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LA PRESA DE YESA 

René Gómez López de Munain1

RESUMEN: La historia de la construcción de la presa de Yesa, con sus más de 100 
años desde sus primeros estudios, ha representado un enorme reto. Su ejecución 
coincidió con el nacimiento y desarrollo de la mecánica de rocas en España y el 
mundo, y por suerte se contó y cuenta, con muchos de los más célebres ingenieros y 
geólogos de este país, e incluso del extranjero. 

Se exponen los problemas de su cimentación, especialmente los movimientos de 
ladera que la han acompañado desde el inicio de las excavaciones realizadas para 
la ubicación de la presa en 1928, hasta la actualidad. 

Se describe la máxima velocidad alcanzada por el movimiento de ladera en el año 
2013 que ascendió a 40 mm/semana (5,5 mm/día), obligando a la activación del 
Plan de Emergencia, desalojo de las urbanizaciones, y ejecución de Obras de 
Emergencia, y se ha demostrado que, en circunstancias tan excepcionales como 
estas, la técnica permite ralentizar el movimiento hasta prácticamente detenerlo, 
evitando su deslizamiento. 

También se caracteriza la ladera, su movimiento, exponiendo sus causas y por 
último se mencionan las actuaciones pendientes de ejecución. 

1 Confederación Hidrográfica del Ebro 
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1. INTRODUCCIÓN 

 
La historia de la construcción de la presa de Yesa puede servir para explicar el 

nacimiento y desarrollo de la mecánica de rocas en España, acompañados ambos de 
la mano de muchos de los más ilustres ingenieros y geólogos de este país y del 
extranjero. 

 
André Coyne ingeniero francés (1891-1960) solía decir que “ninguna estructura 

se agarra al terreno tan firmemente como una presa, se aferra a su cimiento y sus 
estribos. En otras palabras, una presa se compone de dos partes: la presa artificial 
construida por el hombre, y la presa natural, que la continúa, rodea, y en la que se 
apoya. La más importante de las dos es sin duda la última, aunque pase 
desapercibida”. 

 
En esta última, la presa de roca, es en la que vamos a centrar nuestra atención 

en Yesa relatando los acontecimientos que se han sucedido a lo largo de un siglo de su 
historia. 

 
 

2. CONSTRUCCIÓN DE LA PRESA DE FÁBRICA. 
 
Como en cualquier proyecto actual, la construcción de la presa de Yesa 

comenzó con los reconocimientos del terreno en el año 1912. 
 
El proyecto de construcción de la presa de Yesa fue aprobado técnicamente por 

Real Orden de 18 de julio de 1924 y como consecuencia de los reconocimientos del 
terreno se decidió desplazar el eje de la presa 60 m aguas abajo modificándose el 
proyecto. La causa para abandonar la cerrada topográfica más corta, 60 m hacia 
aguas abajo, estaba relacionada con las dificultades de estabilidad encontradas en el 
estribo izquierdo, que posteriormente se ha identificado como un paleodeslizamiento 
rotacional en la zona denominada como “La Refaya”. 

 
El 13 de noviembre de 1928 comenzaron las obras. Desde el comienzo se 

observaron movimientos, empujes y corrimientos parciales de los terrenos que debían 
ser excavados, esta vez en la margen derecha. Las dificultades surgidas durante la 
excavación de esta margen motivaron la rescisión de la contrata cuya liquidación fue 
aprobada en diciembre de 1933. 
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Figura Nº1.- Fotografía donde se puede apreciar el movimiento de 1930 de la margen derecha que 
llevó a la rescisión del contrato de la obra de la presa de Yesa. 

En 1935 se redacta el Informe acerca de las condiciones donde se ubican las 
obras del pantano de Yesa y de las precauciones que deben adoptarse durante la 
construcción de las mismas de Primitivo Sampelayo, J.M. Valdés y Clemente Sáenz. 
La conclusión más destacada de ese informe fue que “las causas del trastorno del 
terreno de la margen derecha está en la rápida alteración que sufre la roca margosa 
bajo la acción meteórica agravada por la heterogeneidad y su disposición estratigráfica, 
por lo que consideramos esencial evitar que el terreno se descubra”. 

A continuación, se reproduce el plano geológico de la ubicación de la presa de 
Yesa de 1937 de los autores Primitivo H. Sampelayo, y Clemente Sáenz, donde se 
aprecian los múltiples sondeos y galerías de reconocimientos realizados, hasta esa 
fecha, representados en rojo. 

Figura Nº2. Perfil Geológico de la cerrada de la presa de 1937. 

En la margen derecha y aguas arriba de la presa actual se detectó, desde los 
primeros documentos administrativos fechados a comienzos del siglo pasado, la 
existencia de un movimiento de ladera cuya geometría formaba un elipsoide en planta 
con ejes de 250m * 150 m, y su altimetría alcanza la cota 540 m en su cresta y la 430 
m en su pie. El volumen involucrado debía ser inferior a 1 hm3, y fueron numerosas 
las medidas que se tomaron en su sostenimiento. 

Después de muchos avatares, y la paralización de las obras por la Guerra Civil, 
en 1959 se inaugura la presa de Yesa siendo Director de las obras René Petit (1899 -
1989). La presa es de gravedad de planta recta, con 78 m de altura sobre cimientos y 

https://es.wikipedia.org/wiki/1899
https://es.wikipedia.org/wiki/1989
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en su construcción se emplearon 480.000 m3 de hormigón; el paramento de aguas 
arriba es vertical y el de aguas abajo escalonado, con un talud equivalente a 
0,78(H):1(V). Su coronación tiene 398 m de longitud, 7,0 m de anchura y se sitúa a la 
cota 490. El volumen de embalse a su nivel máximo normal (cota 488,61 m) es de 447 
hm3. 

Figura Nº 3. Fotografía del siglo XX de la presa inaugurada en 1959. 

Figura Nº 4. Sección tipo de la presa actual. 

Se ha de considerar que ese mismo año, el 2 de diciembre de 1959 se rompió la 
Presa bóveda de Malpasset (Francia) durante su primer llenado. Esta rotura produjo 
un gran avance tecnológico de la Mecánica de Rocas. 

Aunque el primer libro sobre este tema, ”La Mecanique des Roches”, lo escribió 
J. Talobre en 1957, se considera el nacimiento de la Mecánica de Rocas el publicado
por K.W. John en 1962 “An approach to Rock Mechanics”. También ese mismo año
1962, L. Muller asesor geotécnico de la presa de Vaiont, donde tuvo lugar el
extraordinario deslizamiento de ladera de 1963, celebra la primera asamblea de
Mecánica de Rocas y en 1966 en Lisboa el primer Congreso Internacional.

El aliviadero es un elemento 
singular de esta obra. Se sitúa en el 
estribo izquierdo aguas arriba de la presa. 
Está formado por cuatro pozos verticales 
de 6,50 m de diámetro cada uno, con 
compuertas de tipo sector de 20 m de 
longitud y 6 m de altura, con 
accionamiento hidráulico. Los pozos 
conectan con cuatro galerías en túnel de 
unos 500 m de longitud, a través de las 
cuales se entregan las aguas vertidas por 
aquél al río Aragón, a través de un cuenco 
amortiguador.  
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Se hacen estos apuntes para poner en valor los enormes esfuerzos que debieron 
realizar los ingenieros de aquella época, para resolver los problemas de estabilidad de 
laderas y cimentación de las presas, y que han servido para contribuir al avance del 
conocimiento de la mecánica de rocas, aplicable ahora a todas las construcciones 
civiles. 

Después de terminarse la construcción de la presa y durante su primer llenado 
en 1960, como consecuencia de un descenso del embalse de unos 30 m, se produjo un 
movimiento de la ladera de la margen derecha, tal y como se refleja a continuación. 

Figura Nº 5.- Plano geológico del proyecto de recrecimiento de la presa de Yesa de 1980, donde se 
describe el deslizamiento de 1960. 

Como consecuencia de este movimiento de ladera, se realizó una asesoría 
geológica a cargo de Clemente Sáenz, M. Vidal, y J. A. Jiménez Salas en el año 1961, y 
se procedió a su estabilización ese mismo año, mediante el descabezado del círculo de 
rotura, excavando 60.000 m3 que fueron vertidos parcialmente en el pie. 

Durante el año 1964 se produjeron nuevos reajustes de la margen derecha, 
formándose cárcavas y la pérdida de la configuración del talud, desapareciendo los 
abancalamientos construidos en 1961. 
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Figura Nº 6.- Fotografía del informe de 1964 
 
Ese mismo año se realiza un informe acerca de los riesgos de deslizamientos 

que pudieran tener lugar en la ladera derecha del embalse de Yesa, en el Río Aragón 
(Navarra) por el Servicio Geológico de Obras Públicas con autores ilustres: Francisco 
Hernández Pacheco, Manuel Lorenzo Blanc, Federico Macaun Villar, Ángel García 
Yagüe. De sus conclusiones se extrae: “el conjunto del flysh areniscoso-margoso del 
eoceno batoniense, al empaparse de agua en épocas de fuertes precipitaciones, 
adquieren acusada plasticidad, y se meteorizan muy rápidamente hasta dar lugar a 
materiales térreo-arcillosos. El estado de agrietamiento y rotura de los estratos 
areniscosos, favorece la infiltración del agua en los niveles margosos”. Su 
recomendación fue reconstruir el abancalamiento y realizar un tapiz vegetal. 

 
Desde 1961, la ladera ha soportado estoicamente los llenados y vaciados 

anuales del embalse de Yesa, sin incidentes. 
 
 

3. RECRECIMIENTO DE LA PRESA. LA PRESA DE PANTALLA DE 
HORMIGÓN 

 
Las nuevas necesidades planteadas: aumento de la población a abastecer 

(ciudad de Zaragoza y su entorno, con más de 800.000 habitantes), terminación de la 
transformación en regadío de las 110.000 hectáreas previstas en la zona de Bardenas, 
y las necesidades asociadas a los cultivos actuales, hicieron necesario el aumento de 
la regulación del sistema hidráulico del río Aragón. Para ello se realizó el Proyecto de 
recrecimiento del embalse de Yesa que ha sido dirigido a lo largo de los años por los 
funcionarios de la CHE: José Luís Uceda Jimeno, Ángel Núñez Maestro, Raimundo 
Lafuente Dios, y en la actualidad constituyen la Dirección de Obra Fernando Esteban 
García y Marcelo Merino Arroyo. 

