (Martin y Chandler, 1994; Pelli
et al., 1991). Estos y otros autores han logrado demostrar mediante analisis retrospectivos que
las fracturas de origen fragil se inician para niveles de tension de entre 0,3 y 0,5 veces la
resistencia a compresion simple de la roca intacta en laboratorio, casi independientemente del
nivel de confinamiento al que este sometida la zona de roca analizada (Figura 4.13).
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Figura 4.13: Ejemplo de criterio de rotura de Hoek-Brown a partir de ensayos sobre muestras de laboratorio y
parédmetros ajustados a los valores de iniciacion del dafo a partir de eventos micro sismicos in-situ. Segun
Martin y Chandler (1994). Cortesia de Elsevier.

El enfoque clasico de Hoek-Brown parece funcionar bien para estimar la resistencia al corte en
macizos rocosos ddctiles alrededor de taludes o tlneles poco profundos, pero cada dia son
mas las evidencias que indican que dicho enfoque no parece adecuado para estimar la
resistencia de la roca en el entorno de excavaciones profundas en macizos rocosos duros. La
diferencia fundamental entre ambos enfoques radica en que a poca profundidad el
deslizamiento a través de juntas o el cizallamiento de la matriz rocosa son los procesos de
inestabilidad dominantes, mientras que a mayor profundidad el mecanismo que controla la
inestabilidad es la creacion de fracturas inducidas por los elevados niveles tensionales (Martin
y Chandler, 1994; Diederichs, 1999).

Latjai et al. (1990) sugieren que la iniciacion de la fracturacion puede ser causada por fracturas
originadas por traccion. Debido a que los enlaces quimicos propios de los minerales
formadores de la mayor parte de las rocas (silicatos, carbonatos...) son covalentes, y estos
enlaces resisten mucho mas a traccion que cortante (al revés p. €j. que los enlaces metalicos,
las rocas son basicamente méas débiles a traccién que a cortante o que a compresion. Asi
parece que en la rotura de rocas sometidas a compresion o cizalla, los procesos de rotura
estan gobernados por fendmenos de traccién, siempre que las tracciones que se generen
superen la resistencia a traccion de los materiales rocosos. La aparicion de fenémenos de
traccion locales en zonas sometidas a cortante o traccién es un hecho paraddjico que se puede
explicar por la heterogeneidad propia de las rocas.
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Ciertamente Diederichs (1999) demuestra que este fenédmeno es relativamente comudn en rocas
sometidas a tensiones de confinamiento bajas. Este autor, utilizando el programa PFC (2002)
gue simula el comportamiento de las rocas como conjuntos de particulas heterogéneas con
determinados tipos de enlaces, estudié el comportamiento de un ensayo en granito con un
confinamiento de 20 MPa. Como resultado observé que aun con dicho confinamiento, el
numero de fracturas generadas por traccién hasta poco antes de romperse la muestra
superaba por cincuenta a uno al nimero de las fracturas generadas por cortante, como
muestra la Figura 4.14. También entendio Diederichs (1999) que la heterogeneidad tanto en el
tamafio de grano como en las propiedades geomecanicas de los materiales era el aspecto
clave en la paradéjica generacion de tracciones en un campo tensional compresivo.

Observé finalmente que en un sistema en el que se evita la propagacion inestable de fracturas
individuales (como el que el simulaba, y como se entiende que ocurre en las rocas) existe una
relacion estadistica consistente (para un nivel de confinamiento) entre el nivel tensional
requerido para la iniciacion de las microfracturas (que en ensayos no confinados de laboratorio
se estimaria como el primer punto de no linealidad de la curva tension deformacién axial),
denominado en la literatura anglosajona como “onset of dilatancy”, referida a dilatancia pre-
rotura) y aquel, en el que una densidad critica de fracturas acumuladas da lugar a la interaccién
0 coalescencia de las fracturas y por tanto al comienzo de la rotura progresiva del material
rocoso. La relacién entre esos dos niveles tensionales era estimativamente del orden de dos.
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Figura 4.14: a) Variaciones de la tension local interna para una tension de confinamiento externa de 20 MPa,
gue da lugar a zonas localizadas de tensiones de confinamiento bajas e incluso negativas o de traccion. b)
Ejemplo de los resultados tenso-deformacionales de un ensayo del caso anterior para un modelo de particulas,
en el que ademas se muestran el nimero de microfracturas o grietas originadas por traccién y por cortante,
junto con la velocidad de aparicion de grietas por unidad de deformacién estimada a partir de valores de

emisién acustica. Ambas seguin Diederichs (1999).
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Mientras la iniciacion de la fracturacién depende de un umbral tensional o tensién critica, la
interaccion o coalescencia de fracturas depende en general de que se alcance una densidad
de fracturas critica. En ensayos clasicos de laboratorio donde la aplicacién de carga es
monatona creciente esta densidad critica se alcanza para una tensién del orden del doble de la
de iniciacion. Sin embargo, en el macizo rocoso que rodea a una cavidad subterranea, el
camino de carga es bastante diferente y la densidad de fracturas critica se produce a tensiones
notablemente inferiores de aquellas a las que tendria lugar en laboratorio.

En determinadas situaciones, la interaccion entre fracturas coincide con la iniciacion, lo cual da
lugar a que la resistencia de la roca baje a los niveles tensionales propios de la iniciacion de la
fracturacion (“onset of dilatancy”) que suelen darse para valores de entre 0,3 y 0,5 veces la
resistencia de la roca. Este efecto esta a dia de hoy bien observado y documentado in-situ en
macizos rocosos masivos y con pocas discontinuidades. Asi, por ejemplo, se observé en el
URL (Laboratorio Subterraneo de Investigacion) de la AECL (Compaiiia canadiense de la
energia atomica), segun relatan Martin y sus colaboradores, en algunas de sus publicaciones
(1994, 2002).

4.6.2. Criterio de rotura para macizos fragiles

Los criterios de rotura clasicos como el de Mohr-Coulomb y el de Hoek-Brown asumen que la
cohesion y la friccién contribuyen a la resistencia maxima y que se movilizan instantanea y
simultdneamente. Esto, se ha observado que es rigurosamente cierto para niveles de
confinamiento elevados en macizos que se comporten de manera ductil (calidad geotécnica
mala). Sin embargo Martin et al. (1999) indican que la suposicién de movilizacion instantanea y
simultanea de la cohesioén y la friccién, no es correcta en rocas fragiles sometidas a un campo
tensional compresivo con bajo confinamiento. En estas condiciones, las fracturas se abren
nada mas iniciarse lo que inhibe la movilizacibn simultdnea de cohesion y friccion.
Hajiabdolmajid et al., (2000) sugieren que la movilizacién de la resistencia fragil se puede
representar razonablemente como un proceso en dos etapas, con una fase previa a la rotura o
a la maxima resistencia dominada por la resistencia cohesiva del material y una resistencia
residual controlada por la resistencia friccional movilizada en el material roto. De alguna
manera la parte friccional de la resistencia s6lo entra en juego cuando la roca esta lo
suficientemente dafiada para poderse considerar no cohesiva.

A niveles de confinamiento bajos la acumulaciéon de dafio en la roca, equivalente a pérdida de
cohesion tiene lugar cuando la diferencia entre las tensiones principales alcanza o supera un
valor del orden de entre un tercio y un medio de la resistencia a compresion simple de la roca.
Esto equivale a que el criterio de rotura tendrd una forma bilineal que comenzara para valores
de friccion nula (si se expresa en términos del criterio de rotura de Mohr Coulomb) o valores de
m =0 (si se expresa en términos del criterio de rotura de Hoek-Brown), tal y como indican
Kaiser et al. (2000). Por debajo de este umbral de deterioro (m =0) la roca no sufrira ningun tipo
de afeccion, pero cuando este umbral se supere se podra comprobar que la roca comienza a
producir emision acustica y se ira deteriorando (este deterioro causara la rotura si la roca no
estd o estd apenas confinada; y si la roca esta muy confinada necesitard un incremento
significativo de la tension principal mayor aplicada para acabar produciendo la rotura por
cortante).

138



Cuando el estado tensional alcance una zona de bajo confinamiento y supere el umbral de
dafio la coalescencia o interaccién de fracturas producira la inestabilidad por descascarillado o
“spalling”con fracturas orientadas preferentemente en la direccion paralela a la de la tension
principal mayor. Asi pues, la resistencia del macizo rocoso in-situ sera significativamente menor
que la predicha a partir de ensayos de laboratorio, en los que este tipo de rotura queda
notablemente atenuado por el particular estado tensional que se produce en muestras
cilindricas. Ademas si se generan tracciones, la roca se rompe por la rotura a traccion de los
contactos entre blogues y tienen lugar mecanismos de caida de bloques o derrabes.

Atendiendo a todo lo sefialado el espacio tensional (gi/0z) se podria dividir en cuatro zonas, a
saber, zona de roca (no hay deterioro), zona de rotura por cortante, zona de rotura fragil por
descascarillado o “spalling” y zona de rotura por traccién (Figura 4.15). Cuando un camino
tensional entra en la zona de bajo confinamiento (por ejemplo en el entorno de una excavacion)
la propagacion de fracturas resulta muy sensible al nivel de confinamiento, asi a medida que la
relacion oz /0. se acerca a cero, la tendencia de las microfracturas a propagarse e interactuar
se incrementa de manera exponencial. A medida que dicho coeficiente se incrementa esta
tendencia se atenla hasta llegar a desaparecer. Se puede decir que las lineas con valores
constantes de dicha relacion representan estados tensionales con un potencial de interaccion o
coalescencia de microfracturas equivalente. El proceso de pérdida de cohesion y deterioro de
la roca es no lineal y se va acelerando a medida que la tension de confinamiento disminuye.
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Figura 4.15: Envolvente de rotura esquematica para la rotura fragil en la que se muestran las cuatro zonas de
diferente mecanismo de comportamiento de la roca: Roca intacta, rotura por cortante, “spalling” o
descascarillamiento y rotura con desprendimiento. Segun Diederichs (2003). Cortesia de Springer-Verlag.
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Como se ha sefialado la heterogeneidad da lugar a que aparezcan localmente zonas
sometidas a traccion. En estas zonas el potencial de propagacion y coalescencia de las
microfracturas es muy grande, mas grande en todo caso que el predicho en funcion de la
relacién o,/0;. Asi Kaiser et al. (2000) han estimado que cuando se supera un cierto limite de
0,/03, Se comienzan a encontrar zonas locales con traccién, promoviéndose la rotura inestable
fragil.

4.6.3. Conclusiones sobre la rotura fragil

Se ha observado que la rotura fragil en excavaciones profundas en macizos rocosos de buena
calidad geotécnica tiene lugar cuando el estado tensional de la periferia de la excavacién se
encuentra por encima del denominado “umbral de deterioro”. Asi pues la rotura en estos casos
se puede predecir utilizando un criterio de rotura bilineal, con una primera linea que vienen
dada precisamente por este umbral y una segunda linea marcada por el limite de
descascarillado o “spalling”.
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Figura 4.16: Ejemplo de limite inferior bilineal para la envolvente de rotura en la rotura fragil de rocas y macizos
rocosos duros. Los limites para la aplicacion de m=0 en esta grafica vendran dados por un determinado valor

del ratio 0:/03. Segun Kaiser et al. (2000).
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En términos del criterio de rotura Hoek-Brown la primera porcién de la envolvente de la rotura
fragil se puede estimar a partir de los llamados parametros de resistencia fragil del macizo y
que seran una m nula y un valor de s entre 0.11 y 0.25. Sustituyendo estos valores en el criterio
de Hoek-Brown, se obtendra expresion del tipo oi-0z = 1/3 a % de ¢, criterio de rotura este
adecuado para definir el umbral de deterioro. Este umbral dependera en realidad del grado de
fracturacion preexistente y del nivel de heterogeneidad del macizo rocoso (Figura 4.16).

Por encima de este umbral, la resistencia confinada del macizo rocoso, segun se determina a
partir de ensayos de laboratorio quedaria cortada lateralmente por el denominado limite de
“spalling” o descascarillado marcado por una relacién del tipo gi/g; = 10 6 20. La pendiente real
de esta linea vendra también marcada por factores que controlen la aparicién de tracciones
locales en el interior de la roca y por lo tanto dependera del nivel de heterogeneidad de la roca
y del macizo rocoso y del grado natural de fracturacion (Figura 4.16).

Para niveles de confinamiento superiores a estos, se mantendria el criterio de rotura de Hoek-
Brown, tal y como estos autores lo proponen.
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5. CLASIFICACIONES GEOMECANICAS DE LOS MACIZOS
ROCOSOS

Existen demasiadas excavaciones a lo largo y ancho del mundo para ser analizadas analitica o
numéricamente, y demasiados pocos expertos para hacer buenas estimaciones. Asi, un

modelo empirico bien fundado y probado, utilizado por personal

cualificado puede ser una herramienta de gran utilidad.

N. Barton, 1999

5.1. Introduccioén

Las clasificaciones geomecanicas se utilizan mucho actualmente, sobre todo en los estudios
geotécnicos de tuneles, (donde de los diez mil kildbmetros de tineles y galerias que se excavan
anualmente aproximadamente un 80 % se excavan atendiendo Unicamente a la clasificacion
geomecanica de los terrenos), pero es conveniente aplicarlas no perdiendo de vista los datos sobre
los que se fundamentan.

Enlo que se refiere a los taludes, la principal ventaja de las clasificaciones geomecanicas consiste
en que permiten obtener, mediante unas correlaciones establecidas, los principales parametros
mecénicos del macizo rocoso: médulo de elasticidad, coeficientes del criterio de rotura Hoek-Brown,
etc. La utilizacién directa de las clasificaciones para determinar la estabilidad de los taludes puede
tener ventajas en fases iniciales del estudio, pero su empleo como Unica herramienta de decisién a
nivel de proyecto es cuestionable (Bieniawski, 2003b).

Los sistemas de clasificacién de los macizos rocosos tienen por objeto evaluar sus caracteristicas
para determinar de forma cuantitativa su calidad. El término “macizo rocoso” se refiere al conjunto
de uno o varios tipos de rocas atravesados por plano de discontinuidad en el que se inserta la obra
de ingenieria o la mina. Su caracterizacion requiere el conocimiento de los siguientes parametros:

— Resistencia y comportamiento de la roca.

— Familias de discontinuidades existentes.

— Espaciado de los planos de discontinuidad y fracturacién del macizo.

— Caracteres geomecanicos de las discontinuidades: continuidad, rugosidad, separacion y
resistencia de los labios, meteorizacion y relleno.

— Condiciones del agua en las juntas.

— Tensiones in situ, naturales o inducidas.

— Alteraciones producidas en el macizo rocoso por las excavaciones.

Los criterios de clasificacion tienen que ser claros y consistentes para que no haya ninguna duda a
la hora de aplicarlos y las categorias que se establezcan deben ser mutuamente excluyentes, de
modo que no sea posible asignarle a un macizo rocoso dos categorias distintas. Por otra parte, se
gana en objetividad a la hora de definir la calidad de un macizo rocosos si se obtienen indices
mediante dos o mas clasificaciones que se puedan correlacionar entre si.
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5.2. Utilidad, limitaciones y condiciones de aplicacion de las
clasificaciones geomecanicas

En la actualidad, las clasificaciones geomecanicas se emplean de forma generalizada en ingenieria
para hacer una primera prediccion del comportamiento de los macizos rocosos frente a
excavaciones, principalmente subterraneas, aunque también a cielo abierto. Su utilidad radica en la
facilidad de su aplicacion y en los buenos resultados conseguidos en muchos casos. Las
clasificaciones geomecanicas han producido notables beneficios a la ingenieria entre los que cabe
destacar:

— Han mejorado la calidad de los estudios de los macizos rocosos por el simple hecho de requerir
un minimo de datos para llevar a cabo la clasificacion y han puesto un cierto orden en los
trabajos de campo en los que se basan los estudios geotécnicos.

— Han permitido dividir los macizos rocosos en grupos de caracteristicas y comportamiento similar,
facilitando el disefio de excavaciones al permitir relacionar las experiencias obtenidas en
diversos lugares.

— Han suministrado datos basicos sobre las caracteristicas de los macizos rocosos para la
estimacion de sus propiedades mecanicas, criterios de rotura y flujo plastico.

— Han proporcionado una base y un lenguaje comun de comunicacién entre geotlogos e
ingenieros.

Las clasificaciones geomecéanicas se utilizan preferentemente en las fases de viabilidad y
anteproyecto, en zonas donde existen afloramientos rocosos que permiten una buena toma de
datos geoldgicos y geomecanicos, y alcanzan en muchas ocasiones resultados satisfactorios a bajo
coste, lo cual es muy importante en los inicios de un proyecto. Concretamente, las clasificaciones
geomecanicas son de especial interés en la seleccion de trazados de tineles y en la evaluacion de
sus condiciones generales de estabilidad.

Partiendo de la base de que el indice de calidad caracteriza el macizo rocoso, las clasificaciones
geomecanicas dan informacion acerca de ciertas propiedades mecanicas del mismo, que son las
basicas para estimar el tipo de técnica de excavacion y las necesidades estimativas de
sostenimiento.

A pesar de la gran utilidad de las clasificaciones geomecénicas y tal vez por este mismo motivo, su
uso tan generalizado ha hecho que en bastantes casos no se hayan conseguido los resultados
deseados, ya que a veces se ha querido extrapolar las clasificaciones a situaciones que se alejan
mucho de las utilizadas como base empirica de las mismas.

Por ultimo hay que advertir que cuando se plantea un problema de disefio en un macizo rocoso,

antes de decidir utilizar una clasificacion geomecanica como Unica herramienta para resolverlo, hay
gue plantearse si hay otro procedimiento mas preciso que éste.
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5.3. Presente y futuro de las clasificaciones geomecanicas

En la actualidad las dos clasificaciones geomecanicas mas utilizadas son: la Clasificacion
Geomecanica o RMR de Bieniawski (1973), y el sistema Q de Barton, Lien y Lunde (1974). Estas
clasificaciones fueron creadas originalmente para excavaciones subterraneas, particularmente
tineles, aunque el RMR se ha extendido después a otras aplicaciones, como mineria subterranea
metalica y de carbon (Laubscher 1977 y 1984; Cummings et al. 1982; Kendorski et al. 1983 y Unal
1983 y 1986), estabilidad de taludes (Romana 1985) y arranque de rocas (Weaver 1975, Smith
1987 y Singh et al. 1986).

La principal aplicacion de las mencionadas clasificaciones geomecanicas es la seleccion del
sostenimiento de tlneles, ya que su disefio por métodos analiticos no ha alcanzado todavia el
grado de desarrollo necesario para resolver algunos de los problemas que plantean este tipo de
obras. La extension de estas clasificaciones a otros usos deberia ir acompafiada de las
correspondientes bases de datos historicos, ya que en origen todas ellas se fundamentan
Unicamente en observaciones efectuadas en cavidades subterraneas. Cuando no se dispone de
estas bases experimentales no es prudente utilizar las clasificaciones geomecanicas en contextos
diferentes de aquellos para los que fueron creadas.

Otro campo en el que han comenzado a ser utilizadas las clasificaciones geomecanicas, pero en el
gue hay todavia mucho trabajo por hacer, es el de la estimacién de la resistencia y comportamiento
mecanico de los macizos rocosos. La obtencion de esta informacion a partir de ensayos realizados
en el laboratorio sobre probetas de roca o sobre discontinuidades de reducidas dimensiones, es
uno de los principales problemas que tiene planteados la Mecénica de Rocas. El método analitico
no esta todavia suficientemente desarrollado para efectuar esta estimacion por lo que hace falta
una ayuda de las clasificaciones, como han propuesto Hoeck y Brown (1988). Estos autores han
creado una nueva clasificacion denominada GSI (Geological Strength Index), basada en sus
comienzos en el RMR pero actualmente completamente independizada, con el objetivo indicado.

5.4. Clasificaciones mas importantes

Las tres clasificaciones mas utilizadas actualmente son la de Bieniawski (RMR), la de Barton, Lieny
Lunde (Q) y la de Hoek-Brown (GSI). Las dos primeras utilizan un parametro, RQD (Rock Quality
Designation), que constituye la base de la clasificacion de Deere. A continuacion se describen estas
cuatro clasificaciones.

5.4.1. Clasificacion de Deere (1967)

Para ir dando respuesta a las dificultades planteadas por las clasificaciones primitivas utilizadas
para estimar entibaciones de tineles, fueron surgiendo otras clasificaciones, como la de Deere, que
en 1967 propuso un sistema de disefio de sostenimientos basado en el RQD. Este parametro se
obtiene a partir del porcentaje de trozos de testigo mayores de 10 cm recuperado en un sondeo, tal
y como muestra la Figura 5.1 y permite estimar el grado de fracturacién del macizo rocoso.
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Figura 5.1. Estimacion del R.Q.D. a partir de testigos de sondeo. Fotografia y montaje: David Cérdova.

El RQD hay que tomarlo con las debidas precauciones, ya que su valor depende no sélo de la
fracturacién del macizo rocoso sino también de otros factores, como la técnica del sondeo, su

direccion, diametro, etc.
A veces hay que estimar el RQD a partir de datos en afloramientos, al no disponer de sondeos. En

estos casos, se puede utilizar la siguiente relacion (Palmstrom, 2005), aunque su precisién no es
superior a la que puede proporcionar una mera estimacion visual (Bieniawski, 2003a):

ROD =110-2,5J, 5.1)

donde J, es el indice volumétrico de juntas o nimero de juntas por metro cubico (Figura 5.2.).

indice volumétrico de juntas (Jv): Es el nimero de juntas que intersecta 1
m? de macizo rocoso.

J,=3+3+3+1=10

Los términos descriptivos de latabla dan unaidea del tamafio del blogue en funcién de Jv.

Tamafio de bloque Valor de J,
Bloque muy grandes <1.0
Bloques grandes 1-3
Bloques medios 310
Bloques pequefios 10-30
Bloques muy pequefios > 30

Figura 5.2. Estimacion del Jv y clasificacion del tamafio de bloque en funcién de espaciados de juntas y nimero
de familias observadas en campo.
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Segun su RQD, Deere clasificé los macizos rocosos en 6 grupos y propuso distintos sostenimientos
en funcién de la calidad del macizo y del método de excavacion utilizado.

5.4.2. Clasificacion de Bieniawski (1973, 1976, 1989)

Esta clasificacion se desarroll inicialmente a partir de la experiencia en obras realizadas en Africa
del Sur. Su aplicacién no tiene apenas limitaciones, excepto en rocas expansivas y fluyentes donde
no es aconsejable su uso.

5.4.2.1. Obtencién del indice RMR

Para determinar la calidad del macizo rocoso, se divide éste en dominios estructurales, es decir, en
zonas delimitadas por discontinuidades geolégicas, dentro de las cuales la estructura es
practicamente homogénea. La estructura del macizo comprende el conjunto de fallas, diaclasas,
pliegues y demas caracteristicas geologicas propias de una determinada region. El indice que
define la clasificacién es el denominado RMR (Rock Mass Rating), que evalla la calidad del macizo
rocoso a partir de los parametros siguientes:

— Resistencia a compresion simple del material rocoso. En la Tabla 5.1. se presenta una
estimacion de las resistencias medias de ciertas rocas segun Bieniawski, 1973.

Tabla 5.1. estimacion de las resistencias medias de ciertas rocas segun Bieniawski, 1973

Tipo de roca i _Resistencia a com,pr_esién simple (MPa) _
Minima Maxima Media

Creta 1 2 1,5
Sal 15 29 22
Carboén 13 41 31
Limolita 25 38 32
Esquisto 31 70 43
Pizarra 33 150 70
Lutita 36 172 95
Arenisca 40 179 95
Marga 52 152 99
Marmol 60 140 112
Caliza 69 180 121
Dolomia 83 165 127
Andesita 127 138 128
Granito 153 233 188
Gneis 159 256 195
Basalto 168 359 252
Cuarcita 200 304 252
Dolerita 227 319 280
Gabro 290 326 298
Taconita 425 475 450
Silice 587 683 635
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— RQD. Este parametro, que se considera de interés para seleccionar el revestimiento de los
tuneles, se ha definido anteriormente al tratar sobre la clasificacién de Deere (1967).

Espaciado de las juntas. El término junta se refiere a las discontinuidades estructurales: fallas,
diaclasas, planos de estratificacion, etc., y su espaciado es la distancia media entre los planos
de discontinuidad de cada familia, es decir, de cada conjunto con las mismas caracteristicas
geomecanicas. Entre este parametro y el anterior existe una relacién clara, por lo que a no ser
por razones histéricas, o0 sea por la abundante informacién relacionada con el RQD que existia
antes de la aparicion de las clasificaciones geomecanicas RMR y Q, quizas éstas no habrian
incluido el RQD.

La resistencia del macizo rocoso se va reduciendo al aumentar el nimero de juntas, o sea,
cuando disminuyen los espaciados de cada familia. En la Figura 5.3 se muestra graficamente la
variacion de resistencia del macizo, en funcién del espaciado de las juntas y de la resistencia a
compresién simple del material rocoso. Existen muchas clasificaciones del espaciado de las
juntas. La utilizada por Bieniawski es la propuesta por Deere en su clasificacién de 1967 que se
presenta en la Tabla 5.2.

Tabla 5.2.Clasificacion de Deere (1967) del espaciado de las juntas

Descripcién Espaciado de las juntas | Tipo de macizo rocoso

Muy ancho >3m Sdélido
Ancho 1-3m Masivo
Moderadamente cerrado 0,3-1m En bloques
Cerrado 50-300 mm Fracturado
Muy cerrado <50 mm Machacado
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Figura 5.3. Variacion de la resistencia del macizo rocoso en funcién del espaciado de las juntas y de la
resistencia a compresioén simple de la roca (Bieniawski, 1976).
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— Naturaleza de las juntas. Para describir el estado de las juntas se utilizan los siguientes
parametros:

e Apertura entre los labios de la discontinuidad.

e Continuidad (dimensiones) de la junta segin rumbo y buzamiento.
* Rugosidad de los labios.

» Resistencia de la roca en los labios de la discontinuidad.

« Relleno de la junta.

— Presencia de agua. En un macizo rocoso diaclasado, el agua tiene mucha influencia en su
comportamiento, debiendo estimarse el flujo de agua en litros/min. cada 10 m de tinel. La
descripcion utilizada es la siguiente: completamente seco, himedo, agua a presion moderada y
agua a presion fuerte.

— Orientacion de las discontinuidades. La orientacion de las discontinuidades respecto al eje de la
estructura subterranea es un factor de suma importancia para determinar el sostenimiento
necesario. La correcta orientacién de la cavidad puede hacer descender claramente las
necesidades de entibacion

La clasificacion dada por Bieniawski referente a orientaciones relativas entre las discontinuidades y
el eje de la cavidad, se presenta en la Tabla 5.3.

Tabla 5.3. Orientaciones relativas entre las juntas y el eje de la cavidad.

RUMBO PERPENDICULAR AL EJE DEL TUNEL
DIRECCION SEGUN DIRECCION CONTRA RUI\EA\I]BSDP?LR?LIIEIE(E AL BUZ&MZIEDNTO
BUZAMIENTO BUZAMIENTO (Independiente
Buzamiento | Buzamiento | Buzamiento Buzamiento Buzamiento | Buzamiento del rumbo)
45°-9Q° 200-45° 45°-90° 200-45° 45°-90° 200-45°
Muy Muy
Favorable Regular | Desfavorable Regular | Desfavorable
favorable desfavorable

Después de haber definido los 6 parametros de la clasificacion de Bieniawski, se determina la
categoria del macizo rocoso. Se parte de un denominado “valor primario” de calidad que es igual a
la suma de los cinco primeros parametros, cuyos valores se definen en la Tabla 5.4-a. La version
presentada en esta tabla es la de 1989, actualmente en uso.

Para disefiar el sostenimiento de un tanel, este valor primario se modifica en funcion del Gltimo
parametro descrito, es decir, orientacion de las discontinuidades (Tabla 5.4-b). Asi se obtiene el
RMR del macizo rocoso. Dependiendo del valor total del RMR, se clasifican los macizos rocosos en
cinco categorias (ver Tabla 5.4-c).

Enla Tabla 5.4-d se muestran, para tineles, los tiempos durante los cuales se mantienen estables

las longitudes sin revestir indicadas. También se presentan las cohesiones y fricciones estimadas
de los macizos rocosos en cada una de las cinco clases.
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Tabla 5.4. a. Parametros de clasificacion y sus valores

PARAMETROS ESCALA DE VALORES
Para estos valores es
Bajo carga puntuall >10 MPa 4-10 MPa 2-4 MPa 1-2 MPa preferible la resistencia a
Resistencia de la S
. compresién simple
1 roca intacta A — 55
COMPIESION | Sp50MPa | 100250MPa | 50-100 MPa 2550 MPa " |1.5 MPa| <1 MPa
simple MPa
VALOR 15 12 7 4 2 1 0
2 R.Q.D. 90%-100% 75%-90% 50%-75% 25%-50% <25%
VALOR 20 17 13 8 3
3 ESPACIADO DE LAS JUNTAS >2m 0,6-2m 200-600 mm 60-200 mm <60 mm
VALOR 20 15 10 8 5
y . Ligeramente Ligeramente Espejo o falla o
uy rugosas, sin| rugosa rugosa
y " & dad 8 6n <1 & i6n <1 relleno de espesor| Relleno blando de espesor
continuidad, separacion separacion . . .
CONDICION DE LAS JUNTAS P _ P | <5mm, ojuntas |>5 mm, o juntas abiertas >3
4 cerradas, roca | mm, roca labios | mm, roca labios . . .
R K abiertas 1-5 mm, mm, juntas continuas.
labios sana. ligeramente muy . ]
. A juntas continuas.
meteorizada. meteorizada.
VALOR 30 25 20 10 0
FLUJO EN CADA 10 m
DE TUNEL, o bien Ninguno <101/ min 10-251/min 25-1251/min >1251/min
Relacion presion del
agua en la junta/tension| 0 <0,1 0,1-0,2 0,2-0,5 >0,5
5 AGUA . ..
principal maxima.
CONDICIONES Completamente| Manchas de Muy himedo. Goteo. Flujo de agua.
GENERALES seco humedad
VALOR 15 10 7 4 0
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Tabla 5.4. (Continuacién)

b.  Ajuste de valores por las orientaciones de las juntas
ORIENTACION DEL RUMBO Y MUY
MUY DESFA-
BUZAMIENTO DE LAS FAVORABLE | REGULAR DESFAVO-
FAVORABLE VORABLE
DISCONTINUIDADES RABLE
VALORES |[TUNELES Y MINAS 0 -2 -5 -10 -12
CIMENTACIONES 0 -2 -7 -15 -25
TALUDES 0 -5 -25 -50 -60
c. Determinacion de la clase del macizo rocoso
VALOR TOTAL 81-100 61-80 41-60 2140 <20
DEL RM.R
CLASE NUMERO 1 11 11T v \'%
MUY MUY
DESCRIPCION BUENO MEDIO MALO
BUENO MALO
d. Significado de las clases de macizos rocosos
CLASE
1 1I 1T v \Y%
NUMERO
TIEMPO DE 20 afios 1 afio para 1 semana 10 horas 30 minutos
MANTENIMIENTO para 15 m 10 m para5m para2,5m paralm
COHESION (KPa) >400 300-400 200-300 100-200 <100
ANGULO DE FRICCION
>45° KPa 35°-45° 25°-35° 15°-25° <15°
(Grados)

En las fotografias de las Figuras 5.4 a 5.13, se muestran a manera de ejemplo macizos rocosos de
crecientes calidades geotécnicas atendiendo a la clasificacion de Bieniawski presentada.

RMR = 60-70

Filén de Cuarzo
Maiion (La Corufia)

Figura 5.4. Macizo rocoso de muy mala calidad geotécnica bajo macizo rocoso de buena calidad. Fotografia: autores.
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RMR = 15-25

A| Pizarras meteorizadas cambrianas
Sierra de la Demanda (Burgos)

Figura 5.5. Macizo rocoso de muy mala calidad. Fotografia: autores.

RMR = 30-40

Cuarcdtas tectonizadas
Sierra de la Demanda (Bur gos)

P

Figura 5.6. Macizo rocoso de mala calidad. Fotografia: autores.

RMR = 35-45

Esquisto
Sierra Nevada (Granada)

Figura 5.7. Macizo rocoso calidad geotécnica de mala a media. Fotografia: autores.
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RMR = 40-50

Caliza
= Aguliar de Campoo (Palencia)

TRMR = 50-60

Esquistos de la 'aja Blastomilonitica
Vigo (Pontevedra)

RMR = 55-65

Pizarra
Valle de La Cabrera (Ledn)

Figura 5.10. Macizo rocoso de calidad geotecnia media-buena. Fotografia: autores.
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RMR = 60-70

Granodiorita
Ponteareas (Pontevedra)

Figura 5.11. Macizo rocoso de calidad buena. Fotografia: autores.

Cuarcita plegada
Burela {Lugo)

RMR = 85-95

Granodiorita
Porrifio (Pontevedra)
- e

Figura 5.13. Macizo rocoso de calidad muy buena, casi sin discontinuidades. Fotografia: autores.
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5.4.3. Clasificacion de Barton et al. (1974)

5.4.3.1. Definicién del indice de calidad Q

En esta clasificacion se catalogan los macizos rocosos segun el denominado indice de calidad Q, basado
en los 6 parametros siguientes:

— RQD *“Rock Quality Designation”.

- Jy Numero de familias juntas.

- J Rugosidad de las juntas.

- Ja Meteorizacion de las juntas.

- Ju Coeficiente reductor que tiene en cuenta la presencia de agua.

— SRF  “Stress Reduction Factor”, factor dependiente principalmente de las tensiones existentes en el
macizo rocoso.

El valor de los parametros J, y J, depende también de la presencia de relleno y del tamafio de las juntas.