 
El proyecto de recrecimiento se adjudicó en diciembre de 2000 a la U.T.E. 

formada por Ferrovial-Agromán, Fomento de Construcciones y Contratas y A.C.S 
(Dragados). La Asistencia Técnica para el Control y Vigilancia de las obras fue 
adjudicada en 2002 a Euroestudios, Iberinsa e Inocsa en U.T.E. 

 
La solución adjudicada recrece 30 m la presa actual, apoyándose en su 

paramento de aguas abajo con una presa de materiales sueltos de pantalla de 
hormigón. Dicha pantalla se apoya en la presa actual a los 2/3 de su altura. El talud 
de aguas arriba es el 1,5 (H):1,0 (V) y el de aguas abajo, que incluye dos bermas 
intermedias, 1,7 (H): 1,0 (V). 
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Su altura máxima sobre cimientos será de 108 m, la longitud de coronación 
430 m y su volumen total, 3.377.000 m3 (el volumen de excavación para cimentación 
del cuerpo de presa es de 1.456.000 m3).  

La pantalla tendrá una superficie de 28.155 m². Se ha previsto una pantalla de 
hormigón armado de 30 cm de espesor, con hormigón de 40 mm de tamaño máximo 
de árido y una resistencia característica a los 28 días de 250 kg/cm2, utilizándose 
cemento de bajo calor de hidratación. La armadura, se ha dispuesto en el plano medio 
de las losas con una cuantía de 67,5 kg/m³ equivalente al 0,35% en sentido horizontal 
y el 0,50% en sentido vertical, incrementándose la armadura en los 5 metros 
inferiores. 

El cuerpo de presa está constituido por gravas zonificadas, estando previsto que 
todo el material proceda de las terrazas de los ríos Aragón y Esca, situadas dentro del 
vaso y a unos 20 km. de la cerrada, en la cola del embalse.  

El aliviadero de la nueva presa está situado en la ladera izquierda de la cerrada 
y aprovecha los cuatro túneles existentes del aliviadero actual, recreciéndose sus 
embocaduras y disponiéndose compuertas en dos de ellos. Las compuertas serán de 
sector, abriéndose hacia abajo desde su posición más elevada (cota 511,00) hasta su 
apertura máxima (cota 506,25), vertiendo el agua por encima de ellas. Las nuevas 
compuertas tienen igual longitud que las actuales (20 m) y menor altura (4,75 m). 

Figura Nº 7. Sección tipo del recrecimiento de la presa de Yesa. 

El embalse recrecido aumentará su capacidad útil desde los 411 hm3 actuales 
hasta 1.043 hm3, aumentando la altura de la presa de 76,5 m a 108 m. 

Con el recrecimiento del embalse de Yesa, se pretende cumplir con los 
siguientes objetivos: 

a) Laminar las avenidas y evitar inundaciones en el río Aragón y el valle del Ebro,
manteniendo los resguardos necesarios, cumpliendo el Reglamento Técnico
sobre Seguridad de Presas y Embalses.

b) Garantizar el caudal ecológico del río Aragón aguas abajo del embalse de Yesa.
c) Garantizar las concesiones existentes aguas abajo de la presa: riegos

tradicionales y concesión hidroeléctrica de “La Sangüesina”.
d) Consolidar la Zona Regable de Bardenas, con dotación suficiente.
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e) Abastecimiento a las poblaciones de la Zona Regable de Bardenas. 
f) Abastecimiento a Zaragoza y su entorno, que se considera prioritario en el 

artículo 65.4 del Plan Hidrológico del Ebro. 
g) Apoyo a riegos del eje del Ebro (Canal Imperial, Canal de Tauste y elevaciones 

Ebro). 
h) Aportación de excedentes, si los hubiere, a la cuenca del Gállego. 
i) Generar energía hidroeléctrica, siempre que no interfieran con los otros usos. 

(Las centrales no se contemplan en el proyecto vigente). 
 

 
Figura Nº 8. Planta general de las obras de recrecimiento. 
 

Adjudicadas las obras para el recrecimiento de la presa, comenzaron los trabajos 
de excavación del estribo derecho en dos fases: primero desde octubre de 2003 hasta 
agosto de 2004 y en una segunda fase desde enero de 2011 hasta que se 
interrumpieron, como luego veremos, en julio de 2012. 

 
Como consecuencia de los trabajos de excavación del talud necesario para 

cimentar el plinto en el estribo derecho, durante la tercera semana de febrero de 2004 
se produjo un movimiento de escasa entidad a la cota 505 aproximadamente. 
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Figura Nº 9.- Fotografía del estribo derecho de febrero de 2004 durante los trabajos de 

excavación. 
 
Como parte de los trabajos de estabilización, se procedió a la consolidación del 

macizo rocoso mediante las técnicas clásicas de gunitado, bulonado y anclaje 
 

 
Figura Nº 10.- Fotografía de septiembre de 2005, donde se observa el gunitado en la margen 

derecha. 
 

A partir de julio de 2012 se comienza a detectar un movimiento de pequeña 
velocidad, pero de grandes dimensiones en la margen derecha, que obliga a paralizar 
las labores de excavación, tal y como se explicará a continuación. 

 
 

4. MOVIMIENTO DE LA LADERA DE LA MARGEN DERECHA 
 
Por su singularidad se van a desarrollar a continuación con mayor detalle lo 

sucedido en la margen derecha de la cerrada de la presa de Yesa desde el año 2012. 
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4.1. Secuencia de acontecimientos de la ladera 
 

Como se ha comentado, los trabajos de excavación del estribo derecho de la obra de 
recrecimiento se ejecutaron en dos fases: primero desde octubre de 2003 hasta agosto 
de 2004 y en una segunda fase desde enero de 2011 hasta que se interrumpieron en 
julio de 2012. 

El 5 de julio de 2012 se tomó la primera medida inclinométrica del sondeo SCI-3, 
observándose un desplazamiento a 50 metros de profundidad de 4,33 milímetros en 
44 días (33 mm/año). A raíz de este dato, se recuperó y analizó toda la información 
disponible de auscultación de la presa actual y de la ladera y se esperó a corroborarlo 
con otra lectura. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura Nº11. Gráfico del inclinómetro SCI-3 hasta el 19 de julio de 2012. 

 

Como medida preventiva, ese mismo mes de julio se paralizaron las excavaciones. 

También en julio se observó que la mayoría de los bulones colocados en el talud de 
la margen derecha de la última fase de la excavación se habían sobrecargado en torno 
a un 20% por encima de la tensión de proyecto. Inmediatamente se procedió entre 
agosto y noviembre de 2012 a intercalar bulones nuevos entre los ya existentes, hasta 
prácticamente doblar la tensión de anclaje. 

En septiembre se instalaron puntos de control topográfico por toda la ladera. 

El lunes 1 de octubre de 2012 se detectaron grietas en la cuneta de hormigón de la 
carretera N-240 que discurre por la ladera derecha inmediatamente por encima de las 
excavaciones. Desde el 2 de octubre se colocaron ternas de control comprobando que 
las grietas transversales se abrían. 

El 19 de octubre de 2012 se produjo un episodio de precipitación de 135,10 
litros/m2 correspondiente a un periodo de retorno de 100 años. 

El 26 de noviembre de 2012, se activó el Escenario 0 del Plan de Emergencia del 
embalse de Yesa por “Síntomas de movimiento de la Margen Derecha de la Cerrada. 



JORNADA TÉCNICA: CASOS SINGULARES EN LA MECÁNICA DE ROCAS 
Sociedad Española de Mecánica de Rocas (SEMR). 25 de abril de 2018 

11 

Superación de umbrales del Plan de Emergencia en su Escenario 0 de aforador y 
piezómetros”. 

La revisión de toda la auscultación determinó que los bloques de presa 
correspondientes al estribo derecho habían ascendido ligeramente (15 mm desde 1996 
hasta 2012). Este levantamiento era casi inapreciable entre 1996 y 2003, momento en 
el que se produce un aumento de la velocidad de ese levantamiento que se mantiene 
estable hasta finales de 2010; y a partir de la siguiente medida se produce un nuevo 
aumento de la velocidad. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura Nº 12. Movimiento vertical de los clavos de nivelación de la presa. El CHE 4014 corresponde al 
bloque 0 del estribo derecho. 

 

A finales de noviembre se reciben los primeros datos contrastados del control 
topográfico de movimiento de la ladera arrojando velocidades de 5 mm/mes. 

En las inspecciones visuales realizadas en diciembre se detecta una grieta antigua 
y activa que señala el límite oeste de la zona con movimiento de ladera, que afecta a 
las urbanizaciones Lasaitasuna y Mirador de Yesa donde existen viviendas de 
residencia permanente y estacional. 

El 21 de diciembre de 2012 se activó el Escenario 1 del citado Plan de Emergencia 
debido a la “Presencia de signos de deslizamiento de la ladera derecha de la cerrada, 
con levantamiento milimétrico del cimiento en dicha margen”. Ese mismo día se solicita 
una obra de emergencia para la estabilidad de la ladera. 

Desde el 11 de diciembre de 2012 hasta el 5 de febrero de 2013 se pierden cinco 
inclinómetros por el movimiento de la ladera: SCI-3, SCI-11, SCI-2, SCI-13, SCI-6, y 
SCI-14. La velocidad máxima registrada por los inclinómetros operativos a finales de 
enero de 2013 ofrece valores de 1,7 cm/mes en el plano de rotura. 

Durante el mes de enero de 2013 se recogieron precipitaciones de 300 l/m2. 

El control topográfico ofrece valores de velocidad máxima de la ladera a fecha 7 de 
febrero de 2013 de 8 cm/mes, aumentando en cada lectura.  
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Estas circunstancias obligan el 7 de febrero de 2013 a poner en conocimiento del 
Gobierno de Navarra y del Ayuntamiento de Yesa la situación e informar que “el 
movimiento detectado supone un riesgo de daños estructurales graves en las 
edificaciones de las urbanizaciones Mirador de Yesa y Lasaitsuna que puede ocasionar 
afección directa a las personas”. Ese mismo día el Ayuntamiento de Yesa declaró el 
desalojo de 63 viviendas de las dos urbanizaciones ubicadas sobre la ladera. 

En paralelo, el 7 de febrero comenzó la ejecución de las obras de emergencia para 
la estabilidad de la ladera por un importe de 10.000.000,00 €, que consistieron 
resumidamente en la excavación de 500.000 m3 de la parte superior de la ladera por 
encima de las urbanizaciones, el terraplenado de 30.000 m3 de material procedente de 
la excavación en el pie de la ladera aguas arriba de la presa actual y el hormigonado 
del entorno del bloque de presa del estribo derecho. 

Concluidas estas actuaciones iniciales en junio de 2013, se aprobó el 5 de julio de 
2013 una ampliación presupuestaria de las obras por un importe adicional de 
15.000.000 €, aumentando la excavación de la ladera hasta un total de 1.500.000 m3. 

De forma preventiva y entendiendo necesario vincular el uso de la ladera del estribo 
derecho a la zona de servicio de la presa de Yesa, tanto para la normal explotación de 
la presa como para la auscultación y vigilancia de ésta, se determinó incompatible su 
uso con la existencia de viviendas en dicha ladera. En el año 2015 se produce la 
expropiación de los bienes y derechos ubicados sobre la ladera afectando a 102 
viviendas por un presupuesto de 23.627.000 €. 

En enero de 2018 se ha iniciado la licitación de las obras de acondicionamiento de 
la ladera del estribo derecho de la presa de Yesa por importe de 6.463.420 euros, que 
incluyen la demolición de los inmuebles situados en la propia ladera. 

En la actualidad el movimiento global se ha ralentizado hasta ser considerado 
extremadamente lento según la clasificación internacional de Cruden y Varnes de 
1996 (menor de 15 mm/año). 

4.2. Encuadre Geológico 

Parece oportuno centrar geológicamente el emplazamiento de la obra de Yesa 
para poder comprender mejor su comportamiento. 

Empezado por la litología, el embalse se localiza al sur de la zona central de la 
Sierra de Leyre en materiales del Eoceno, donde podemos encontrar de muro a techo 
los siguientes niveles: 
a) Se inicia con 40 m de caliza gris azulada con niveles lumaquélicos de

Nummulites y Alveolinas que permiten datar el tramo como Ilerdiense medio; el
depósito de estos materiales es epicontinental.

b) Sigue la serie con margas de color gris-azulado y niveles calizos intercalados
ricos en fauna con 1.000 m de `potencia en su conjunto. La fauna de
Globigerinas y Globorrotálidos ha permitido datar el tramo como Luteciense. La
sedimentación es batial a nerítica.

c) Un nuevo tramo de margas azules de difícil separación respecto al precedente
con Globigerinas y Globorrotalias cuyas especies permiten detectar zonas y
subzonas dentro del Priaboniense. La sedimentación es batial a nerítica.

d) Nivel de 70-100 m de arenisca calcárea en niveles delgados alternando con
margas grises en facies Flysch. Las areniscas presentan numerosas pistas de
anélidos, su sedimentación es epicontinental y corresponde al piso Priaboniense
Superior
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En la cerrada de la presa de Yesa afloran materiales de facies Flysch, debajo de 
los cuales encontramos en sondeos las margas azules (en gran parte del vaso afloran 
estas margas azules). Por ser estas dos formaciones las únicas presentes en la cerrada 
de Yesa, se realiza a continuación una descripción más detallada de ambas: 

a) Margas gris-azuladas de Arguís-Pamplona 
En los sondeos realizados en la margen derecha aparecen a poca profundidad 

debajo del flysch. Litológicamente estas margas de color gris-azuladas generalmente 
son margas calcáreas, monótonas en toda su potencia, aunque a veces contienen 
niveles de caliza detrítica, e incluso areniscas calcáreas de color más claro. Son 
compactas, e impermeables en sustrato sano y en superficie adquieren tonos grisáceos 
y oscuros encontrándose meteorizadas y cuarteadas en forma reticular, lo que facilita 
su alterabilidad y poca resistencia a la erosión en las pendientes superficiales. 

 
b) Facies Flysh de Yesa 
La presa actual y la cerrada recrecida se encuentran en estas facies. Está 

formada por niveles en general de 10-30 cm de areniscas calcáreas, algo rojiza, de 
grado medio a fino, con pistas de anélidos y ripple-marks, y niveles de caliza detrítica 
de color claro en estratos de igual potencia, alternando con margas gris azuladas. 
Estas margas en las zonas superficiales están meteorizadas y presentan color ocre. En 
los niveles calcáreos o de arenisca la meteorización se aprecia por la existencia de 
zonas oxidadas, vetillas de calcita e indicios de circulación de agua a través de fisuras 
y áreas fracturadas. El espesor de este tramo en la zona es de 70-100 m.  

 
La tectónica de la zona viene encuadrada por las estructuras de la Sierra de 

Leyre al norte y la Sierra de La Magdalena al sur, y entre ambas localizado el valle del 
Aragón. La región presenta dos accidentes tectónicos: 
a) De dirección predominante E-W motivado por el levantamiento de la Cordillera 

Pirenaica que con empujes en sentido NNE-SSW produjo una serie de pliegues 
con vergencia hacia el S-SW, pliegues tumbados y cabalgamientos 

b) De dirección NNE-SSW producido debido al retraso con que actúan los empujes 
del punto anterior a lo largo del flanco sur de la Cordillera. El resultado es la 
presencia de numerosas fallas paralelas al empuje principal de dirección NNE-
SSW, como la que pasa por el Monasterio de Leyre y las del sinclinal de Undués 
de Lerda y el anticlinal tumbado de la Sierra de La Magdalena. 

 

En la definición de las características resistentes de los materiales, ha tenido una 
participación importante el Centro de Estudios y Experimentación de Obras Públicas 
con grandes profesionales como: Claudio Olalla Marañón, Fernando Pardo de 
Santayana, José Manuel Martínez Santamaria, José Estaire Gepp, Aurea Perucho 
Martínez, Juan Antonio Diez Torres, Javier González-Gallego, etc. 

 

4.3. Descripción de las masas potenciales de movimiento 
 

Después de la realización de numerosos estudios, sabemos que en la ladera existen 
tres zonas potenciales de movimiento que se solapan: 

a) La denominada “Superficie Principal de Rotura” (SPR). 

Se trata de un movimiento traslacional cubicado inicialmente en unos 4,5 hm3, de 
los cuales después de los trabajos de estabilización realizados, quedar unos 3,5 hm3. 
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En planta forma un tronco de pirámide con la base mayor haciendo de zona de 
salida de la superficie de rotura de 450 m de longitud, la base menor donde se 
establece la cabecera de 200 m de longitud y una anchura de 250 m. 

Las potencias máximas de la masa afectada son de 30-35 m. 

La salida de la superficie de rotura está situada por encima de la presa de 
hormigón y por lo tanto no la afecta. 

Es la causante del mayor movimiento histórico de la ladera. 

b) La denominada “Superficie Inferior de Rotura” (SIR).

Se trata de un movimiento traslacional cubicado aproximadamente en 10-12 hm3. 

También forma un tronco de pirámide con la base mayor de unos 600 m, la menor 
de 250 m y la anchura de unos 450m. Aparentemente ambas masas comparten el 
límite occidental. 

Su potencia puede superar los 100 m de profundidad en algunos puntos. 

La salida de la superficie de rotura podría afectar a ambas presas (actual y 
recrecida) y fue la causante del pequeño ascenso de los bloques de presa, ahora 
corregido como se comentará después. 

Su movimiento en la actualidad es difícil de cuantificar, en el entorno de pocos 
mm/año. 

c) La denominada “Complejo del Inglés”.

Se trata de un movimiento rotacional o rototraslacional situado aguas arriba de la 
presa con un volumen de unos 500.000 m3, dimensiones máximas 250 m * 250 m y 
una potencia máxima de 30 m. 

Reactiva su movimiento con el vaciado del embalse y se estabilizará definitivamente 
con las medidas de sostenimiento, impermeabilización y drenaje de ladera pendientes 
de ejecutar. 

Esta zona ha registrado movimientos continuados durante los 60 años de 
explotación del embalse y en la actualidad su tasa de movimiento máximo es inferior a 
15 mm/año. 
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Figura Nº 13. Corte geológico por el eje de la presa de hormigón, donde se aprecia la “Superficie Principal 
de Rotura” (SPR) en rojo y la “Superficie Inferior de Rotura” (SIR) en morado. La zona externa con línea 
discontinua señala la excavación realizada durante las obras de emergencia. 

4.4. Causas del movimiento de la ladera 

Como se ha comentado al inicio de este documento, desde 1930 existen evidencias 
de movimientos en la margen derecha de la cerrada  

Se ha verificado la existencia de varios paleodeslizamientos que afectaban a gran 
parte de la ladera, incluida la zona donde se ubicaban las viviendas. 

El movimiento de la ladera a lo largo de todos estos años habría sido lento o 
extremadamente lento, compatible con la existencia de las urbanizaciones y dada su 
escasa magnitud pasó inadvertido. La Urbanización Lasaitasuna, que data de finales 
de los años 70, presenta evidencias de patología de grietas que han sido 
reiteradamente tratadas con mortero y otros materiales similares por reapertura. 

Numerosos autores (Jordi Corominas Dulcet, Francisco Gutiérrez Santolaya, Luís 
González de Vallejo, Pedro Ramírez Rodrigo, Antonio Soriano Peña) han estudiado 
detenidamente las causas que han motivado el movimiento de ladera, encontrándose 
que existe una concurrencia de causas que han producido la reactivación del 
movimiento de grandes masas de materiales, que ya resultaban potencialmente 
inestables, y susceptibles a la activación del deslizamiento. 

La superposición de efectos en el tiempo, y la ausencia de dispositivos de control 
que permitan disponer de registros históricos, hacen inviable discriminar en qué 
proporción ha podido contribuir cada uno de los posibles factores indicados, a la 
reactivación de este movimiento de ladera. 

Los principales factores son los siguientes: 

a) Causas Geológicas: Existencia previa de paleodeslizamientos (deslizamientos que
se produjeron en edad prehistórica, posiblemente hace miles años).
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b) Causas Humanas: Excavaciones realizadas para la construcción de la presa actual 
hace casi un siglo y de la presa recrecida desde el año 2003. 

Desde el comienzo de las excavaciones de la presa actual en 1928 han existido 
problemas de estabilidad en la margen derecha. 

Las excavaciones para el recrecimiento del año 2003-2004, según los análisis de 
estabilidad realizados, contribuyeron a reducir el factor de seguridad de la ladera en 
unas 20 centésimas. 

Evidentemente esta es una reducción muy significativa de las condiciones de 
seguridad de la ladera, sin embargo, tuvieron que pasar nueve años más para que la 
ladera se moviera de forma apreciable (febrero de 2013), por lo tanto, ha debido de 
haber otras causas que, unidas a ésta, produjeran el desenlace conocido. 