Mediante los parametros indicados, se define la calidad del macizo rocoso de la siguiente manera:

Q=—RQD VG—JW (5.2)
J, J, SRF

El primer cociente, RQD/J,, representa el tamafio de los bloques.
J/J. permite estimar la resistencia al corte entre bloques.
J./SRF indica el estado tensiones en el macizo rocoso.

Enlas Tablas 5.5 a 5.9 se presentan los valores de todos los parametros que se han venido describiendo
anteriormente.

Tabla 5.5. NUmero de familias de Juntas. J

DESCRIPCION Tn
- Roca masiva 0,5-1
- Una familia de diaclasas 2
- Una familia y algunas juntas ocasionales 3
- Dos familias 4
- Dos familias y algunas juntas 6
- Tres familias 9
- Tres familias y algunas juntas 12
- Cuatro o mas familias, roca muy fracturada, "terrones de aztcar", etc. 15
- Roca triturada terrosa 20

En boquillas, se utiliza 2 ], y en intersecciones de taneles 3 J,
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Tabla 5.7. Meteorizacién de las juntas. J 5

DESCRIPCION Ja U

* Contacto entre las dos caras de la junta.
- Junta sellada dura, sin reblandecimiento, impermeable, p.ej.

cuarzo, paredes sanas. 0,75
- Caras de la junta tnicamente manchadas. 1 25-30
- Lascaras delajunta estan alteradas ligeramente y contienen

minerales no reblandecibles, particulas de arena, roca

desintegrada libre de arcilla, etc. 2 25-30
- Recubrimiento de limo o arena arcillosa, pequefia fracciéon

arcillosa no reblandecible. 3 20-25
- Recubrimiento de minerales arcillosos blandos o de baja

friccioén, p.ej. caolinita, mica, clorita, talco, yeso, grafito, etc. y

pequefias cantidades de arcillas expansivas. Los

recubrimientos son discontinuos con espesores maximos de

162mm. 4 8-16
*Contacto entre las dos caras de la junta con menos de 10 cm Ja @
de desplazamiento.
- Particulas de arena, roca desintegrada libre de arcilla. 4 25-30
- Rellenos de minerales arcillosos no reblandecidos,

fuertemente sobreconsolidados. Los recubrimientos son

continuos de menos de 5 mm de espesor. 6 16-24
- Sobreconsolidacién media o baja, reblandecimiento; rellenos

de minerales arcillosos. Los recubrimientos son continuos de

menos de 5 mm de espesor. 8 12-16
- Rellenos de arcillas expansivas, p.ej. montmorillonita, de

espesor continuo de 5 mm. El valor J. depende del

porcentaje de particulas del tamafio de la arcilla expansiva. | 8-12 6-12
* No existe contacto entre las dos caras de la junta cuando ésta Ja @
ha sufrido un desplazamiento cortante.
- Zonas o bandas de roca desintegrada o roca machacaday | 6-8 6-24

arcilla. u

8-12 “

- Zonas blandas de arcilla limosa o arenosa con pequeiia

fraccion de arcilla, sin reblandecimiento. 5 6-24
- Milonitos arcillosos gruesos 10-13 6-24

6
13-20 “
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Tabla 5.6.Rugosidad de las juntas. J

DESCRIPCION J:

* Contacto entre las dos caras de la junta mediante un desplazamiento cortante
de menos de 10 cm

- Juntas discontinuas 4
- Junta rugosa o irregular ondulada 3
- Suave ondulada 2
- Espejo de falla, ondulada 15
- Rugosa o irregular, plana 15
- Suave plana 1
- Espejo de falla, plana 0,5
* No existe contacto entre las dos caras de la junta cuando ambas se desplazan

lateralmente J:
- Zona conteniendo minerales arcillosos, suficientemente gruesa para impedir

el contacto entre las caras de la junta 1
- Arenas, gravas o zona fallada suficientemente gruesa para impedir el contacto

entre las dos caras de la junta 1

NOTA: Si el espaciado de la familia de juntas es mayor de 3 m hay que aumentarel J: en
una unidad.

Para juntas planas con espejo de falla provisto de lineaciones, si éstas estan orientadas
en la direccién de minima resistencia, se puede usar J.=0,5

Tabla 5.8. Agua en las juntas. J

Presion
DESCRIPCION Jw agua
kg/cm?
- Excavaciones secas o de fluencia poco
importante, p.ej. menos de 5 I/min
localmente. 1 <1
- Fluencia o presion medias, ocasional lavado
de los rellenos de las juntas. 0,66 1-2,5
- Fluencia grande o presion alta; considerable
lavado de los rellenos de las juntas. 0,33 2,5-10
- Fluencia o presién de agua excepcionalmente
altas al dar las pegas, decayendo con el
tiempo. 0,1-0,2" >10
- Fluencia o presion de agua excepcionalmente
altas y continuas, sin disminucién. 0,05-0,1" >10

Los valores presentados con el signo " son s6lo valores estimativos. Si se
instalan elementos de drenaje, hay que aumentar J.
Los problemas causados por la formacion de hielo no se consideran.
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Tabla 5.9. Tensiones en la excavacion. S.R.F.

DESCRIPCION

1. Zonas débiles que intersectan la excavacion y pueden causar caidas de bloques,

segtin avanza la misma. SRF
A Varias zonas débiles conteniendo arcilla o roca desintegrada quimicamente, roca

muy suelta alrededor (cualquier profundidad). 10
B Solo una zona débil conteniendo arcilla o roca desintegrada quimicamente

(profundidad de excavacién menor de 50 m). 5
C Sélo una zona débil conteniendo arcilla o roca desintegrada quimicamente

(profundidad de excavacién mayor de 50 m). 2,5
D Varias zonas de fractura en roca competente (libre de arcilla), roca suelta

alrededor (cualquier profundidad). 7,5
E Soélo una zona fracturada en roca competente (libre de arcilla), (profundidad de

excavacion menor de 50 m). 5
F Sélo una zona fracturada en roca competente (libre de arcilla), (profundidad

mayor de 50 m). 2,5
G Juntas abiertas sueltas, muy fracturadas, etc. (cualquier profundidad). 5
2. Rocas competentes, problemas de tensiones en las rocas.

Oc/ 01 ot/ 01 SRF

H Tensiones pequenas cerca de la superficie. >200 >13 2,5
]  Tensiones medias. 200-10 13-0,66 1,0
K Tensiones altas, estructura muy  compacta

(normalmente favorable para la estabilidad, puede ser

desfavorable para la estabilidad de los hastiales). 10-5 0,66-0,33 0,5-2,0
L Explosién de roca suave (roca masiva). 5-2,5 0,33-0,16 5-10
M Explosién de roca fuerte (roca masiva). <25 <0,16 10-20

maxima que actta sobre la roca.

0.y Orson las resistencias a compresion y traccién, respectivamente, de la roca; 01 es la tensién principal

3. Roca fluyente, flujo plastico de roca incompetente bajo la influencia de altas

presiones litostaticas. SRF
N Presién de flujo suave. 5-10
O Presién de flujo intensa. 10-20
4. Rocas expansivas, actividad expansiva quimica dependiendo de la presencia de

agua. SRF
P Presién de expansién suave. 5-10
R Presién de expansién intensa. 10-20

iii

Observaciones al SRF:

Reducir los valores del SRF en un 25-50% si las zonas de rotura sélo influyen pero no

intersectan a la excavacion.

En los casos en que la profundidad de la clave del tinel sea inferior a la anchura del mismo, se

sugiere aumentar el SRF de 2,5 a 5 (ver H).

Para campos de tensiones muy anisétropos (si se miden) cuando 5<01/03<10, reducir oc y Ota
0,8 ac y 0,8 oy; cuando 01/05>10, reducir oc y 0t a 0,2 c y 0,6 0t , donde 03 es la tension

principal minima que actta sobre la roca.

Notas para el uso de las Tablas 5.5 a 5.9:

1.

2.

3.

Cuando no se dispone de sondeos, el RQD se estima a partir de afloramientos, mediante el indice volumétrico de juntas Jv, tal como se indicé en la

clasificacion de Deere.

El pardametro J, puede estar afectado por foliacién, esquistosidad, laminaciones, etc. Soélo si estas juntas paralelas estan suficientemente

desarrolladas se contabilizan como una familia; si no, se contabilizan como juntas ocasionales.

Se tomaran los valores de los parametros J, y J, de la familia de juntas o discontinuidades rellenas de arcilla mas débiles de la zona, pero hay que

elegir en primer lugar las juntas de orientacion desfavorable, aunque no den el valor minimo del cociente J/J..

En rocas muy anisétropas, la resistencia a compresion simple de la roca, o, y a traccion, oy, se evallan en la direcciéon méas desfavorable para la

estabilidad de la estructura subterranea.
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Los rangos de variacion de los parametros son los siguientes:
ROD bbb et b b Rt et e b bt e e e e

En la Tabla 5.10 se recogen los valores de arc tg (J/J,) que da una idea de la resistencia media al corte
de las discontinuidades. Se puede observar en esta tabla que los angulos de friccion aumentan con la
rugosidad en las juntas inalteradas con contacto directo entre sus labios. Estas superficies tienen una
fuerte dilatancia cuando sufren esfuerzos cortantes, lo cual es muy favorable para la estabilidad de la
excavacion. Las juntas mas desfavorables son las que no presentan contacto entre sus labios, por la

presencia de r

Considerando los intervalos de variacion de los valores que definen los seis parametros del indice de
calidad Q del macizo rocoso, se deduce que éste oscila entre 10° y 10°. Segun los valores de Q, se

ellenos.

clasifican los macizos rocosos en nueve categorias (Tabla 5.11).

0-100
05- 20
05- 4

0,75- 20
0,05- 1
05- 20

Tabla 5.10. Resistencia aproximada al corte a partir de los parametros J 'y Ja
(a) Contacto entre las dos caras I arc tg (J:/Ja)
de la Junta 1.=0,75 1 5 3 4
A. Juntas discontinuas 4 79° 76° 63° 53¢ 45°
E. Rugosa, ondulada 3 76° 72° | 56° 45° 37°
C. Suave, ondulada 2 69° 63° 45° 34° 27°
D. Espejo de falla ondulada 1,5 63° 56° 37° 27° 21°
E. Rugosa o irregular, plana 1,5 63° 56° 37° 27° 21°
F. Suave, plana 1 53° 45° 27° 18° 14°
G. Espejo de falla, plana 0,5 34° 27° 14° 9,5° 7,1°
(b) Contacto entre las dos caras arc tg (J:/Ja)
de la junta con menos de 10 I = 5 3 n
cm de desplazamiento lateral :
A. Juntas discontinuas 4 45° 34° 27° 18°
B. Rugosa, ondulada 3 37° 27° 21° 14°
C. Suave, ondulada 2 27° 18° 14° 9,5°
D. Espejo de falla, ondulada 1,5 21° 14° 11° 7,1°
E. Rugosa o irregular, plana 15 21° 14° 11° 7,1°
F. Suave, plana 1 14° 9,5° 7,1° 4,7°
G. Espejo de falla, plana 0,5 7° 4,7° 3,6 2,4°
() No existe contacto entre las
dos caras de la junta cuando P arc tg (J:/Ja)
ésta es cizallada
. Zonas de roca machacada o 1 Ja=6 8 12
desintegrada y arcilla 9,5° 71° 4,7°
. Bandas de arcilla limosa o 1 Ja=
arenosa 11°
. Bandas continuas y espesas de 1 Ja=10 13 20
arcilla 5,7° 4,4° 2,9°
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Tabla 5.11. Clasificacion de Barton et al. (1974) de los macizos rocosos. Tipos de macizos rocosos.

TIPO DE MACIZO VALOR DE Q
Excepcionalmente malo 10”7 - 107
Extremadamente malo 102- 10
Muy malo 10"- 1
Malo 1- 4
Medio 4- 10
Bueno 10 - 40
Muy bueno 40 - 100
Extremadamente bueno 100 - 400
Excepcionalmente bueno 400 - 1000

5.4.3.2. Utilidad y limitaciones de la clasificacion de Barton et al. (1974)

El indice Q tiene un alto grado de fiabilidad, ya que esta basado en un elevado nimero de casos que
comprenden muy diversos tamafios de tlneles, tipos de excavacién, profundidades y calidades de
macizos rocosos. Por la propia definicién del indice Q, no se presenta el problema de falta de sensibilidad
a los parametros considerados individualmente, ya que éstos aparecen como multiplicadores o divisores.
Por ello, y debido también al amplio rango de los parametros en esta clasificacion, los casos extremos
guedan bien reflejados.

Todos los tipos de macizos rocosos estan bien representados en esta clasificacién, a excepcion de
aquellos que estan sometidos a elevadas tensiones y presentan fendmenos de fluencia de roca. Esta
limitacién es comun a todas las clasificaciones geomecanicas.

Los casos analizados para el desarrollo de esta clasificacion comprenden hasta 50 tipos de roca
diferentes.

La clasificacién de Barton tiene en cuenta el estado tensional del macizo mediante el SRF, sin embargo,
la evaluacion de este parametro es relativamente subjetiva y no tiene en cuenta la historia tecténica ni
otros factores de tipo geomorfolégico.

El RQD se incluyé tanto en esta clasificacion como en la de Bieniawski con objeto de incorporar la
experiencia obtenida en el gran nimero de casos (obras y minas) en los que este parametro ha sido
registrado, aunque el parametro geotécnicamente mas apropiado es el espaciado de las discontinuidades,
al cual el RQD esta ligado conforme se muestra en la Figura 5.14 (Bieniawski, 2003).

Esta figura proporciona el indice de ponderacién del conjunto RQD+espaciado en la clasificacion de
Bieniawski y permite estimar uno de estos parametros cuando se conoce el otro. Por consiguiente, se ha
producido de hecho en ambas clasificaciones una duplicacién del indice de fracturacién, que estaba
justificada en la época en que se crearon las clasificaciones del RMR y Q por que entonces apenas se
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disponia de datos, pero hoy en dia esta deficiencia ha sido superada, por lo que dichas clasificaciones
deberian haber sido modificadas.

La orientacion de las juntas no esta contemplada en la definicién del indice Q, lo cual limita su eficacia, ya
gue este factor es de especial relevancia en muchos casos.

A pesar de la fiabilidad del indice Q, avalada por el elevado nimero de casos y litologias tomadas como
base para su definicion, hay que ser muy precisos a la hora de su cuantificacion. En concreto, el hecho de
desestimar parametros desfavorables, por ejemplo: expansividad de ciertas rocas, tensiones elevadas en
el macizo rocoso, fluencia de la roca o grandes irrupciones de agua, puede originar errores en la calidad
de 1,5 a 2 e incluso hasta 20 veces.

En situaciones especiales se puede producir un error en el valor de Q por el hecho de pasar por alto
alguna singularidad como, por ejemplo, una zona de debilidad rellena de arcilla fuera de la seccién del
tnel pero préxima al hastial. En este caso podria haber una relacion de 100 entre la Q estimaday la que
realmente tiene el macizo, ya que los 6 parametros que definen el indice Q se verian afectados
desfavorablemente.

33 40

100 -
a0 -
gl

-

B LEYEMDA

fe) Indices de importancia de la

RAD (%)
4

a0 cambinacidn de RED v espaciado
S0 - wrsd | Linea medis de correlacidn

20

10

- - Vo —‘ r - —— — -
20 30 40 B0 100 200 GO0 2000

b,
=

Espaciado medio de discantinuidades {mm)

Figura 5.14. Correlacién entre el RQD y el espaciado (Bieniawski, 1973).

En cualquier caso, en todas las clasificaciones geomecanicas se introduce un importante grado de
subjetividad, por lo cual sus resultados deben tomarse siempre a titulo orientativo, debiendo contrastarse
con procedimientos observacionales y analiticos.
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5.4.4. Correlaciones entre RMR y Q

La relacién entre los indices de calidad RMR y Q puede expresarse en forma general mediante la
siguiente ecuacion:

RMR=alnQ+b (5.3)

donde, a y b son constantes que dependen del tipo de roca y de su fracturacion. Kaiser et al. (1986)
sefialan el siguiente rango de valores para estos parametros:

a=5a 135
b=26 a 62 (5_4)

A continuacion se presentan las correlaciones entre el RMR y Q obtenidas por algunos investigadores.

RMR = 9 Ln Q+44 Bieniawski (1976) (5.5)
RMR = 13,5 Ln Q+43 Ruteledge (1978) (5.6)
RMR = 12,5 Ln Q+55,2 Moreno (1980) (5.7)
RMR = 10,53 Ln Q+41,83 Abad et al. (1983) (5.8)

El valor dado por Bieniawski corresponde a la media del rango presentado en la Figura 5.15. En 2004 este
mismo autor ha propuesto una nueva correlacion que se puede expresar mediante la férmula siguiente:

RMR =15 log Q+50 (5.9)

Enla Tabla 5.12 se muestran los intervalos de valores del RMR y Q para categorias similares de macizos
rocosos.

Tabla 5.12. intervalos de valores del RMR y Q para categorias similares de macizos rocosos.

CLASE DESCRIPCION RMR Q
0  |[Excepcionalmente buena -——- 100-1000
1 [Muy buena 81-100f 40-100
2  |Buena 61-80 10-40
3 [Media 41-60 4-10
4  [Mala 21-40 1-4
5  [Muy mala 0-20 0,1-1
6  [Excepcionalmente mala -—-- 0,001-0,1
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Figura 5.15. Relacion entre RMR y Q. Bieniawski (1979).

5.4.5. La clasificacion GSI (Geological Strength Index).

El GSI es un indice de calidad de macizos rocosos que ha sido desarrollado para poder estimar los
parametros my y s de la clasificacion de Hoek-Brown (1980). Dichos autores pensaron que un criterio de
rotura de macizos rocosos no podia considerarse sélido si no se relacionaba con una clasificacién
geomecanica. Aunque cuando se desarroll6 este criterio de rotura existian ya las clasificaciones RMR
(Bieniawski, 1973) y Q (Barton et al., 1973) Hoek y Brown consideraron que éstas habian sido creadas
para estimar el sostenimiento de tlneles y excavaciones subterraneas, por lo que incluyen parametros
gue no son necesarios para estimar las propiedades de un macizo rocoso que deben ser incluidas en un
criterio de rotura. En particular, en lo que respecta al RMR, son dos los parametros que intervienen en
esta clasificacion que no se han considerado necesarios en el GSI: las condiciones del agua subterranea
y la orientacién de la estructura geolégica. En el caso de la clasificacion de Barton et al. (1974), los
parametros que no se consideraron no adecuados fueron: las caracteristicas del agua subterraneay el
estado tensional (SRF). Los mencionados parametros no deben ser incluidos en un criterio de rotura
porgue los calculos tensionales se realizan en tensiones efectivas, o sea, incorporan ya la presion del
aguay, por supuesto, las tensiones existentes en el macizo rocoso.

La clasificacién GSI se basa en una observacion cuidadosa del macizo rocoso y, por consiguiente, es
esencialmente cualitativa. Este indice incorpora la estructura del mismo y las caracteristicas
geomecanicas de las superficies de discontinuidad existentes en él y se obtiene a partir de un examen
visual del macizo rocoso en afloramientos y sondeos. El GSI combina los dos aspectos fundamentales del
comportamiento de los macizos rocosos, es decir: su fracturacion, o sea, el tamafio y la forma de los
bloques, y la resistencia al corte de las discontinuidades.
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Tabla 5.13. indice de resistencia geoldgica (GSI) para macizos rocosos fracturados (Hoek y Marinos, 2000).

ESTRUCTURA DEL MACIZO ROCOSO

CONDICIONES DE LOS LABIOS DE LAS DISCONTINUIDADESS

INTACTO O MASIVO

Muestras intactas de roca 0 macizos rocosos
masivos con pocas discontinuidades muy
espaciadas.

FORMADO POR BLOQUES

Macizo rocoso consistente en bloques ctibicos
delimitados  por tres  familias de
discontinuidades, con los bloques bien
encajados.

/

MUY MUY
BUENA BUENA MEDIA MALA MALA
CALIDAD DECRECIENTE DE LOS LABIOS DE LAS
/‘ DISCONTINUIDADES
, 90 /] ; /»-7’/ N/A | NA

/

60

FORMADO POR MUCHOS BLOQUES
Macizo rocoso formado por bloques angulares
de muchas caras delimitados por cuatro o mas
familias de discontinuidades. Los bloques
estan encajados pero solo parcialmente.

/

g

50

'//

™~

/

7

FORMADO POR MUCHOS BLOQUES,
DISTORSIONADO Y BANDEADO

Plegado con muchos bloques angulares
formados por la interseccion de muchas
familias de discontinuidades. Planos de
estratificacion o de esquistosidad persistentes.

40 Y

DESINTEGRADO

Macizo rocoso muy fracturado con una mezcla
de bloques angulares y redondeados
débilmente encajados.

<:| ENCAJE DECRECIENTE ENTRE LOS TROZOS DE ROCA

LAMINADO Y CIZALLADO

Debido a la existencia de numerosos planos
débiles muy proximos de esquistosidad o de
cizalla, no existen bloques.

N/A

N/A

NOTAS SOBRE LAS CONDICIONES DE LOS LABIOS DE LAS DISCONTINUIDADES

: superficies con espejos de falla y altamente meteorizadas, con rellenos de fragmentos

MUY BUENA : superficies muy rugosas y sanas
BUENA . superficies rugosas, ligeramente meteorizadas y tefiidas de oxido
MEDIA . superficies lisas y moderadamente meteorizadas y alteradas
MALA

angulares o con recubrimientos compactos
MUY MALA

arcillas blandas

: superficies con espejo de falla altamente meteorizadas con recubrimientos o rellenos de

Esta nueva clasificacion fue expuesta por primera vez por Hoek et al. en 1992 y desarrollada
posteriormente por Hoek (1994), Hoek et al. (1995) y Hoek y Brown (1997), pero en esta primera época
su campo de aplicacién se restringia a macizos rocosos relativamente resistentes y no incluia los macizos
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rocosos mas débiles. Ultimamente en varias publicaciones de Hoek y Marinos (Hoek et al. 1998; Marinos
y Hoek 2000, 2001 y 2005) se ha ampliado la clasificacion GSI para abarcar un tipo mas de macizos
rocosos: los laminados y cizallados. En la Tabla 5.13 se muestra un gréafico que permite estimar el GSl a
partir de datos geologicos. En esta tabla, cuando se considera que la resistencia al corte de las
discontinuidades puede sufrir un deterioro como consecuencia de los cambios de humedad, si existe
agua en las discontinuidades, debe atribuirse a la calidad de las superficies de las discontinuidades un
grado inmediatamente inferior al que aparentemente poseen.

Cuando se determina el valor del GSI a partir de las observaciones realizadas en un frente en el que el
macizo rocoso se encuentra severamente dafiado por voladoras, para compensar el efecto de éstas se
debe subir el indice GSI una fila. Si el afloramiento donde se observa el macizo rocoso se halla
meteorizado, la casilla de la Tabla 5.13 correspondiente al GSI obtenido a partir de las observaciones
realizadas en él se debe desplazar una columna a la izquierda. Por ejemplo, si de las observaciones
efectuadas en un frente en donde el macizo rocoso esta dafiado por voladuras y meteorizado se obtiene
una clasificacion “formado por muchos bloques-mala”, realmente el macizo rocoso sera del tipo “formado
por blogues-media”.

Para resolver con mayor rigor el caso anteriormente expuesto es conveniente disponer de testigos de
sondeos que muestren cdmo es la meteorizaciéon del macizo rocoso al nivel de la obra y cudl es su estado
cuando no esta afectado por las voladuras; esto Ultimo se puede ver también si se observa un frente en el
que las voladuras se han efectuado mediante técnicas de precorte o recorte.

La clasificacién GSI se basa en un comportamiento isétropo del macizo rocoso, es decir, independiente
de la direccion de aplicacion de las cargas. Por consiguiente, no es utilizable en aquellos macizos rocosos
en los que, como en las pizarras, existe una direccion estructural dominante que controla, por su
debilidad, la rotura del macizo rocoso; el macizo rocoso situado en lafila inferior de la Tabla 5.13, o sea, la
sexta, no puede tener un comportamiento anisotropo ya que la diferencia de resistencias entre la rocay
las discontinuidades es pequefia.

Tampoco es apropiado utilizar el GSI en macizos rocosos muy poco fracturados, constituidos por rocas de
alta resistencia, en los que el espaciado de las discontinuidades es del mismo orden que la altura del
talud. En este caso es muy probable que la estabilidad del talud dependa Unicamente de la resistencia de
las discontinuidades.

En la etapa inicial del GSI, los creadores de esta clasificacion propusieron (Hoek y Brown, 1997) estimar
el GSl a partir del RMR y Q, realizando algunas correciones en estos indices. Actualmente se considera
gue esta forma de proceder puede resultar correcta solamente en los macizos rocosos de mejor calidad
pero que puede carecer de sentido en los de calidad baja. No se recomienda (Marinos et al., 2005) utilizar
la correlacién que se presenta a continuacion en macizos rocosos débiles y heterogéneos, con GSI <35.
En los macizos rocosos de mejor calidad el GSI se puede estimar directamente a partir de la versién de
1976 del RMR, pero valorando con un 10 (macizo rocoso seco) el parametro correspondiente al agua y
con un cero el que recoge el efecto de la orientacion de las discontinuidades (orientacion muy favorable).
Si se utiliza la version de 1989 del RMR de Bieniawski, GSI=RMR’gg-5, habiendo asignado un valor de 15
al parametro que representan la influencia del agua y de cero, como cuando se utiliza el RMR', al de
orientacion de las juntas.
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5.5. Aplicacion de la clasificacion de Bieniawski (RMR) al disefio de
taludes. indice SMR

5.5.1. Definicién del indice SMR (Romana, 1985, 1988 y 1992).

Esta clasificacién es un método rapido y sencillo para estudiar la estabilidad de un talud en un macizo
rocoso en la etapa inicial de un proyecto. El indice SMR esta basado en el RMR de Bieniawski (1973,
1976 y 1989).

Bieniawski en su clasificacion define un RMR primario como la suma de 5 parametros. A continuacion
este indice primario se ajusta segln sea la orientacion de las discontinuidades.

Para aplicar el RMR a la estabilidad de taludes, Bieniawski propone sustituir el factor de ajuste por

orientacion de las discontinuidades dado en su tabla original para tineles por otro que varia de 0 a 60,
segun se muestra en la Tabla 5.14, pero no define el significado de cada tipo de orientacién.

Tabla 5.14. SMR. Valoracion de la orientacion de las discontinuidades.

ORIENTACION DE LAS | VALOR DEL PARAMETRO
DISCONTINUIDADES DE AJUSTE
Muy favorable 0
Favorable -5
Normal -25
Desfavorable -50
Muy desfavorable -60

El hecho de utilizar factores de ajuste que llegan a alcanzar el 60% ha hecho caer en desuso la aplicacion
del RMR a taludes en roca.

El indice SMR se obtiene restando del RMR primario un factor de ajuste F que depende de la orientacion
de las discontinuidades y sumando un factor de excavacion F4 que es funcion del método de excavacion
utilizado. A su vez, el factor F es el producto de tres subfactores que consideran: la orientacion relativa del

rumbo del plano del talud con respecto al de las discontinuidades, F;, la diferencia entre el buzamiento de
las discontinuidades y del talud, F3, y el propio buzamiento de las discontinuidades, F.

SMR=RMR+(F,[F,[F;)+F, (5.10)

5.5.2. Factores de ajuste del RMR
Los factores de ajuste se evallan tal como se indica a continuacion:

» F; depende del paralelismo entre el rumbo de las discontinuidades y el de la cara del talud. Se le
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asigna un valor de 1 cuando los dos rumbos son paralelos y 0,15 cuando éstos difieren en mas de 30°.
Empiricamente, Romana (1985) ha obtenido la siguiente relacion:

Fi=1-sen(a;-a)f (5.11)

donde,
0; esladireccion de buzamiento de las discontinuidades.
os es ladireccién de buzamiento del talud.

F, depende del buzamiento de la discontinuidad si la rotura plana es el mecanismo mas probable de
fallo del talud. Cuando la discontinuidad tiene un buzamiento de 45° o superior, al factor F, se le asigna
un valor de 1y de 0,15 cuando dicho buzamiento es inferior a 20°.

Romana (1985) propone la siguiente expresion para el calculo de F;:

2
F.=ig" LB, (5.12)

donde,
Bj es el buzamiento de la discontinuidad.

Si la rotura por vuelco es el mecanismo mas probable, se adopta el valor de 1 para el factor F».

F5 evalla la relacion entre el buzamiento de la junta y el del talud. Para este factor se utilizan los
valores propuestos por Bieniawski para la orientacién de las discontinuidades que se presentan en la
Tabla 5.14.

En caso de rotura plana, F; indica la probabilidad de que las juntas afloren en la cara del talud. Se
considera una situacién normal cuando el buzamiento medio de la familia de discontinuidades es igual
al del talud, con lo cual sélo unas pocas juntas estaran descalzadas. Si el buzamiento del plano del
talud es 10° mayor que el de las discontinuidades, las condiciones seran muy desfavorables ya que
casi todas estaran descalzadas.

En caso de vuelco, como el proceso de rotura del talud es progresivo, no se consideran en ningin
caso condiciones desfavorables. En esta situacion se utiliza la solucién de Goodman y Bray (1976) que
se expondra mas adelante, en el capitulo dedicado a la rotura de taludes por vuelco, para evaluar la
probabilidad de que se produzca este tipo de rotura.

F, es el factor de ajuste segun el método de excavacion, habiéndose establecido empiricamente los
siguientes valores:

a. Taludes naturales, F,=+ 15, son los mas estables, a causa de los procesos de erosion sufridos por
el talud y de los mecanismos de proteccion que muchos de ellos poseen (vegetacion, desecacion

superficial, drenaje torrencial, etc.).

b. Excavados mediante precorte, F, = + 10.
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c. Excavados con técnicas de voladura suave (recorte) bien ejecutadas, F; = + 8.

d. Ejecutados por medio de voladuras bien realizadas, F4 = 0.

e. Excavados mediante voladuras defectuosas que pueden dafiar la estabilidad, F; = - 8.

f. Excavacién mecanica de los taludes por “ripado”, F; = 0. Sélo es posible cuando el macizo rocoso
esta muy fracturado o la roca es blanda. Con frecuencia se combina con prevoladuras poco
cuidadas. Las caras del talud presentan dificultades de acabado. Por ello se considera que el

método no mejora ni empeora la estabilidad.

Enla Tabla 5.15 se presentan los valores de los factores Fy, F, y Fz y en la Tabla 5.16 los del factor F,.

Tabla 5.15. Factor de ajuste de las juntas (Romana, 1985)

Caso Muy Muy
favorable [Favorable| Normal | Desfavorable | desfavorable
P Ooj-050 >30° 30°-20° [ 20°-10° 10°-5° <5°
T | Oo;-0,-180°0
P/T F; 0,15 0,40 0,70 0,85 1,00
P oB3;0 <20° 20°-30° [ 30°-35° 35°-45° >45°
F» 0,15 0,40 0,70 0,85 1,00
T F» 1 1 1 1 1
P Bi-Bs >10° 10°-0 0° 0-(-10°) <-10°
T Bi+B. <110° | 110°-120° >120° -
P/T Fs 0 -5 -25 -50 -60

P = Rotura plana

T = Rotura por vuelco

o = Direccion de buzamiento del talud

0; = Direccion de buzamiento de las juntas
Bs = Buzamiento del talud

B; = Buzamiento de las juntas

Tabla 5.16. Factor de ajuste segin el método de excavacion. (Romana, 1985)

TALUD VOLADURA| VOLADURA | VOLADURA
METODO NATURAL PRECORTE SUAVE |O MECANICQO DEFICIENTE
F, +15 +10 +8 0 -8

Como se indicd anteriormente, este método se cred para proporcionar una primera estimacion de la
estabilidad de un talud en la fase inicial del estudio.
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6. CARACTERIZACION GEOMECANICA DE LOS
MACIZOS ROCOSO0S

A veces se oye decir “las rocas y suelos no se adaptan a una norma BS [British Standard]”...
Sin embargo he llegado a creer que en general se adaptan, no a una norma BS, sino a un
equivalente natural de estas normas que sigue las leyes de la fisica,

las matemdticas, la quimica, la ingenieria , etc..

®.G. Fookes, 1999

6.1. Introduccion

La rocas se pueden definir como agregados o conjunto de una o varias sustancias minerales
que forman macizos, que ocupan grandes extensiones de la corteza terrestre o lo que es lo
mismo, que son el principal elemento constructivo de la litosfera.

El ciclo geoquimico de las rocas, representado de forma indicativa en la Figura 6.1 parte de la
formacién de la corteza rocosa; los materiales fluidos procedentes de zonas profundas han
seguido y siguen actualmente su camino de ascenso hacia la superficie terrestre. Estos
materiales, que consisten en una masa rocosa fluida, en la que pueden coexistir fases solidas,
liguidas y gaseosas, se denominan magmas.

HEMICICLO
ENDOGENO

Manto

Cristalizacis
501W

Fusion

Anatexia

Roca Metamdrfica
F

Metamorfismo

Roca Epigémica
[y

Roca Exdégena . i
Epigénesi

Roca Sedimentaria

HEMICICLO
EXOGENO

Diagénesis

Figura 6.1. El ciclo geoquimico. Basado en Galera (1994).
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Cuando los magmas ascienden hacia zonas superiores se produce su solidificacion, que puede
producirse en la misma superficie o bien a una determinada profundidad. En caso de
producirse la consolidacién en superficie, esta tiene lugar de manera rapida, y por tanto, no se
forman, cristales grandes; por lo que suelen formarse vidrios. Asi se forma las rocas volcanicas.
Cuando la consolidacion se produce en profundidad, los cristales pueden irse desarrollando,
debido al enfriamiento lento; asi se forman las rocas intrusivas. Cuando los magmas cristalizan
en filones que ascienden hacia la superficie, se habla de rocas filonianas. En conjunto, las
rocas volcanicas, filonianas e intrusivas constituyen las rocas igneas.

Las rocas quedan expuestas a la intemperie; sus componentes son destruidos fisica y
quimicamente y transportados en disolucién o llevados en suspension por las aguas
superficiales, hasta que llegan a un lugar de deposicion (in-situ, laguna, llanura aluvial o el
mar). Los materiales o detritos depositados en una cuenca marina, mas o menos ordenados,
van compactandose bajo el efecto de nuevos sedimentos. Mediante este proceso llamado
diagénesis se forman las rocas sedimentarias.

En ciertas zonas, al acumularse los sedimentos, se va produciendo el hundimiento o
subsidencia del fondo marino, de forma que los paquetes sedimentarios se ven sometidos a
niveles importantes de presiones y temperaturas, que dan lugar a la formacién quimica y
cristalizaciéon de nuevos minerales, con estructuras orientadas. En este proceso se originan las
rocas metamorficas, que se caracterizan tipicamente por su foliacion.

Asi pues, como se deriva del ciclo geoquimico presentado, segun su origen, las rocas pueden
ser igneas, sedimentarias y metamoérficas. Una clasificacion sencilla que incluye la mayor parte
de las rocas que se encuentran en la practica se presenta en el esquema de la Figura 6.2.

Volcanicas Lavas, dacita, basalo, dolerita, tobas
vocanicas, obsidiana, riolita, andesita...

IGNEAS | Filonianas Pérfido, diabasa..
Intrusivas Granito, granod(;:)orga gabro, peridotita,
. Brecha, conglomerado, arenisca,
Detriticas

lutita, argilita, limolita, grauvaca,
pizarras sedimentarias ...

Tipos

de SEDIMENTARIAS

Carbonatadas y Caliza micritica, cristalina y esparitica,
roca organicas marga, dolomia, carbdn ...
(ciclo Evaporiticas Anhiciita, sal, yeso ...

Pizara, esquisto, gneiss,
cuarcita, filita, migmatita,
anfibolitas, granulitas ...

geoquimica)
Metamorfismo regional

METAMORFICAS

Cuarcita, marmol,

Metamorfismo de contacto cormubianitas

Dinamometamorfismo Metarenisca, brechas ...

Figura 6.2. Esquema de clasificacion de las rocas simplificado.
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La roca difiere de la mayoria de otros materiales utilizados en ingenieria. Esta tiene
discontinuidades (fracturas) de diferentes tipos, que hacen que su estructura sea discontinua.
Ademas, debido a los procesos geolégicos que la han afectado entre el tiempo de su formacion
y la condiciéon en la cual la encontramos en la actualidad, presenta heterogeneidades y
propiedades variables. Todas estas caracteristicas requieren ser evaluadas en forma
permanente durante la realizacion de la obra. Primero es necesario distinguir lo que es el
“material rocoso”, denominado también “roca intacta” y lo que es el “macizo rocoso”, también
denominado “masa rocosa”. Roca intacta, es el bloque ubicado entre las discontinuidades y
podria ser representada por una muestra de mano o trozo de testigo que se utiliza para
ensayos de laboratorio . EL macizo rocosos es el medio in-situ que contiene diferentes tipos de
discontinuidades como diaclasas, estratos, fallas y otros rasgos estructurales. Dependiendo de
cémo se presenten estas discontinuidades o rasgos estructurales dentro de la masa rocosa,
ésta tendra un determinado comportamiento geotécnico.

6.2. Meteorizacion de las rocas

Se denomina meteorizacion de las rocas a las modificaciones experimentadas en su
composicién o estructura por la accion de los agentes atmosféricos. La importancia que tiene la
meteorizacion desde el punto de vista de la mecanica de rocas se debe a que produce
profundos cambios en las propiedades fisicas y mecanicas de los materiales rocosos. Existen
dos clases de meteorizacion: fisica y quimica. El hecho de que una u otra predomine depende
del clima, ya que ambas se producen simultaneamente.

La meteorizacion fisica incluye las siguientes acciones:

< Arranque directo de particulas por erosion.

« Accibn destructora debida a la congelacién del agua en grietas y fisuras.

« Modificaciones producidas por los cambios de volumen de la roca debidos a variaciones de
temperatura.

» Accion de las plantas, especialmente de las raices de los arboles.

La desintegracion, de origen fisico, afecta a la parte mas superficial de los macizos rocosos y
favorece la penetracién del agua que puede dar lugar a la descomposicion de los mismos en el
interior mediante cambios quimicos en las rocas.

La meteorizacion quimica es consecuencia de reacciones de oxidacién, hidratacién, hidrdlisis,
carbonatacion y disolucion, en las cuales los reactivos mas importantes son: el agua, el
oxigeno, el dioxido de carbono y los acidos organicos.

La meteorizacion no llega normalmente a gran profundidad, pero una vez realizada la
excavacion, la roca entra en contacto con la atmdsfera, por lo que puede sufrir una
meteorizacion. La meteorizacion fisica predomina en climas célidos y secos, o frios y himedos,
mientras que la meteorizacion quimica es propia de climas célidos o templados pero hiumedos.
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En Espafia, debido al clima humedo predominante en la zona Norte del pais, la meteorizacion
mas frecuente en ésta es la de tipo quimico.

A causa de la meteorizacion, la roca sana pasa gradualmente a suelo a través de estados
intermedios, en cuya descripcion se basan las escalas de meteorizacion normalmente
utilizadas en mecanica de rocas. Se han creado varias escalas empiricas, para trabajar en el
campo, que son meramente descriptivas, pero se podrian establecer otras escalas mas
precisas, basadas, por ejemplo, en la alteraciéon de la dureza superficial de las rocas, que se
puede determinar mediante el martillo de Schmidt. A continuacién se presentan dos escalas de
meteorizacién (Ramirez Oyanguren y Lancha, 1979): una propuesta por D.G. Moye para el
granito (Tabla 6.1 y Figura 6.3) y otra basada en ella que se puede aplicar sobre todo a las
rocas sedimentarias de origen detritico (Tabla 6.2).

Tabla 6.1. Escala de meteorizacién del granito (Segun D.G. Moye)

Grado de

L Denominacion Criterios de reconocimiento
meteorizacion

Roca no meteorizada. Las micas y los feldespatos estan

| Sana
lustrosos.

Las caras de las juntas estan manchadas o cubiertas con

Sana con juntas tefidas ) ) ) ) i
hematites y limonita, pero el bloque de roca entre juntas no esta

de Oxidos .
meteorizado.
Claramente meteorizada a través de la petrofabrica. La
m Moderadamente alteracién se manifiesta por manchas de 6xidos de hierro y
meteorizada ligera descomposicion de los feldespatos, pero la resistencia es

muy similar a la de la roca sana.

Meteorizacion acusada del conjunto, pero con resistencia tal,
v Muy meteorizada que piezas aproximadamente de 25 cm’ de seccién transversal
no pueden romperse a mano.

Roca intensamente meteorizada, con aspecto de suelo, que
Completamente
\Y puede romperse y desmenuzarse a mano, pero se puede

meteorizada . e -
reconocer todavia la fabrica original de la roca.

Cubierta vegetal

o Suelo residual
Suelo geotécnico

Grupo V

Grupo IV Roca meteorizada

Grupo III

\ Grupo II

Roca sana
Grupo I

Figura 6.3. Interpretacién grafica de la escala de meteorizacion del granito (Segin D.G. Moye)
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TABLA 6.2. Escala de meteorizacion de las rocas sedimentarias detriticas (Basada en la D.G. Moye).

Grado de
meteorizacion

Denominacion

Criterios de reconocimiento

Sana

Roca no meteorizada. Conserva el color y el lustre en toda la
masa.

Sana con juntas tefidas
de 6xido

Las caras de las juntas estan manchadas de 6xidos pero los
blogues entre juntas mantienen el color y el lustre de la roca
sana.

Moderadamente
meteorizada

Claramente meteorizada a través de la petrofabrica,
reconociéndose el cambio de color respecto de la roca sana. El
cambio puede ser desde simples manchas a variacion de color
en toda la masa, generalmente a colores tipicos de 6xidos de
hierro. La resistencia de la roca puede variar desde muy
analoga a la roca grado Il a bastante mas baja, pero tal que
trozos de 25 cm?® de seccién no pueden romperse a mano.

Roca intensamente meteorizada, que puede desmenuzarse a

v Muy meteorizada mano y romperse, aunque sus elementos constitutivos son
perfectamente reconocibles.
Material con aspecto de suelo, completamente descompuesta
por meteorizacién “in situ”, pero en el cual se puede reconocer
Completamente o e
V la estructura de la roca original. Los elementos constitutivos de

meteorizada

la roca se pueden diferenciar, aunque estén totalmente
transformados.

La meteorizacién de las rocas puede marcar de forma importante su tratamiento en la
realizacion de obras de ingenieria, por su tipicamente heterogénea distribucion espacial y
variabilidad natural, que hacen que los resultados de un sondeo realizado en un punto, puedan

diferir sustancialmente de los realizados en el entorno del mismo. Para ilustrar este aspecto se
presenta en la Figura 6.4 una imagen de un pequefio talud en una zona tipica de jabre o
granito muy meteorizado (grados IlI-IV), marcandose sobre la misma el contacto entre el

granito mas sano y este material y representandose en la zona inferior el esquema geolégico
de la misma. Como muestra esta imagen el contacto es altamente irregular, siendo muy
caracteristica la presencia de bolos de roca inmersos en el material meteorizado, o la aparicién
de zonas muy meteorizadas en el interior de zonas con granito sano o no muy meteorizado.

TF F T F T FF

Figura 6.4. Fotografia y croquis geoldgico de un pequefio talud formado por granito y jabre. Foto: autores.

177




Existe también una escala de meteorizacion de rocas metamoérficas propuesta por Deere y
Patton, 1971, que consta de cinco niveles que se corresponden aproximadamente con los
cinco grados de meteorizacion de la escala de D.G. Moye.

El grado de meteorizacion de las masas de roca y del material rocoso en los labios de las

discontinuidades se puede definir, segun la Sociedad Internacional de Mecéanica de Rocas
(Brown, 1981), utilizando los términos descritos en la Tabla 6.3.

Tabla 6.3. Grado de meteorizacion de los labios de las discontinuidades

Grado Descripcién

Fresco No hay signos visibles de meteorizacién de la roca.

El color es distinto del que tenia el material original sano. Se debe mencionar si el cambio de

Descolorido ) ) )
color sélo afecta a determinados minerales.

El macizo rocoso se ha meteorizado por alteracién quimica de los granos minerales hasta
Descompuesto | convertirse en un suelo en el que la fabrica de la roca permanece intacta, pero algunos o todos
los granos minerales estan descompuestos.

El macizo rocoso se ha roto por meteorizacion fisica y se ha transformado en suelo, pero la
Desintegrado fabrica original todavia permanece intacta. EI macizo rocoso es friable, pero los granos del
mineral no estan descompuestos.

6.3. Resistencia de las rocas

Aunque este apartado trata fundamentalmente de como estimar en el campo la resistencia a
compresién de las rocas, también se refiere a los suelos cohesivos, ya que muchas veces
éstos se encuentran rellenando discontinuidades del macizo rocoso.

La resistencia a compresion de las rocas se puede estimar a partir de la dureza superficial de
las mismas, la cual se puede obtener mediante el martillo de Schmidt (ver Figura 6.5). Como se
expuso en el capitulo 3, éste consiste en un dispositivo que registra el rebote de un cilindro
metalico que, impulsado por un muelle, choca contra un vastago también metalico apoyado en
la roca. El martillo tipo L permite medir valores de la resistencia a compresion simple de la roca
comprendidos entre 20 MPa y 300 MPa. Barton y Choubey (1977), han propuesto la siguiente
férmula para calcular la resistencia de la roca partiendo del indice de rebote del martillo de
Schmidt:

Log(o,)=0,00088 y R +1,01 (6.1)
donde,

O. =resistencia a compresion simple de la capa superficial de la roca (MPa)

y =peso especifico de la roca (kN/m)
R =indice de rebote

Para poder aplicar directamente la férmula anterior, el martillo debe colocarse verticalmente

hacia abajo sobre una superficie horizontal, es decir, en la condicion de rebote minima. Los
indices de rebote van en la préactica de 10 a 60. El indice mas bajo corresponde a las rocas
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mas débiles (resistencia a compresiéon simple <20 MPa), mientras que el mas alto es propio de
las rocas muy resistentes (resistencia a compresion >150 MPa). Las rocas muy poco
resistentes no se deben ensayar con el martillo de Schmidt tipo L.

Figura 6.5. Martillo de Schmidt. Fotografia autores.

Las reducciones que hay que aplicar en el indice de rebote del martillo cuando éste no esta
orientado verticalmente hacia abajo son, en funcién del angulo a que forma el matrtillo con la
vertical, las que se presentan en la Tabla 6.4.

Tabla 6.4. Reducciones que hay que aplicar en el indice de rebote del martillo cuando éste no esté orientado
verticalmente hacia abajo.

Hacia abajo Hacia arriba Horizontal
Rebote

o=-90° 0=-45° o=+90° o=+45° a=0°
10 0 -0,8 -3,2
20 0 -0,9 -8,8 -6,9 -3,4
30 0 -0,8 -7,8 -6,2 -3,1
40 0 -0,7 -6,6 -5,3 -2,7
50 0 -0,6 -5,3 -4,3 -2,2
60 0 -0,4 -4,0 -3,3 -1,7

Las resistencias de las rocas se pueden estimar también en el campo utilizando una navaja y
un martillo de geélogo, aunque con menos precision que con el martillo de Schmidt. En la Tabla
6.5 se describe la forma de hacerlo segun la Sociedad Internacional de Mecéanica de Rocas
(Brown, 1981).
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Tabla 6.5. Estimacion de la resistencia de las rocas mediante un martillo de geélogo y una navaja (Brown, 1981)

Valor aproximado de la
Grado Descripcién Identificacién de campo I’ESI.S'ten(.IIa a
compresion simple en
MPa

R O |Extremadamente débil Se puede penetrar con el dedo pulgar 0,25-1,0
Deleznable bajo golpes fuertes con la

R 1 | Muy débil parte puntiaguda del martillo geoldgico; 1,0-5,0
puede cortarse con una navaja.
Puede cortarse con dificultad con una

R 2 Débil navaja; se pueden hacer marcas poco 5.0-25
profundas golpeando fuertemente la roca
con la punta del martillo
No se puede cortar con una navaja; las

R 3 | Media muestras se pueden romper con un golpe 25-50
firme con el martillo.

R4 |Resistente Se ﬁecesita’ més de un golpe con el 50-100
martillo geolégico para romper la muestra.

RS Muy resistente Se Inecesita}n_ muchos golpes con el 100-250
martillo geolégico para romper la muestra.

R6 Extremadamente Solo se pueden desprender esquirlas de 5950

resistente la muestra con el martillo geolégico.

Aunqgue este texto no se refiere a los suelos, es necesario hacer alguna referencia a ellos, ya
gue en muchos casos se encuentran rellenando discontinuidades geolégicas. Para definir e
identificar la consistencia de los suelos cohesivos, por ejemplo: arcillas, limos arcillosos y
combinaciones de arcillas y limos con arena, se pueden utilizar, segin la Sociedad
Internacional de Mecéanica de Rocas, (Brown, 1981), los ensayos manuales que se describen
en la Tabla 6.6.

Tabla 6.6. Identificacion de la resistencia de los suelos cohesivos.

Resistencia a
Grado Descripcién Identificacion compresion
simple en MPa
S1 | Muyblando El pufio penetra facilmente varios centimetros. <0,025
s2 |Blando El fjedo pulgar penetra facilmente varios 0.025-0,05
centimetros.
s3 | Firme El dedo pulgar puede penetrar varios centimetros 0,05-0,10
con un esfuerzo moderado.
. El dedo pulgar puede penetrar pero con mucho
S 4 | Consistente pulgar pu P P ! 0,10-0,25
esfuerzo.
S5 | Muy consistente Se puede marcar con el pulgar. 0,25-0,50
S6 |Duro S.e. puede marcar con el pulgar pero con >0.50
dificultad.
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6.4. Estructura del macizo rocoso

Se denomina estructura del macizo rocoso al conjunto de fallas, diaclasas, pliegues y demas
caracteristicas geolégicas propias de una determinada regién del mismo (Figura 6.6.). En
ingenieria de rocas, se considera que la estructura del macizo rocoso comprende también los
tipos de roca existentes en él. La asociacion de varios tipos de rocas puede dar lugar a
consecuencias dificiles de evaluar desde el punto de vista geotécnico; asi, por ejemplo, en una
secuencia sedimentaria, una litologia puede ser mas susceptible de meteorizacién que otra y
su presencia puede provocar que los demas tipos de roca existentes en el macizo aumenten su
susceptibilidad a la meteorizacion.

Escala 1 m

MACIZO ROCOSO ESTRUCTURA

Figura 6.6. Concepto de macizo rocosos y estructura.

Dominio estructural es la parte del macizo rocoso, generalmente delimitada por
discontinuidades geoldgicas, dentro de la cual la estructura es practicamente homogénea. Por
ejemplo, en las discordancias o en zonas de pliegues se separan dominios estructurales
diferentes, segun convenga, tal y como muestra la Figura 6.7.

Juntas en direccion
Juntas con buzamiento
Juntas transversales

b)

Figura 6.7. Concepto de dominio estructural. a) en zonas de discordancias, se separaran dominios
estructurales, b) los dos flancos de un mismo pliegue se corresponderan con diferentes dominios
estructurales. Foto y montaje: autores.
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Una discontinuidad es una superficie del macizo rocoso que esta abierta o puede abrirse
facilmente, sin ofrecer resistencia a traccion, al actuar sobre ella las tensiones inducidas en el
macizo por la excavaciéon. Las superficies de discontinuidad pueden aparecer durante la
formacion del macizo rocoso 0 posteriormente, por causas tectonicas. Al primer tipo
corresponden los planos de estratificacion, las laminaciones y la foliacién primaria de las rocas
pluténicas (Figuras 6.8 y 6.9). Son del segundo tipo: la esquistosidad (Figuras 6.10), las fallas
(Figuras 6.11)y las juntas (Figuras 6.12).

1. Planos de estratificacion
1itologia homogénea,

origen deposicional,
superficies de erosién

Figura 6.8. Estratificacion. Foto: autores.

2. planos de
Taminacién (aspecto
laminar)

3. foliacién primaria de las
rocas pluténicas

Figura 6.9. Laminacion y foliacion de las rocas pluténicas. Fotos D. Cérdova y autores.
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Figura 6.10. Fotografias de macizos con marcada esquistosidad. Fotos: autores.

Los diferentes tipos de discontinuidades mencionados se describen a continuacién:

Estrato. Nivel simple de litologia homogénea o gradacional, depositado de forma paralela a
la inclinacion de la formacion. Suele estar separado de los estratos adyacentes por
superficies de erosion. Cuando el macizo rocoso esta constituido por un solo tipo litolégico,
los estratos pueden ser dificiles de reconocer.

Laminacién. Superficie de discontinuidad que da a la roca un aspecto laminar de lechos muy
delgados. Puede ser debida a presiones orogénicas o de origen sedimentario.

Esquistosidad. Un macizo rocoso presenta esquistosidad cuando tiene una estructura, de
origen tectonico o metamorfico, en laminas u hojas paralelas. Existen los siguientes tipos de
esquistosidad:

Esquistosidad de fractura. Es debida a una multitud de microfallas o micropliegues-falla
muy proximos, espaciados del orden de algunos milimetros, que se superponen a una
deformacion continua apreciable y que separan laminas sin producir orientacion de los
minerales.
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fallas (existe desplazamiento)

Figura 6.11. Fotografias de fallas. Fotos: autores.

Esquistosidad de flujo. Es un fendmeno debido a un aplastamiento que origina un
reajuste de la textura de la roca dando lugar a orientacion paralela de todos los
minerales, recristalizaciones y disoluciones orientadas. El resultado es la aparicion de
una anisotropia general pero sin que existan discontinuidades. Esta cristalizacion no
destruye todas las trazas de la estratificacion.

Foliacién. Es una etapa avanzada de la esquistosidad de flujo, que se produce cuando
aumentan las condiciones de presion y temperatura y aparecen minerales metamorficos
orientados cada vez de mayor talla. La roca se convierte en una serie de hojas con
diferentes minerales entre cada dos planos de anisotropia.

Pizarrosidad. Es la propiedad de las rocas de aspecto laminar de poder dividirse en hojas
delgadas. Implica un cierto metamorfismo.

Fallas y juntas. Son planos de discontinuidad que se producen cuando el macizo rocoso ha
estado sometido a un esfuerzo tectonico que ha sobrepasado su limite de rotura. Cuando
las dos secciones separadas por la fractura han sufrido desplazamientos relativos por efecto
de tensiones cortantes, ésta se denomina falla. En caso contrario se denomina junta. Estas
se pueden formar también a consecuencia de la disminucion de compresién vertical que se
produce debido a la erosion o por los cambios de volumen diferenciales que tienen lugar en
ciertos macizos rocosos.
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desplazamiento)

Figura 6.12. Fotografias de macizos rocosos con juntas o diaclasas. Fotos: autores.

6.5. Caracteres geomecanicos de las discontinuidades

Los caracteres geomecénicos de las discontinuidades que mas influyen en su comportamiento
son: orientacién, espaciado, dimensiones, rugosidad, resistencia de los labios de la
discontinuidad, apertura y relleno. A continuacion se iran tratando brevemente cada uno de
estos puntos.

6.5.1. Orientacion

En geotecnia lo mas habitual es definir las discontinuidades mediante la direccion del
buzamiento y la pendiente del plano con la horizontal. Asi, por ejemplo, 210/32 indica que la
direccion de buzamiento se encuentra a 210° del norte verdadero en el sentido de las agujas
del reloj y que el plano tiene una pendiente de 32°. Para realizar la medida de la direccion de
buzamiento se coloca en primer lugar la tapa de la brdjula geotécnica apoyada sobre la
discontinuidad y se cala la burbuja. En el caso de que la discontinuidad buce hacia fuera (hacia
fuera del talud), la medida de la aguja que marca al norte sera la direccion de buzamiento de la
discontinuidad (por estar las brijulas geotécnicas numeradas en sentido anti-horario). Véase la
Figura 6.13. En el caso de que la discontinuidad buce hacia el macizo, la direccién de
buzamiento vendra marcada por la aguja que buza al sur (suelen tener distintos colores en la
brijulas geotécnicas). Para medir el buzamiento, se coloca la brdjula geotécnica en vertical
apoyada sobre la discontinuidad y se mide el buzamiento mediante el clinébmetro que lleva la
brujula. Véase la Figura 6.14.
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Medida de la direccion de buzamiento
Rumbo N
Direccion de 33
buzamiento
4+ 0
N
Pumbo
210°
Direccion de buzamiento

Figura 6.13. Medida de la direccion de buzamiento de una discontinuidad.

Figura 6.14. Medida del buzamiento de una discontinuidad. Foto y montaje: autores y D. Cérdova.
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En la toma de datos con brujula hay que tener en cuenta que el norte magnético se encuentra
situado actualmente en la peninsula a aproximadamente 7° al Noroeste del Norte geografico.

La orientacion de unas discontinuidades con respecto a otras determina la forma de los
bloques de roca existentes en el macizo rocoso y de su orientacion con relacién a los taludes
depende el tipo de bloque que puede desprenderse en éstos.

6.5.2. Espaciado

Se denomina espaciado de un sistema o familia de discontinuidades, o sea, un conjunto de
discontinuidades subparalelas, a la distancia media entre ellas.

El espaciado de las discontinuidades es el factor que mas influye en el tamafio de los bloques
gue componen el macizo rocoso. Este aspecto cobra la maxima importancia cuando existen
otros factores que contribuyen a aumentar la deformabilidad del macizo rocoso, como, por
ejemplo, una pequefia resistencia al corte de las discontinuidades; tiene también gran
influencia en la permeabilidad del macizo rocoso y, por tanto, en la circulacion del agua en el
mismo. El espaciado se mide colocando una cinta métrica perpendicular a las discontinuidades
en el afloramiento.

Medida del espaciado

Figura 6.15. Medida del espaciado de discontinuidades. Foto y montaje: autores.
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Si la medida no se puede hacer en dicha direccion habra que hacer la siguiente correccién para
obtener el espaciado verdadero (ver Figura 6.15):
S=d,sena (6.2)
donde,

S = espaciado verdadero

d,, = distancia medida con la cinta en el talud

= angulo que forma el rumbo de las discontinuidades con la direccién de la cara del
talud

De cada familia de discontinuidades se anota el espaciado maximo, el minimo y el modal,
aunque también se puede presentar un histograma con los espaciados de todas las
discontinuidades medidas. Para describir el espaciado se puede utilizar la terminologia de la
Tabla 6.7 recomendada por la Sociedad Internacional de Mecanica de Rocas (SIMR) (Brown,
1981).

Tabla 6.7. Terminologia de espaciados recomendada por la Sociedad Internacional de Mecanica de Rocas
(SIMR) (Brown, 1981).

En los macizos rocosos sedimentarios el plano de discontinuidad de mayor importancia
geotécnica puede ser la estratificacion. Para describir su espaciado, o sea, el espesor de los

Descripcion Espaciado en mm
Extremadamente cerrado <20
Muy cerrado 20-60
Cerrado 60-200
Moderado 200-600
Abierto 600-2000
Muy abierto 2000-6000
Extremadamente abierto >6000

estratos, se pueden utilizar los términos que se presentan en la Tabla 6.8.

Tabla 6.8. Terminologia del espaciado de la estratificacion.

Término Espesor en mm

Extremadamente fino <6

Muy fino 6-20

Fino 20-60
Medio 60-200
Grande 200-600
Muy grande 600-2000
Extremadamente grande >2000
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6.5.3. Dimensiones (persistencia)

Este concepto hace referencia a la extensiébn o tamafio de las discontinuidades. Las
dimensiones de una discontinuidad se pueden cuantificar observando su longitud en los
afloramientos en la direccion del rumbo y en la del buzamiento (ver Figura 6.16). Es interesante
realizar ademéas un pequefio esquema que refleje graficamente el tamafio relativo de las
familias de discontinuidades.

Figura 6.16 Tamafio relativo de las familias de discontinuidades. Foto: autores.

Las discontinuidades se pueden clasificar por el tamafio mediante la terminologia de la Tabla
6.9. recomendada por la SIMR (Brown, 1981).

Tabla 6.9. Terminologia de continuidad o persistencia recomendada por la Sociedad Internacional de Mecénica
de Rocas (SIMR) (Brown, 1981).

Término Continuidad en m
Muy pequeia <1
Pequefia 1-3
Media 3-10
Grande 10-20
Muy grande >20

Se deben diferenciar las discontinuidades que se extienden fuera del afloramiento de las que
acaban dentro del mismo y de las que terminan contra otras discontinuidades, ya que una
familia de juntas que se extiende fuera del afloramiento debe ser mas persistente que otra en la
que predominan las terminaciones contra otras juntas. Cuando los afloramientos donde se
realizan las observaciones son de poca extensién puede ser imposible estimar correctamente
las dimensiones de las discontinuidades.
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6.5.4. Rugosidad

La rugosidad de los labios de una discontinuidad tiene una gran influencia sobre su resistencia
al corte. Esta influencia es tanto menor cuanto mayor sea su apertura y el espesor de relleno.
La rugosidad de una discontinuidad se puede caracterizar mediante dos factores: ondulacion y
aspereza. Las ondulaciones son rugosidades a gran escala que provocan una fuerte expansion
o dilatancia de la discontinuidad al experimentar ésta un desplazamiento cortante, si ambos
lados estdn en contacto. Las asperezas son rugosidades a pequefia escala que pueden
desaparecer en parte durante el desplazamiento cortante de la discontinuidad, si éste produce
la rotura de los pequefios picos de roca que constituyen la rugosidad. Si la resistencia de la
roca de los labios de la discontinuidad es elevada o la tensién normal aplicada es pequenfa,
esta rotura no tiene lugar. El valor de la resistencia al corte debida a las asperezas se puede
obtener en el laboratorio ensayando una muestra de la discontinuidad o, a mayor escala,
mediante un ensayo de corte directo “in situ”. La ondulaciéon se puede definir mediante el
angulo i (ver Figura 6.17).

1. Ensayo en laboratorio
Z. Ensayo “in situ”

‘\
-
/“
.

Figura 6.17. Ondulacién de una discontinuidad.

La SIMR (Brown, 1981) propone una clasificacion con dos escalas para determinar la
rugosidad de las discontinuidades. Estas escalas son:

» Escala intermedia, para observaciones de varios metros de longitud, comprende tres grados
de rugosidad: escalonada, ondulada y plana.

Escala pequefia, para observaciones de varios centimetros; comprende los siguientes
grados: rugosa, lisa o suave y pulida o espejo de falla.

Por consiguiente, una discontinuidad que se puede observar en suficiente longitud, se puede
clasificar en nueve grados de rugosidad (ver Figura 6.18).
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Descripcion Perfil 1 2.;1;(: .]}1:1:
Rugoso S 4 (20 11
S ] R - 3 (14| 9
Espejodefallal 2 |111| 8
Escalonado
Rugoso — i ——— 3 |14 9
Suave S — 2 |11]| 8
Espejode falla)| - 15| 7 | 6
Ondulado
o _- 15|25 |23
Sua 1 (15|09
e — 05|05 |04
Plano

Figura 6.18. Escala intermedia, para observaciones de hasta un metro de longitud (Barton, 1987).

Si existen ondulaciones de gran tamafio, de varias decenas de metros, se pueden describir, por
ejemplo, de la siguiente forma: lisa ondulada, con ondulaciones de 10 m de longitud.

Existe otra clasificacién para discontinuidades que se pueden observar en menos de un metro
de longitud. Consta de 10 perfiles, de 10 cm de longitud cada uno, y se obtiene con ella el
coeficiente de rugosidad denominado JRC (ver Figura 6.19). Este coeficiente de rugosidad fue
propuesto por Barton y Choubey (1977), que lo utilizaron en su féormula para determinar la
resistencia al corte de las discontinuidades.

La rugosidad de una discontinuidad disminuye a medida que aumenta la longitud observada,
por ello en la Figura 6.80 el JRC correspondiente a una misma descripcién es menor para una
discontinuidad de 1 m que para 0,2 m. El simbolo J, que aparece en esta figura corresponde al
utilizado por Barton, Lien y Lunde (1974) en su clasificacion geomecanica, para valorar la
rugosidad de las discontinuidades.

Finalmente también se puede estimar el JRC mediante el denominado peine de Barton y un
abaco especialmente disefiado para este calculo, tal y como se presenta en la Figura 6.20.
Para ello se estimara la amplitud maxima de la aspereza en milimetros, que se llevara al abaco
junto con la longitud del perfil de medida en metros para obtener el JRC.
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Figura 6.20. Estimacion de la rugosidad mediante el peine de Barton. Fotografia y montaje: autores.
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6.5.5. Resistencia de los labios

La resistencia de los labios de las discontinuidades se puede expresar de las siguientes
formas:

En funcién del grado de meteorizacion que se describe en las Tablas 6.1 y 6.2 del apartado
6.2. Estas tablas no permiten cuantificar la resistencia de la roca de los labios por lo que son
de poca utilidad.

A partir del ensayo del martillo de Schmidt. La superficie de la roca, que debe estar limpia
de materiales sueltos, por lo menos debajo del martillo, se debe ensayar bajo condiciones
de saturacion. Este procedimiento no se puede utilizar si la roca que contiene la
discontinuidad esta suelta ya que se desplazaria al ser golpeada con el martillo, por lo que
no es aplicable en macizos rocosos muy fracturados. En este caso, se debe extraer el
blogue de roca que contiene la discontinuidad y sujetarlo firmemente antes de golpear en él
con el martillo. Se debe efectuar un ndmero suficiente de ensayos en cada superficie de
discontinuidad. De cada grupo de diez lecturas se desechan las cinco mas bajas y se anota
el valor medio de las cinco mayores. De esta forma se obtiene el valor del JCS (“joint
compressive strength”) que interviene en la férmula propuesta por Barton y Choubey (1977)
para estimar la resistencia al corte de las discontinuidades rocosas sin relleno.

6.5.6. Apertura

Tal y como se muestra y define en la Figura 6.21, las discontinuidades pueden ser cerradas
abiertas y rellenas.

Conceptos:

Discontinuidad cerrada,
no hay nada ni material ni
hueco entre los labios de
la discontinuldad.

Discontinuidad abierta,
existe una distancia entre
ambos labios de la
discontinuidad, sin
ningtn tipo de material.

Discontinuidad rellena,
existe un material de
rellenc entre ambos
labios de la
discontinuidad.

Figura 6.21. Definicion de discontinuidad cerrada, abierta y rellena. Fotografia y montaje: autores.
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Se define apertura como la distancia perpendicular que separa las paredes adyacentes de roca
de una discontinuidad, cuando este espacio intermedio tiene agua o aire. En esto se distingue
la apertura del espesor de relleno (ver Figura 6.22).

espesor de relleno

Figura 6.22. Apertura de una discontinuidad.

Las grandes aperturas pueden ser resultado de desplazamientos cortantes de
discontinuidades, cuando éstas tienen una rugosidad apreciable, o bien pueden ser debidas a
tracciones, lavado o disolucion. Las aperturas se miden con una regla graduada en milimetros.
A gran profundidad las aperturas suelen ser inferiores a medio milimetro, en la mayoria de los
macizos rocosos, y la forma de medirlas es mediante laminas calibradas.

Se deben anotar las aperturas de todas las discontinuidades intersectadas por la linea de toma
de datos, cuando se utiliza esta técnica de observacion. Las variaciones de apertura que
suelen tener las grandes discontinuidades se suelen medir a lo largo de la traza de las mismas.

La resistencia al corte de las discontinuidades con unas aperturas muy pequefias apenas
depende de la separacion entre los labios y disminuye notablemente cuando hay agua en ellas,
ya que la presion de ésta puede reducir las tensiones efectivas normales en la discontinuidad.
Para describir la apertura de las discontinuidades se puede emplear la terminologia
recomendada por la SIMR (Brown, 1981), y que se presenta en la Tabla 6.10.