Las excavaciones para el recrecimiento del año 2011-2012 fueron mucho menores 
y también fueron perjudiciales para la estabilidad de la ladera, aunque en un 
porcentaje pequeño. Los análisis de estabilidad indican que suponía una reducción 
del factor de seguridad de 3 centésimas, por lo tanto, no parece en sí misma la causa 
determinante, sino un factor condicionante más. 

c) Causas Hidrológicas: Precipitaciones extraordinarias. 

En el periodo comprendido entre el 24-09-2012 y el 12-02-2013 (4,5 meses) se 
registraron en Yesa unas precipitaciones de 733,6 mm, es decir, casi la media anual. 

El 19-10-2012 se registró una precipitación en 24 horas de 131,2 mm, que supera 
el período de retorno de 100 años. Entre el 11-10-2012 y el 25-10-2012 se registraron 
261,0 mm, (50 años de periodo de retorno en 15 días). 

Entre el 14-01-2013 y el 12-02-2013 se registraron 349,8 mm, correspondiente a 
50 años de periodo de retorno en 30 días. 

En el gráfico inferior, que relaciona las precipitaciones con el movimiento de ladera, 
se puede observar cómo aumenta el movimiento de la ladera a partir de las intensas 
precipitaciones de enero de 2013 con un desfase de unos 15 días. 

 
Figura Nº 14. Gráfica que relaciona la velocidad de movimiento de la ladera y la precipitación. 

 

d) Causas Estructurales: disposición de las capas de los estratos con buzamiento 
subparalelo a la pendiente de la ladera. 
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e) Causas Litológicas: los bajos parámetros resistentes de la formación del Flysch de
Yesa y las margas de Pamplona.

4.5. Velocidad de movimiento. 

La velocidad de movimiento de la ladera derecha de Yesa ha pasado por una serie 
de etapas que se describen a continuación: 

Figura N 15. Gráfico de la velocidad de movimiento de la ladera por ejes a favor de la máxima 
pendiente. Los ejes 0, 1, 2, y 3 se sitúan aguas abajo de la presa de hormigón. 

Desde el 27 de septiembre de 2012, momento en el que se implantó una 
auscultación masiva e intensiva de la ladera, hasta la actualidad, el desplazamiento 
máximo registrado de un punto de la ladera ha sido menor de 40 cm. 

La velocidad máxima de una zona de la ladera, se produjo el quince de febrero de 
2013, alcanzándose los 40 mm/semana (5,5 mm/día). 

Desde el comienzo de las excavaciones el 7 de febrero de 2013 se pudo comprobar 
que la velocidad de movimiento disminuía proporcionalmente al volumen excavado. A 
los diez días de comenzar la excavación la velocidad comenzó a descender (29 
mm/semana el 22 de febrero), si bien coincidió con la paralización de las lluvias y el 
corte del agua de abastecimiento a las urbanizaciones. 

El importante descenso de las velocidades continuó hasta mayo de 2013 cuando 
quedó reducido a 3-4 mm/mes. 

En noviembre de 2014, de los 63 puntos de control topográfico operativos, sólo en 
13 se apreciaba la existencia de movimiento. De estos 13 puntos en movimiento, el 
máximo alcanza un valor de 1,7 mm/mes, siendo el valor medio de 0,85 mm/mes (10 
mm/año). 

A continuación, se hace un resumen de los acontecimientos destacados 
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Hito Detección del 
movimiento 

Escenario 0 Escenario 1 Desalojo Velocidad 
máxima 

Fecha  5/07/2012 26/11/2012 21/12/2012 7/02/2013 15/02/2013 

Velocidad <3 mm/mes 3 mm/mes 5 mm/mes 2 cm/semana 4 cm/semana 

Tabla 1: Acontecimientos destacados y velocidad de movimiento de la ladera. 

 

4.6. Actuaciones pendientes de realizar 
 

Es importante señalar que, gracias a las obras ejecutadas, el ascenso de los 
bloques de presa ya no se produce consecuencia de la ralentización del movimiento. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura N 16. Gráfico de evolución del movimiento vertical del bloque de presa de la margen derecha. 

 

Aunque se cumplen las condiciones de estabilidad de la ladera para el escenario de 
embalse actual, el recrecimiento del embalse creará nuevas condiciones hidráulicas 
sobre la ladera, lo que obliga a completar las actuaciones siguientes, que se han 
diseñado de la mano del insigne ingeniero Antonio Soriano Peña: 

• Pantalla de impermeabilización de hormigón plástico, para independizar el 
comportamiento del embalse y el de la ladera. 

• Muros jardineras anclados para completar la función de impermeabilización 
por encima de la cota 505. 

• Galería de drenaje, para verificar el correcto funcionamiento de la pantalla 
anterior y evacuar el flujo subterráneo existente de forma natural. 
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Figura N 17. Esquema de las actuaciones a realizar en la ladera derecha para asegurar su estabilidad 
en condiciones de embalse recrecido. 

5. CONCLUSIONES.

Se ha descrito la historia de la construcción de la presa de Yesa, que desde sus
primeros estudios ya han pasado más de 100 años, y del enorme reto que supuso. Su 
ejecución coincidió con el nacimiento y desarrollo de la mecánica de rocas en España 
y el mundo. Por suerte se contó y cuenta, con muchos de los más célebres ingenieros 
y geólogos de este país, e incluso del extranjero. 

Casi un siglo se ha tardado en entender el comportamiento global de la cerrada, y 
todavía hoy se están ejecutado actuaciones necesarias en una obra compleja, como 
todas las grandes obras, que ha generado riqueza y protección durante más de 60 
años y que seguirá haciéndolo en el futuro. 

Se ha descrito la velocidad máxima alcanzada por el movimiento de ladera en el 
año 2013 que ascendió a 40 mm/semana (5,5 mm/día), obligando a la activación del 
Plan de Emergencia, desalojo de las urbanizaciones, y ejecución de Obras de 
Emergencia, y se ha demostrado que, en circunstancias tan excepcionales como éstas, 
la técnica permite ralentizar el movimiento hasta prácticamente detenerlo, evitando su 
deslizamiento. 

También se ha caracterizado la ladera y su movimiento, expuesto sus causas y por 
último se han mencionado las actuaciones pendientes de ejecución. 

Se aprovecha este documento para reflexionar sobre el concepto actual del factor 
de seguridad (FS) de una ladera, deducido de un modelo de bloque rígido, que asigna 
a cualquier ladera que se mueva un factor de seguridad con valor igual o inferior a la 
unidad. Sin embargo, en una ladera pueden existir deformaciones que, sin llegar a la 
rotura, producen el movimiento de la misma, como el caso de Yesa, y ser estables 
durante siglos o milenios, sin llegar a deslizar. 

Según este razonamiento, cabría plantearse una redefinición del FS, o cuando 
menos, establecer una correlación entre éste y un parámetro que podamos medir en 
campo con facilidad, como es la velocidad de movimiento (V), de forma que podamos 
entender el comportamiento de la ladera, y predecir su fallo, siempre partiendo de que 



JORNADA TÉCNICA: CASOS SINGULARES EN LA MECÁNICA DE ROCAS 
Sociedad Española de Mecánica de Rocas (SEMR). 25 de abril de 2018 

20 

FS=1 significa llegar al colapso. Se proponen formulaciones del tipo FS * Vn=C, siendo 
“C” el coeficiente de colapso y “n” coeficiente que representa la pendiente de la 
ecuación. 

Para finalizar, se ha tenido ocasión de comprobar que las clasificaciones de 
movimiento de laderas existentes, se basan en la descripción de la velocidad una vez 
que se ha producido el deslizamiento, pero parece importante definir otra para las 
fases anteriores a la rotura con fines predictivos. En este sentido, se propone la 
siguiente “Clasificación de las Etapas del Movimiento de laderas”: 

TASA DE 
VELOCIDAD 

VELOCIDAD 
(mm/año) DENOMINACIÓN AFECCIONES AUSCULTACIÓN 

<1-4 mm/año <1-4 Insignificante Sin 
detección Sin efectos Anual-Semestral 

>10-40 mm/año >10-40 E0 
Evidencias de movimiento sobre 
construcciones antrópicas. 
Necesidad de estudio 

Trimestral - 
mensual. Ver 
desembalse 

>10-20 mm/mes >120 - 240 E1 

Evidencias geomorfológicas 
Potencial afección a edificaciones, viales, 
presas de fábrica y pantalla 
Posibles medidas de sostenimiento 

Quincenal - 
semanal 

>10-20
mm/semana 520 - 1.040 E2 

Afección a anteriores y potencial a presas 
de M.S. 
Desalojo de viviendas 

2-3 veces por
semana

>10-20 mm/día 3.650 -7.300 E3 
Proximidad del colapso. 
Interrupción total de actividad humana 
Potencial afección al vaso. 

Diario 

Tabla Nº 2. Clasificación de las etapas del movimiento de laderas en fase pre-rotura.
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El Túnel de base de San Gotardo – 
aspectos geotécnicos notables 
Erich Pimentel. Institute for Geotechnical Engineering – ETH Zurich, Switzerland 

1. Introducción
El proyecto del túnel de base de San Gotardo abreviado a continuación como GBT (Gotthard Basis-
Tunnel), fue un proyecto extraordinario tanto por su envergadura, así como por sus retos 
relacionados a los problemas geotécnicos a vencer. Dado que fue inaugurado el 1 de junio de 2016 y 
puesto oficialmente en funcionamiento el 11 de diciembre del mismo año se trata de un proyecto 
reciente. El GBT forma parte del AlpTransit, un proyecto federal suizo para la construcción de un 
enlace ferroviario de alta velocidad norte-sur a través de los Alpes suizos (ver figura 1). La circulación 
a velocidades altas permite a su vez aumentar la frecuencia de tránsito tanto de trenes para 
pasajeros como de carga y así de la cantidad de pasajeros y carga transportada en Suiza y en Europa. 

Figura 1. Ubicación de los túneles del AlpTransit (Nuevo enlace ferroviario a través de los Alpes) 
(fuente: AlpTransit - Wikipedia) 

La presente contribución luego de presentar brevemente los datos específicos del proyecto, así como 
una descripción somera de la geología se centra en las situaciones geotécnicas claves del proyecto. 
Estas están dadas por materiales de muy baja calidad geotécnica en los tramos correspondientes al 
Sincilinal Piora y al Macizo Intermedio del Tavetsch. Para este último caso el concepto y diseño del 
sistema de sostenimiento, así como las campañas de sondeos e investigaciones efectuadas son 
presentados en mayor detalle. 