Tabla 6.10. Terminologia de apertura recomendada por la SIMR (Brown, 1981).

APERTURA DESCRIPCION ASPECTO
<0,1 mm Muy cerrada Aspecto cerrado
0,1-0,25 mm Cerrada
0,25-0,5 mm Parcialmente abierta
0,5-2,5 mm Abierta Aspecto de hendidura
2,5-10 mm Moderadamente ancha
>10 mm Ancha
1-10cm Muy ancha Aspecto abierto
10-100 cm Extremadamente ancha
>1lm Cavernosa

194



6.5.7. Relleno

Se denomina relleno de una discontinuidad al material que ocupa el espacio entre sus labios,
por ejemplo: calcita, fluorita, limo, etc. Normalmente el espesor de relleno es igual a la distancia
perpendicular entre los labios. Es conveniente medir los espesores maximo y minimo y estimar,
a partir de ellos, el espesor medio (Véase Figura 6.23). Si la diferencia entre los espesores
méximo y minimo es grande, puede ser debido a que la discontinuidad ha experimentado
desplazamientos cortantes.

Se suele medir el maximo y el minimo espesor. Si hay
variacion puede deberse a desplazamientos cortantes.
Conviene dar una idea de la meteorizacion de los labios de
la junta y dibujar esquemas o adjuntar fotografias de lo que
se observa. Asi mismo se definira la mineralogia,
granulometria y en su caso tomar muestras.

Figura 6.23. Medicion y andlisis de rellenos. Fotografia y esquema: autores y David Cérdova.

El comportamiento mecénico de las discontinuidades depende en gran medida de las
caracteristicas del relleno, las mas importantes de las cuales son:

e Espesor.

* Mineralogia.

* Granulometria.

» Relacion de sobreconsolidacion.

e Humedad y permeabilidad.

» Desplazamientos cortantes previos.

Al realizar la cartografia geotécnica hay que observar en las discontinuidades los anteriores

factores. Se deben hacer esquemas y fotografias de los rellenos. En la Figura 6.24 se
muestran ejemplos de esquemas de discontinuidades rellenas.
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Figura 6.24 Ejemplos de esquemas de discontinuidades rellenas.

Para estimar la resistencia al corte de una discontinuidad es importante estudiar, caso de
existir, las caracteristicas de la fraccién arcillosa del relleno, sobre todo si se trata de arcillas
expansivas. Ademas, es conveniente determinar si ha existido desplazamiento cortante previo
de la discontinuidad, puesto que la resistencia residual al corte de la arcilla es menor que la
resistencia de pico.

6.6. Agua en las discontinuidades

Generalmente, la circulacion de agua en los macizos rocosos se realiza a lo largo de las
discontinuidades (permeabilidad secundaria), excepto en las rocas sedimentarias con un alto
indice de poros, en las cuales el agua circula por la propia roca (permeabilidad primaria). Esta
permeabilidad necesita que los estratos permeables conecten unos con otros, frecuentemente
a través de discontinuidades. La permeabilidad secundaria es mas propia de los macizos de
rocas igneas y metamorficas. Por lo que se acaba de exponer, la permeabilidad en los macizos
rocosos suele ser muy anisotrépica.

Figura 6.25. Discontinuidad sub-horizontal en granito con claras muestras de goteo. Foto: autores.
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Conviene describir la circulacién de aguas en juntas y familias y adjuntar fecha de toma de
datos y datos meteorolégicos. Se suelen ademas clasificar las siguientes posibilidades de
descripcion de la junta: impermeable (serian discontinuidades cerradas), secas (abiertas o
rellenas sin agua), himeda (abiertas o rellenas con muestras de humedad), goteo (véase por
ejemplo la discontinuidad de la Figura 6.25) y fluencia, cuando el agua fluye como su de un
manantial se tratara.

En las Tablas 6.11 y 6.12 se presentan unas escalas descriptivas, propuestas por la SIMR
(Brown, 1981), que permiten evaluar el grado de filtracién en una discontinuidad:

Tabla 6.11. Grado de filtracion de una discontinuidad sin relleno.

Discontinuidades sin relleno

Grado de S
i ., Descripcion
filtracion
La discontinuidad estd muy cerrada y seca. El flujo de agua por la misma no
! parece posible.
Il La discontinuidad esta seca y no hay evidencia de flujo de agua.
" La discontinuidad esta seca, pero muestra evidencias de flujo de agua, por
ejemplo, manchas de rofia, etc.
\Y La discontinuidad estd himeda, pero no se observa circulacién de agua.
v La discontinuidad muestra filtraciones de agua, gotas de agua ocasionales, pero
no flujo continuo.
La discontinuidad muestra un flujo continuo de agua. (Hay que estimar el caudal
v en litros/minuto y describir la presion, por ejemplo: baja, media o alta).
Tabla 6.12. Grado de filtracién de una discontinuidad con relleno.
Discontinuidades con relleno
Grado de ey
. . Descripcion
filtracion
Los materiales de relleno estan fuertemente consolidados y secos, parece muy
! improbable la aparicion de un flujo debido a que la permeabilidad es muy baja.
Il Los materiales de relleno estan himedos, pero no circula agua.
i Los materiales de relleno estan himedos, con gotas ocasionales de agua.
Los materiales de relleno muestran signos de lavado, con flujo continuo de agua.
v (Se debe estimar el caudal en litros/minuto).
Los materiales de relleno estan lavados localmente, y hay un considerable flujo
\% de agua a lo largo de los canales de erosién. (Se debe estimar el caudal en
litros/minuto y la presion: baja, media o alta).
Los materiales de relleno estan completamente erosionados por el agua, que
Vi circula a presiones muy elevadas, especialmente en los afloramientos. (Se debe

estimar el caudal en litros/minuto y describir la presion).

6.7. Familias de discontinuidades
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Una familia de discontinuidades esta constituida por aquellas que tienen orientaciones similares
y el mismo origen. Por ello las familias se pueden determinar, representando los polos de las
discontinuidades observadas en el macizo rocosos en una red polar equiareal (por ejemplo
mediante la plantilla de Schmidt, que se muestra arriba a la izquierda en la Figura 6.26 o
utilizando programas ad-hoc como el programa DIPS de la compafila Rocscience), para
obtener un diagrama de polos (arriba a la derecha en la Figura 6.26.), que se contornearan
utilizando una plantilla de conteo equiareal (como por ejemplo la plantilla de Kalsbeek, abajo a
la izquierda en la figura, o mediante el programa DIPS) para obtener la distribucion de polos
(en la Figura 6.26 abajo a la derecha) que representara todas las discontinuidades medidas en
el macizo rocosos y donde se tratara de identificar y estimar las orientaciones medias de las
familias tal y como se comenta a continuacion.

Representacion de polos medidos en un macizo.

|3

Plantilla de Kalsheek para conteo de polos. Distribucion de polos en un macizo con
4 familias e juntas observadas.

Figura 6.26. Plantilla de Schmidt para representacion de polos (arriba izquierda), representacion de los polos
de juntas medias en un macizo rocoso determinado (arriba derecha), plantilla de conteo de Kalsbeek (abajo
izquierda ) y distribucién de los polos medidos en un macizo rocoso mediante el programa DIPS (Rocscience,

2002) abajo a la derecha.
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Figura 6.27. Procedimiento de estimacion de familias de discontinuidades para el caso de un macizo rocoso.
Explicacién en el texto.

Con esta representacion de distribucion de polos habra que realizar manualmente la seleccion
de las zonas de orientacion correspondientes a cada familia (para lo cual se podra utilizara el
programa DIPS de Rocscience, 2002), y se obtendran unos valores de direccion de buzamiento
y buzamiento correspondientes a las orientaciones medias de cada familia (Figura 6.27).

Con los datos medios de orientacién se reubicara cada discontinuidad sobre el censo original
en su familia para obtener las propiedades promedio de cada una de las familias identificadas,
y asi se obtendra una tabla con las orientaciones y valores promedio de los caracteres
geomecanicos mas importantes de las discontinuidades observadas en campo y clasificadas
en familias o sistemas. (Figura 6.27).

Cuando las familias de discontinuidades no se identifican facilmente en el campo ni en la red
polar, se pueden delimitar mediante métodos estadisticos aplicados a la distribucién de los
polos.

El nimero de familias de discontinuidades existentes en un macizo rocoso define su
comportamiento; determina el grado en que puede deformarse sin que se produzcan roturas en
los materiales rocosos y prefigura la forma de rotura del macizo al realizar en él una voladura,
por ejemplo. En la Figura 6.28 se muestran ejemplos esquematicos y reales de macizos con
una y tres familias de discontinuidades respectivamente.
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Figura 6.28. Esquema y fotografias de un macizo con a) una sola familia de discontinuidades y b) con tres
familias de discontinuidades. Fotos: autores.

La numeracion de las familias para su identificacién se debe hacer empezando por las mas
sistematicas y persistentes o por las que mayores problemas de estabilidad que pueden
producir.

6.8. Tamafo de los bloques

El tamafio de los bloques es un indicador muy importante de la calidad de un macizo rocoso.
Viene determinado por el nimero de familias, el espaciado de las discontinuidades y su
tamafio.

El tamafio de los bloques juntamente con la resistencia al corte de las discontinuidades y de la
roca determina el comportamiento mecanico del macizo rocoso. LOs macizos rocosos
compuestos por grandes bloques tienden a ser poco deformables, mientras que si el tamafio de
éstos es suficientemente pequefio pueden llegar a fluir, en casos excepcionales.

El tamafio de los bloques se puede expresar mediante el indice de tamafio (l,) 0 mediante el
indice volumétrico de discontinuidades (J,).

En macizos rocosos sedimentarios los bloques que se forman suelen ser cubicos o prisméaticos

y estar formados por los planos de estratificacién mas dos familias de juntas perpendiculares a
la estratificacion y perpendiculares también entre si. En tales casos I, se puede definir como:
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; (6.3)

L

donde,
S;,S>yS; son los espaciados medios de las correspondientes familias de
discontinuidades.

En estos casos puede estimarse seleccionando, a simple vista, una serie de bloques de
tamafio medio (Figura 6.29).

Figura 6.29. Representacion espacial de los sistemas de discontinuidades para la estimacién del indice de
tamafio. Fotografia y montaje: David Cérdova.

En los macizos rocosos no sedimentarios, en los que los bloques no suelen no ser tan
regulares, el indice de tamafio se puede determinar seleccionando previamente, a simple vista,
los bloques de tamafio medio. Cada dominio estructural se suele caracterizar por una |y,

El indice volumétrico de discontinuidades, J,, se define como la suma del numero de
discontinuidades por metro de cada una de las familias existentes. El calculo de J, se debe

realizar a partir de los espaciados medios de las familias (Figura 6.30).

Existe una correlacién entre J, y el RQD (Palmstron, 2005):
ROD=110-2,5J, (6.4)

el RQD tiene su valor maximo, es decir, 100 para J,<4. Esta relacion, se puede utilizar, aunque
no es muy precisa, para estimar el RQD cuando no se dispone de testigos de sondeos.

Los siguientes términos descriptivos propuestos por la SIMR (Brown, 1981) permiten clasificar
los blogues por tamafios segln la Tabla 6.13. También se pueden clasificar los bloques segun
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su tamafio a partir de la longitud media de las aristas que los delimitan. En la Tabla 6.14. se
presenta una escala de longitudes que se puede utilizar con dicho objetivo.

indice volumétrico de juntas (J ): Es el nimero de juntas que intersecta 1
m? de macizo rocoso.

n
J=% (1/8)
i=1
$,=0.2, y $;=0.33
J, =102+ +1/0.33 = 12

¥

1m

F 3

8;=dysen a

Figura 6.30. Estimacion del indice J , a partir de las discontinuidades de las distintas familias observadas sobre
una muestra de macizo rocoso de un metro ctbico o a partir de los espaciados medios de las familias de las
discontinuidades observadas, para lo cual conviene ir estimando una serie grande de espaciados en la
direccién normal a cada una de las familias de juntas observadas in-situ.

Tabla 6.13. Clasificacion por tamafios de los bloques de un macizo rocosos.

Descripcion J, (juntas/m °)
Bloques muy grandes <1,0
Bloques grandes 1-3
Bloques medios 3-10
Bloques pequefios 10-30
Bloques muy pequefios >30

Tabla 6.14. Clasificacién del tamafio de los bloques de un macizo rocoso segun la longitud media de su arista.

Término Longitud media de las aristas, mm
Muy grande >2000
Grande 600-2000
Medio 200-600
Pequefio 60-200
Muy pequefio <60
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Los blogues presentes en los macizos rocosos se pueden describir (Matula, 1981) utilizando la
siguiente terminologia:

« Bloques poliédricos. Se forman en presencia de discontinuidades irregulares. El tamafio y la
forma de los bloques varian ampliamente (Figura 6.31a).

* Bloques tabulares. Se forman cuando existe un conjunto dominante de discontinuidades
paralelas, por ejemplo, planos de estratificacion, y juntas discontinuas. El espesor de los
blogues es mucho menor que su longitud y su anchura (Figura 6.31b).

e Bloques prismaticos. Aparecen cuando existen dos conjuntos dominantes de
discontinuidades, aproximadamente ortogonales, y un tercer conjunto irregular. El espesor
del bloque es menor que su longitud y anchura (Figura 6.31c).

« Bloques cubicos. Este tipo de bloque se da cuando se presentan tres conjuntos dominantes
de discontinuidades, aproximadamente ortogonales, con juntas irregulares ocasionales
(Figura 6.31d).

» Bloques romboédricos. Estos bloques aparecen cuando existen tres 0 mas conjuntos de
discontinuidades oblicuas dominantes que dan lugar a bloques equidimensionales (Figura
6.31e).

« Bloques columnares. Se observan cuando hay varias juntas, continuas, paralelas, cruzadas
por otras de forma irregular. Su longitud es mayor que el resto de las dimensiones (Figura
6.31f).

‘='m = 47
Si=ShZ
=28

Figura 6.31 Esquemas de tipos de blogues. Matula (1981)
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6.9. Toma de datos en campo

El principal objetivo de la realizacion de un estudio geotécnico en el ambito de la mecanica de
rocas consiste en conocer la estructura y atributos de los macizos rocosos relacionados con un
trabajo de ingenieria. El ingeniero debe conocer la limitaciones intrinsecas de un estudio
geotécnico. Las incertidumbres del terreno deben ser resueltas con la adecuada flexibilidad y
sensibilidad para realizar disefios constructivos que eviten consecuencias costosas debido a
“sorpresas geoldgicas”. Al final las predicciones son comprobadas por la realidad del terreno.
(Galera, 1994).En el ambito de la ingenieria civil, los medios econémicos con los que se cuenta
para la realizacién de un estudio geotécnico son en torno al 1% del coste total de ejecucion de
la obra(entre el 0,5 y el 2 %). De dicha cantidad la mitad se suele ir en la realizacién de
sondeos absolutamente necesarios para conocer el terreno en profundidad. Su elevado coste
obliga a racionalizar su realizacion en tiempo y coste obteniendo de ellos la méaxima
informacion posible. (Galera, 1994).

Para abordar el modelo geolégico y el modelo geotécnico del macizo rocoso involucrado se
deben abordar los siguientes aspectos: geologia: estratigrafia, estructural y geomorfologia;
litologia: tipos, contactos y distribucidn; espesor y caracteristicas del recubrimiento; estructura
del macizo rocoso, parametros resistentes y de deformacion del macizo y posicién y movilidad
del agua. Los medios para abordarlos son: la investigacion bibliografica; la cartografia
geologico-geotécnica y fotografia aérea existentes, los estudios hidrogeoldgicos, las
clasificaciones geomecanicas, los levantamiento o censos de discontinuidades, las técnicas
geofisicas, los sondeos y los ensayos in-situ y de laboratorio. Todas las actividades indicadas
estan relacionadas pudiéndose establecer las siguientes fases de investigacion (Galera, 1994):

1) Trabajos de campo basicos o preliminares que condicionan la calidad y economia del

resto de la campafia de investigacion,

2) Prospecciones de campo,

3) Ensayos de laboratorio y

4) Interpretacion y elaboracién del modelo (trabajo de gabinete).
Para abarcar todos estos aspectos a través de los medios considerados conviene planificar el
estudio de manera que un esquema razonable para la realizacion de un estudio geotécnico de
una gran obra (mina subterranea, tlnel carretero o ferroviario) es el que se presenta en la
Figura 6.32. (Galera, 1994).

La primera tarea que hay que realizar cuando se desea llevar a cabo un estudio geotécnico
consiste en analizar la informacion geoldgica publicada a nivel regional, para lo cual se
utilizaran en Espafia la infraestructura de cartografia geoldgica del ITGE a escala 1:50.000.
Piénsese que para estudiar por ejemplo una zona de un kilémetro cuadrado, esto equivale a
0,25 cm” en la hoja geoldgica, por lo que sera siempre necesario contar con una cartografia de
detalle a escala grande (entre 1:500 a 1:2000), que se realizara con la ayuda de la fotografia
aérea y mediante reconocimientos de campo. No obstante la cartografia geoldgica si que
informa sobre los tipos de rocas que aparecen en la zona, estratigrafia y aspectos estructurales
generales de la zona de interés
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Figura 6.32. Esquema razonable para la realizacién de un estudio geotécnico. Segun Galera (1994).

A continuacién, se debe de hacer un estudio de los afloramientos de roca presentes en el
terreno, que resultan faciles de identificar tanto ellos como sus accesos mediante fotografia
aérea. Ademas esta fotografia informa sobre geomorfologia y recubrimientos, estructura de
plegamiento y fracturacién, reconocimiento de litologias. Si esta informacion no fuera suficiente
habria que proceder, siempre que el espesor de suelo fuera pequefio, inferior a unos 4 m, a la
apertura de zanjas o calicatas. Finalmente, en caso necesario, habrd que proceder a sondear
el terreno.

Mediante los métodos de observacion anteriormente indicados se tiene acceso directo a la
roca, pero en muchos casos es conveniente complementar esta informacion con la que se
puede obtener por métodos geofisicos, los cuales permiten estudiar los macizos rocosos de
forma indirecta pero en amplias extensiones.

6.9.1. Geologia regional

Las caracteristicas geotécnicas de un macizo rocoso determinado son producto de la historia
geoldgica de la region en que se encuentra. Los tipos de rocas, fallas, pliegues y juntas en las
areas relativamente pequefias en la que se implantan las obras de ingenieria, forman parte de
un conjunto mayor en el que se refleja el proceso geolégico a gran escala al que estuvo
sometida la region. A veces puede ser necesario conocer dicho proceso, ya que de él se
pueden deducir ciertas tendencias estructurales que pueden pasar inadvertidas si solamente se
tiene en cuenta la informacion detallada obtenida en el macizo rocoso a nivel local.
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Las fotografias aéreas pueden proporcionar una informacion muy Util sobre las caracteristicas
geoldgicas de la zona a estudiar. Las fallas y otras discontinuidades lineales de primer orden
son normalmente muy faciles de identificar en las fotos aéreas, pero es necesario ser un buen
especialista para localizar e interpretar algunos rasgos del terreno. El examen estereoscépico
de pares de fotografias aéreas suele ser especialmente Util en zonas donde existe un relieve
topogréafico importante, ya que puede permitir localizar antiguos deslizamientos u otros
fenémenos geotécnicos importantes.

6.9.2. Observaciéon de afloramientos

En una primera etapa del estudio de una excavacién subterranea o a cielo abierto,
normalmente no se tiene acceso al macizo rocoso en profundidad. En este caso se deben
utilizar los afloramientos en superficie para obtener la maxima informacién sobre los tipos
litolégicos y las caracteristicas estructurales del macizo rocoso. Habitualmente, los lechos de
los rios son una fuente importante de informaciébn porque contienen gran cantidad de
afloramientos, particularmente cuando la corriente ha erosionado el terreno superficial y ha
dejado la masa rocosa al descubierto. Cuando el area de macizo rocoso que aflora en
superficie es limitada, o cuando los afloramientos accesibles estan intensamente alterados por
la meteorizacién, puede ser recomendable proceder a la excavacién de trincheras o pozos.

Ademas de para la identificacién de los tipos de roca, los estudios de los afloramientos son
Utiles para conocer el buzamiento y el rumbo de las discontinuidades estructurales, tales como:
planos de estratificacién, fallas y juntas. Se puede ahorrar mucho tiempo y energia si estas
medidas se efectdan con los instrumentos especificamente disefiados para ello.

El equipo basico que hay que utilizar en el campo debe de incluir lo siguiente:

« Brujula geologica.

« Cinta métrica de 10 m de longitud minima.

» Regla plegable de 2 m de longitud graduada en milimetros.

e Spray de pintura.

< Bolsas de plastico para el almacenamiento de muestras de uno o dos kilos de roca o suelo.
« Matrtillo de gedlogo.

e Cuchillo.

e Camara fotogréafica.

* Martillo de Schmidt tipo L.

e Tabla de JRC.

En la Tabla 6.14 se presenta a manera de ejemplo un impreso de toma de datos en
afloramientos.

206



L0¢

Tabla 6.14.
TOMA DE DATOS EN AFLORAMIENTOS

Funto . o - Meteariz
i Crrientacian Continuidad Meteariz P Circulaci [ Fiesisten
de Tipo de . . . aclon . .
Espaciado Superficie Rell=no acicn de R dnde | ciadela
ochserva [ plano i Seqdn rumbo | labios
cidn Acimut | Buzam Freqiin buzamiento 3 roca discant agua roa
Ezcala | O
«1m 1-3 3-10 10-20 | =20m | <2cm -6 E-20 20-60 | BO-Zm | Z-Bm » Bm cC
1 Falla 210 1]

. Tipa | Espesor
métrica P 4




Cuando el recubrimiento de suelos sobre el macizo rocoso es de poco espesor, se puede
acceder a éste mediante zanjas o calicatas. En la Tabla 6.15 se presenta un impreso para el
registro de calicatas.

Tabla 6.15. Registro de calicatas

=imbala
Frofundidad | grafico de la |  Meteonzacidn Estructura gealdgica
litologia

6.9.3. Toma de datos en profundidad

Normalmente, la informacion que se puede recoger en superficie no es suficiente para elaborar
el modelo geoldgico del macizo rocoso donde se va a implantar la excavacion objeto de
estudio, por lo que es necesario complementarla mediante los datos tomados en profundidad.
Esta toma de datos se puede realizar mediante sondeos, galerias y métodos geofisicos.

6.9.3.1. Toma de datos en galerias

La toma de datos en galerias se puede efectuar de forma andloga a la explicada para los
afloramientos en superficie si bien existen las diferencias que se exponen a continuacion:

« Orientacion de las discontinuidades. Cuando la roca es muy magnética la brdjula puede
sufrir interferencias; esto mismo puede suceder por la presencia de entibacion metalica,
tubos de hierro, railes, etc. En estos casos, en lugar de la brdjula se debe utilizar una clino-
regla o un transportador de angulos para medir la orientacion de las discontinuidades. Se
coloca una cinta métrica paralela a los hastiales del tinel y se orienta convenientemente. A
continuacion se coloca la clino-regla con uno de sus lados paralelo a la cinta y se mide con
ella la direccién de las discontinuidades respecto de la cinta.

» Persistencia. Dadas las pequefias dimensiones que tienen, en general, las galerias de
reconocimiento puede resultar imposible medir las longitudes de las discontinuidades segun
su rumbo y buzamiento, por este motivo para obtener esta informacién hay que aprovechar
los huecos mas grandes existentes en el subterraneo, como las zonas de interseccién de
tlneles, etc.
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Apertura. Los tuneles perforados por medios mecanicos, como tuneladoras 0 maquinas de
ataque puntual, o los realizados con voladuras de precorte, permiten obtener una
informacion mas fidedigna sobre las aperturas de las discontinuidades que los efectuados
mediante voladuras normales, ya que éstas producen una separacion de los labios de las
discontinuidades como consecuencia, principalmente, de las expansién de los gases
generados por el explosivo.

Afluencia de agua. Los tuneles actian muchas veces como drenaje de los macizos rocosos
(véase Figura 6.33), por lo que suele ser muy util describir el caudal recogido en el tunel,
para lo cual conviene dividir éste en secciones, correspondiendo cada una de ellas a una
region estructural distinta de las atravesadas por el tunel. Esta labor se debe realizar
rapidamente después de excavado el tinel, ya que los acuiferos se pueden vaciar en poco
tiempo. La circulacién de agua en las galerias se puede describir, siguiendo las indicaciones
de la SIMR (Brown, 1981), conforme se indica en la Tabla 6.16.

Tabla 6.16. Afluencia de agua en galerias.

Afluencia de agua en galeria

Grado de Ly
filtracién Descripcion
I Paredes y boveda secas, no se detectan filtraciones.
Il Pequefia filtracién, determinadas discontinuidades presentan un goteo de agua.
" Afluencia media, determinadas discontinuidades presentan un caudal continuo
(se estima el caudal en litros/minuto/10 metros de tanel).
v Gran afluencia, determinadas discontinuidades presentan un caudal continuo (se
estima el caudal en litros/minuto/10 metros de tinel)
v Afluencia excepcionalmente elevada, determinadas fuentes tienen caudales
extraordinarios (se estima el caudal en litros/minuto/10 metros de tunel)

Figura 6.33. Manantial de agua con un flujo de 5 litros por minuto en una galeria minera en la mina Yauliyacu
(Peru). Foto: autores.
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6.9.3.2. Toma de datos en sondeos

La forma habitual de obtener informacion sobre el macizo rocoso en profundidad en los
estudios de estabilidad de taludes es mediante sondeos.

Para obtener testigos del macizo rocoso de buena calidad conviene que el sondeo se realice
con corona de diamantes. Es aconsejable que la sonda sea de empuje hidraulico ya que
permite ajustar la presion de la corona de perforacion en el fondo del sondeo a la dureza de la
roca que se estd perforando. Las zonas meteorizadas o fracturadas se deben de atravesar
rapidamente para evitar que sean erosionadas por el agua de perforacion. Se puede mejorar la
calidad del testigo obtenido del sondeo utilizando baterias dobles o triples en lugar de sencillas.
También es importante disponer de una amplia serie de velocidades de rotacion, para poder
ajustar este parametro de la roca que se esta perforando y al tipo de corona.

El propdsito de la perforacidon geotécnica es obtener una muestra completa del macizo rocoso
en un estado lo méas proximo posible al original. Esto sélo se puede conseguir si el testigo pasa
sin alterarse al interior de un tubo fijo contenido en la bateria (un tubo que no gira al girar el
tubo exterior al que esta unida la corona). Ademas de describir detalladamente el testigo
conviene inspeccionar el agujero del sondeo mediante algin medio de observacion, por
ejemplo, periscopio, camara de television, camara de ultrasonidos, etc.

Antes de realizar las observaciones en el testigo se debe proceder a lavarlo; sin embargo,
cuando existen discontinuidades con relleno o se trata de rocas arcillosas alterables con la
humedad no se debe lavar el testigo. Previamente a hacer observaciones detalladas en los
testigos, se deben contemplar en su conjunto para determinar los dominios estructurales que
se han atravesado y sus caracteristicas geologicas. Se debe medir y anotar el testigo total
recuperado, que se define como la suma de las longitudes de todos los trozos de testigo
recuperados expresada en tanto por ciento de la longitud total perforada. La recuperacién que
se consigue en un macizo rocoso de poca calidad depende mucho del equipo de perforacién y
de la habilidad del sondista. Es importante que el sondista anote cuidadosamente la
profundidad del comienzo y del final de cada maniobra de perforacién. Los tramos donde se ha
perdido el testigo se deben sustituir por piezas de madera, al ser colocado éste en la caja.

Se denomina frecuencia de fracturacion al numero de discontinuidades naturales que
intersectan una determinada longitud de testigo. En este computo se deben descontar las
fracturas producidas por el manejo poco cuidadoso del testigo o en la perforacién. El RQD
(Rock Quality Designation) es un factor de recuperacion modificado. Para obternerlo se anotan
todos los trozos de testigo de longitud superior a 10 cm y se expresan como porcentaje de la
longitud total perforada. Si se rompe el testigo durante el manejo o en el proceso de
perforacién, o sea si existen fracturas frescas, se colocan juntos los trozos rotos y se ignora la
existencia de dichas fracturas. Cuando el material perforado es mas débil que la roca
encajante, tal como salbanda arcillosa sobreconsolidada, no se considera para el computo del
RQD, incluso si tiene méas de 10 cm de longitud. Las longitudes de los trozos de testigo se
deben medir a lo largo de su eje, por lo que las discontinuidades paralelas a éste no
disminuyen los valores del RQD. Se deben anotar separadamente los valores de RQD en cada
estrato individual, dominio estructural, zona débil, etc., con lo que se puede obtener una

210



informacidn precisa de la situacién y espesor de los tramos con valores pequefios o nulos del
RQD.

Al realizar el registro del sondeo hay que anotar los aspectos que se describen a continuacién:

Orientacion de las discontinuidades. La orientacion e inclinacion de las discontinuidades
estructurales de un macizo rocoso son factores extremadamente importantes a la hora de
disefiar una excavaciéon subterranea o a cielo abierto. Por tanto, la orientacion del testigo es
muy importante. La inclinacion aparente de las discontinuidades que intersectan el testigo
con respecto al eje del mismo, se puede medir mediante un transportador de angulos. Si el
sondeo es vertical, el complementario de estos angulos representa el buzamiento verdadero
de las discontinuidades, pero si no se orienta el testigo no es posible conocer la direccion
del buzamiento. Si se realizan dos o tres sondeos en un macizo rocoso donde existen
discontinuidades extensas reconocibles, como la estratificacion o fallas, se puede deducir la
direccion del buzamiento utilizando métodos graficos.

La inclinacion en grados de la estratificacion en las rocas sedimentarias y en las rocas
metamorficas que conservan la estratificacion se anota en la columna correspondiente. En
las demas columnas se anotan las inclinaciones de los restantes planos de discontinuidad
existentes en el testigo. La orientacion de los planos de discontinuidad respecto a la
estratificacion se consigue orientando el testigo segun unos ejes imaginarios (ver Figura
6.34), de forma tal que el rumbo de la estratificacién coincida con la direccion AC de dichos
ejes. Segun este criterio el rumbo y buzamiento de la estratificacion que se muestra en la
Figura 6.34 seria AC-60°-D y la junta que se muestra en dicha figura tendria un rumbo BD y
un buzamiento de 30°-C.

Estratificacion

Figura 6.34. Orientacién de un testigo de sondeo.
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En las rocas metamorficas no estratificadas y en las igneas se pueden orientar las fracturas
relativamente al plano de discontinuidad mas frecuente y que, a su vez, tenga suficiente
extension y pueda identificarse en los afloramientos.

Como se ha indicado anteriormente, por métodos graficos se puede establecer la
orientacién e inclinacion de los estratos o fallas cuando han sido atravesados por tres
sondeos como minimo, pero la orientacion del testigo mediante un solo sondeo depende
normalmente de la utilizacion de algin aparato de orientacion durante la perforacién o de
una camara de TV o de ultrasonidos una vez terminada ésta.

Espaciado. El espaciado o frecuencia de las discontinuidades se puede conocer mediante el
analisis del testigo y por técnicas de visualizacion del sondeo, como camaras de TV,
camaras fotograficas, camaras de ultrasonidos, etc. El espaciado S se puede estimar a
partir de la longitud L medida a lo largo del eje del testigo entre discontinuidades naturales
adyacentes de una misma familia y del angulo & de las discontinuidades con el eje del
testigo. Asi:

S=Lsen6 (6.5)

Rugosidad. La rugosidad de los labios de una discontinuidad y la correspondiente
resistencia al corte a escala real, no se pueden obtener de los datos proporcionados por un
solo testigo, ya que la superficie intersectada no es suficientemente grande. Sin embargo,
utilizando las escalas graficas de rugosidad para 10 cm de tamafio (JRC), se puede
clasificar la rugosidad de las discontinuidades cortadas por un sondeo.

Resistencia de los labios de la discontinuidad. Sobre el testigo se pueden utilizar los
procedimientos descritos para estimar en el campo la resistencia al corte una
discontinuidad, es decir: grado de meteorizacién de los labios de la discontinuidad y rebote
del martillo de Schmidt. Como el testigo proporciona una linea de muestreo dentro del
macizo rocoso, permite observar directamente la penetracion de la meteorizacion en las
paredes de las discontinuidades.

Apertura. Las aperturas de las discontinuidades intersectadas por sondeos se pueden
estimar si se perfora con testigo continuo. Una discontinuidad se denomina abierta si las dos
piezas de testigo que la delimitan no pueden acoplarse perfectamente a lo largo de la
discontinuidad o si son visibles ciertos vacios en ella. Una discontinuidad que aparece
abierta en el testigo puede haber estado cerrada “in situ” y haberse perdido los materiales
blandos de relleno durante la perforacion. Se pueden utilizar camaras de television,
periscopios 0 cdmaras de ultrasonidos para estudiar las aperturas de las discontinuidades
en las paredes del sondeo.

Relleno. Suele ser dificil recuperar los materiales de relleno de las discontinuidades cuando
son blandos, a menos que se utilice un método de testificacion de mucha calidad, por
ejemplo, tubo triple. El material de relleno debe ser descrito con claridad haciendo referencia
a su espesor, mineralogia y meteorizacion. Las dificultades que se presentan normalmente
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para recuperar el relleno de las discontinuidades y la gran importancia que éste tiene en los
estudios geotécnicos, justifican la utilizacién de sistemas especiales de recuperacion y
técnicas visuales de observacién del sondeo. Cuando se estudia el relleno de una
discontinuidad es necesario revisar cuidadosamente si los trozos de testigo a cada lado de
la discontinuidad estan correctamente acoplados o no; la falta de acoplamiento puede
indicar pérdida de material de relleno, desplazamientos cortantes o trituracion de los labios
de la discontinuidad durante el proceso de perforacion.

« Circulacion de agua. Las observaciones realizadas en el sondeo pueden proporcionar
informacion sobre los niveles freaticos. La presencia de éxidos de hierro en el testigo indica
que la roca esta situada sobre el nivel hidrostatico medio; normalmente los 6xidos de hierro
aparecen con mas intensidad en las zonas donde existe una variacion del nivel hidrostatico.
Por supuesto los sondeos proporcionan un medio excelente para averiguar directamente la
posicién del nivel freatico, mediante instrumentos de deteccién que se bajan por el interior
del sondeo o instalando piezémetros en él. También se pueden observar los puntos de
entrada de agua en el sondeo utilizando periscopios o camaras de television.

* Numero de familias de discontinuidades. La cantidad de familias de discontinuidades
intersectadas por un sondeo depende de la orientacién de éste con respecto a las familias
existentes. La observacion es mas facil cuando se disefian los sondeos de modo que
intersecten a las diferentes familias con angulos adecuados.

Para anotar todos los datos descritos anteriormente no existe un formato Gnico normalizado ya
que los datos del macizo rocoso necesarios pueden variar de un proyecto a otro.

En los modelos de registro de sondeo se suele incluir las siguientes columnas: didmetro de la
bateria, diametro de la tuberia, pérdida de agua durante la perforacion, profundidad en metros,
simbolos graficos, RQD, recuperacion, descripcion litolégica, meteorizacion, fracturacion,
rumbo y buzamiento de las juntas y rugosidad, espesor y tipo de relleno.

En el encabezamiento de la hoja de registro se hacen constar los datos necesarios para
identificar el sondeo y caracterizar el tipo de operacion como son: sondista, sistema de
perforacién, angulo con la horizontal, direccion, coordenadas, nimero de sondeo y fecha.
También se recogen en este registro las medidas del nivel freatico y las caracteristicas del
lugar donde esta emplazada la sonda.

Ya que se gasta mucho dinero en la perforacion y se intenta recuperar la mayor longitud

posible de testigo, se deben almacenar éstos de forma que estén protegidos de la influencia de
los factores atmosféricos y de modo que sea posible acceder a ellos sin gran esfuerzo fisico.
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TABLA 6.17.
REGISTRO DE SODEO
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6.10. Presentacién de la informacién geoldgica

Los mapas producidos como resultado de los estudios geoldgicos regionales se suelen
presentar a una escala entre 1:100.000 y 1:10.000. Para recoger informacion mas detallada,
necesaria para el disefio de las obras de ingenieria, hay que realizar mapas y planos a una
escala de alrededor de 1:1.000 o incluso 1:100. El tipo de informacion incluida en tales planos,
juntamente con los registros y notas que les deben acompafiar, deben ser tales que permitan
realizar una clasificacion geomecéanica completa del macizo rocoso. Es importante que la
informacién obtenida en el campo sea transferida a mapas, planos, etc., preferiblemente cada
dia, ya que asi se pueden detectar anomalias mientras el acceso a los afloramientos es todavia
facil y corregir los errores que se hayan cometido. Es fundamental que los datos anotados en
los mapas sean inteligibles para los ingenieros que trabajan en otros aspectos del proyecto. A
continuacion se dan algunas recomendaciones sobre la presentacion de la informacion:

e Orientacién de las discontinuidades. EI método mas sencillo de presentar los datos de
orientacién de las discontinuidades consiste en utilizar los simbolos de rumbo y buzamiento
colocados en su adecuada situacion sobre el plano geolégico. El Unico problema que

presenta este método es la limitacion del espacio existente en el plano geoldgico para
dibujar muchas discontinuidades. Se suelen utilizar lineas gruesas continuas para
representar las discontinuidades visibles y lineas discontinuas para las discontinuidades que
estan cubiertas localmente.

Otra forma de representar las discontinuidades es mediante bloques diagrama, que
consisten en dibujos en perspectiva de la zona del estudio. Son interesantes cuando se
quiere ver la relacion entre la obra de ingenieria y la estructura rocosa (ver Figura 6.28). De
esta forma, se pueden representar muchos tipos de obras, por ejemplo, emboquillado de
tineles, taludes rocosos, etc.

En el método de la roseta de juntas se pueden representar éstas de una manera
cuantitativa. Las juntas se dibujan, utilizando un circulo graduado de 0 a 360°, mediante
lineas radiales dispuestas en intervalos de 10°. El nimero de juntas cuyo rumbo esta
comprendido en un intervalo se representan a lo largo del radio utilizando circulos
concéntricos (Ver Figura 6.35). El buzamiento de las discontinuidades no se puede
representar en el interior de la roseta por lo que se coloca en el exterior del circulo.

La forma mas habitual de representar los planos de discontinuidad por su orientacion es
mediante la proyeccion hemisférica equiareal, o sea, que conserva las areas, utilizando la
red de Lambert o de Schmidt. Una vez representados mediante dicha proyeccion los polos
de los planos, se pueden trazar sobre la red lineas de igual nimero de polos contenidos (ver
Figura 6.36). Esta es la mejor forma de localizar el polo medio de cada familia y definir el
namero de ellas existentes en el macizo rocoso.

Una fuente de errores frecuente en el estudio de juntas es la inclusion en el mismo conjunto
de polos de diferentes dominios estructurales. Es muy importante anotar en la red de
proyecciéon estereogréafica solamente aquellos polos del mismo dominio estructural. La
segunda fuente de error mas frecuente estd relacionada con el angulo que forma la
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direccion del plano de la discontinuidad que se pretende registrar con la orientacién de la
superficie de medida. Por ejemplo, si se registran los datos en una trinchera de
reconocimiento, no se podra detectar una discontinuidad de gran tamafio paralela a la
trinchera. Este error se puede corregir mediante una regla propuesta por Terzaghi
consistente en ponderar las medidas de las juntas a favor de aquellas mas paralelas a la
direccion del afloramiento en el que se realizan las medidas. Una solucién mejor es llevar a
cabo el registro de las discontinuidades en distintas direcciones.

Apparent Strike
15 max planes f arc
at outer circle

Trend / Plunge of
Face Normal = 0,90
(directed away from viewer)

Mo Bias Correction

119 Planes Plotted
Within 45 and 80
Degrees of Viewing
Face

Figura 6.35. Roseta de juntas. Realizada con el programa DIPS.

o Poles

Equal Area
Lower Hemisphere
135 Poles
135 Enties

Figura 6.36 Representacion de polos de discontinuidades sobre la red de Schmidt, realizada con el programa
DIPS (Rocscience, 2002).

Tamafio de las discontinuidades. A la hora de representar el tamafio de las

discontinuidades, es (til disponer de informacion sobre el tipo de terminacion de ellas. Las
discontinuidades que se extienden fuera del afloramiento (x) deben distinguirse de aquellas
que visiblemente terminan en roca en el afloramiento (r) y de aquellas que terminan contra
otras discontinuidades (d). Una familia de discontinuidades con un gran ndmero de
terminaciones (x) suele ser mas continua que otra que tiene muchas terminaciones (d). Una
familia de discontinuidades de pequefio tamafio tendra muchas terminaciones de tipo (r).
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Por lo tanto a la hora de anotar las discontinuidades en el plano geolégico, se debe hacer
constar la longitud en metros de la discontinuidad seguida de las letras (x), (r) o (d); por
ejemplo, 8 (dx) es una discontinuidad de 8 metros de longitud con una terminaciéon contra
otra discontinuidad y la otra terminacién invisible porque se extiende mas alla del
afloramiento. Donde los afloramientos son suficientemente grandes y numerosos, la
informacion obtenida permite dibujar histogramas de frecuencia con las longitudes de las
trazas de los planos de las discontinuidades para cada familia.

Rugosidad de las discontinuidades. Se representa mediante perfiles lineales que se
obtienen a partir de las coordenadas de la superficie de la discontinuidad; se suelen dibujar
los perfiles correspondientes a las rugosidades maxima, minima y media de cada familia.
Ademas de las gréficas conviene incluir fotografias de los labios de las discontinuidades
correspondientes a dichas rugosidades. Se deben hacer histogramas con los valores del
JRC obtenidos a partir de la tabla de Barton y Choubey (1977) y con los valores de los
angulos de ondulacion.

Apertura de las discontinuidades. Conviene realizar, para cada familia, de discontinuidades,
un histograma de aperturas. En cada familia se debe anotar la apertura media. Las
discontinuidades individuales que tienen aperturas notablemente mayores que el valor
medio, se deben describir con precision y fotografiar siempre que sea posible.

Espaciado de las discontinuidades. Ademas de realizar histogramas de espaciados (véase
Figura 6.37), el espaciado medio, maximo y minimo de cada familia de discontinuidades
debe ser anotado. Una escala de espaciados practica es la recomendada por la SIMR
(Brown, 1981), que se describié anteriormente.

HISTOGRAMA DE ESPACIADOS DE DISCONTINUIDADES POR FAMILIAS
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Figura 6.37. Representacion del histograma de espaciados de las diferentes familias de discontinuidades de

un macizo rocoso.

Meteorizacion de las rocas. Se deben representar los grados de meteorizacion reconocibles
en croquis simplificados y en secciones verticales del macizo rocoso, con una explicacion
suficientemente clara. También se debe describir la meteorizacion del material rocoso de los
labios de las discontinuidades individuales importantes y de las familias de juntas.
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Relleno _de las discontinuidades. El relleno de las discontinuidades se debe describir
atendiendo a los aspectos que se hincan en la tabla 6.17.

Tabla 6.17. Descripcion de los rellenos de discontinuidades.

Geometria Espesor
Rugosidad de los labios de la discontinuidad

Esquemas de campo
Tipo de relleno Mineralogia

Tamafio de las particulas
Grado de meteorizacién

Resistencia del relleno indice manual de resistencia (S1 a S6)
Resistencia al corte

Relacion de sobreconsolidacion
Desplazado / no desplazado

Filtraciones de agua

Circulacion de agua en el macizo rocoso. Conviene representar sobre un mapa el inventario
de puntos de agua (véase Figura 6.39). Las barreras a la circulacion de agua, tales como
diques, discontinuidades rellenas de arcillas y estratos impermeables, se deben representar
en los mapas geoldgicos y en las secciones verticales junto con los niveles hidrostaticos.
También se debe representar la interaccion mutua previsible entre el proyecto de ingenieria
a realizar y el régimen hidraulico del macizo rocoso. Si hay suficiente informacioén, se
realizaran esquemas, como en el caso de los tuneles, indicando los grados de infiltracién en
diferentes secciones longitudinales de la obra.

Plano: Observaciones

" Puntos de agua
Grietas observables

e~
Casa

Regato
— o

Figura 6.39. Plano de una ladera con la localizacién de los puntos de agua.
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7. LAS TENSIONES NATURALES

“Ut tensio, sic vis” (Tal es la tension, asi serd la fuerza)

R, Hooke, 1660

7.1. Introduccién

En cualquier excavacion que se desee realizar, el macizo rocoso estard sometido a un estado
tensional previo a la apertura del hueco. El estado tensional una vez realizada la excavacion es el
resultado del estado tensional inicial, mas las tensiones inducidas por el hueco. Es, pues, evidente
que es necesario un conocimiento del estado tensional natural para realizar un analisis de tensiones
en una excavacion subterranea o a cielo abierto.

El conocimiento méas o menos exacto del estado tensional permitird responder a cuestiones basicas
como: ¢De qué efectos tensionales se debe proteger la obra que se va a realizar?, ¢En qué
direccion va a tender a romperse la roca?, ¢Cual seria la forma ideal del hueco minero?.... El
conocimiento del estado tensional juega un papel importante a la hora de analizar la estabilidad de
excavaciones a cielo abierto, tineles y pilares de minas, predecir estallidos de roca y golpes de
techo, estudiar el flujo de liquidos en macizos rocosos, etc, ademas, el conocimiento del campo
tensional adquiere cada dia mayor valor en el ambito del petréleo (adecuada gestién de la
produccion y ubicacién de pozos inyectores y productores) y de la geologia aplicada (prediccion de
sismos, tectonica, vulcanologia y glaciologia).

Existen muchos casos en los que la relevancia del estado tensional es fundamental para el disefio
de los huecos en cuestion. Por ejemplo en la Fig. 7.1. se trata del disefio del sostenimiento de una
galeria, que depende del campo de tensiones en la zona donde se excave.

Relevancia del estado tensional en la estabilidad de tineles
Ov=0h . gv >gh018 Oy << 0y Ov = Oh
- Ov - >0c¢ - -
20<0c 3 Oh-Ov>Oc 20> 0¢
3-Oh-Ov <O¢ 3-0v-0Oh <Oc
No requiere Requiere sosteni- Requiere sosteni- Requiere sostenimien}
sostenimiento miento en hastiales miento en béveda to en toda la galeria

Figura 7.1. Relevancia del campo tensional en el disefio del sostenimiento de una galeria.
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Otros ejemplos bastante significativos en el ambito minero de la influencia del campo tensional
sobre el disefio se dan en las camaras de canteras subterraneas de caliza y en el andlisis de la
estabilidad de cortas profundas (Fig. 7.2.). En todos estos casos el campo tensional juega un papel
clave en la estabilidad por lo que sera necesario tener una estimacion del valor que puede tener.

Canteras subterraneas de caliza (EEUU) Cortas profundas (Rusia)

_’,\ll \\,,\
= = -

T | - -

" Caasder AN
Caidas de lisos ZProblemas de estabilidad taludes

Figura 7.2. Problemas en explotaciones mineras con elevadas tensiones horizontales.

7.2. El estado tensional natural

El campo tensional es una magnitud tensorial. De esta forma para expresarlo de manera coherente
habra que dar bien el tensor completo, o bien tres orientaciones y tres magnitudes (01, 0 Y O3)
correspondientes a las tensiones principales, tal como muestran las Figuras 7.3.a, b y c.

La Figura 7.3. a refleja que las tensiones principales tienen una cierta direccién y una cierta
magnitud. Las direcciones de las tensiones principales se pueden representar mediante la
proyeccion estereografica (Figura 7.3.c.).

Las tensiones naturales (o campo tensional natural) son las que existen en una determinada zona
de la corteza terrestre, previamente a que ésta haya sido sometida a la realizacion de cualquier tipo
de excavacion.

El campo tensional en un punto de la corteza terrestre en un momento dado depende de una serie
de fuerzas de distinto origen y caracter a las que se ve sometido en ese momento y se ha visto
sometido a lo largo de toda su historia geoldgica el macizo rocoso. Entre estas fuerzas las que
tienen mayor significacién son las gravitacionales.
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Figura 7.3. Representacion del campo de tensiones como magnitud tensorial. Segin Hudson y Harrison (2000).
Cortesia de Elsevier.

7.2.1. Tensiones verticales y horizontales como tensiones principales

En regiones de topografia suave se suele asumir que la tensién vertical y la horizontal son
componentes principales del tensor tension. Se han realizado algunos estudios al respecto a partir
de mudltiples resultados de medidas en minas sudafricanas, en distintas zonas del escudo
canadiense y en otras zonas del mundo (China, Rusia, Escandinavia, Australia). Casi todos estos
estudios coinciden en indicar que en un elevado porcentaje de los casos esta proposicion es
razonablemente correcta, esto es la tensién vertical es una de las principales o casi, observandose
que si no en la direccién vertical exactamente, al menos si en su entorno (30°), se encuentra una de
las tensiones principales. (Amadei y Stephanson, 1997).

7.2.2. Tensiones gravitacionales elasticas

Si s6lo existieran éstas, la tensién vertical en un punto cualquiera de la corteza terrestre tendria una
maghnitud equivalente a la originada por el peso de los materiales suprayacentes y por tanto:

o, =pgh=yh (7.1)
Donde: g, es la componente vertical del tensor tension
pes la densidad media de los materiales suprayacentes
g es la aceleracion de la gravedad y
yes el peso especifico medio de los materiales suprayacentes.

Basandose en la teoria de la elasticidad, para que no se expansione un elemento cubico, se debe
de cumplir:

X

£ =¢,=0= é{ax ~v(0,+0.)]= %'[Jy ~v(o, +0.)] (7.2)
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Sustituyendo oy, Oy y G, por O, Onz Y Oy ; Y Operando, se tendra que:

4 _ g . v
g,=0,=——IW, ;oloqueesigual k= i) s = (7.3)
1-v) g, 1-v
( v
Donde: Oh Y On2 Son las dos componentes principales del tensor tension en la horizontal,

v es el coeficiente de Poisson del macizo rocoso y
k es la denominada relacion de tensiones, entendiendo como tal la relacion entre la
tension horizontal media y la tension vertical.

En la superficie de la corteza terrestre las tensiones siempre tienen en parte un origen elastico,
pero, ademas, existen una serie de factores o efectos que hacen que el campo tensional natural
real se separe del elastico.

7.2.3. Efectos que separan el campo tensional natural del gravitacional elastico

Existen varios efectos que separan el campo tensional natural del elastico, que deben ser tenidos
en cuenta a la hora de realizar un modelo de comportamiento de una excavacion, entre los que
destacan los que se presentan a continuacion.

7.2.3.1.Topografia

En zonas de topografia escarpada como pueden ser valles profundos, cafiones, fiordos, o rios
encajados, el empuje de los materiales situados en los laterales hard que aumente de manera
importante la tension horizontal perpendicular a la estructura (o4>0y) en el fondo de la depresion.
Casos similares se han dado en cortas profundas en las que las tensiones horizontales ya eran
altas antes de su excavacién. Véase la Fig. 7.4.a.

7.2.3.2. Erosion

Si tras un equilibrio elastico inicial se produce una fase de erosion significativa y las tensiones
horizontales se mantienen, entonces éstas tenderan a ser relativamente mayores de lo que
inicialmente eran. A manera de ejemplo muy simplificado, si se pasa de 1.000 a 100 metros de
profundidad con un material de densidad de 2,5 gr/cm3 y v=0.33, la tension vertical inicial sera 25
MPay la horizontal inicial elastica 12,5 MPa. Tras la erosion la vertical pasara a valer 2,5 MPay la
horizontal disminuira relativamente poco, con lo que la relacién tensional k pasaria de 0,5 a casi 5.
Véase la Fig. 7.4.b.

7.2.3.3.Tensiones residuales

Por enfriamiento de un magma en rocas igneas, los distintos minerales iran cristalizando a distintas
condiciones tanto de presién como de temperatura. Asi, segin la zona del magma, se iran creando
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diferentes niveles de tensiones, que se iran disipando lentamente, dando lugar a las denominadas
tensiones residuales. También puede darse en rocas sedimentarias que hayan sufrido tectonismo
en el pasado.

7.2.3.4. Efecto de las inclusiones o diques

Siempre que existan materiales de distinta capacidad de transmision tensional (marcada por el
modulo de Young), habra heterogeneidades tensionales. Asi, si en una serie sedimentaria se
produce la intrusion de un dique y posteriormente tiene lugar un gran efecto de compresion, el dique
al ser rigido tendera a concentrar las tensiones horizontales (concepto de energia). Véase Fig.
7.4.c.

7.2.3.5. Efecto de las discontinuidades

En las zonas con presencia de fallas, éstas tienden a convertir toda la energia en deformacion. Asi,
en una zona muy comprimida tecténicamente (oy > oy) al producirse la rotura, se liberan las
tensiones concentradas y se produce deformacién, por lo que las tensiones horizontales y verticales
variaran de manera significativa tendiendo a ser minimas en direcciéon normal a la falla. Estos
fenémenos suelen repetirse, originando sismos de mayor o menor escala. Véase la Fig. 7.4.d.

EFECTO DE LA TOPOGRAFIA EFECTO DE LAS INCLUSIONES-DIQUES

EFECTO DE LA EROSION  b) EFECTO DE LAS DISCONTINUIDADES

Zona
erosionada
| v
—_— —
T A
antes después

Figura 7.4. Algunos efectos que separan el campo tensional natural del elastico, que deben ser tenidos en cuenta
para estimar el campo tensional natural. Efectos de la a) topografia, b) erosioén, c) inclusiones o diques y d)
discontinuidades o fallas.
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7.2.3.6. Efectos de la tectonica

Sin duda los efectos de la tectonica son los que mayor importancia suelen tener sobre el campo
tensional, de entre todos los que se sefialan. A partir de las caracteristicas tecténicas observadas
regionalmente en la zona a estudiar, se puede tener una idea aproximada de como es el campo
tensional segun se observa en la Figura 7.5.

EFECTOS DE LA TECTONICA

5 CABALGAMIENTO
v O FALLA INVERSA:
«— Gy, G, > O,

“ FALLA NORMAL

W
G, <0
,/' L*Gh h v

|

FALLA EN DIRECCION:
Gpz < Oy
Oh1 Z Oy

PLIEGUE
I
G2 Ghy = Oy

Figura 7.5. Estimacion de las relaciones tensionales en funcion de las caracteristicas tectonicas observadas en

superficie.

La aparicion de fallas inversas o cabalgamientos suele ser indicio de campos tensionales con una
componente horizontal perpendicular al rumbo de estas estructuras muy elevada y tipicamente
mayor que la tensién horizontal. Lo mismo ocurre en el caso de los plegamientos, en los que
ademas la componente de tension horizontal perpendicular a la que origind los pliegues suele ser
menor que la vertical.

Contrariamente la presencia de fallas directas suele indicar una componente horizontal de tension
perpendicular al rumbo de las fallas mas bien pequefia e inferior a la componente vertical. En el
caso de fallas de desgarre la componente principal mayor de la tensién estara orientada en una
direccion seudo-paralela al plano de desgarre, que variara en funcién de las propiedades de la roca.
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En todos los caso sefialados la orientacion tensional indicada es la existente en el momento en el
gue se formaron las estructuras en cuestion, pero el campo tensional habra probablemente variado
con el paso del tiempo. No obstante, en muchos casos y particularmente en el de grandes
estructuras regionales las orientaciones tensionales pueden conservarse.

En el caso de fallas en direccion la orientacion de la tensién principal mayor con respecto a éstas
varia con las propiedades y el modelo de comportamiento de los materiales. A manera de ejemplo
se presenta en la figura 7.6. la formacion de bandas de cortante o “shear-bands” para un material
elasto-plastico con reblandecimiento, con criterios de rotura de pico y residual tipo Hoek-Brown y
dilatancia variable con la tension de confinamiento y el nivel de plasticidad, tal y como definen,
Alejano y Alonso (2005), para un caso de deformaciones planas sometido a tres niveles diferentes
de tensiones de confinamiento.

Gutierrez (1998) presenta un ejemplo similar de formacion de bandas de cortante y Besuelles et al.
(2000) estudian empiricamente el fendbmeno de orientacion de discontinuidades llegando a
resultados similares a los que se presentan en la figura 7.6.

f idual

res

Figura 7.6. Orientacion de bandas de cortante o “shear-bands” para un material rocoso especifico para distintos
niveles de confinamiento. Como se observa la orientacion de las bandas de cortante tiene ir menos paralela a la
tension principal mayor a medida que aumenta el confinamiento.
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7.2.3.7. Regla de Heim

Otro aspecto atener en cuenta en la estimacion del estado tensional "in-situ” es la que se ha venido
denominando en el ambito de la mecéanica de rocas "regla de Heim", que sugiere campos
tensionales isétropos, a partir del hecho de que los macizos rocosos tienden a fracturarse
alcanzando en cada fracturacion estados tensionales mas isétropos, tal y como justifica la Figura
7.7.

Relacion de tensiones
y segun la elasticidad

/

Criterio de rotura
sano p.ej. de
Hoek-Brown

O1=0v

Criterio de
rotura residual

O3=0H

Figura 7.7. Justificacion de la regla de Heim.

Ciertamente, dada la baja capacidad de las rocas para soportar grandes diferencias de tensiones
(una vez que se produce la rotura, los macizos rocosos pierden parte de su capacidad de soportar
tension por lo que esta se convertira en deformacién, dejando de ser el campo tensional "elastico”,
Figura 7.7.), junto con el comportamiento viscoso de los macizos rocosos, hacen que las tensiones
horizontales y verticales tiendan a equipararse a lo largo de periodos de tiempo muy grandes
(geolégicos). Se ha comprobado que esta regla (oy aproximadamente igual a oy ), se cumple en
general para rocas débiles: argilitas, limolitas, cuencas de carbdn..., para rocas evaporiticas: sales y
potasas y en general para todo tipo de rocas situadas a gran profundidad.

7.2.3.8. Otras causas

Existen otras causas que desvian el campo tensional del gravitacional elastico, como las
variaciones térmicas, tanto en la superficie de la tierra como las debidas al gradiente geotérmico
natural (presencia de zonas calientes o “hot spots”) y las tensiones mareales producidas por la luna
en el mismo modo que dan lugar a las mareas maritimas. No obstante, estas causas producen en
general variaciones muy pequefias de las tensiones, por lo que no suelen ser tenidas en cuenta.
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7.3. Medidas del campo natural de tensiones. Andlisis.

De las consideraciones realizadas en el apartado anterior se deduce que la estimacién del campo
tensional no resulta sencilla. Es por ello que algunos autores han venido recopilando datos reales,
medidos "in situ", de los campos tensionales naturales de muy diversas zonas del mundo. Entre las
referencias mas comunes conviene destacar la recopilacion de Hoek y Brown (1980), cuyos
resultados mas significativos se muestran en las Figuras 7.8.y 7.9.
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Figura 7.8. Tension vertical en funcion de la profundidad, a partir de medidas del campo tensional natural “in-
situ” recopiladas por Hoek y Brown (1980). Cortesia IMM.

En la Figura 7.8. se representan los valores de la tension vertical 6, medida en diferentes lugares
del mundo (Australia, Norteamérica, Canadéa, Escandinavia, Africa,...) en funcion de la profundidad
ala que se realizaron las medidas. De dicha grafica se puede deducir que, en general, las tensiones
verticales obtenidas en la mayor parte de los casos contemplados coinciden (+ 6 - 20%) con la
tension correspondiente al peso de los materiales suprayacentes en cada una de las zonas.

Atendiendo a estos resultados presentados en la Figura 7.8. y siendo el peso especifico medio de
los materiales que forman parte de la corteza terrestre y= 27 kN/m®, se puede estimar de manera
aproximada la tension vertical como oy (MPa) = 0,027 h (m).

En la Figura 7.9. se presentan en una grafica los valores del coeficiente k (relacién de tensiones)
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frente a la profundidad, a partir de la recopilacion de datos realizada por Hoek y Brown (1980). De
ella se puede deducir que la relacion de tensiones tiende a ser baja (0,5<k<1,5) a grandes
profundidades, pudiendo aumentar de manera significativa a profundidades menores (k>1,5), lo que
se contradice con los postulados de la elasticidad, ya que para valores del coeficiente de Poisson
normales (0,1 <v < 0,5), se obtendrian valores de k entre 0,1y 1, pero nunca superiores a este

valor.

Esto demuestra que el campo tensional existente en los macizos rocosos en la naturaleza no se
puede considerar elastico a priori, por lo que sera conveniente acudir a otro tipo de hipétesis como

las que se presentan en el siguiente apartado.
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Figura 7.9. Valoracién de la relacién entre la tension horizontal media y la vertical en funcion de la profundidad, a
partir de medidas del campo tensional natural recopiladas por Hoek y Brown (1980). Cortesia IMM.

7.4. Formulacion de Sheorey

Sheorey (1994) desarrollé6 un modelo de distribucion de tensiones termo-elasto-estatico a escala
terrestre, que tiene en cuenta la curvatura de la corteza y la variacion de las constantes elasticas,
las densidades medias y los coeficientes de expansion térmica a través del manto y la corteza.

A partir de este modelo obtuvo una ecuacién sencilla en la que se observa la dependencia de la
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tension horizontal de las constantes elasticas de los materiales, que sirve para realizar una
estimacion inicial de la relacién de tensiones k; esta ecuacion es la siguiente:

k=0,25+7-E,(0,001 +%) (7.4)

Donde E;, es el modulo elastico de Young del macizo rocoso suprayacente a la zona de estimacion
en direccién horizontal y en unidades GPay h es la profundidad de la misma en metros.

En realidad esta expresion es una simplificacion con asignacion de valores medios de la expresion

_ v +,6’-E,,-G_(1+1oooj 75
I-v py@a-v) h

Donde ves el coeficiente de Poisson, Sel coeficiente de expansién térmica lineal de las rocas, G el

mas tedrica (Sheorey et al.,2002):

gradiente geotérmico en la zona de andlisis y yel peso especifico de las rocas.
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Figura 7.10. Relacion entre la tension horizontal media y la tensién vertical en funcién de la profundidad segun la
formulacion de Sheorey para varios valores del médulo elastico horizontal seguin Hoek et al., 1995. Cortesia de
Balkema.

La representacion de los resultados que se obtendrian con esta férmula para distintos valores
normales del modulo elastico horizontal de los materiales se presenta en la Fig. 7.10 en forma de
una grafica que relaciona los valores del coeficiente k frente a la profundidad. Como se ve, los
resultados obtenidos parecen en general bastante coherentes con los datos reales presentados por
Hoek y Brown (Fig. 7.9). Es por ello que algunos autores de reconocido prestigio, como Hoek et al.
(1994), han aceptado esta formulacion como punto de partida para la estimacion del coeficiente k.
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7.5. Estimacion del campo tensional y proyectos de realizacion de
medidas del campo de tensiones

En proyectos que lo justifiguen se debe llevar a cabo una campafia de medidas "in-situ" del campo
tensional natural. En general, los métodos de medicidn resultan muy caros y requieren personal
muy especializado, puesto que todavia no existe una técnica sencilla y barata de medicién
cominmente aceptada.

Algunos proyectos no tienen la suficiente envergadura como para poder pagar alguna técnica de
medida del estado tensional natural, por lo que es practica comin asumir las siguientes
suposiciones, para realizar la estimacion:

(1) En cualquier caso la tension vertical se estimara como:

o.=p g h=yh (7.6)
(2a) Para materiales poco competentes, o viscoplasticos a cualquier profundidad, o para cualquier
tipo de material situado a bastante profundidad (mas de 600 6 700 metros):

Oy :av (7-7)

(2b) Para materiales mas o menos competentes situados a profundidades medias, se puede utilizar
la formula de Sheorey:

k =0,25+7~Eh‘(0,001+%) (7.8)

(2c) Para analisis superficiales en mecéanica de suelos y trabajando con presiones efectivas que se
pueden obtener a través de medidas presiométricas, en el caso de tratarse de suelos normalmente
consolidados, el valor de k'’ se puede estimar mediante la ecuacién empirica propuesta Jaky (Berry
y Reid, 1993):

k'= J'h/a'v =1-sen ¢ (7.9)

Para obtener cierta ayuda en la estimacién del campo tensional, conviene ademas recurrir a los
elementos estructurales de la zona y a la tecténica local (presencia de fallas, cabalgamientos,
plegamientos, diques...) para completar las estimaciones realizadas.

También se puede acudir a medidas tensionales realizadas en otras obras en el entorno (hasta
unos 50 km) del punto de interés, 0 en primera instancia se puede acudir a mapas tensionales que
existen con mayor o menor exactitud en diversas regiones del mundo. Una primera idea para un
plano de tensiones de la Peninsula Ibérica fue propuesta por Gonzalez de Vallejo et al. (1986). No
conviene, no obstante, olvidar que estos planos basados en el analisis de mecanismos focales de
terremotos presentan tendencias regionales que no se corresponden necesariamente con la
orientacién y magnitud del campo a escala de mina u obra subterranea.

En proyectos de envergadura y especialmente en aquellos casos en los que el estado tensional es

critico (explotaciones mineras o tineles a gran profundidad) es necesario realizar mediciones in-
situ, siendo las técnicas mas comunes las de fracturacién hidraulica y sobreperforacion.
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Figura 7.11: Plano de tensiones estimativo de la Peninsula Ibérica. Segun Gonzalez de Vallejo et al., (1988).
Cortesia de Balkema.

En la planificacién de un programa de medida de las tensiones naturales se deben considerar,
antes de elegir el o los métodos de medida, una serie de factores que incluyen: la geologia del lugar
(tipos de rocas y de macizos rocosos, estructuras geoldgicas, anisotropia y heterogeneidad) y
aspectos topograficos y ambientales, la identificacién de los objetivos que se pretenden lograr con
el programa de medidas y su integracién en el proceso de disefio y planificacion del proyecto de
obra. También se considerara la necesidad de equipos y personal, los accesos y servicios
necesarios, y el presupuesto y tiempo de ejecucion.

Por ultimo conviene indicar el hecho de que dada la complejidad, heterogeneidad y anisotropia,
incluso en cortas distancias de los campos tensionales, se estdn comenzando a utilizar técnicas
numeéricas y en particular modelos numéricos de elementos discontinuos en tres dimensiones, para
simular grandes fallas y extensas zonas de terreno, con objeto de obtener un mejor conocimiento
de los estados tensionales.

A manera de ejemplo, Konietzki y Te Kamp (2004) presentan ejemplos de célculo de campos
tensionales para almacenamientos subterraneos de residuos y para tineles con el codigo 3-DEC
(Itasca, 2002), obteniendo resultados que parecen correlacionarse bien con las observaciones in-
situ. Por lo que proponen como filosofia para obtener una visién suficientemente adecuada del
campo tensional combinar modelos numéricos discontinuos junto con medidas in-situ, tal y como
demuestra el ejemplo que se ilustra en la Figura 7.12. Analogos estudios se han realizado en
Francia para el andlisis tensional de zonas de aprovechamiento geotérmico (CFMR, 2004) y en
Australia para el andlisis de la historia tectonica de una zona (Clark, 2004).
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Orientacion de la ten-
sion principal mayor
sub-horizontal, a partir
del modelo numérico en
cada punto del posible
trazado de tinel

Sondeos de medida de tension
por hidro-fracturacion, donde se
indica la direccion de la tension
principal mayor sub-horizontal.