2. Breve cronología del proyecto
La cronología detallada del GBT ha sido publicada en FGU (2016). A continuación, se presenta un 
resumen de dicha cronología. 

El GBT como proyecto se inicia con el esbozo del Ing. Gruner (Basilea) de un túnel base por debajo 
del pase alpino del San Gotardo como parte de un sistema de líneas ferroviarias de alta velocidad.  
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En 1963 el gobierno suizo (Bund) crea la comisión Komission Eisenbahntunnel durch die Alpen cuya 
tarea es evaluar las diversas soluciones posibles para túneles bases a través de los Alpes. Esta 
comisión propone en 1970 la construcción del GBT.  

El 2 de mayo de 1992 Suiza se compromete frente a la Comunidad Europea mediante el tratado de 
tráfico a aumentar su capacidad de transporte. 

El 27 de septiembre de 1992 se lleva a cabo un plebiscito nacional obteniendo como resultado la 
aprobación de la construcción de la Nueva Transversal Alpina pro Ferrocarril (64% de votos a favor). 

El 29 de noviembre de 1998 se aprobó el plan de construcción y financiamiento de las obras de 
infraestructura del transporte público y con ello la construcción del GBT mediante plebiscito nacional 
(63.5% de votos a favor). 

El 4 de febrero de 1999 se da inicio a la construcción del GBT con la excavación del pozo principal en 
Sedrun, el cual tiene una profundidad de 800m. 

El 23 de marzo de 2011 se termina la excavación de los túneles del GBT. 

El 1 de junio de 2016 se inaugura el GBT con una fiesta popular. 

El 11 de diciembre de 2016 el GBT es puesto oficialmente en funcionamiento con el cambio de 
horario de los trenes. 

3. Especificaciones y características particulares del GBT 
Los datos específicos del GBT muestran que es un proyecto lleno de superlativos (para mayores 
detalles ver FGU 2016). El GBT es actualmente el túnel para transporte más largo del mundo. Él une 
las localidades de Erstfeld en el Norte y Bodio en el Sur de Suiza (ver figura 2). El GBT consta 
básicamente de dos túneles paralelos de vía única, separados en 40 m y con una longitud de cada 
uno de ellos de 57 km y conectados cada 325 m mediante galerías transversales para efectos de 
seguridad y mantenimiento. De allí resulta una longitud total de galerías excavadas de 151.8 km. El 
GBT cuenta con las dos estaciones multifuncionales de Sedrun y de Faido. Dichas estaciones 
permiten un cambio de vía en los túneles y a sirven como estaciones de parqueo de trenes. En caso 
de incendio o accidente estas estaciones pueden ser utilizadas para la evacuación de pasajeros. El 
menor radio de curvatura del GBT es de 5000 m y su mayor pendiente con 15 ‰ se encuentra en la 
rampa de acceso del lado sur. Estas características geométricas permiten una circulación de los 
trenes de pasajeros y de carga a velocidades de 200 km/h y 100 km/h respectivamente. Gracias a 
esta alta velocidad, así como al trazo aproximadamente recto el tiempo de viaje para pasajeros en 
este tramo ha sido reducido en aproximadamente 35 minutos. El costo del GBT fue de 12.2 billiones 
de CHF. 
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Figura 2. Perfil longitudinal geológico (diagrama superior), métodos de excavación aplicados según 
sectores (diagrama intermedio) y vista esquemática del GBT (diagrama inferior) (copyright Alp Transit 
Gotthard AG). 

La cobertura máxima del GBT está localizada debajo de la cima del Piz Vatgira y asciende a 2450 m 
(ver figura 2). Dicha cobertura es a su vez actualmente la máxima en túneles para transporte en el 
mundo. El área de las secciones excavadas varía dependiendo de las condiciones geotécnicas entre 
61 y 135 m2, siendo la menor en el sector Bodio (diámetro del túnel de 8.8 m) y la mayor en el sector 
de Sedrun (diámetro del túnel de 13.08 m). El mayor tramo de los túneles tuvo una sección con un 
área de 71 m2 correspondiente a un diámetro de 9.5 m (sectores Erstfeld, Amsteg y Faido). La 
cantidad total de roca excavada fue de 28.2 millones de toneladas (MMt). Una de las metas 
prioritarias del proyecto era optimizar la reutilización del material excavado. Por ello éste fue 
clasificado inmediatamente tras su extracción para su posible reutilización satisfaciendo controles 
severos de calidad. El 33% de dicho material (9.3 MMt) fue utilizado para la elaboración de hormigón 
para el propio GBT, el 66.3% (18.7 MMt) fue utilizado para rellenos y obras de rehabilitación (por 
ejemplo, en el delta del rio Reuss) y solamente el 0.7% (0.2 MMt) consistieron en lodos residuales, 
los cuales tuvieron que ser depositados en un vertedero. 

La cantidad de materiales requerida para la construcción del GBT ha sido en muchos aspectos 
notable. Así por ejemplo para el sostenimiento y revestimiento, así como demás obras se utilizaron 4 
MM de m3 de hormigón, 1.4 MMt de cemento, 125’000 t de marcos de acero, 3 MMm2 de mallas de 
acero, 4.8 MMm de anclajes de acero, 16’000 t de armadura de acero para el hormigón armado y 
2.85 MMm2 de membranas para sellado y mantas para drenaje en la bóveda de los túneles. 

4. Geología del GBT 
El GBT es un túnel alpino que atraviesa de norte a sur las formaciones geológicas del Macizo Aar, el 
Macizo Intermedio del Tavetsch abreviado a continuación como TZM (Tavetscher Zwischenmassiv), el 
Macizo Gotardo, el Sinclinal Piora abreviado a continuación como PM (Piora Mulde) y la Zona 
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Pennine-gneiss (ver figura 2). Las condiciones geológicas y geotécnicas a lo largo del GBT fueron 
consideradas como favorables, de modo que el 80% de los dos túneles principales fueron 
considerados aptos a ser excavados mediante máquinas tuneladoras (ver capítulo 5). En la figura 2 se 
presenta el perfil longitudinal geológico indicándose los tramos construidos con máquinas 
tuneladoras.  

Las formaciones de los macizos Aar, Gotardo y la Zona Pennine-gneiss están compuestas 
básicamente por rocas ígneas y metamórficas, que se caracterizan por su alta resistencia al corte, lo 
cual permite la construcción del túnel en muchos tramos prácticamente sin revestimiento, así como 
la excavación rápida mediante máquinas tuneladoras (ver capítulo 5).  

Las formaciones del PM y del TZM fueron identificadas desde el inicio del proyecto como las 
situaciones geotécnicas claves del proyecto. En ambos casos se trata de roca altamente tectonizada 
con baja a bajísima resistencia al corte y bajo altas presiones. Las condiciones geológicas, así como 
las investigaciones y las soluciones adoptadas para vencer estos retos son descritas con mayor 
detalle en los capítulos 6 y 7. 

5. Excavación mediante máquinas tuneladoras 
Tal como mencionado en el capítulo anterior, el GBT atraviesa en su mayoría rocas del tipo granito o 
gneis de buena a muy buena calidad y por consiguiente de alta dureza. Ello permitió la excavación de 
un 80% de los túneles principales, o sea aproximadamente 90 km mediante 4 máquinas tuneladoras 
(TBM Tunnel Boring Machine) del tipo topo especialmente diseñadas por la compañía 
Herrenknecht AG para el proyecto del GBT. El principio de excavación de las TBM del tipo topo es 
causar el desprendimiento de la roca aplicando una alta presión sobre el frente del túnel mediante 
discos cortadores. La cabeza de corte de cada TBM cuenta con 66 discos con un diámetro de 17”, los 
cuales son presionados contra la roca con una fuerza total máxima de 2’500 t. El torque máximo 
aplicado a la cabeza de corte es de 6’000 kN m. A fin de poder aplicar esta fuerza y torque la TBM es 
anclada lateralmente mediante dos zapatas de agarre de acero (grippers), las cuales son presionadas 
contra las paredes del túnel con una fuerza de hasta 7’000 t. Cada TBM cuenta con una potencia 
instalada de 3.5MW (4‘700PS). La cabeza de corte rota a una velocidad de 6 rpm. El avance depende 
de la penetración y así de una serie de factores como dureza de la roca, presión y torque aplicados y 
características estructurales del macizo rocoso (sistema de fallas, orientación del plano de 
esquistosidad etc.). El avance promedio efectivo máximo, cabe decir sin considerar paradas fue de 
aproximadamente 18 m/día en el sector Erstfeld y el mínimo con 12.4 m/día se registró en el sector 
de Faido. El mayor avance absoluto fue alcanzado en el sector de Erstfeld con 56 m/día. Resta 
mencionar, que las TBM tienen un peso 2’700 t y una longitud total de 450 m. 
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Figura 3. Tuneladora L-S211 “Heidi” utilizada en los sectores de Bodio oeste y Faido oeste (fuente: 
Herrenknecht AG) 

Las situaciones de riesgo durante la excavación de los túneles a través de estas formaciones son 
atribuidas a la formación de bloques o cuñas de roca aislados propicias a caer, a acontecimientos 
esporádicos de estallido súbito de roca (rock burst) debido a altas tensiones como consecuencia de la 
gran cobertura de roca (Jesel et al. 2016, Ferrari y Pedrazzini 2008), así como a inestabilidades al 
atravesar fallas geológicas pudiendo alguna de ellas producir una infiltración intensa de agua 
(Wildbolz 2006, Ehrbar et al. 2013). Todos estos casos son difíciles hasta imposible de predecir y se 
presentaron durante la construcción del GBT. Los retrasos producidos por estos acontecimientos 
habían sido contemplados en la planificación del GBT, de modo que no tuvieron incidencia sobre la 
fecha de finalización del proyecto. 