Figura 7.12. Simulaciéon numérica en 3-D con un programa de elementos discretos del campo tensional en una
zona del terreno de estratigrafia y estructura compleja (los distintos tonos de gris representan distintas litologias
y se presentan varias fallas) donde se plantea la realizacion de un tdnel, con dos posibles trazados alternativos,
sobre los que aparecen las estimaciones de la orientacion de las tensiones en trazos negros. En la figura se
presenta una seccion horizontal con los rumbos de las tensiones principales mayores (cuasi-horizontales) a lo
largo de las dos posibles trazas del tanel, junto con las orientaciones deducidas a partir de ensayos de
fracturacién hidraulica. El campo tensional a lo largo de las posibles trazas no es uniformes con valores de la
relacién de tensiones que alcanzan ratios 4:1 y se ha demostrado que las fallas tienen solo una influencia
secundaria y local en las tensiones de la zona. Segun Konietzki y Te Kamp (2004). Cortesia de Balkema.

7.6. Técnicas de medida: aspectos basicos y clasificacion general

El estado tensional natural in-situ puede ser medido en sondeos, afloramientos y paredes de
galerias subterraneas; también se pueden hacer estimaciones inversas a partir de las medidas de
los desplazamientos y las roturas observadas en excavaciones subterraneas.

Las técnicas de medida se pueden aplicar con herramientas muy diferentes y se pueden clasificar
de acuerdo con la Tabla 7.1, basada en las propuesta de Amadei y Stephanson (1997). A los
métodos de medida presentados en la Tabla 7.1. habria que afiadir como método que puede
contribuir a una mejor estimacién, la simulacién numérica, que junto con la aplicacion de algunas
técnicas de medida puede proporcionar un conocimiento mas detallado del modelo tensional de la
zona a analizar.
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Tabla 7.1. Métodos de medida del campo de tensién natural. Modificado de Amadei y Stephanson (1997). En

negrita aparecen los métodos que se desarrollan en este texto.

CLASIFICACION METODO Volumen (m )
METODOS Fracturacién hidraulica clasica 0,5-50
HIDRAULICOS | Fracturacién con manguito de neopreno (sleeve fracturing) 0,01
Ensayos hidraulicos en fracturas preexistentes (HTPF) 1-10
Superficiales 1-2
METODOS DE Métodos de sobreperforacion de sondeos 0,01 a 0,001
RELAJACION DE | (USBM, CSIR - Door-Stopper , CSIRO celula hueca, CSIR
TENSIONES celula triaxial)
Relajacién de grandes volimenes 100 a 1000
METODOS DE Celulas planas o gatos planos o “flat-jacks” 05a2
COMPENSACION [Células curvas o “curved flat-jacks” 0,01

DE TENSIONES

Métodos de recuperacion de deformaciones 0,001 a 0,0001

(Anelastic Strain Recovey, Differential Strain Curve Analysis)

OTROS METODOS | Métodos de analisis de las inestabilidades en sondeos 0,01 a 100
(analisis de calibre, inclinacion de juntas por TV)
Rotura de sondeos (“borehole breakouts”)
Rotura a traccion de testigos (“Core discing”)
Analisis de deslizamientos a través de fallas 10°
Analisis de mecanismos focales de terremotos 10°

Los métodos hidraulicos llevan consigo la inyeccion de agua a presiéon en una zona del terreno
hasta fracturar la roca o abrir las discontinuidades preexistentes, para interpretar sus resultados se
deberan conocer parametros resistentes de la roca. Tienen la ventaja de poder aplicarse en
grandes profundidades y suelen dar buenos niveles de aproximacion pues afectan a volimenes del
terreno bastante grandes. La principal desventaja del método de fracturacion hidraulica clasica , que
es el hecho de no poder aplicarse en zonas fracturadas, ha quedado superada por el método de
fracturacion hidraulica en fracturas preexistentes o HTFP (Haimson y Cornet, 2003) que puede ser
aplicado en estas condiciones. (Ljunggren et al., 2003).

Los métodos de relajacion de tensiones consisten en medir la deformacion producida en una zona
del terreno como consecuencia de liberar las tensiones en la misma mediante distintas formas; para
interpretar los resultados se deberan conocer los parametros elasticos de la roca. El principal
problema es que al afectar a zonas del terreno pequefas suelen dar resultados bastante variables
gue pueden hacer dificil su interpretacion.

Los métodos de compensacion de tensiones consisten en realizar ranuras finas en el entorno de las
excavaciones en las que se colocaran instrumentos planos que permiten la medida tensional, que
se presionaran contra la roca hasta obtener la tension previa a la instalacion del equipo, lo cual se
controlara por los desplazamientos; el problema de estos métodos es su interpretacion ya que las
tensiones medidas seran las naturales mas las inducidas por la excavacion en si.
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Finalmente en el apartado de otros métodos se incluyen distintas técnicas, algunas de las cuales
estan en fase de desarrollo; estos métodos se mantienen por ahora en el ambito de aplicaciones
tecnologicas muy especificas (ingenieria de almacenamiento de residuos nucleares, geologia ultra-
profunda) mas propias del ambito de la investigacion que de la ingenieria. Una revision de estos
métodos mas detallada y muy bien referenciada se puede encontrar en Ljunggren et al. (2003).

Como se observa en la Tabla 7.1. los distintos métodos de medida del campo tensional natural
evallan esta magnitud tensorial en volimenes de roca que pueden variar en varios ordenes de
magnitud. Ademas pocos y muy complejos son los que evalGan regiones lo suficientemente
grandes de la corteza terrestre como para eliminar los efectos de las irregularidades locales
existentes en los macizos rocosos.

Los métodos que evallan pequefios volimenes de roca, como la sobreperforacién y medida de la
deformacion o inclusive la fracturacién hidraulica, que son por otro lado los mas utilizados, pueden
reflejar mas facilmente las distorsiones locales del campo tensional que sus valores regionales.
Con estos métodos no resulta extrafio obtener medidas diferentes en ensayos relativamente
proximos.

El campo tensional al igual que otras variables geotécnicas presenta un efecto de escala que puede
tener mayor o menor importancia segun los casos, por lo que convendra tener esto en cuenta a la
hora de aplicar los resultados de los programas de medidas (Peres-Rodrigues, 1993).

En la practica comudn de la ingenieria las medidas de tensiones se realizan mediante fracturacion
hidraulica clasica y sobreperforacion, siendo también relativamente comun el método de las células
planas. Por ser los mas habituales y aplicables a la mayor parte de las obras de ingenieria, seran
estos tres métodos los que se detallen en este texto. Cada uno de estos métodos puede resultar
complementario de los otros presentando todos ellos determinadas ventajas e inconvenientes.

Dentro de la técnica de sobreperforacion existen distintos tipos de herramientas con las que realizar
las medidas de deformacion. Una de las mas comunes y de las mas faciles de interpretar es la
herramienta del USBM, que mide la deformacion diametral del sondeo en tres diametros que
forman angulos respectivos de 60°. Otra herramienta que mide las deformaciones en el fondo del
sondeo es la célula denominada “door-stopper” que presenta algunas ventajas y también es
bastante utilizada en el ambito minero por su robustez. Estas dos técnicas son las que se
presentaran en el texto por ser su interpretacion relativamente sencillas y su uso relativamente
comdan.

Existen otras herramientas méas sofisticadas que cada dia encuentran mayor aplicacién en la
industria, como por ejemplo la célula CSIRO-Hollow Inclusion (o celula hueca), la célula triaxial
CSIR o las células de medida cénicas y semiesféricas recientemente disefiadas en Japon; pero
como el tratamiento de los datos es muy complejo y se basa en los mismos principios que el
primero de los métodos indicados no se analizaran aqui, pudiendo el lector interesado consultar la
bibliografia especifica (p.ej. Amadei y Stephansson, 1997, Kobayashi et al., 2001 y Sjoberg et al.,
2003).

A la hora de analizar los resultados de las medidas tensionales conviene siempre tener en cuenta el
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principio de indeterminacion. Efectivamente, cualquier técnica de medida del campo tensional "in-
situ”, perturba la roca para crear una respuesta que puede ser medida y analizada a partir de un
modelo tedrico para estimar en todo o en parte el tensor de tensiones. Esta situacion paraddjica se
afronta, teniendo en cuenta el efecto perturbador en el proceso analitico de interpretacion de los
resultados.

En cualquiera de las técnicas de "medida" indicadas la tension es inferida y no directamente
medida; en realidad se miden desplazamientos o tensiones que no son exactamente las que se
pretenden medir. Los niveles de precisidn obtenidos no son muy grandes, considerandose medidas
adecuadas aquellas consistentes y que dan valores que se pueden considerar correctos con una
aproximacion de 0,5 MPa.

Conviene también resaltar la importancia de definir adecuadamente los objetivos de las campafias
de estimacion del campo tensional. Asi existen proyectos en los que el campo tensional juega un
papel importante, pero en los cuales la inversion necesaria para obtener informacion relevante del
campo tensional resulta varias veces mayor que aplicar otro tipo de técnicas que permitan
igualmente comprender y solucionar los problemas, por lo que nunca resultara rentable lanzar un
programa de medidas tensionales (Hudson et al., 2003).

Para proyectos de especial relevancia, como almacenamientos de residuos nucleares, es
conveniente realizar diversos tipos de medidas y combinar los resultados con modelos numéricos,
si se quiere tener una vision suficientemente general y realista de la naturaleza y variacién del
campo tensional en la zona (Hart, 2003; Fairhurst, 2003).

7.7. Fracturacion hidraulica

La fracturacién hidraulica se desarrollé en el ambito de la ingenieria del petréleo en los afios 40 y 50
como una técnica adecuada para propagar fracturas por traccién en el interior de un macizo rocoso
mediante la inyeccién de agua a presidn. Durante esta primera época se utilizé realmente como
método de estimulacién del campo o recuperacién secundaria de crudo, por lo que su principal
objetivo era mejorar la permeabilidad eficaz del yacimiento para aumentar su productividad. En los
afios 70 se utilizo por primera vez para estimar el campo tensional del terreno. Este método permite
estimar el estado tensional en macizos rocosos situados a grandes profundidades, mediante
sondeos.

7.7.1. Descripcion de la técnica e interpretacion

Para aplicar esta técnica se debe cerrar o aislar un pequefio tramo de sondeo mediante
obturadores o "packers" (Fig. 7.13) y bombear agua en su interior. A medida que la presion de fluido
va aumentando, las tensiones de compresion iniciales existentes en la pared del sondeo van
disminuyendo hasta alcanzar en algunos puntos valores negativos, esto es, tracciones. Cuando
estas alcanzan un valor igual al de la resistencia a traccion de la roca se formara una primera
fractura. En ese preciso instante la presiéon de agua en la zona aislada alcanzara un valor maximo
gue se denomina presion de iniciacion de la fractura, o presion critica Pc (Figuras 7.14 y 7.15).
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Figura 7.13.: Ensayo de fracturacion hidraulica. a) equipo basico. b) esquema de la sonda de fracturacién que
incluye "packers", camara de inyeccion y transductor de presion. (Recopilado por Galera, 1994).

Si se continta bombeando agua la fractura tendera a extenderse, por lo que el agua tratara de
escaparse y la presion disminuira. Habra un valor minimo de presién para el que la fractura se
mantendra abierta y por tanto se observara flujo permanente a través de la misma, este valor
minimo que mantiene abierta la fractura es la llamada presion de cierre, "shut-in-pressure” o Ps.

Para interpretar los resultados y obtener las tensiones naturales es necesario determinar la
orientacion de la fractura inducida. Para ello se utilizan sondas fotograficas o de video, pero el
método mas funcional es el uso de un "packer" de impresion con parafilm en el que queda grabada
la discontinuidad. En el caso mas sencillo, pero también el mas comun (sobre todo a profundidades
de mas de 800 metros), en el que la tension vertical es una de las tensiones principales y no la
menor, la fractura que aparece es vertical o sub-vertical y tendra un rumbo perpendicular a la
tension principal menor, tal y como se puede observar en la Figura 7.14. Si esto ocurre asi, y
haciendo la suposicion de que el comportamiento del material es elastico e is6tropo y de que la
penetracion de fluido en los poros viene marcada por la ley de Darcy, la distribucion de tensiones
efectivas alrededor del hueco del sondeo se puede estimar mediante las férmulas de Kirsch.

Oh Max.
Oh min. / / /
e
DS
-~
S

/7y

Fig. 7.14. Fractura formada y tensiones principales en el plano normal al pozo.
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El valor minimo de la tensién tangencial alrededor del sondeo, que se producira en la direccion
normal a la de la tensién principal menor, sera, en tensiones efectivas:

0-’9 =3 O-’h,rnin' O-’h,rnax (7.10)

Donde 6", Sera la tension efectiva principal horizontal menor y 0’ ...x Sera la tension efectiva
principal horizontal mayor.

Teniendo en cuenta que por el principio de Terzaghi:

o'=0-P (7.11)
Esta ecuacién se puede expresar en términos de tensiones totales, como:
Op- PO =3 (Gh,min - PO) - (Oh,max - PO) (7.12)
De donde se deduce que:
Op = 3 O-h,min - O-h,max - PO (7.13)
Pc = Presion de iniciacion Pc2 = Presion
/ 0 presion critica de reapertura
Ps = Presion de cierre .
o "shut-in pressure" Ps = Presion
? de cierre
% P0 =Presion
T de poro de la
E Cierre Cierre formacion
A~
— Ciclo 1
-
<
a
=)
<
Q

TIEMPO —>

Figura 7.15. Ensayo de fracturacion hidraulica: regis  tro ideal de un ensayo de fracturacién hidraulica. Segun
ISRM (1987). Cortesia de Elsevier.

Si aplicamos la expresion 7.13 al caso del ensayo de fracturacién hidraulica en el momento en el
que se produce la primera fractura se ha de tener que, denominando O; a la resistencia a traccion
del material en las condiciones del ensayo:

Pc=3 Ohmin- Oh,max - Po 70¢ (eq. frac.1) (7.14)

Esta es la expresion basica de la fracturacion hidraulica. Ahora se pasa a analizar como estimar
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todos estos valores a partir de un ensayo de fracturacion.

7.7.1.1. Estimacion de g;, i,

Una vez abierta la grieta por traccién, ésta se continuara propagando mientras que la presion de
inyeccion sea mayor que la tensién normal al plano de fractura. Si esta presion de inyeccién en la
grieta formada pasara a ser menor que la tension normal al plano de fractura, ésta se cerraria.

A su vez, si una vez cerrada la fractura, la presiéon de inyeccién aumenta por encima de la tensién
normal, la grieta se abrir4 de nuevo. Puesto que la direccién de propagacion de fracturas en rocas
es la perpendicular a la tensién principal menor s, entonces (y para el caso sefialado anteriormente
en el que la tension vertical es la tension principal mayor o intermedia) se tendra que la presion de
cierre de la fisura, Ps 0 "shut-in pressure" (Fig. 7.15) , es igual a la presion normal al plano de la
misma, que en las condiciones indicadas es la tension principal horizontal menor. Esto es:

Ps = Oh.min (eq. frac.2)  (7.15)

7.7.1.2. Estimacion de P,

La presion de poro o intersticial de la formacion se podra estimar dejando de bombear fluido y
manteniendo los "packers” en funcionamiento, de manera que debido a la diferencia de presiones el
agua inyectada ird penetrando lentamente en la formacién porosa debido a la diferencia de
presiones entre liquidos. Cuando se detenga el flujo de agua querra decir que las presiones del
fluido de la formacién y la del agua en la zona sellada del sondeo seran iguales. En ese punto la
presion medida por el transductor de presién sera igual a la de poro (Figura 7.15.) Esto es:

Py = Pequi'medida (eq. frac. 3) (7.16)

De esta manera si se realiza un ensayo de fracturacion de un solo ciclo y se conoce la resistencia a
la traccion de la roca, se podrian obtener para el caso sefalado las tensiones principales
horizontales mayor y menor y su direccion.

La tensidn vertical se podria estimar como la debida al peso de los materiales suprayacentes. Asi
quedaria conocido en su totalidad el campo tensional en la zona ensayada.

7.7.1.3. Estimacion de g,

En caso de que no se conozca la resistencia a la traccion del material, 0 no se conozca para la
fracturacion hidraulica, se podria estimar teniendo en cuenta lo siguiente. Si una vez alcanzada la
presién de poro de la formacioén, se comienza de nuevo a bombear agua en la zona sellada, llegara
un nivel de presion en el que se reabrira la fractura previamente creada y cerrada por disminucion
de la presion de bombeo. En este punto, teniendo en cuenta que la resistencia la traccion de la
fractura ya abierta es nula y denominando Pc, a esta presion critica de reapertura se tendra,
analogamente a (eq. frac. 1) que:
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Pc2= 3 Op.min - Oh.max - Po (eq. frac. 4) (7.17)

Asi si restamos esta ecuacion a la eq. frac. 1 se tendra que:

O0; = Pc-Pe (eq. frac. 5) (7.18)

De esta manera realizando un par de ciclos de fracturacion (Figura 7.15), y para el caso sencillo
indicado se puede estimar;

La tension horizontal principal menor a través de la ecuacién eq. frac. 2
La presién de poro de la formacion a través de la ecuacion eq. frac. 3
La resistencia a la traccién de la roca a través de la ecuacion eq. frac. 5
La tension horizontal principal mayor mediante la ecuacion eq. frac. 1.
La tension vertical se estimara a partir del peso del recubrimiento.

En el caso de tener un medio impermeable la presién de poro sera nula, por lo que se eliminara
este término en todas las expresiones en que interviene, y ademas el ensayo tendra las
particularidades propias de los medios impermeables.

Si se desea profundizar en la aplicacién del método HTPF (fracturacién hidraulica en fracturas
preexistente) se recomienda acudir a Cornet et al. (1997) o al libro de Amadei y Stephanson (1997).

7.8. Sobreperforacion y medida de la deformacién diametral con la
célula USBM

7.8.1. Descripcion de la técnica

Para aplicar esta técnica se realiza primero un sondeo pequefio (p.ej. “d’=37 mm) en el punto
donde se desea realizar la medida. En dicho sondeo, y lejos tanto de su fondo como de su boca, se
sitla un instrumento capaz de medir las deformaciones diametrales en una o varias direcciones.
Véase la Fig. 7.16.

DEFORMACION SOBREPERFORACION

. ~T\ X / —
\ ' N // \\

— ) q @ )

\ v/
-
a

MEDIDOR DE %

N~

Figura 7.16. Esquema del método de sobreperforacion (Segin Goodman,1989). Cortesia de John Wiley & sons.

240



Figura 7.17. Medidor tipo USBM y foto de un ensayo de sobreperforacién en un afloramiento (Goodman,1989).
Cortesia de John Wiley & sons.

Entre estos aparatos, probablemente el mas utilizado es el aparato de medida de la deformacién en
sondeos tipo U.S.B.M. (Figura 7.17), cuyo principio es igual al de las galgas extensométricas
utilizadas en los ensayos de determinacién de médulos en el laboratorio. Este aparato presenta tres
pares opuestos de puntas de carburo endurecido, que se fijan en la pared del sondeo mediante
muelles y que forman a su vez 60° entre ellos. Estos medidores diametrales dan una medida inicial
de deformacion mediante las galgas extensométricas, de tal manera que las variaciones de
diametro del sondeo se pueden controlar a través de los tres diametros de medida simultaneamente
e independientemente de que el tamafio del sondeo aumente o disminuya.

Una vez insertado este aparato en el sondeo pequefio, el cableado se introduce a través de una
corona de perforacidon de diametro mayor que él y se lleva a cabo la perforacién de un sondeo
concéntrico al primero de mayor tamafio (p.ej. 147 mm). Es lo que se denomina sobreperforacion.
Esto da lugar a un cilindro hueco de paredes gruesas separado del resto del macizo rocoso y por lo
tanto "libre de tensiones". Si la roca esta inicialmente sometida a compresién (como suele ocurrir en
la mayor parte de los casos) el aparato de medida registrara un aumento de diametro al menos en
dos de las direcciones de medida, como respuesta a esta sobreperforacién (Figura 7.18). Todos los
radios aumentaran de tamafio si la relacion entre las tensiones principales mayor y menor en el
plano perpendicular al eje de los sondeos es inferior a tres.

Plano de medida Distancia perforada

Figura 7.18. Respuesta del medidor de deformacion tipo USBM ante la realizacion de un ensayo de
sobreperforaciéon y a medida que ésta avanza (Segun Goodman,1989). Cortesia de John Wiley & sons.
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Figura 7.19. Esquema de sobreperforacién con medidas con la célula USBM: direcciones de medida, direcciones
de ejes y orientacion de las tensiones principales en el plano de medida.

Como resultado del ensayo se obtendran las variaciones de los diametros del sondeo en tres
direcciones que forman entre si &ngulos de 60° y se denominaran &;, &, y d; respectivamente. Para
su analisis se seleccionaran convenientemente unos ejes X-Y en el plano perpendicular al eje del
sondeo (Fig. 7.19). El calculo de la tension "in-situ” puede presentar distintos grados de complejidad
en funcién de que las tensiones sean bi- o tridimensionales y segun el grado de anisotropia y
linealidad del macizo. Se presenta aqui la estimacién tensional con distintos grados de complejidad.

7.8.2. Interpretacion: Estado tensional plano (03 = 0)

Cuando la tension en el plano normal al eje del sondeo es nula (o3 = 0), se tendra un estado
tensional plano (p.ej. ésta condicion se producira al hacer la medida en el hastial de un hueco).

En este caso de tensiones planas, la distribucién de tensiones en una seccién normal al eje del
sondeo se puede asimilar a la de una placa infinita con un agujero circular, sometida a un campo
tensional cuyas tensiones principales maxima y minima serian o;, y 0,,. En esta situacion las
tensiones que se producen en el entorno del hueco seréan:

0,=0 y 0Og=(0y,+0y) +2 (0, - 0y) cos 26, (7.19)

Donde o, y g son la tensién radial y tangencial en los bordes del hueco y 6; es el angulo entre la
direccion en la que se realiza la medida y la de la tension principal mayor en sentido antihorario. La
deformacion diametral §; experimentada por el sondeo en una determinada direccion vendria dada,
segun Obert y Duvall (1967), por la siguiente expresion:

51 =0g-d/E= [(Olp + Gzp) +2 (Olp - Gzp) cos 261 ] -d/E (7.20)

Donde, d seria el diametro del hueco y E el mddulo elastico del material. Para el caso de
dispositivos tipo USBM o cuando se realicen tres medidas, se obtienen tres ecuaciones como la
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anterior. Para determinar tanto las tensiones principales en el plano normal al del sondeo o,y 0,
como el angulo en sentido antihorario entre la direccion de medida y la direccion de oy, hay que
resolver un sistema de tres ecuaciones como la 7.20 segln las tres direcciones de medida
indicadas. Para el caso de que formen 60Q° se tiene:

Oy = L1348+ 8) + L[5 + 5= 8+ B8P} a2

Oy == (B8 +8) -i[ (8- &)+ (8- &) + (8- &)1 %)
(7.22)
0, = > arctg \/_51(_?2 ?3 ) (7.23)

Donde, para estimar el valor real de 8, (dngulo que va de , a 0;p,, en sentido antihorario) habra que
tener, ademas, en cuenta la gama de angulos a la cual puede pertenecer:

Si >0 ysi O, +0;<29 entonces 0° <0, <45°
Si >0 ysi O, +8;>29 entonces 45° <0, <90°
Si $<d ysi O, +0;>20 entonces 90° < 9, < 135°
Si 0 <d ysi O, +0;<29 entonces 135° < 8, < 180°

A partir de estos resultados sera sencillo estimar los valores de las tensiones segln los ejes
preseleccionados (oy, 0, Y Ty,) mediante una transformacion de tensiones. Analiticamente se podra
aplicar la siguiente transformacion:

Ox = 1/2(0), + 0y) + 1/2 (0y, - O) cos 28 (7.24)
o, = 1/2 (0, + 03) — 1/2 (04, - G3;) cos 26 (7.25)
Ty = - 1/2 (O}, - O2p) sen 26 (7.26)

Y graficamente (denominando 0,,=01, 0,,=0,) COMO se presenta en la Tabla 7.2. y en la Fig. 7.20.

Tabla 7.2. Céalculos geométricos para la transformaci ~ 6n de tensiones de los valores principales a los ejes
seleccionados, segun la gréafica de la Figura 7.20.

A) 0,=OE=0C-CE OC = 1/2 (0, + 0») CE = CF = CK cos B
CK= 1/2 (0, -0) B=T1-26 cos 3 = cos (T1- 20) = - cos 20
Luego: OE = 0, =1/2 (0, + 0,) +1/2 (0, - 0;) cos 20

B) o,=OF =0C + CF
Luego: OF = Oy = 1/2 (o, + 0,) + 1/2 (0, - 0;) cos 20

)] Ty = KF KF=CK sen 3 sen 3 =-sen 20
Luego: KF =14, = 1/2 (0, -0y) sen 20
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T

Q (Ox,Txy)

Figura 7.20. : Resolucion grafica de la obtencién de las tensiones normal y tangencial en unos ejes cualesquiera
(x,y), a partir de las tensiones principales y el &ngulo que forma el eje x con la tensién principal mayor.

7.8.3. Interpretacion: Estado tensional tridimensional, asumiendo gue la direccion del
sondeo coincide con una de las direcciones principales:

Cuando el eje del sondeo coincide con la direccién principal menor O, en cualquier plano

perpendicular al eje del sondeo se tendra que la deformaciéon diametral & experimentada por el
sondeo en una determinada direccion vendra dada ahora por la siguiente expresion:
d-(1-v’)
5 = - [(O1p + O2p) + 2 (O - Onp) cos 26;] -V €5 d (7.27)
Donde:
€; es la deformacion en la direccion axial del sondeo

v es el coeficiente de Poisson de la roca afectada

Si resulta posible estimar el valor de la tensién o3 paralela al eje del sondeo (p. €j. en un sondeo
vertical, suponiendo que es igual a la presion ejercida por el peso de los materiales suprayacentes)
entonces se puede calcular el valor de €; a partir de la ley de Hooke, como:

& =1/E[03-V (01, +0y)] (7.28)

Se calcula el valor de g; para los valores de 03, y 05, correspondientes a tensiones planas y
mediante las ecuaciones 7.27 se vuelven a obtener nuevamente los valores de 0,,y 0,,, que seran
mas exactos que los calculados en la primera aproximacién para tensiones planas. Se deben
realizar nuevas iteraciones hasta que se considere que los valores de gy, y 0, obtenidos sean
suficientemente exactos, lo que ocurrira cuando practicamente coincidan en dos iteraciones
subsiguientes.
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7.8.4. Interpretacién: Estado tensional tridimensional

El caso mas general de tensiones tridimensionales, pero asumiendo elasticidad isétropa, ha sido
estudiado por Panek. Cada conjunto de medidas de sobreperforacion incluira tres medidas de
variacion de diametro del sondeo, que estaran orientadas tanto con respecto al norte como con
respecto a la vertical. Ademas se conoceran los valores de los parametros elasticos del material,
modulo de Young, E y coeficiente de Poisson, v. Teniendo un conjunto de medidas suficientemente
grande (al menos tres sondeos en direcciones perpendiculares), éstas se trataran estadisticamente
y mediante estimaciones por minimos cuadrados se obtendran los componentes de la tensién y una
medida del error cometido.

En el caso més sencillo, en el que se realicen tres medidas en tres sondeos perpendiculares entre
si, se podran obtener segin un método similar al indicado en el apartado anterior y por
aproximaciones sucesivas en cada uno de los sondeos, las tensiones normales y las tensiones
cortantes en el plano perpendicular a cada uno de los sondeos, segln los ejes seleccionados.

Asi se obtendran un trio de valores (oy , 0, Y T,,) para el plano XY y otros dos trios analogos (o, , 0,y

T,,; Ox, 0, Y Ty,) paralos planos YZ y XZ. Se tendran por tanto dos parejas de valores para o,, para
o,y para o,, que deberian ser iguales. Si estos pares de valores para cada  no difieren en mas de
un 15%, se utilizara su valor medio, en caso contrario se continuaran las iteraciones.

Una vez conocido el elipsoide completo de tensiones, podria resultar de interés conocer los valores
de las tensiones principales y su direccion. Para ello se toma un plano perpendicular a una direccion
principal cualesquiera, p.€j. i, cuyos cosenos directores respecto a X, Y y Z, sean respectivamente
l;, m;, y n; y su tensidn normal g;; la tensién en el plano perpendicular a éste sera también o;, puesto
que, por definicién, no existen componentes cortantes. La componente de esta tension sobre el eje
X sera oy =0; - 1;, analogamente o, =0; - m; y 0, =0; - n;. Estas expresiones se podran por tanto
escribir matricialmente como:

ax Z-xy Xz 0-, 0 0
¢muny 1, o, r,.|=0,m,n) 0 o 0 (7.29)
I, 7, O, 0 0 g
O lo que es lo mismo:
O-X - 0-1 Z-xy Xz
(l;sm,n)| T, o, -0, = |=1(0,0,0) (7.30)
sz Tyz Uz - 0-1

Se trata pues de resolver un sistema de tres ecuaciones, para lo que hay que anular el
determinante de la matriz cuadrada, obteniéndose como resultado de esta operacion la siguiente
igualdad:

0'13 -1 0'12 +L,0,-13=0 (7.31)
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Donde |; son los invariantes de tensiones tales que:

I, = o, 0, +0O, (7.32)
2 2 2
L= (0,0, -T°,) + (050, -T°y,) + (050, -T') (7.33)
2 2 2
I; = (0, 0,0,)- (0x T'y,) - (Oy Tx,) - (0, Txy) + 2(Txy Tz Ty ) (7.34)

Los cosenos directores para cada una de las direcciones principales seran:

cos (O ) =A;/K; ; (i=1,2,3) (7.35)
cos (O ) =Bi /K, ; (i=1,2,3) (7.36)
cos (0,)=C;/K; ; (i=1,2,3) (7.37)
donde:
K;= (A% + B + CH)"? (7.38)
A; = (0y -0)) (0,-0y) -T°y, (7.39)
B =1y, Ty, - Ty (0,-0)) (7.40)
Ci =Ty Ty, - T, (0, -0)) (7.41)

De esta forma quedaria calculado completamente el elipsoide de tensiones en la zona de medida.

7.9. Sobreperforacion y medida con la célula extensométrica “door-
stopper”

El sistema “door-stopper” permite obtener las tensiones en el plano del fondo de un sondeo, a partir
de las deformaciones unitarias medidas en tres direcciones en dicho plano tras ser liberadas las
tensiones mediante sobreperforacion. (Ramirez Oyanguren et al., 1984).

7.9.1. Descripcion de la técnica

Para aplicar esta técnica se coloca una roseta de tres bandas extensométricas, dos
perpendiculares entre si y la tercera formando un angulo de 45° con las anteriores, situadas en la
base de una capsula de silicona que protege los contactos eléctricos, en el fondo plano del barreno.
Las salidas de la roseta estan conectadas a cuatro bornes de cobre en un estuche aislado (Figura
7.21). El proceso que se lleva a cabo es el que se describe a continuacion (Ramirez Oyanguren et
al., 1984).

En primer lugar se realiza el barreno interior de 76 mm de diametro y de suficiente longitud para
alcanzar un punto donde no lleguen las tensiones inducidas en la galeria desde la que se realiza
este barreno (Fig. 7.22.1 y 2). Normalmente se utiliza una herramienta para dejar el fondo del
barreno liso (Fig. 7.22.3). Luego la célula se pega con resina a la superficie pulida del fondo del
barreno y se aprieta con una herramienta manual hasta que queda totalmente fijada, momento en el
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el que se toma la lectura inicial o lectura cero (Figura 7.22. 4). A continuacion se retira la
herramienta manual, se sobreperfora el barreno y se toman lecturas continuas de las
deformaciones unitarias en cada banda (obsérvese que los cables salen por el interior de la broca
de sobreperforacién)hasta el momento en que no se observen variaciones significativas entre cada
lectura y la anterior (Fig. 7.22.5).

Finalmente, la diferencia de las deformaciones leidas antes y después de la sobreperforacion del
barreno son g, €g Y €c.

BORNAS DE CONEXION

\

BORNA CONECTADA
A LA BANDA A 45*

BORNA CONECTADA
ALA BANDA
HORIZONTAL A O*

BORNA CONECTADA
A LA BANDA
VERTICAL A 30*.

Figura 7.21. Seccién y planta del “door-stopper” segin Ramirez Oyanguren et al., (1984).

247



broca de herramienta cables de las bandas
pulido de instalacion extensométricas

o @ 6 W 6

Figura 7.22. Esquema de perforacion inicial (1), estado perforado inicial (2), pulido del fondo de barreno para
correcta instalacion (3), colocacién (4) y medida con la célula “door-stopper” (5).

7.9.2. Interpretacion

Las tres direcciones de medida suelen ser horizontal, vertical y la tercera intermedia a 45°; de no
ser asi, se podrian relacionar con las sefialadas de acuerdo a las siguientes expresiones:

£,=€-cos’ B, +€ sen’ B, +y, -cosf, senb,
£y = £,C08’ B, + £ sen’ B, +y, -cosfysen b, (7.42)

- . 2 . 2 . .
E =&.cos” 0. +& sen” .+, «cosf.-sen b,

Donde: 6,, 6g ¥ 6¢, son los angulos que forman las direcciones de medida de €4, €z Y €c con la
horizontal; &, es la deformacion horizontal y €, la vertical; y y,, s la angular, que se puede obtener
mediante:

1 1
9% :5[2-545 (¢, +¢,)] (7.43)

Ve =
Si se hacen coincidir los ejes coordenados X, Y, z, con las direcciones de tres sondeos ortogonales,
segln se observa en la Figura 7.23, se pueden conocer las deformaciones en 9 direcciones, que se
relacionan con el sistema de coordenadas elegido del siguiente modo:

D =¢ =¢, D, =&,
D, =g, =¢, D, = ¢, (7.44)
D, =€, =&, D, =&,

Asi se determinan dos valores para cada D;, D, y D3, que deben ser iguales, y un valor para cada
deformacion a 45° en los planos coordenados.
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N,

Fig. 7.23. Esquema de orientacion de las tensiones medidas con la célula “door-stopper”.