6. El Sinclinal Piora (PM) 
El PM está compuesto por roca sedimentaria calcárea. Los afloramientos superficiales indican la 
presencia de dolomita, la cual debido a un proceso prematuro de cristalización durante la diagénesis 
formó partículas parecidas a granos de azúcar (“sugary dolomite”). Por efecto tectónicos los enlaces 
débiles entre partículas pueden romperse y así la roca llega a perder completamente su cohesión. 
Esta falta de cohesión sumada a la presencia de agua conduce a una de las situaciones de riesgo más 
temidas en la excavación de túneles, el llamado macizo rocoso flotante (“swimming rock”). Es este 
caso y mientras haya suficiente agua disponible el depósito se comportará como un líquido viscoso. 
Las preguntas de mayor trascendencia para el proyecto se referían a la ubicación y extensión exacta 
del “sugary dolomite” a nivel del GBT. Dado que estaba planeado que este relativamente corto tramo 
fuera excavado con TBM, era obvio que de extenderse el “sugary dolomite” hasta el nivel del túnel 
habría que mejorar las propiedades de la dolomita previamente a la excavación túnel. Esta mejoría se 
podría conseguir ejecutando alguna de las llamadas medidas auxiliares como por ejemplo 
inyecciones para la cementación e impermeabilización del “sugary dolomite”.  
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La primera campaña de sondeos del PM se llevó a cabo dentro del marco de los estudios de 
viabilidad entre 1993 y 1996, cabe decir hasta 3 años antes del inicio oficial de la construcción del 
GBT. Para ello y a un nivel de aproximadamente 365 m por encima del nivel del túnel se excavó una 
galería de sondeo (cota de la galería de sondeo 814.6 msnm, cota del GBT bajo el PM 450.0 msnm). 
La excavación se ejecutó mediante una TBM de 5 m de diámetro mayoritariamente a través de gneis. 
La galería tiene una pendiente de 1%. A partir de una longitud de la galería de 5’406 m se efectuaron 
perforaciones horizontales con longitudes entre 80 y 120 m desde la TBM en forma sistemática a fin 
de detectar el inicio del PM. La longitud final de la galería de sondeo fue de 5’552 m. La perforación 
horizontal tras alcanzar los 42 m de profundidad entró en el PM. Como consecuencia de ello se 
registró una fuerte infiltración de agua de 4’200 m3 acompañada de 1’400 m3 de “sugary dolomite” 
los cuales inundaron la TBM y la galería. Tras desmontar la TBM se efectuaron 2 sondeos 
horizontales pudiendo uno de ellos atravesar el PM. Como resultado de esta campaña se determinó 
que a este nivel (cota 815 msnm) la presión de agua alcanza los 100 bar, la cual corresponde a una 
columna de agua de 1’000 m además el ancho del PM en dirección norte sur es del orden de 270 m y 
que el material es de pésima calidad. 

Figura 4. Perfil longitudinal (izquierda) y vista de planta al nivel de la galería de sondeo (derecha) de 
la PM (Amberg et al. 2016) 

Debido a la gran incertidumbre con respecto a las condiciones imperantes a nivel del GBT se llevó a 
cabo una segunda campaña de sondeos (prácticamente con el inicio de la construcción del GBT). En 
una primera etapa se extendió la galería de sondeo con una galería de ensayos (ver figura 4 derecha) 
desde la cual se podrían llevar a cabo ensayos para la optimización de las posibles medidas auxiliares. 
También se proyectó la excavación de un pozo hasta el nivel del GBT (ver ampliación de la figura 4 
izquierda) a fin de permitir la ejecución de las posibles medidas auxiliares desde su base. Tanto desde 
la galería de sondeo, así como desde la galería de ensayos se efectuaron perforaciones inclinadas con 
el objetivo de determinar la extensión en el espacio del PM, así como de sus condiciones hidrológicas 
y geotécnicas (ver figuras 4 derecha e izquierda). Cuatro de estas perforaciones llegaron hasta el 
nivel del GBT. Los resultados de las perforaciones indicaron que el ancho del PM se reducía con la 
profundidad, que el material “sugary dolomite” solo se extendía hasta una profundidad de 250 m por 
encima del GBT (por encima de la cota 700 msnm), que una capa de yeso impermeabilizaba el 
material debajo de este, que a nivel del GBT su extensión se reducía a 127 m y que la roca consistía 
en dolomita parcialmente marmorizada seca (sin presencia de agua). Debido a las condiciones mucho 
más favorables a nivel del GBT esta zona clave perdía completamente su peligrosidad y por ello la 
ejecución de ensayos in-situ, así como la excavación del pozo mencionado anteriormente fueron 
cancelados. A su vez se decidió ejecutar la excavación a través del PM mediante las TBM sin aplicar 
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medidas auxiliares previas, pero con medidas de sostenimiento adicionales consistente en marcos de 
acero. La excavación a través del PM fue ejecutado exitosamente a principios del 2009. El avance 
promedio de las TBM en este tramo fue de 8.4 m /día.  

7. El Macizo Intermedio del Tavetsch (TZM) 
a) Geología 

El TZM está compuesto por rocas metamórficas tales como mica-gneises, filitas y pizarras. Muchas de 
estas rocas han sufrido diversos grados de tectonización hasta llegar a ser clasificadas como kakiritas. 
El termino kakirita fue introducido por Svenonius (1900) para describir las rocas altamente 
tectonizadas ubicadas a lo largo de una falla próxima al lago Kakir en Laponia (Murawsky y Meyer 
2010). Heitzmann (1985) describe las kakiritas como rocas metamórficas quebradas e intensivamente 
cizalladas y que por lo tanto exhiben una baja resistencia al corte, así como una gran capacidad de 
deformarse. En resumen, el término kakirita no está asociado litológicamente a un tipo específico de 
roca sino más bien a su estado tras haber perdido gran parte de sus cualidades mecánicas debido a 
haber estado expuesta a grandes presiones debido a procesos tectónicos.  

Los efectos de tectonización fueron particularmente severos en el tramo norte del TZM (TZMn) y la 
Zona Clavaniev abreviada a continuación como CZ (Clavaniev Zone) que está ubicada entre el Macizo 
Aar y el TZM (Schneider 1997) (ver figura 2). Las kakiritas en estos dos tramos se extienden sobre una 
longitud de 1.1 km creando lo que se podría considerar una larguísima zona de falla en la cual se 
alternan gneises de moderada a buena calidad con espesores variando entre decímetros y 
decámetros con kakiritas de espesores similares (Guntli y Weber 2009). De acuerdo a los pronósticos 
previos a la construcción se esperaba un 64% y un 95% de kakiritas en los tramos TZMn y CZ 
respectivamente (Fellner et al. 1999). La cobertura en estos dos tramos es del orden de 800 m y 
además se esperaban grandes presiones de poros intersticiales. El tramo sur del TZM, así como la 
zona entre éste y el Macizo del Gotardo (Zona Urseren-Garvera) presentan condiciones bastante más 
favorables y fueron consideradas por ello como menos críticas.  

b) Situación de riesgo debido a fluencia lenta (squeezing) 
El fenómeno de fluencia lenta (llamado squeezing) se presenta cuando altas presiones son ejercidas 
sobre una masa rocosa de baja calidad bajo el punto de vista geotécnico. La fluencia lenta se 
manifiesta ya sea en grandes deformaciones si no se ha instalado aun un sostenimiento o este no es 
suficientemente rígido, o en grandes presiones sobre un sostenimiento rígido (Kovári 1998). En caso 
de que las presiones excedan la resistencia del sostenimiento la fluencia lenta conducirá 
forzosamente a su rotura y seguidamente a grandes deformaciones. Estas manifestaciones tanto de 
deformaciones como de presiones se desarrollan de forma diferida en el tiempo y son agudizadas en 
caso de la presencia de agua. El fenómeno de la fluencia lenta es uno de los más temidos durante la 
excavación de túneles a gran profundidad ya que puede conducir al fracaso incluyendo colapso, dado 
que la estabilidad del entorno cercano al túnel no está más dada. Esto puede poner en serio peligro 
la seguridad del personal, además de poder causar grandes retrasos debido a la posterior re-
excavación y reconstrucción del tramo excavado.  

En el caso del GBT este riesgo fue reconocido tempranamente no solo debido a la experiencia 
mundial en otros túneles como por ejemplo en Austria (túneles Tauern, Arlberg, Karawanke, Inntal y 
Galgenberg), Italia (túneles San Vitale y Fleres), Japón (túneles Karmui, Kubiki, Seikan, Nakayama, 
Enasan y Orizume), Turquía (túnel Ayas) y Suiza (túneles Furka y Vereina) (para mayores detalles ver 
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Staus y Kovari 1996) sino también por el caso concreto y muy próximo al GBT ocurrido durante la 
excavación de la galería de emergencia del túnel de autovía del San Gotardo. Este túnel tenía 
inicialmente un perfil tipo herradura y un ancho de 2.5 m. Tras haber sido superado el tramo de 
kakirita y haber sido instalado el sostenimiento pesado consistente en marcos de acero, éste fallo 
debido a presiones excesivas de la masa rocosa. Estas presiones se generaron mucho después de la 
instalación del sostenimiento provisional (ver figura 5). En el caso del GBT se esperaba un material de 
similares condiciones geotécnicas malas, pero bajo mayores presiones in-situ que las imperantes en 
el túnel de autovía del San Gotardo. Debido a ello los tramos mencionados anteriormente (TZMn y 
CZ) fueron clasificados como situación geotécnica clave.  

Figura 5. Re-excavacion y reconstrucción (parte anterior) de la galería de emergencia del túnel de 
autovía del San Gotardo tras el fallo sufrido debido a fluencia lenta (parte posterior de la foto) 
(Kovári 1998). 

c) Diseño y procedimiento de construcción
Debido a las condiciones geológicas y a modo de poder cumplir con el programa de trabajo del 
proyecto, en especial con la meta general concernientes a la fecha de finalización del GBT, se decidió 
desvincular la excavación del TZM completamente del resto del GBT. Para ello se excavo una galería, 
así como los dos pozos de acceso en el tramo sur del TZM en Sedrun (ver figura 2). Los pozos tienen 
una profundidad de 800 m y desde su base ubicada en la zona sur del TZM, la cual presentaba 
condiciones geotécnicas relativamente buenas como indicadas anteriormente, se excavaron los 
túneles del GBT tanto en dirección sur como norte simultaneamente. La excavación de los túneles en 
todo el sector Sedrun se efectuó mediante el método convencional de perforación y voladura (drill 
and blasting) o mediante excavación mecánica (por ejemplo, con martillo hidráulico), si la resistencia 
a la roca era muy baja.  