El tensor de deformacién de la roca en funcién de las deformaciones medidas es:
=D ; & =D,; £ =D,

1 1
yxy zaéxy :E[2D4 _(Dl +D2)]

1 1 (7.45)
}/yz =Edyz :5[2D5 _(DZ +D3)]

S,

V4

1 1
Vi ZE =5[2'D6 = (D, +D1)]

En todo lo expuesto hasta aqui se ha considerado que las tensiones obtenidas en el fondo del
sondeo mediante el método del “door-stopper” son las realmente existentes en el macizo. Sin
embargo, esto no es asi debido a que el fondo del taladro donde se realizan las medidas de
deformacion se ve afectado por la concentracion de tensiones creadas por el propio sondeo.

Para el caso general de un estudio tridimensional de tensiones referido a un sistema de referencia
X, Y, z, como el de la Figura 7.23, y considerando que la roca es homogénea e isétropa, los
coeficiente de concentracion de tensiones pueden plantearse de la siguiente forma:
g, =a0, +bo, +c0o,
(7.46)
o, =a0,+bo, tco,

Es decir, la tension que se mide en una direccioén principal en del fondo del taladro, por ejemplo a;’,
es igual al producto de los factores de concentracion de tensiones “a”, “b”, “c” por las tensiones
principales reales existentes en el macizo, oy, 0, y 03. Los factores dependen del coeficiente de
Poisson de la roca.

En un estudio realizado por Asensio, Lain y Ramirez-Oyanguren (1989), se ha determinado la

variacion de los distintos parametros “a”, “b”, “c” en funcién del coeficiente de Poisson, para el caso
de igualdad de las tres tensiones. Se presenta en la Figura 7.24 la curva del factor de concentracion
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“a” en funcién del coeficiente de Poisson. En situaciones normales es suficiente considerar este
parametro, ya que los otros tienen una influencia poco significativa.

™
12 \\

\

0,0 0,1 0,2 0,3 0,4 0,5
Coeficiente de Poisson

Fig. 7.24. Factor de concentracion “a” frente al coeficiente de Poisson

7.10. Método de las células planas o “Flat-jacks”

En el caso de que se tenga acceso a una cara libre del macizo rocoso (p.ej. la pared de una galeria)
se puede medir la tension a partir de un método muy simple introducido en Francia por Tincelin en
los afios 50.

Para la aplicacion del método se utilizan células planas, que consisten en dos chapas de acero
soldadas en sus bordes junto con una valvula de entrada que permite el paso de aceite a su interior.
Hoy en dia existen células de este tipo normalizadas y capaces de resistir sin romperse presiones
hidraulicas de hasta 100 MPa.

Este método permite obtener de una manera facil y econémica una componente del tensor tension.
La instrumentacion necesaria es sencilla, asequible y robusta, lo cual es una gran ventaja en las
labores de interior.

El problema basico que se suele presentar es que solo se puede aplicar cuando el macizo rocoso
en los paramentos de la galeria se mantiene en estado elastico, lo cual no siempre ocurre.

Tampoco resulta demasiado sencilla la interpretacion ya que, tal y como se vera, se miden las
tensiones afectadas por una gran excavacion por lo que la interpretacion siempre va a necesitar de
un andlisis inverso en el que se buscara el estado tensional inicial a partir de las tensiones
redistribuidas alrededor del hueco ya excavado. Esta dificultad es comun al método del “door-
stopper”, si bien el caso de las células planas es mas complejo al ser el hueco mucho mayor.

7.10.1. Descripcion de la técnica

Para llevar a cabo el proceso de medida se comienza situando sobre la pared de roca uno o mas
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pares de puntos de medida. La separacion entre estos puntos, "dy", suele ser de orden centimétrico,
estando la distancia normalizada en funcion del tamafio de célula que se desee instalar. Después
se realiza (nhormalmente mediante barrenos paralelos superpuestos o mediante sierras de disco)
una abertura o ranura en la roca perpendicularmente a la linea de union de los puntos de medida 'y
entre ellos (Figura 7.25).

Como consecuencia de la realizacion de esta abertura la separacion entre los puntos de medida
"dy" disminuira hasta alcanzar un valor menor, siempre que la roca este sometida a compresién en
la direccién perpendicular a la ranura realizada. Esta tension normal inicial podria ser calculada a
partir de este desplazamiento si se conocieran las constantes elasticas de la roca. Sin embargo, lo
habitual es utilizar un método que evite emplear dichas constantes. Una vez realizada la ranura se
introduce en ella la célula plana, se cementa con un mortero adecuado (de constantes elasticas
analogas a las de la roca) y se comienza a aumentar la presién del aceite.

Cuando al aumentar esta presion la distancia entre los puntos de medida sea exactamente igual a
la que existia previamente a la realizacién de la ranura, "dy", la presion en la célula "p." sera
aproximadamente igual a la que existia en esa direccion antes del comienzo del proceso (Figura
7.25). Teodricamente, habria que corregir este valor en funcién de las tensiones originales paralelas
a la célula, de la diferencia de presién entre el interior y exterior de la placa y de las propiedades
elasticas del mortero. Sin embargo, generalmente estas correcciones, que por otro lado resultarian
bastante complejas, no suelen producir variaciones excesivamente importantes en los resultados.
Por todo ello, "p." (ver Figura 7.25) es una estimacion aceptable para la tension media normal al
plano de colocacion de la célula.
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RANURAS PARA
"FLAT-JACKS"

RANURAS PARA
"FLAT-JACKS"

"FLAT-JACK"

a
o

SEPARACION DE PUNTOS

TIEMPO DE EXCAVACION ! PRESION DEL "FLAT-JACK”

Figura 7.25.: Ensayo de células planas o "flat-jacks". (Segun ISRM,1981). Cortesia de Elsevier.

7.10.2. Interpretacién

La principal desventaja del método es que la zona en la que se realiza la medida habra sufrido una
variacion muy significativa de su estado tensional debido a la excavacion de la galeria o camara
desde la que se realiza la medida. Si la galeria ha sido excavada cuidadosamente, la variacion del
estado tensional de la misma puede ser calculada a partir un estudio de distribucion de tensiones

(analitico o numérico -MEF 6 MDF-).

En general, si se realizan tres medidas de tension normal perpendiculares a tres planos radiales
donde se instalen células alrededor de la galeria, se obtendran tres valores Oga, Ogg Y Ogc paralas

tensiones tangenciales (paralelas a la superficie de la excavacién), en esos planos. Asi las
tensiones iniciales en el plano perpendicular a la galeria se podran calcular invirtiendo la relacién:
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Og |=|ay a,, a, |0, (7.47)

Donde los coeficientes a;jse determinan a partir del estudio analitico o numérico. Por ejemplo, sien
una galeria perfectamente circular se instalan dos células planas en la béveda y el hastial de la

misma (OpBséveda Y O6Hastial), Si las tensiones naturales principales son horizontal y vertical, y

suponiendo el radio del tinel suficientemente grande con respecto a la anchura de las células,
entonces la expresién anterior quedaria simplificada a:

O -1 3)\(o0
BHastial — . h (748)
O-GBoveda 3 _1 Jv
De donde se podria obtener:

-1
g -1 3 O gt 1/8 3/8\( Oppp
h — . BHastial — . BHastial (7 49)
O-V 3 _1 JHBoveda 3/ 8 1/ 8 O-HBoveda
Asi quedarian calculadas las tensiones vertical y horizontal en el plano perpendicular al eje de la

galeria, que seran las mas interesantes para el andlisis tensional. Poniendo un nimero mayor de
células en distintas direcciones se podria llegar a estimar el tensor completo.
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8. ASPECTOS GENERICOS DE INGENIERIA DE
TALUDES EN ROCA

Puesto que el macizo rocoso detrds de cada talud es iinico, no existen recetas normalizadas ni
soluciones rutinarias que garanticen una respuesta correcta cada vez que sean aplicadas
E. Hoek y J. Bray, 1974

8.1. Introduccioén

Imaginese un macizo rocoso granitico sin discontinuidades y totalmente seco, para el que se
puede suponer un valor de resistencia a compresion simple de 175 MPa, un valor del
parametro m de Hoek-Brown de 30 y un pesé especifico de 26 kN/m®. Al no presentar
discontinuidades el macizo, las propiedades del mismo seran las de la roca, que se podran
estimar, de acuerdo con las teorias de Hoek-Brown (Hoek et al., 2002), en una cohesion de
unos 30 MPa y un angulo de friccién de 53°. Supéngase ahora que se quiere hacer un talud
vertical en este macizo exigiendo un coeficiente de seguridad de 1,3 (valor adecuado a las
normativas vigentes en mineria). Si se calcula mediante un método mas bien conservador
como el de los abacos de Hoek-Bray (1974), que se presentara mas adelante en el libro, la
altura maxima permisible en estas condiciones para el talud vertical seria de casi 4500 metros.

Este valor no debe resultar sorprendente ya que en Noruega existe un cortado de pendiente
casi vertical de mas de 1 km de altura denominado la “pared del Troll” (Fig. 8.1) formado por un
gneiss de gran dureza y con pocas discontinuidades. Ademas, en la cordillera del Himalaya
existen algunos precipicios verticales de varios kilbmetros. La naturaleza por tanto hace
razonable el calculo presentado.

| T

The Troll Wall P
Norway B

Figura 8.1. Cortado de Trollveggan o "Pared del Troll" en Noruega, se trata de la pared vertical més alta de
Europa de unos 1000 metros de altura. Segin http://www.bigwalls.net/climb/Troll.html
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Esto quiere decir que la realizacion de un talud vertical de 10 o 15 metros, que a algunos les
podria parecer un riesgo elevadisimo, no s6lo no tiene por qué ser tal sino que puede ser una
opcién conservadora; también puede ser inestable. La clave, como se vera, radica en la
presencia de discontinuidades, sus caracteristicas y su orientacién con respecto a los taludes.

8.2. Consideraciones econdmicas

El disefio de grandes taludes en el ambito de la ingenieria civil y minera resulta cada dia mas
comun. El ingeniero se ve normalmente entre la espada de la seguridad y la pared de la
economia. Ciertamente, aumentando la inclinacién de los taludes se pueden ahorrar enormes
cantidades de dinero al reducir el volumen de material a excavar, pero la inclinacion de un talud
debe tener como limite la seguridad del mismo, ya que todo el ahorro conseguido puede
perderse, poniéndose ademas en riesgo la seguridad de las personas o0 cosas que se
encuentren en o bajo el talud (Hustrulid et al., 2000).

8.2.1. Ejempilo ilustrativo de proyecto minero

Al objeto de ilustrar esta dialéctica se presenta un ejemplo ficticio simplificado de un proyecto
minero. Se tiene un yacimiento de cobre situado a una profundidad de entre 150 y 200 metros,
de forma mas o menos horizontal y tabular y planta mas o menos circular de unos 75 metros de
radio. Se han estimado unas reservas de 3,6 Mtn de mineral de cobre con una ley media del
1,7% de Cu, para una ley de corte del 0,9% del metal rojo. Se supone que el rendimiento global
de mina y planta es del 65% (recuperacién de Cu), por lo que se estima recuperar 39780 tn de
cobre, que se pagaran a 1600 €/tn, de lo que habra que descontar el 15% en concepto de
gastos de transporte, fundicion, penalizaciones, comercializacion, etc...

Para un proyecto de esta magnitud, bastante menor que la corta de cobre que se muestra en la
Figura 8.2., se calcula una inversion inicial necesaria de 20 M€, a la que habra que sumar los
costes operativos que incluirdn solo el coste de arranque, carga y transporte (a escombrera el
estéril y a planta el mineral) de cada m® de material a movilizar, y que se pueden estimar, en
promedio, aproximadamente en 1,5 €/m®.

El yacimiento se encuentra en un macizo rocoso de caja, con un peso especifico de 25 kN/m®
tal que la resistencia a compresion simple de la roca sana es de 30 MPa, el GSI del macizo
rocoso se estima en 45 y en laboratorio se ha obtenido un valor de la m; de Hoek-Brown de 10,
suponiéndose, ademas, un valor del pardmetro de perturbacion del macizo D=1. Para estas
condiciones se obtendrian unos parametros resistentes del macizo, en términos de Mohr-
Coulomb, de cohesion = 650 kPa y friccion = 15° (Hoek et al., 2002). Se supone que en este
macizo no hay discontinuidades lo suficientemente persistentes y poco resistentes como para
que se produzcan roturas a través de las mismas.
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Figura 8.2. Ejemplo de corta de cobre en su fase final de desarrollo y de dimensiones mucho mayores que el
ejemplo que se presenta de forma simplificada para su andlisis. Corta de cobre de Palabora en Sudafrica.
Segun http://www.mining-technology.com/projects/palabora/palabora2.html.

Se plantea la extraccion del mineral mediante una corta con forma de tronco de cono que habra
de tener 200 m de profundidad (h) y una plaza circular de 75 m de radio (R). Légicamente la
inclinacion media o angulo general de talud (a) marcara los m® de material a extraer y
consecuentemente los costes de explotacion. (Fig. 8.3.a).

Variacion de resultados econémicos en funcion del
angulo general del talud de corta
920
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Figura 8.3. a) Disefio béasico de corta para explotar el yacimiento de cobre indicado. b) Resultados econémicos
(Ingresos, costes y beneficios) del ejemplo simplificado de estudio de viabilidad minera de un yacimiento de
cobre en funcién del angulo medio de corta.

Si se calcula como varian los costes, ingresos y beneficios en funcion de esta inclinacién
general del talud se obtendra la grafica de la Figura 8.3.b, donde se observa que por cada
grado que se incremente el angulo general de talud el beneficio aumenta del orden de 1,5 ME£.
Esto da una idea del interés de realizar estudios geotécnicos finos y de que siempre va a ser
conveniente realizar disefios no conservadores, acompafiados de sistemas de vigilancia. Esto
es casi una maxima de la gran mineria y sin ella apenas se podria lanzar un gran proyecto
minero. También hay que sefialar que muchos de los avances en ingenieria de taludes en
macizos rocosos producidos en los afios 60 y 70, han sido financiados por compafiias mineras
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gue querian ejecutar sus taludes de manera suficientemente segura y rentable. En lo que
concierne a este proyecto se observa que para angulos de talud por debajo de 43° la inversion
no seria rentable por lo que nadie querria invertir en un proyecto de este tipo.

Para los supuestos de partida se podria calcular el coeficiente de seguridad del talud,
suponiéndo que la rotura mas probable es la circular y mediante los dbacos de Hoek-Bray
(Hoek y Bray, 1974). La realidad suele ser, en general, mucho mas compleja, pero valgan estas
simplificaciones para poner de manifiesto la influencia de la economia en los andlisis de
estabilidad. Mediante dichos dbacos se ha obtenido la grafica de la Figura 8.4.a que relaciona
el coeficiente de seguridad del talud con su inclinaciéon. En ella se observa cémo para 59° se
tendria un CS=1, con 52° se pasaria a 1,1, con 46° se llegaria a 1,2 y con 40° se alcanzaria un
Cs=1,3.

Finalmente, en la Figura 8.4.b., se presenta la gréafica que relaciona el coeficiente de seguridad
con el beneficio. Si, por ejemplo, se exigiera un coeficiente de seguridad de 1,3, esto llevaria a
un angulo de talud de corta de 40°, lo cual haria el proyecto inviable. Si se decidiera y fuera
posible trabajar con un coeficiente de seguridad de 1,2 (que es el que considera minimo la
legislacion espafiola si no se incluye el efecto sismico), se tendria un beneficio en torno a 3 ME,
lo cual daria un nivel de rentabilidad razonable, si bien algo exiguo para un sector de cierto
riesgo como el minero. Piénsese que el Estado que permitiera trabajar con un CS = 1,2,
recuperaria al menos un tercio del beneficio en concepto de impuestos directos a la empresa,
mas aproximadamente otro tanto en términos de la riqueza creada.

Probablemente, la solucién mas razonable para este tipo de proyecto seria bajar levemente el
CS de trabajo a 1,15, lo cual daria un angulo medio de los taludes de la corta de 48° y un
beneficio de partida de unos 7 M€. Esta bajada del CS, supondria un incremento del beneficio,
que deberia emplearse parcialmente en financiar un sistema de vigilancia de taludes adecuado
para las condiciones de la explotacion y que permitiera ajustar localmente el angulo de talud:
aumentandolo alla donde se observe un elevado grado de estabilidad y disminuyéndolo alla
donde se observen indicios de inestabilidad.

Variacion del coeficiente de seguridad en funcién del Relacién benefico - Coeficiente de Seguridad
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Figura 8.4. a) Variacion del coeficiente de seguridad de los taludes de la corta en funcién del angulo medio de
talud. b) Relacién entre beneficio y coeficiente de seguridad de los taludes de la corta para el proyecto minero
simplificado analizado.
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En la practica minera actual, el enfoque que se suele dar a la estabilidad de taludes pasa por la
realizacion de andlisis de coeficientes de seguridad estadisticos (aspecto este que trata con
mucho mas detalle el capitulo 13 de este libro), que proporcionaran no sélo un CS medio sino
también la probabilidad de que el CS sea inferior a uno, esto es la probabilidad de que, si el
andlisis de estabilidad es correcto, se caiga el talud. Supongase que se hace un disefio en el
que la probabilidad de que el CS sea inferior a uno sea del 5%. Este seria un disefio
razonablemente adecuado, ya que por cada 100 metros de talud habria una zona de 5 metros
con problemas de estabilidad; riesgo razonable y compatible con la explotacion minera,
siempre que se disponga de un sistema de vigilancia adecuado y se sitlien las infraestructuras
(pistas, etc..) de la explotacion en aquellos taludes a priori mas estables.

No obstante, no hay que olvidar la seguridad ya que, tal y como ha ocurrido en algunas
ocasiones, un excesivo énfasis en el platillo de la balanza correspondiente al beneficio, puede
llevar a grandes caidas de taludes y negocios.

8.2.2. Consideraciones generales sobre estabilidad de taludes

En la mayor parte de los casos, el estudio de las inestabilidad de taludes no puede realizarse a
nivel general, sino talud por talud, ya que las inestabilidades suelen ir asociadas a la presencia
de discontinuidades concretas con orientaciones determinadas. La estabilidad de taludes suele
estar muy condicionada por la presencia de agua, que en muchos casos es el factor
determinante, ya que los coeficientes de seguridad suelen ser muy diferentes para un talud
excavado en un macizo rocoso totalmente seco o totalmente saturado.

Cuando el coeficiente de seguridad de un talud bien calculado es inferior a 1, es muy probable
que se produzca su rotura. En un caso determinado, se podra dar esta circunstancia a partir de
una cierta inclinacién del talud. En la mayoria de los taludes mineros, donde sélo es necesario
garantizar la estabilidad durante un tiempo relativamente corto, mientras dure la operaciéon
minera, se considera suficiente un coeficiente de seguridad igual o superior a 1,2. Si se trata de
garantizar la estabilidad de taludes a mas largo plazo, hay que pensar en un coeficiente de
seguridad del orden de 1,5. Mediante calculos se podra determinar el angulo de inclinacién del
talud, en los casos de que se encuentre seco o totalmente saturado, para alcanzar un
determinado coeficiente de seguridad.

Para analizar las consecuencias econdémicas de una inestabilidad en un talud minero, en primer
lugar hay que evaluar los costes de retirada del material deslizado cuando se rompe el talud,
para lo cual hay que estimar el volumen del deslizamiento, que depende de la pendiente del
talud. Por otra parte, se debe determinar el volumen de rocas que hay que mover para tender
el talud hasta alcanzar un angulo que garantice su estabilidad. Ademas, hay que evaluar el
coste de la colocacién de anclajes u otros elementos de retencién en el talud, si fueran
necesarios, para alcanzar un determinado coeficiente de seguridad, tanto en condiciones secas
como saturadas.

Para poder comparar opciones y decidir cual es la mas adecuada en cada caso, se pueden

referir los costes a una unidad basica, por ejemplo, la tonelada o el metro cubico de material
extraido. En primer lugar, se estima respecto a la citada unidad basica, el coste unitario de
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limpieza de un talud que ha sufrido un deslizamiento, evidentemente, el coste total depende del
angulo de inclinacion del talud. También hay que evaluar los costes de disefio e instalacion de
un sistema de drenaje; al contrario que en el caso anterior, estos costes son independientes del
angulo del talud. Analogamente, se evallan los costes de instalacion de los elementos de
retencion en el talud.

Con todo lo anterior, se tiene un conjunto de datos de costes para las diversas soluciones que
se pueden adoptar para resolver un problema de estabilidad de taludes. Esta informacion
proporciona elementos de juicio suficientes para que el ingeniero pueda tomar una decisién
sobre la eleccion de una de las opciones que se plantean. Siguiendo las ideas de Hoek y Bray
(1974), estas opciones se concretan en:

1. Tender el talud hasta alcanzar una pendiente que haga que el coeficiente de seguridad no
sea inferior a 1,2 en condiciones de saturacion.

2. Tender el talud hasta alcanzar una inclinacién algo superior que en el caso anterior e
instalar un sistema de drenaje que permita llegar a un coeficiente de seguridad de al menos
1,2.

3. Excavar el talud con el maximo angulo de inclinacion posible de manera que quede
garantizada su estabilidad en condiciones secas. En cuanto el nivel freatico comience a
elevarse por encima de una cota determinada se debe esperar que se produzca el
deslizamiento de una masa de rocas, que posteriormente se retirara.

4. Dejar el talud con una inclinacién superior al caso anterior, de forma que el talud saturado
alcance un coeficiente de seguridad 1,2 a base de colocar anclajes u otros elementos de
retencion en el talud.

5. Dejar el talud vertical e instalar un sistema de drenaje y ademas los elementos de retencién
necesarios hasta alcanzar el coeficiente de seguridad de 1,2.

6. Dejar un talud con una inclinacion algo inferior a la del talud del caso 4 sin tomar medidas
adicionales de estabilizacién (drenaje o anclajes), pero haciendo una provision de fondos
por si se rompe el talud y hay que retirar el terreno deslizado.

A la hora de tomar una decisién considerando todas las situaciones anteriores, en la mayoria
de los casos lo mas frecuente es elegir la primera opcién, ya que con ello el problema de
inestabilidad queda eliminado. Esta opcion es la optima desde el punto de vista econdémico, a
excepcion de la posibilidad planteada en el caso 6, suponiendo que el talud no se rompa. Por
otra parte, la opcién 1 tiene la ventaja de que con ella se garantiza la estabilidad del talud,
mientras que en otras opciones en las que se utilizan elementos de drenaje o anclajes de
cable, a pesar de haber realizado fuertes inversiones econémicas para estabilizar el talud,
puede darse el caso de que se produzca la rotura del mismo si concurren un conjunto de
circunstancias desfavorables. En ese caso, el coste total seria muy elevado, ya que se
sumarian los costes de drenaje o de colocacion de anclajes al de retirada del terreno deslizado.
A veces, por motivos de expropiaciones, por la proximidad de una estructura que no deba ser
afectada por el desmonte o por otras causas, puede ocurrir que la solucién de tender el talud
hasta alcanzar el coeficiente de seguridad deseado no sea posible. En este caso, no queda
mas remedio que adoptar otra solucion distinta a la primera que se plante6 anteriormente.

En taludes mineros es frecuente adoptar la solucion 6, consistente en dejar un angulo de talud
superior al que asegura su estabilidad con un coeficiente de seguridad de al menos 1,2, pero
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gue garantiza que en condiciones normales el talud continuara siendo estable y soélo se
produciria su rotura si en el periodo de vida del mismo se presentara una situacion excepcional
de lluvias muy fuertes, por ejemplo. Normalmente, se puede aceptar el riesgo de que con un
periodo de retorno determinado de lluvias excepcionales, por ejemplo de 20 afios, éstas no se
produzcan durante la vida Gtil del talud, si es inferior a dicho periodo. Si no hay mala suerte,
entonces se estara en la situacién 6ptima desde el punto de vista econdmico, que es la descrita
en el caso 6. Por otra parte, si se han tomado las medidas necesarias en prevision de que
pueda deslizar el talud y esto llega a producirse, por ejemplo, en una situacion excepcional de
lluvias, las consecuencias econdmicas de la rotura del talud serdn del mismo orden de
magnitud que las otras opciones, que incluian elementos de drenaje y anclaje del talud, dando
por descontado que se han tomado todas las medidas necesarias para no poner en riesgo
vidas humanas, maquinaria e instalaciones.

Se presenta al final del capitulo, en el apartado 8.7., un ejemplo especifico de este tipo de
andlisis, para ilustrar con mayor claridad las implicaciones econdmicas de la estabilidad.

8.3. El papel de las discontinuidades

Considérese ahora que se encuentra en la naturaleza un gran blogque de granito sano
atravesado por una sola junta que no posee cohesion. Se podria tallar una muestra en dicho
bloque, de forma que se obtuviera una disposicion de la junta tal y como se indica en la Figura
8.5.a) pero también se podria cortar dicha muestra como se sefiala en la Figura 8.5.b).

PROPIEDADES GRANITO: PROPIEDADES JUNTA:
¢ =10 MPa = 10000 kPa ¢ =0 MPa
¢ =55° ¢ =35°
«1lm?—» Un—&=10k§—10kPa «1m—»
; A m

‘,
— F = 10014,28 kN — F = 7TkN

Lt —
- S
T=c+0,tg ¢=10000 kPa + 10 kPa - tg 55° T=c+0,tg ¢p=0kPa+10 kPa - tg 35°
F =1-4=10014,28 kPa- 1 m* =10014,28 kN F =1-A=7kPa-1m’=7,00 kN
a) b)

Figura 8.5. Las inestabilidades en taludes se producen mayoritariamente siguiendo discontinuidades
favorablemente orientadas.
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Considerando ahora las propiedades de la junta y de la roca tal y como se presentan en la
Figura 8.5, y suponiéndose que se realizan ensayos de corte en las muestras sefialadas, se
obtendria que para fracturar y hacer deslizar el bloque de granito en el primer caso seria
necesario aplicar una fuerza cortante de mas de 10.000 kN, mientras que para hacer lo mismo
en el segundo caso, con la discontinuidad adecuadamente orientada, bastaria con aplicar una
fuerza de corte de menos de 10 kN para obtener el mismo efecto.

Este ejemplo clasico pretende resaltar el hecho de que en términos generales los elementos de
roca sana son muchisimo mas resistentes que las discontinuidades que suelen atravesar los
macizos rocosos, hecho éste que provoca que un elevadisimo porcentaje de las roturas que se
producen en los taludes en roca vayan asociadas a discontinuidades preexistentes en el
macizo rocoso, ya que los niveles tensionales que se ejercen sobre los macizos rocosos no
suelen ser altos comparados con la resistencia de éstos.

No todas las discontinuidades implican necesariamente la inestabilidad del talud, por ejemplo
las presencia de discontinuidades horizontales por si solas (muy comun en algunos macizos
rocosos estratificados) no suele afectar la estabilidad de los taludes (Véase Fig. 8.6.).

Analogamente la presencia de discontinuidades verticales con un rumbo perpendicular al del
talud, por si solas (como en el caso del flysch de la Fig. 8.7.), tampoco afecta a su estabilidad.

Aunque la presencia de discontinuidades horizontales y verticales (perpendiculares al talud) por
si solas no genera fenomenos de inestabilidad, en general, la existencia de familias de
discontinuidades suficientemente continuas, no muy resistentes y con inclinaciones medias (30
a 60°) suelen ser, en algun caso, origen de problemas. La clave, no obstante, esta en la
orientacién de las familias de discontinuidades con relacion a los taludes. Asi, estas
discontinuidades de inclinacién media suelen dar lugar a roturas cuando su rumbo coincide de
manera aproximada con el del talud.

i

Figura 8.6. Talud en un macizo rocoso con discontinuidades horizontales que no afectan a la estabilidad. Foto:
autores.
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Figura 8.7. Talud en un macizo rocoso con discontinuidades verticales que no afectan a la estabilidad. Foto:
autores.

En canteras y cortas mineras, asi como en zonas de curvas de carretera (véase la Fig. 8.8.),
como quiera que la orientacion de los taludes va variando, no resultan extrafios los fenémenos
de inestabilidad asociados a una familia de discontinuidades del tipo de las sefaladas. En el
apartado 8.8. de este capitulo se presentara con cierto detalle un ejemplo de cémo gestionar
este tipo de situaciones para el caso del disefio de una explotacion a cielo abierto,
sefialandose el tipo de fendbmenos de inestabilidad esperables en cada uno de sus taludes
segun su orientacién relativa a las familias de discontinuidades observadas en el macizo
rocoso. Cuando la orientacién de las discontinuidades o de las fallas, como la que se presenta
en la Figura 8.9., es perpendicular al rumbo del talud, éstas no suelen influir sobre la
estabilidad, como en el caso de la figura indicada.

Figura 8.8. Talud en un macizo rocoso de tipo flysch con discontinuidades bastante inclinadas. Estas
discontinuidades no afectan la estabilidad el talud cuando sus rumbos no coinciden (derecha), pero han dado
lugar a una inestabilidad para el caso de coincidencia de rumbo (izquierda). Foto: autores.
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Figura 8.9. Falla inversa en un macizo rocoso tipico de la mineria del carbén. Como se observa la falla no
afecta a la inestabilidad del talud casi vertical por tener ambos rumbos perpendiculares. En el caso de haberse
excavado el talud en direccion perpendicular a la que presenta, la inestabilidad seria harto probable. Foto:

autores.

8.4. Tipos de rotura

En cualquier parte de la superficie terrestre la gravedad actla continuamente sobre los
materiales, que tienden a dirigirse hacia niveles mas bajos. El termino mas cominmente usado
para designar los movimientos producidos en los taludes es el de deslizamiento. Dicho término
implica movimientos de masas formadas por diferentes tipos de materiales: rocas, suelos,
rellenos artificiales o también combinaciones de los mismos, a través de una superficie
determinada denominada de rotura. La velocidad con que se desarrollan las roturas de los
taludes es variable, dependiendo de la clase de material involucrado en los mismos y del tipo
de deslizamiento. El movimiento puede ser progresivo, produciéndose inicialmente una rotura
local, que va progresando hasta convertirse en una rotura generalizada.

8.4.1. Tipos de rotura desde el punto de vista del mecanismo

Desde el punto de vista mecanico, las clases de roturas que se suelen producir
mayoritariamente en los taludes en roca se pueden dividir en cuatro grupos, a saber:

* Roturas por deslizamiento seguin uno o varios planos de discontinuidad
que afloran en el talud y que incluiran las roturas plana y en cufia.

* Roturas por movimiento relativo de bloques a través de planos de
discontinuidad preexistentes  que no afloren necesariamente y que incluiran
las roturas por vuelco, algunas roturas gue siguen discontinuidades paralelas al
talud y las roturas de varios bloques.

 Roturas producidas parte por deslizamiento a lo largo de planos de
discontinuidad y parte por rotura de la roca y que incluiran las roturas en
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escaldn, roturas mixtas, roturas complejas (como roturas por deslizamiento y

vuelco o el denominado “kink-band slumping”) y otras roturas que siguen
parcialmente discontinuidades paralelas al talud (como la rotura por pandeo).

* Roturas que se producen siguiendo una superficie circular , Sin relacion
importante con los planos de junta, y que en términos generales se denominan
roturas circulares.

Dentro de este encuadre general, los mecanismos de rotura que se producen de manera mas
frecuente en el ambito de las ingenierias civil y minera son la rotura plana, la rotura en cufia, la
rotura por vuelco, la rotura circular y la rotura siguiendo discontinuidades paralelas al talud. En
la Figura 8.10 se presentan, de acuerdo con las propuestas iniciales de Hoek y Bray (1974) con
leves modificaciones, los esquemas tridimensionales de la geometria basica de estos tipos de
deslizamientos, junto con las condiciones cinematicas necesarias, pero no suficientes, para que
estos mecanismos se puedan producir, y representadas mediante el uso de la proyeccién
estereografica.

ROTURA CIRCULAR

ROTURA PLANA

ROTURA EN CURA

ROTURA POR VUELCO

ROTURA POR
DISCONTINUIDADES
PARALELAS

AL TALUD

Figura 8.10. Representacion de los tipos mas comunes de rotura en taludes en roca: en proyeccion
estereogréfica y tridimensional. Modificado a partir de Hoek y Bray (1974).
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Tal y como muestra la Figura 8.10, estas roturas consisten en:

La rotura plana se produce siguiendo una discontinuidad con direccién aproximadamente igual
a la del talud pero que buza menos que éste, quedando descalzado por tanto un prisma de
roca. Normalmente requiere superficies laterales de despegue. Se ilustra este mecanismo en la
Figura 8.11.a.

La rotura en cuifla se produce siguiendo dos planos de discontinuidad, de manera que el
buzamiento de la linea de interseccién de ambos planos tenga un buzamiento inferior al angulo
de talud, lo que descalza un tetraedro o cufia de roca que podra eventualmente deslizar. Se
ilustra este mecanismo en la Figura 8.11.b.

Figura 8.11. Foto y esquemas de los tipos méas comunes de rotura de taludes. a) rotura plana, b) rotura en cufia,
c) rotura por vuelco y d) rotura circular de Marte. Fotos: a), b) y c) autores; d) de Internet:
http://cygnus.colorado.edu/apas1030images/Mars/marscandorchasma.jpg
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La rotura por vuelco se produce si se tiene una familia de discontinuidades muy persistentes y
relativamente poco espaciadas que tengan un rumbo paralelo al del talud (tipicamente
estratificacién o esquistosidad), pero que bucen contra éste con una inclinacién mas bien alta.
A veces este fenomeno se ve catalizado por la presencia de otra familia de discontinuidades
perpendicular a la anterior que permita la formacion de una base escalonada sobre la que
vuelquen los prismas de roca que se formen. Se ilustra este mecanismo en la Figura 8.11.c.