En el caso de fluencia lenta el diseño del sostenimiento se puede hacer de acuerdo a uno de los 
siguientes dos principios básicos, el principio de resistencia (resistance principle) y el principio de 
cedencia (yielding principle). El principio de resistencia presupone un sostenimiento rígido y con 
suficiente resistencia para soportar las presiones máximas ejercidas finalmente por la masa rocosa. El 
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principio de cedencia tuvo un origen empírico basado en observaciones en túneles para minería, que 
indicaban que si se permitía deformaciones ya sea removiendo el sostenimiento tras este haber 
sufrido sobrecarga y se re-excavaba esta sección las presiones que se generaban posteriormente 
sobre el nuevo sostenimiento eran bastante menores. Una explicación científica para este 
comportamiento fue propuesta por Kovári (1998) basándose en la llamada curva de respuesta del 
subsuelo (ground response curve). Esta curva muestra como resultado la interacción entre la presión 
de sostenimiento p y la deformación radial del túnel también llamada convergencia u en la figura 6. 
Para el caso de un túnel circular en un medio homogéneo e isotrópico y presiones in-situ isotrópicas 
se obtiene una curva única, cabe decir válida para cualquier punto a lo largo de una sección del túnel. 
El comportamiento de las kakiritas asumido es linear elástico perfectamente plástico. En la figura 6 se 
muestra un ejemplo idealizado de una curva de respuesta del terreno a fin de explicar el principio de 
cedencia. Si por ejemplo se construyera un sostenimiento siguiendo el principio de resistencia (punto 
1 en la figura 6) las deformaciones permitidas son bajas pero las presiones a las que debe ser 
diseñado el sostenimiento serán muy altas. Si por el contrario para la mima situación se permitiera 
una cierta cantidad de deformación (cedencia) para recién después construir el sostenimiento rígido 
las presiones de diseño para el sostenimiento serían considerablemente menores (punto 2 en la 
figura 6).  

Figura 6. Concepto de diseño para casos de fluencia lenta - curva de respuesta del terreno 

Los aspectos más importantes del diseño del sostenimiento del sector TZMn son presentados en 
Kovári y Ehrbar (2008). Los análisis de la curva de respuesta del subsuelo indicaban que un diseño 
bajo el principio de resistencia no hubiera sido aplicable para un túnel con un diámetro de 10 m, ya 
que inclusive permitiendo deformaciones radiales de 0.4 m la presión de la masa rocosa sobre el 
sostenimiento hubiera excedido el límite técnico de resistencia de 2 MPa. Al momento del diseño del 
GBT la construcción de sostenimientos con resistencia superior a los 2 MPa para túneles de estas 
dimensiones era considerada como no viable. Como consecuencia la única opción para este tramo 
era un diseño basado en el principio de cedencia. La construcción debería ejecutarse en una sola fase 
(full face excavation) ya que los análisis de diseño indicaban que para una excavación en dos o más 
fases el sostenimiento requerido hubiera sido por su magnitud imposible de construir. Por otro lado 
la sección de excavación debería ser circular lo cual permitiría una distribución de presiones 
uniformes para el caso analizado de presiones in-situ isotrópicas.  

En la figura 7 se presentan los elementos del sistema de sostenimiento. En caso de la excavación en 
una fase la mayor situación de riesgo es la de la inestabilidad del frente del túnel (tunnel face). Esto 
se evitó mediante 50 anclajes horizontales de 12 m de longitud y con una superposición de 6.5 m. El 
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diseño del sostenimiento debería permitir deformaciones radiales de 0.7 m (zona amarilla en la 
figura 7) garantizándose en todo momento la estabilidad del túnel. Esto se consiguió mediante 
perfiles de acero del tipo TH 44/70. La denominación TH se refiere a los inventores de este tipo de 
estos perfiles (Toussaint Heintzman). Dichos perfiles han sido usados desde la década de 1930 en 
minería en Alemania (Langecker 1940). Cada marco consiste en realidad de dos marcos subdivididos 
cada uno en 8 segmentos. Los segmentos de los dos marcos son sujetados mediante grapas de acero 
y forman así juntas deslizantes. Los segmentos son montados de modo tal que haya entre ellos un 
espaciamiento, el cual permite un deslizamiento relativo entre los segmentos permitiendo así la 
deformación radial estipulada en el diseño. Adicionalmente se instalaron anclajes en dirección radial. 
A una distancia de aproximadamente 60 m detrás del frente del túnel se aplicó una capa 0.55 m de 
concreto lanzado (shotcrete) a fin de evitar mayores deformaciones radiales. El sostenimiento 
definitivo consistió en una capa de hormigón armado de 1.2 m de espesor.  

El avance promedio de excavación en el TZMn fue de 1.1 m/dia. En aproximadamente 50% del tramo 
del TZMn se construyó un sostenimiento correspondiente a la clase VIa. Este contempla una sobre-
excavación para permitir deformaciones radiales de hasta 0.5 m. En cada fase de excavación tras un 
avance de 1.3 m se instalaron dos marcos de acero como los descritos anteriormente, así como 100 
m de anclajes radiales por metro de túnel. El sostenimiento del frente del túnel consistió en anclajes 
horizontales tal como descrito líneas arriba (ver figura 8).  

 

Figura 7. Concepto del sistema de sostenimiento aplicado en el TZM (Kovári y Ehrbar 2008) 
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Figura 8. Instalación de los segmentos deslizantes de los marcos de acero en el TZM 

d) Campañas de sondeos
La primera campaña de sondeos se efectuó entre 1991 y 1993 (Amberg et al. 1998). Esta campaña 
consistió en 4 sondeos profundos. Los sondeos SB1 y SB2 alcanzaron profundidades de 834 y 543 m 
respectivamente (ver figura 9). Dado que el sondeo SB2 no alcanzó la profundidad prevista por 
problemas técnicos se efectuó el sondeo adicional SB 3.1 con una profundidad de 760 m. Con esta 
campaña de sondeos se pudo determinar la presencia de la CZ hasta una cota de aproximadamente 
500 m por encima del nivel del túnel, así como comprobar la mejor calidad de la roca en el TZMs.  

En los años posteriores a la primera campaña de sondeos el trazo del GBT fue movido por unos 600 
m hacia el este debido a diversas consideraciones generales del proyecto siendo las principales la de 
reducir en lo posible la cobertura en el TZMn y en la PM, así como tener la mayor distancia hacia los 
lagos ubicados en la zona del GBT (Henke et al. 2016). Como existía incertidumbre acerca de si la 
extensión de las formaciones geologicas determinada en la primera campaña de sondeos podía ser 
extrapolada para el nuevo trazo y dado que los sondeos mencionados líneas arriba no habían 
alcanzado el nivel del túnel en el TZMn se decidió ejecutar una segunda campaña de sondeos, la cual 
se llevó a cabo en 1997. Esta consistió en la perforación SB 3.2 (ver figura 9), la cual alcanzo una 
profundidad de 1716 m. Mediante este sondeo se pudo determinar la ubicación de la CZ a nivel GBT.  

La tercera campaña de sondeos se efectuó intermitentemente durante la excavación a través del 
TZMn y la CZ, cabe decir entre 2004 y 2007. En ambos túneles (GBT este y oeste) se efectuaron un 
total de 24 sondeos horizontales con longitudes entre 31 y 196 m y con una sobre-posición mínima 
de 10 m, cabe decir 10 m antes de que la excavación del túnel llegara al final de la perforación 
ejecutada se llevó a cabo la siguiente perforación horizontal. De este modo se efectuó una 
prospección continua de la totalidad del tramo del TZMn y la CZ. 
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Todos los sondeos mencionados se efectuaron con recuperación de testigos de modo que dichos 
testigos pudieron ser utilizados para realizar ensayos geotécnicos. Concretamente con los testigos de 
los sondeos SB 3.1 y SB3.2 se ejecutaron los ensayos de la primera y segunda campaña de sondeos 
(ver figura 9). El objetivo de los ensayos era determinar los parámetros de la resistencia al corte, así 
como aquellos relacionados a sus características de deformación. Estos parámetros se pueden 
obtener mediante ensayos triaxiales con muestras cilíndricas. 

 

Figura 9. Sondeos efectuados en las campañas de sondeo 1 y 2 en el TZM 

e) Preparación de las muestras  
Previo a los ensayos de la primera campaña de sondeos se comprobó que el corte de los testigos 
mediante una sierra diamantina circular como es usual con testigos de roca no era viable. Los cortes 
no hubieran sido satisfactorios porque las muestras se desintegrarían parcialmente en contacto con 
agua y además la presión aplicada hubiera deformado los testigos produciendo si acaso cortes muy 
irregulares. Por ello se optó por rellenar ambos bordes de las muestras a ser ensayados con resina 
epoxi (ver figura 10). 

  

Figura 10. Tomas de la muestra nro. 11 de la primera campaña de sondeos antes y después del 
ensayo triaxial (Tisa y Kovári 1994). Se puede apreciar la alta capacidad de deformación de las 
kakiritas. 

Para los ensayos de la segunda campaña de sondeos los requerimientos para las muestras cambiaron 
y obligaban permitir el flujo de agua a través de los terminales de las muestras. Como consecuencia 
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estos no podían ser más impermeabilizados mediante resina epoxi u otro agente cementante. Por 
ello para cortar los testigos se usó una sierra de hilo diamantado. En este caso el testigo es 
presionado con fuerza constante contra un hilo con diamantes incrustados, el cual circula en 
dirección vertical alternativamente de arriba hacia abajo y viceversa. El diámetro del hilo es de 0.5 
mm y la fuerza aplicada es de tan solo 5 N. Durante el proceso de corte el hilo es refrigerado con 
agua, pero evitando que el agua caiga directamente sobre el testigo. Gracias a este procedimiento se 
pudieron efectuar cortes planos y paralelos de los testigos. 

Si bien los resultados de preparación de muestras eran satisfactorios, para la tercera campaña de 
sondeos se cambió la sierra de hilo diamantado mediante una sierra de banda diamantada (ver 
figura 11). La banda sinfín con un espesor de 0.7 mm posee una densidad considerablemente mayor 
de diamantes que el hilo descrito anteriormente y por consecuencia es más filudo. La banda circula a 
alta velocidad del orden de 1200 m/min pero el avance del corte es de solo 4 mm/ min. Gracias a ello 
se obtiene un corte más preciso aún, que usando la sierra descrita anteriormente (ver figura 12 
izquierda). Además, dado que no hay cambio en dirección de movimiento de la banda el corte se 
efectúa prácticamente sin vibraciones. Otra razón para el cambio de sierra fue que la banda sinfín es 
mucho más duradera que el hilo y por lo tanto permite efectuar cortes a menor precio. 