La rotura circular suele tener lugar en macizos rocosos de mala calidad o meteorizados o en
suelos. En este caso la rotura por deslizamiento se produce siguiendo una trayectoria circular.
Se ilustra este mecanismo en la Figura 8.11.d.

Las roturas que siguen discontinuidades paralelas al talud , incluyen diversos mecanismos
(rotura por cortante en la base, roturas con expulsiéon de bloque, pandeos), que tienen en
comun el hecho de que la mayor parte de la inestabilidad va asociada al deslizamiento por las
discontinuidades antedichas. Se ilustra un ejemplo de este tipo de mecanismos en la Fig. 8.12.

Queda pues claro que, salvo en el caso de la rotura circular, que normalmente se produce en
taludes en suelos, en escombreras 0 en macizos rocosos muy fracturados y de muy mala
calidad, el resto de las roturas anteriormente citadas tienen lugar a lo largo de discontinuidades
cuya resistencia condiciona la rotura.

Figura 8.12. Fotografia de una rotura por discontinuidades paralelas al talud en la corta de carbén Leigh Creek
en Australia. Fotografia de David Lucas.
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Estos cinco mecanismos de rotura mas comunes se analizan en detalle en los capitulos 9
(rotura plana y en cufa), 10 (rotura por vuelco y siguiendo discontinuidades paralelas al talud) y
11 (roturas circulares). En el capitulo 12 se introduce la aplicacién de métodos numéricos en
ingenieria de taludes que permiten afrontar el andlisis de roturas mas complejas.

Aunqgue su aparicién resulte mucho menos comun, también se dan en la practica las roturas
denominadas mixtas o complejas en las que parte de la rotura se produce siguiendo juntas
preexistentes y parte a través del macizo o la roca, siguiendo mecanismos de rotura y
deformacion bastante variados. Se presentan en la Figura 8.13. algunos de estos mecanismos
de rotura mas complejos que incluyen roturas mixtas (parte por juntas o fallas y parte por el
terreno), roturas complejas que pueden incluir fenébmenos de vuelco producido por rotura
circular en la parte alta (Hoek y Bray, 1974), roturas de varios bloques, rotura por deformacion
con formacién de “kink-bands” (Preh y Poisel, 2004) y rotura por deslizamiento a lo largo de
discontinuidades paralelas a la cara del talud con expulsién de bloques (Cavers, 1981).

ROTURA MIXTA PARTE POR UNA ROTURA EN ESCALON, PARTE POR
DISCONTINUIDAD Y PARTE CIRCULAR JUNTAS Y PARTE POR TRACCION DE LA
POR EL TERRENO ROCA

5N
S50
..,‘\\\\{\\\ -
AR
ROTURA COMPLEJA, CIRCULAR CON SALIDA
POR VUELCO DE BLOQUES

ROTURA POR DEFORMACION CON ROTURA POR DESLIZAMIENTO A
FORMACION DE KINK-BANDS O “KINK- TRAVES DE DISCONTONUIDADES
BAND SLUMPING” PARALELAS AL TALUD CON

EXPULSION DE BLOQUES

Figura 8.13. Algunos mecanismos de rotura complejos que se pueden dar en taludes en roca. Aunque tienen
lugar rara vez, todos ellos han sido observados en la préactica en alguna ocasidn. Este tipo de roturas incluyen
una amplia gama de comportamientos.
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Figura 8.14. Bloque desprendido en una berma de una cantera. Foto: autores.

Finalmente y un poco al margen de los tipos de rotura, hay que tener en cuenta en los taludes
el problema de desprendimiento de rocas. Cualquiera de los tipos de rotura analizados puede
dar lugar, cuando la localizacién geométrica de la rotura es adecuada, a fendbmenos de caidas
de blogues o desprendimientos. Véase la fotografia de la Figura 8.14. El analisis ingenieril de
estos fendmenos pasa mas por la estimacién de las posibles trayectorias de los bloques que
por el estudio detallado de su origen. Este tema se aborda especificamente en el capitulo 14 y
desde un punto de vista mas empirico (mediante clasificaciones geomecénicas) en el capitulo
19.

8.4.2. Clasificacion minera de los tipos de rotura de taludes a nivel practico

En funcion de su influencia sobre las labores mineras los fenémenos de inestabilidad de
taludes se pueden dividir en:

a) Caidas locales

Normalmente implican un solo banco. Sélo se podrian eliminar utilizando taludes muy tendidos,
que harian tipicamente inviable la explotacion, por lo que los disefios de taludes mineros deben
tender a minimizar estos fendmenos pero no a evitarlos. En el &mbito de la ingenieria civil,
donde el riesgo es mayor, este tipo de caidas deben ser evitadas o controladas mediante la
instalaciéon de elementos de retencion o control.

b) Caidas generales tipo rotura plana o en cufia

Suelen tocar varios bancos y sus resultados resultan harto negativos, por lo que deben evitarse
en la fase de disefio. Si no se logran evitar en esta fase, se puede, frecuentemente, convivir
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con fendmenos de inestabilidad de este tipo mediante la instalacion de un sistema de vigilancia
adecuado y de las pertinentes medidas de seguridad.

c¢) Caidas generales en zonas fracturadas o descompuestas
Afectan al talud completo con resultados desastrosos por lo que no deben tener lugar.

Caida local
en una
cantera de
aridos

Bloques
caidos

LR . s s
Caida general tipo rotura
plana en una corta minera

i

Caida general de una zona fracturada catalizada
por mineria subterranea por hundimiento bajo
la corta

Figura 8.15. Esquemas y fotografias que representan la clasificacién de las roturas mineras a nivel practico:
a) Caida local en una explotacién de aridos, esquema tipico y fotografia de autores.
b) Caida general tipo rotura plana o en cufia; en el esquema se muestra la caida tipo cufia y en la fotografia la
rotura tipo plana (fotografia tomada de http://www.geoeng.ca/images/Research/Hutchinson/Image2.htm)
c) Caida general tipo rotura circular; esquema y fotografia de una rotura de este tipo activada por una
explotacion por hundimiento situada bajo la corta. Foto tomada de http://www.acg.uwa.edu.au/research_f.html.
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8.5. Factores que desencadenan los fendbmenos de inestabilidad

Conforme aumenta la altura de un talud, los problemas que aparecen tienden a ser mas
complejos. Estos problemas se resumen en:

« Mayor incidencia de las condiciones estructurales, o sea, de las discontinuidades
geologicas.

« Fendmenos de fluencia y rotura progresiva.

< Mayor influencia de los factores hidrogeoldgicos.

« Mayor susceptibilidad frente a fenébmenos dinamicos.

» Inestabilidades asociadas a estados tensionales elevados.

La posibilidad de que se produzcan movimientos en un talud depende de la estructura
geoldgica, la litologia, las condiciones hidrogeoldgicas y la morfologia propia del mismo. Una
variacion de alguno de dichos factores, por causas naturales o debidas a la actividad humana,
puede traducirse en un incremento o disminucion de las tensiones o de la resistencia al corte,
cuyo efecto inmediato puede ser la inestabilidad de una masa de rocas.

A continuacion se describen los principales factores que suelen, normalmente, desencadenar
movimientos en los taludes:

a) Elagua

Constituye el agente natural de mayor incidencia. El agua existente en el interior de la red de
fracturacion de un macizo rocoso o de forma intersticial en los poros de las rocas, condiciona la
estabilidad de los taludes debido a las presiones intersticiales que genera.

La influencia del factor climéatico puede ser determinante. La lluvia constituye un factor
desencadenante de inestabilidades, contribuyendo a activar o aumentar la accién de otros
factores, como los procesos de meteorizacion, que deterioran las rocas.

El agua produce presiones en el terreno al infiltrarse por discontinuidades y grietas y origina
sobrecargas debidas a su propio peso. Cuando existen materiales arcillosos, en algunos casos
da lugar a cambios de volumen (hinchamiento), lo que lleva consigo un incremento de
presiones en el macizo rocoso y una disminucion de la resistencia.

b) Hieloy nieve

Los ciclos repetitivos de hielo y deshielo, en los que el agua intersticial de las rocas y la
contenida en las discontinuidades se transforma en hielo, dan lugar a una disgregacion
mecanica constante de la estructura del macizo rocoso, fendmeno conocido como gelifraccion.
Esta se traduce en una reduccién de la cohesién y, ademas, provoca un aumento de la
apertura de las discontinuidades, favoreciendo la accién de otros factores. El hielo también
dificulta el drenaje del talud, o sea, la circulacién de agua, a través de las discontinuidades.
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En zonas de climatologia muy adversa las acumulaciones de nieve en algunos puntos
producen sobrecargas y aumentan el contenido en agua del terreno durante su fusién, dando
paso a las acciones especificas del agua.

¢) Sismicidad

Cuando ocurre un sismo se generan un conjunto de vibraciones que se propagan como ondas
de diferentes tipos y frecuencias. Las aceleraciones vertical y horizontal asociadas a esas
ondas originan una fluctuacién de las tensiones y deformaciones en el terreno, que afectan al
equilibrio de los taludes.

d) Actividad humana

La actividad humana que se deriva de la mineria y las obras civiles constituye una de las
causas con mayor incidencia en los movimientos de los taludes, aunque generalmente tiene
consecuencias de menor entidad que las debidas a la naturaleza.

Dentro de las actividades humanas se pueden destacar las excavaciones, las voladuras y las
sobrecargas.

8.6. Metodologia de los estudios de estabilidad de taludes

Como la mayoria de los estudios geotécnicos, los de estabilidad de taludes se suelen efectuar
en varias fases, que se corresponden con las de los proyectos de ingenieria de que forman
parte. La metodologia que se debe seguir es la misma en todas las fases y se presenta a
continuacion, pero la profundidad del estudio varia en proporcion directa con lo avanzada que
sea la fase; normalmente, la utilizacién de modelos numéricos para analizar la estabilidad de
taludes se suele reservar para la fase de proyecto y no en todas las zonas, pero la campafa de
investigacion geoldgico-geotécnica suele acometerse ya en la fase de viabilidad.

No existe una solucién Unica para construir un talud estable, sino que, por el contrario,
normalmente caben varias alternativas que conviene valorar econdomicamente antes de elegir
una; tanto en mineria como en obras publicas la mas conveniente suele ser excavar el talud
con una pendiente tal que alcance un coeficiente de seguridad superior a 1,2 en las peores
circunstancias, pero esto no siempre es posible.

Un aspecto del estudio de estabilidad de un talud que se debe resolver ya al principio, en
cuanto se dispone de los datos de la investigacién geolégico-geotécnica, es el mecanismo de
rotura mas probable que puede producirse en él; si no se identifica correctamente este aspecto
es facil que el resto del estudio discurra por un camino erréneo. La determinacion del
mecanismo de rotura, que puede ser en algunos casos muy complejo, requiere a veces una
gran experiencia.
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Para analizar la estabilidad de un talud hay que tener en cuenta las caracteristicas del macizo
rocosos donde se construye. Si se trata de un macizo rocoso con gran resistencia en conjunto
pero diaclasado o con fallas, son estas discontinuidades las que van a gobernar el tipo de
rotura. Si, por el contrario, la resistencia del macizo es baja, la rotura viene condicionada por la
resistencia al corte de éste. Ademas, existen otros factores que pueden condicionar la rotura,
como la presencia de agua, los efectos vibratorios provocados por voladuras, los terremotos,
etc...

Para estudiar la estabilidad de un talud, las lineas a seguir pueden ser las siguientes:
a) Realizacién de una campafia de investigacion geologica y geotécnica.

b) Investigacién de las caracteristicas resistentes de las rocas y de las discontinuidades
de los macizos rocosos, mediante: ensayos de laboratorio, analisis retrospectivos de
roturas acaecidas en los taludes de la zona, ensayos de campo e instrumentacion
(piezémetros, presiémetros, medida de tensiones, etc.).

c)Determinacion de los criterios de rotura mas acordes para explicar los
comportamientos observados en los macizos rocosos.

d) Andlisis retrospectivos sistematicos de roturas acaecidas.

e) Analisis pormenorizado de la estabilidad de los taludes mediante la utilizacion de
modelos de equilibrio limite 0 modelos numéricos.

f) Una vez en las fases de construccion y operacion se debera, no obstante, controlar o
vigilar el talud al objeto de constatar que se cumple razonablemente el resultado de los
estudios.

En la Figura 8.16 se presenta un esquema de la metodologia recomendada para llevar a cabo
un estudio de estabilidad de taludes.

De acuerdo con Hoek y Bray (1974), y pensando mas en el &mbito minero, cuando se plantea
un estudio geotécnico de un talud, en una primera etapa se lleva a cabo una evaluacion
preliminar de los datos geolégicos disponibles, que normalmente incluyen foto aérea,
cartografia de superficie y registros de sondeos con recuperacion de testigos. La
implementacion de estas fases iniciales o del denominado estudio geoldgico-geotécnico se
puede realizar siguiendo el esquema de trabajo que se muestra en la Figura 8.17., propuesto
por Galera (1994).

La interpretacion de estos datos iniciales permitir4 evaluar la posibilidad de que se produzcan
distintos mecanismos de rotura en los taludes de la mina. Normalmente, este analisis preliminar
de la estabilidad de los taludes se puede llevar a cabo de manera relativamente sencilla y
permite distinguir zonas donde la estabilidad no va a plantear problemas (en las que los
angulos de los taludes se fijaran atendiendo a criterios operacionales) de aquellas que
requieren una investigacion y analisis mas exhaustivo.
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Figura 8.16. Etapas para realizar un estudio de estabilidad de taludes

Una vez identificadas las zonas problematicas, es necesario realizar en ellas una investigacion
geoldgica detallada mediante cartografia geoldgica y sondeos, que incluira ademas la
realizacion de ensayos de corte de las discontinuidades (particularmente si tienen rellenos
arcillosos o espejos de falla). Si se considera que el agua puede jugar un papel no despreciable
sera conveniente instalar piezémetros en los sondeos para estudiar el flujo, presién y nivel de
la misma en la zona del terreno afectada por el talud.

Con estos nuevos datos mas detallados se reanalizaran los taludes criticos utilizando técnicas
analiticas o numéricas. Conviene aqui sefalar, que si se realiza un analisis de sensibilidad de
la influencia de los distintos datos de entrada sobre el resultado del coeficiente de seguridad de
un talud, se suele observar normalmente que el resultado suele depender principalmente de
dos o tres parametros de entrada, por lo que convendra saber esto previamente a la realizacion
de los estudios de detalle para saber donde y como invertir los escasos recursos con los que
se suele contar para la realizacion de estos andlisis. En casos en que la influencia de los
coeficientes de seguridad del talud de la mina o de la obra sobre la economia sea muy
importante se podra realizar un andlisis coste-beneficio relativo a la obtencion de datos
relevantes.
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Figura 8.17. Realizacién por fases de un estudio geoldgico geotécnico. Segun Galera (1994).

Una vez en este punto habra que examinar las posibles soluciones para estabilizar el talud
como: tenderlo, drenarlo y anclarlo, o aceptar el riesgo de su rotura y colocar un sistema de
vigilancia para prevenirla.

Los criterios econdmicos exigiran que el talud general sea lo méas vertical posible, para reducir
al minimo la excavacion de estéril; pero este criterio queda limitado por los coeficientes de
seguridad exigidos en la legislacién, las alturas maximas de banco admitidas, la necesidad de
bermas suficientemente anchas y pistas de pendiente suficientemente baja. En el caso de los
taludes de banco éstos se disefiaran de acuerdo con los criterios operativos de las voladuras o
del método de excavacion pero tratando de minimizar (que no de evitar) las roturas, y siempre
realizando disefios que eviten problemas de roturas de pistas e instalaciones, pérdidas de
maquinaria y accidentes de trabajo.

8.7. Ejemplo de implicaciones econdémicas de la estabilidad

Se basa el ejemplo que sigue en analisis similares presentados por Hoek y Bray (1974) y Hoek
(2000).

En la fase de investigacion para la realizacion de una excavacién superficial con un talud este-
oeste, que buza al sur y tiene una altura de 50 m, se ha observado la presencia de una familia
de discontinuidades muy continuas y persistentes, que, teniendo en cuenta su orientacion,
pudieran dar lugar a roturas planas.

En el entorno de la zona a excavar se ha producido una rotura similar en forma (no en tamafio)

a la que podria tener lugar en el talud a disefiar, lo cual facilita el célculo y sirve para ilustrar el
uso de analisis retrospectivos para estimar propiedades de los materiales. Asi, en un talud de
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10 metros de altura y 85° de inclinacion, paralelo al que hay que disefiar, se produjo,
coincidiendo con un periodo de lluvias en el que el talud se podria considerar saturado, una
rotura por deslizamiento plano siguiendo una discontinuidad que buzaba 30° y tenia un rumbo
paralelo al talud, existiendo una grieta de traccioén 4,57 m por detras de la coronacién del talud.

Esta informacion es muy relevante, ya que como se vera en el préximo capitulo, se puede
expresar el coeficiente de seguridad (CS) como una funcién de la geometria del talud (conocida
en este caso), del peso especifico de la roca (conocido e igual a 26,3 kN/m3), de la distribucion
de presiones de agua en el talud (saturado) y de la cohesién (c) y friccién (¢ del plano de
deslizamiento (desconocidas). Al caer el talud se tuvo que pasar de una situacién con un CS
mayor que 1, a un CS igual o inferior a 1, para que se produjera la inestabilidad observada.
Igualando pues el CS a 1, nos quedara una funcién f (c, @ = 0, que nos permitira ligar estos
dos parametros tal y como se muestra en la Figura 8.18.
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Figura 8.18. Geometria y resultado del analisis retrospectivo, donde se obtiene una relacion entre la cohesion y
la friccion de la junta a través de la cual se produjo el deslizamiento.

Las propiedades relevantes medias de esta familia, obtenidas siguiendo las recomendaciones
de toma de datos de discontinuidades en campo definidas y presentadas en los capitulos 3y 6
se presentan en la Tabla 8.1.

Tabla 8.1. Propiedades de la discontinuidades de la familia objeto de analisis.

Propiedad Simbolo Valor
Orientacion (Direccién de buzamiento / buzamiento) 180°/ 30°
Persistencia o continuidad >100m
Golpes del Martillo de Schmidt sobre junta R 45
Golpes del Martillo de Schmidt sobre roca sana r 50
Coeficiente de rugosidad de la junta JRC 15
Angulo de friccion basico @ 350
Peso especifico de la roca y 26,3 kN/m®

Para las condiciones del talud a disefiar se pueden esperar los siguientes valores:
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e Una resistencia a compresién simple de los labios de la junta (ecuacién 3.10) JCS =
112,5 MPa

« Un angulo de friccion residual (ecuacién 3.8), @ = 33°

Ademas, considerando una posible longitud de deslizamiento del talud de 50 metros de altura
de L, = 60 m, se podran obtener los valores de JRC, = 4,39 y JCS, = 17,8 MPa, corregidos
para la escala del posible deslizamiento segtn las expresiones 3.10 y 3.11. Introduciendo estos
valores en las expresiones 3.12 a 3.14, se puede obtener una gréfica de parejas de valores
instantaneos de cohesion y friccion esperables para la discontinuidad de la posible rotura, que
se presenta en la Figura 8.19, junto con las relaciones obtenidas en el andlisis retrospectivo y
junto con una elipse de valores razonables de cohesion friccion para juntas de este tipo segun
la aproximacion empirica de Hoek y Bray (1974).

Estimacion de parametros resistentes
100 \ N
90 A ’\.\ .
80 - \\ »
—~ 70 :
s 60 \ )
x~ w
= 50 x\
pe)
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2 40
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8 30 k/‘«)\‘
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20 £ v
10 £ - ° - Criterio de rotura al corte de Barton b \’\
= .
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0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50
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Figura 8.19. Resultados de cohesion y angulo de friccion del andlisis retrospectivo y de la aproximacién de
Barton para el modelo de cohesion — friccion instantanea de Hoek et al. (1995). Se ha adjuntado también una
elipse de valores razonables segiin Hoek y Bray (1974).

Uno de los aspectos mas criticos en cualquier analisis de equilibrio es la determinacion de los
parametros resistentes de la superficie a través de la cual se producird presuntamente el
deslizamiento. En este caso, la interseccion del andlisis retrospectivo junto con el enfoque de
Barton, nos daria unos valores de cohesién 46 kPa y angulo de friccion 37°, valores que
parecen razonables comparados con el enfoque empirico y moderadamente conservador de

Hoek y Bray (1974). Por tanto se tomaran estos valores que se consideraran suficientemente
fiables para lo que resta del analisis.

Con estos valores y conociendo la geometria del talud se pueden obtener mediante la
formulacién de rotura plana que se presentarda en el siguiente capitulo los coeficientes de
seguridad (CS) del talud, para los casos seco y saturado, e incluyendo en ambos casos, 0 no,
un coeficiente de sismicidad, que se puede derivar de medidas de las voladuras o terremotos
de maxima intensidad en el entorno o de la norma sismorresistente.

Para estimar estos valores del coeficiente de seguridad se ha supuesto un modelo geométrico

con una grieta de traccion situada siempre 15 metros por detras de la cabeza del talud (se
podrian incluir otros si fuera necesario).
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Se ha supuesto ademas un modelo hidrogeolégico con agua hasta la mitad de la altura de la
grieta de traccion (como saturacién maxima) con salida a presion atmosférica por la base del
talud y distribuciones de presion triangulares. Se han ido asi calculando los coeficientes de
seguridad para distintos angulos de talud en las condiciones sefialadas y se ha obtenido la
gréfica de la Figura 8.20.

Variacion de coeficientes de seguridad con el &ngulo de talud
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Figura 8.20. Variacién del coeficiente de seguridad para diferentes situaciones con el &ngulo de talud.

Para las condiciones de la obra y teniendo en cuenta el nivel de fiabilidad de las estimaciones,
se ha considerado que se requiere un CS de al menos 1,5 si no se incluye la sismicidad y de
1,25 en el caso de que si se incluya ésta. Esto exigiria (teniendo en cuenta la sismicidad por
dar valores mas favorables) taludes de 44 y 63° para los casos de saturacibn maxima
esperable y talud seco. No obstante, se podrian proponer otras soluciones, todas las cuales
deberan cumplir el criterio de estabilidad indicado.

El coste asociado a la puesta en practica de cada una de las soluciones que se propongan
dependera de la localizacion geogréfica de la zona, contratas que operen, etc... de manera que
para cada caso habra que hacer una estimacion especifica.

A modo de ejemplo se han calculado los costes para un talud de 200 metros de longitud. Se
supondra que el coste de excavacion y transporte a destino final de cada tonelada a excavar es
de 2€ y que el coste de retirada y transporte a destino final de cada tonelada a retirar en el
caso de que el talud se caiga es de 5 €. El disefio e instalacion de un sistema de drenaje se ha
calculado para la totalidad del talud con un fijo inicial de canalizacion de 0,25 M€, a lo que
habra que sumar una cantidad que depende de la longitud media de perforacion que es funcion
de la relacion [(cos ¢ - cos UR1>® (siendo U y U, los angulos de inclinacion del plano de
deslizamiento y la cara del talud, respectivamente) que permite valorar razonablemente el
coste del drenaje. Finalmente el coste de cada tonelada de anclaje se estima, siguiendo las
indicaciones de Hoek y Bray (1974), en 10 veces el coste de cada tonelada arrancada y
colocada en escombrera, es decir, 20 € /tn de anclaje.
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Con todos estos datos se ha ido realizando la gréafica de la Figura 8.21 donde se presentan de
manera comparativa los costes asociados a cada tipo de tratamiento para distintas
inclinaciones de talud. De esta forma ya no sélo se podrian proponer distintas soluciones, todas
las cuales cumplen el criterio de estabilidad indicado, sino que se podria cuantificar
razonablemente su coste total.

Asi, siguiendo el apartado 8.2.2. y para el criterio indicado de CS > 1,25, teniendo en cuenta la
sismicidad, se podrian realizar para estabilizar el talud las siguientes propuestas, junto con sus
costes asociados derivados del grafico de la Figura 8.21:

a) Excavar el talud a 44°, de manera que su CS=1,25 para condiciones de saturacion. El
coste total de esta medida sera el de excavacion y por tanto 1,44 ME.

b) Excavar el talud a 63° e instalar un sistema de drenaje, para obtener el CS = 1.25 del
talud seco. El coste total de esta solucién incluira el de excavacién hasta 63° (0,68 M€)
mas el de drenaje para este angulo (1,04 M€) y sera por tanto de 1,72 ME£.

c) Excavar el talud a 60° sin drenar y esperar a que se caiga para retirar el material. El
coste total de esta medida sera el de excavacién (0,75 M€) mas el de retirada del
material caido (4 M€) y por tanto un total de 4,75 M€.

d) Excavar el talud a 70°, instalar cables (Fig. 8.22) para sostenerlo con CS = 1,25 en el
caso de saturacion total, con un coste total que incluird el de excavacién hasta 70°
(0,48 M€£) y el de instalacién de anclajes para este angulo (1,33 M€) y sera por tanto de

1,81 M€.
Coste total de ejecucion de trabajos de
estabilizacion para 200 m de talud
4 T
3,75 ¢
35+
3,25 ; / —=— Coste total excavacion M€
3 B v —e— Coste total limpieza M€
2,75 + 7 . u
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2,25 g —x— Coste anclaje saturado M€ | _
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Figura 8.21. Coste total de ejecucion de trabajos de estabilizacion o limpieza de material caido para 200 metros
lineales de talud.
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e) Dejar la cara del talud vertical, drenarlo e instalar cables para sostenerlo con CS = 1,25
en el caso seco. El coste total de esta solucion incluird el coste del drenaje para 90°
(1,39 M€) y el de instalacidn de cables para este angulo (0,25 M€) y ser& por tanto de
1,64 M€.

f) Excavar el talud a 55° sin drenar y esperar que no se caiga, en cuyo caso el coste total
sera el de excavacion (0,94 M€) mas el de instalacion de un sistema de vigilancia
preventivo (0,06 M€) y por tanto de 1 M€. En caso de que el talud se caiga habiendo
tomado las medidas preventivas correspondientes habra que sumar a los costes
antedichos el de la retirada del material caido que ascendera a 3,46 M€, en total 4,46
ME.

A partir de estas propuestas y de sus costes asociados, asi como de las condiciones socio-
econdmicas en la zona del talud, el ingeniero debera tomar una decisién razonada sobre qué
solucién adoptar, junto con los gastos asociados. La solucién probablemente mas comun seria
la a) en la que se tiende el talud a 44°, con el coste seguro mas bajo de todas las demas.

Aunque no siempre es asi, la solucion del retaluzado suele ser de las mas econdémicas y
fiables, puesto que ademas resulta muy dificil asegurar la eficacia tanto de los sistemas de
drenaje como de los de anclaje a medio y largo plazo, ya que los primeros requeriran cierto
mantenimiento para que no se bloqueen y los segundos pueden tener a largo plazo problemas
de corrosién. Ademas, en algunas zonas resulta dificil encontrar contratistas capacitados para
aplicar estas técnicas a pequefia escala de manera fiable, no siendo posible traer contratistas
de mas lejos por el tamafio de las obras. Por todo ello la solucion a) parece la mas adecuada.

Una solucion que no habria porqué descartar en el ambito de la mineria seria la f) que daria a
priori el minimo coste (1 M€). Légicamente se trataria de una solucién relativamente arriesgada
que exigiria ademas un sistema de vigilancia adecuado. No obstante, tal como muestra la
Figura 8.20., el talud tendido a 55°, seria bastante estable (CS>1,25) tanto estando saturado
como sometido a una vibracion maxima. So6lo cuando se produjeran simultdneamente estos
dos fenédmenos (saturacion y vibracion maxima) el CS estaria por debajo de 1,25 y alcanzaria a
priori un valor de 1,07 unidades.

Figura 8.22. Instalacion de un sistema de anclajes en un talud en roca.
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8.8. Ejemplo de andlisis de posibles tipos de rotura

Para optar por una decisién como la f), si convendria analizar la probabilidad de que ocurrieran
conjuntamente estos dos fendmenos y compararla con la vida util de la obra (lo cual ayudaria a
estimar el riesgo de la apuesta) y siempre tener previstas medidas de seguridad para desalojar
la zona en estas condiciones.

Supodngase que se desea disefiar una explotacion minera. Para ello y en las primeras fases de
la investigacion es necesario tener una idea estimativa de los dngulos medios de talud general,
ya que de éstos dependeran los ratios estéril-mineral que marcaran el disefio inicial de la corta
(Kliche, 1999).

Al principio no se suele disponer de mucha informacién, pero si se cuenta con algunos datos
de discontinuidades en afloramientos y sondeos. Aunque no sea mucho, pueden servir para
realizar un estimacion potencial de los taludes mas seguros y de los mecanismos de rotura que
se pueden esperar en cada uno de los paramentos de la corta (Hoek y Bray, 1974).

A manera de ejemplo, supéngase que se sale al campo y se toman datos de discontinuidades
en un afloramiento representativo de la zona de la excavacion, como el de la Figura 8.23.
Después se recopilan e interpretan los datos de discontinuidades para obtener el estereograma
de la Figura 8.23 con las orientaciones de las cuatro principales familias de discontinuidades.

AL

Orientacion de las familias

J-1 214°/76°
J-2 268°/74°
J-3 258°/29°
J-4 106°/ 60°

Figura 8.23. Imagen de afloramiento con cuatro familias de discontinuidades y el estereograma
correspondiente con las cuatro familias de juntas observadas.

Como se indicé al hablar de los distintos mecanismos de rotura en el Apartado 8.4., éstos
tienen lugar en funcién de la orientacién de los taludes con respecto a las familias de juntas. De
esta manera, suponiendo el macizo rocoso estructuralmente homogéneo, habra que ir
analizando mediante proyeccion estereografica los posibles mecanismos de rotura. Asi, en la
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Figura 8.24 se representan los estereogramas de lo planos de discontinuidad y de los taludes 1
a 6 del hueco de explotacion propuesto, y en la Figura 8.25 se presenta el del talud 7 situado
sobre una planta preliminar de la cantera, con un angulo basico de talud (en este caso 60°),
donde también se han presentado esquematicamente los posibles mecanismos de rotura que
serian a priori cinematicamente posibles en cada uno de los taludes. Para realizar este analisis

de han seguido las recomendaciones de Hoek y Bray (1974).

T-1 080°/ 60° - Posible vuelco J2

e

A / e
T i Y ~<
i -~ i N

T-3 000° 60° - Nada T-4 290°% 60° - Cufia J1-J3

T .
A B e

3

- Rotura Plana J3 T-6 180°/ 60° - Cuiia .J2-J4

Figura 8.24. Andlisis estereogréafico de 6 de los 7 taludes preliminares de la cantera, cuya topografia
esquematica se muestra en la Figura 8.25, que permiten identificar los posibles mecanismos de rotura.
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Como muestran las Figuras 8.24 y 8.25, la zona oeste de la cantera, con los taludes 1y 2, es a
priori potencialmente problematica pues en ellos se podrian dar fendmenos de vuelco, si bien
dependiendo de la continuidad de los planos de las familias que podrian dar lugar a este tipo

de rotura.

T-7 150°/ 60° - Cuiia J1-J4 (minima) J1
/ «
/ - J3

Orientacion de los taludes
¥ posibles roturas

T-1080% 60°- Posible vuelco J2
T-2 050% 60°- Pos ible vuelco J1
T-3 000° 60° - Nada
T-4 290% 60°- Cuiia JL-J3 (improb.)
T-5 260% 60° - Rotura Plana B
T-6 180% 60°- Cuiia J2-J4 (improb.)
T-7 150% 60°- Cufia J1-J4 (minima)

3

Figura 8.25. Presentacion, en el centro, de la estructura del macizo rocoso (con respecto al talud 7) de la
explotacion, de donde y en conjunto con la Figura 8.24 se deducen los mecanismos posibles de inestabilidad
en cada uno de los taludes, atendiendo a la propuesta de Hoek y Bray (1974) y se representan de manera
esquematica.
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La zona sur-sureste es a priori muy estable, ya que en el talud 3 no habria inestabilidades
posibles y en el talud 4 existirian cufias con su linea de interseccién tan poco inclinada que
resultaria muy dificil cualquier inestabilidad.

La zona oriental, con el talud 5, es, a priori, una de las zonas mas complejas pues se podria
dar en ella una rotura plana a través de la familia J-3, por lo que habria que realizar un analisis
de estabilidad detallado con una propuesta de solucion del tipo de la presentada en el apartado
anterior.

Finalmente la zona norte de la mina, formada por los taludes 6 y 7, puede presentar fenémenos
de rotura tipo cufia, pero que seran practicamente irrelevantes desde el punto de vista de la
estabilidad, ya que la cufia que podria formarse en el talud 6 (J-2, J-4) tiene una inclinacion
muy pequefia; por lo que nunca caera. Por otro lado, el buzamiento de la linea de interseccién
de los planos que forman la cufia que se podria producir en el talud 7 (J1-J4) coincide
practicamente con los 60° de inclinacién media del talud, por lo que dificilmente resultara
afectada la estabilidad general del talud aunque tal vez si pudieran producirse pequefas
afecciones en los taludes la de los bancos.

De lo anterior se deduce que, a priori, las zonas norte y sur de la cantera, y especialmente esta
Ultima, serian mas estables y se podria mantener la inclinacion de los taludes propuesta,
resultando ademas zonas ideales para emplazar en ellas las pistas y otras infraestructuras. Sin
embargo, para las zonas este y oeste resulta necesario un estudio mas detallado de los
fenomenos de inestabilidad para realizar un adecuado redisefio.

Como se acaba de exponer, el mismo macizo rocoso aun siendo estructuralmente homogéneo
puede dar lugar a distintos mecanismos de rotura simplemente variando la orientacion de los
taludes; esto indica que donde sea posible una realineacion de taludes en las direcciones de
mayor estabilidad puede ser la mejor técnica de estabilizacion.
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