  

Figura 11. Sierra de banda diamantada 

 

Figura 12. Tomas de la muestra L044 de la tercera campaña de sondeos antes y después del ensayo 
triaxial.  
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f) Equipos de laboratorio utilizados
Los ensayos con los testigos de la primera campaña de sondeos se efectuaron siguiendo las 
recomendaciones de la Sociedad Internacional de Mecánica de Rocas (ISRM 1983). Para la ejecución 
de estos ensayos no se adoptaron medidas especiales para proteger los testigos y así evitar cambios 
del contenido de humedad de los mismos. Los ensayos triaxiales se llevaron a cabo con una celda del 
tipo Franklin & Hoek. La celda con la muestra es posicionada en una prensa con una capacidad 
máxima de 600 kN y la carga axial es aplicada con el cilindro de presión de la prensa. La presión de 
confinamiento es generada también hidráulicamente con un cilindro de presión. La fuerza axial, así 
como la presión de confinamiento son controladas mediante servo-válvulas. La medición de la 
deformación axial se efectúa mediante un sensor LVDT. Adicionalmente también mediante un sensor 
LVDT se puede medir los cambios de posición del pistón en el cilindro para generar la presión de 
confinamiento. Esta medición permite determinar los cambios del volumen de aceite en la celda 
triaxial. Si se considera a su vez el desplazamiento de aceite generado por el pistón de carga en la 
celda se puede calcular el cambio volumétrico de la muestra. 

Si bien los resultados obtenidos serán discutidos líneas abajo, hay que adelantar que los 
correspondientes a la primera campaña de sondeos no fueron satisfactorios. Como explicación 
existía la hipótesis que, dado que las kakiritas son altamente fracturadas y por ende todos o la gran 
mayoría de los poros intersticiales están interconectados entonces el principio de presiones efectivas 
de Terzaghi debiera ser válido para este tipo de rocas. Hay que resaltar que los ensayos triaxiales 
estándar de roca solo consideran presiones totales y no efectivas. La hipótesis mencionada había 
sido planteada y comprobada en el pasado por Chiu et al. (1983) para rocas sedimentarias blandas. 
Para evaluar las presiones efectivas la presión de poros intersticiales debe ser medida o controlada. 
Por ello ambos terminales de la muestra a ser ensayada deben estar conectados a un sistema de 
control de poros intersticiales, tal como es usual para ensayos triaxiales estándar de suelos (ASTM 
2011).  

Los equipos triaxiales estándar para ensayos con muestras de suelo presentan como deficiencias 
para el presente proyecto el hecho que son diseñados para presiones de confinamiento y de poros 
menores a 10 y 2 bar respectivamente y adicionalmente la fuerza axial mayor aplicable es del orden 
de 50 kN. Por consiguiente y debido a las condiciones del proyecto ni los equipos estándar de 
mecánica de rocas (ISRM 1983) por no considerar presiones de poros ni los de suelos (ASTM 2011) 
por las bajas presiones y cargas posibles eran adecuados para los ensayos previstos. Como 
consecuencia se construyó una nueva celda triaxial diseñada para presiones de confinamiento de 
hasta 250 bar, la cual era conectada a un sistema de presiones de poros. La muestra (ver nro. 1 en la 
figura 13) es impermeabilizada con respecto al líquido de la celda mediante una membrana de 
neopreno y viton™, así como mediante los cabezales (nro. 2). Entre muestra y cabezal se encuentra 
una placa metálica porosa. Ambos terminales de la muestra están conectados a tuberías de agua 
para el control de la presión de poros intersticiales (nro. 3). La celda es sellada mediante un cilindro 
metálico (nro. 4), así como un pistón que sirve también para aplicar la carga axial. El espacio de la 
celda entre cilindro metálico y muestra es llenado con aceite (nro. 6) estando la celda conectada al 
sistema de regulación de presión de confinamiento descrito anteriormente. 
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Figura 13. Celda triaxial para los ensayos de la segunda y tercera campaña de sondeos 

La presión de poros intersticiales es generada por aire comprimido aplicado a la parte superior de 
una cámara de presión que está parcialmente llena con agua y con aire. El aire comprimido proviene 
de una botella de aire comprimido. El control de la presión de poros intersticiales se efectúa 
mediante la regulación de una válvula reductora. Por otro lado, la cámara de presión es posicionada 
sobre una balanza, de modo que en caso de un ensayo drenado se pueden medir los cambios de 
masa de la cámara de presión y así determinar cambios del contenido de humedad de la muestra 
durante el ensayo. En caso no drenado las válvulas en las tuberías de agua próximas a la celda son 
cerradas y los cambios de presión de poros intersticiales son medidos con un sensor eléctrico de 
presiones. La celda es posicionada en la prensa hidráulica descrita anteriormente y la presión de 
confinamiento es generada mediante el cilindro de presión también descrito anteriormente. Las 
mediciones de la carga axial, presión de confinamiento, deformación axial y volumétrica se efectúan 
tal como descrito líneas arriba para los ensayos correspondientes a la primera etapa de sondeos. 

Para los ensayos con los testigos provenientes de la tercera campaña de sondeos el sistema de 
presión de poros intersticiales fue reemplazado por un actuador electromecánico construido en 
nuestros talleres (ver figura 14). En este caso la presión de agua es generada en un cilindro de 
presión mediante un tornillo libre de contragolpes (backlashfree screw) conectado a un motor paso a 
paso con engranaje. La presión es controlada mediante un sensor eléctrico de presiones mientras 
que la posición del cilindro con respecto al pistón es mediada con el contador de pasos del motor. 
Esta última medición permite determinar con gran precisión cambios en el contenido de humedad o 
la cantidad de agua por unidad de tiempo que fluye a través de la muestra en caso de un ensayo de 
permeabilidad. Adicionalmente el equipo para control del ensayo y registro de datos fue cambiado 
por uno completamente digital y de alta velocidad (Instron controller 8800). En las figuras 14 y 15 se 
presenta un esquema del equipo de ensayo utilizado en la tercera campaña de sondeos, así como 
una toma del mismo respectivamente. 
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Figura 14. Esquema del equipo de ensayo utilizado en la tercera campaña de sondeos 

Figura 15. Toma del equipo de ensayos utilizado durante la tercera campaña de sondeos 

g) Ensayos efectuados y resultados
Con los testigos provenientes del sondeo SB 3.1 (primera campaña de sondeos) se efectuaron 28 
ensayos triaxiales bajo presiones de confinamiento entre 2 y 50 bar. Los resultados de dichos 
ensayos indicaban una falta de consistencia respecto a los parámetros de resistencia al corte. Así por 
ejemplo el ángulo de fricción variaba entre 5 y 70 º y la cohesión entre 0 y 1.1 MPa (Tisa y Kovári 
1994). Esta gran variabilidad hacía imposible una caracterización de las kakiritas para efectos de 
determinar el diseño de sostenimiento, y por ello la construcción de la curva de respuesta del 
terreno representativa para el TZMn y la CZ, la determinación de la cantidad de sobre-excavación y 
de la presión de sostenimiento requeridos estaban asociadas a grandes incertidumbres.  

Como indicado líneas arriba la causa de la gran variabilidad de los resultados se atribuía a que los 
ensayos deberían ser evaluados en términos de presiones efectivas y no totales. Por esta razón con 
los testigos provenientes de la segunda campaña de sondeos se realizaron una serie de ensayos 
triaxiales drenados y no drenados con muestras saturadas y parcialmente saturadas (Vogelhuber y 
Kovári 1998, 2000). Previo a los ensayos mismos las muestras fueron sometidas a un flujo de agua 
con el fin de aumentar su nivel de saturación y con ello restituir posibles pérdidas de humedad 
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durante transporte y preparación de la muestra. Para este efecto se aplicó sobre las muestras una 
vez puestas en la prensa una presión isotrópica de 10 bar. Acto seguido se aplicó una presión de agua 
en la parte inferior de la muestra de 3 bar siendo la presión de agua imperante en la parte superior 
de la muestra atmosférica. Dado que la geometría de la muestra es conocida y el gradiente hidráulico 
es constante se puede determinar la permeabilidad de la muestra midiendo la cantidad de agua que 
circula a través de la misma. El agua utilizada fue desairada previamente (de-aired water). Tras ello y 
si se deseaba tener un estado saturado de la muestra se incrementada en etapas la presión 
isotrópica sobre la muestra, así como la contrapresión de agua en ambos terminales de la muestra 
(backpressure), llegando en la última etapa a una contrapresión de 20 bar. Gracias a la contrapresión 
las moléculas de aire atrapadas en los meniscos se disolverían en el agua. En caso de ensayos con 
muestras parcialmente saturadas esta etapa de saturación es obviada. A continuación, se aplicó una 
presión isotrópica correspondiente a la presión de consolidación prevista manteniendo la presión de 
agua constante (ya sea los 20 bar de contrapresión o presión atmosférica para los casos saturados o 
parcialmente saturados respectivamente).  

A continuación, se efectuó el ensayo triaxial drenado (con presión de poros intersticiales constante) o 
no drenado (cerrando las válvulas de agua y midiendo la presión de agua). La velocidad de carga en 
promedio fue de 0.6 x 10-5 1/s y 10-5 1/s para los ensayos drenados y no drenados respectivamente. 
Todos los ensayos no-drenados fueron ejecutados con muestras saturadas. En los casos drenados se 
aplicó un ciclo de descarga y carga a fin de determinar el módulo de elasticidad. En algunos de los 
ensayos se aplicó la técnica multi-etapa de ensayo, cabe decir después de haber movilizado la 
resistencia al corte se descargó la muestra hasta el nivel de tensiones isotrópicas y se aplicó una 
segunda carga de consolidación (naturalmente mayor a la inicial) para más luego repetir el ensayo a 
corte. Este procedimiento se repitió una tercera vez. Esta técnica es aplicable dado el 
comportamiento dúctil de las kakiritas y permite así mediante un solo ensayo determinar la 
resistencia al corte y asi evitar los problemas de variabilidad entre las muestras.  

Adicionalmente se realizaron ensayos especiales (Vogelhuber 2007). A fin de verificar la conveniencia 
del principio de presiones efectivas se ensayó especialmente una muestra saturada bajo 
contrapresión de 20 bar. Tras haberse movilizado la resistencia al corte y estar en el rango de 
resistencia residual la muestra fue descargada hasta alcanzar nivel isotrópico de presiones para luego 
ser aumentadas en 20 bar las presiones totales y de contrapresión. Dado que el aumento de dichas 
presiones es el mismo no hay aumento en la presión efectiva y por tanto– en caso de ser el principio 
de presiones efectivas adecuado – no debería haber cambios en la muestra. A continuación, se volvió 
a cargar la muestra y se comprobó que la respuesta era la misma que si no se hubiera aplicado este 
aumento de presiones y por lo tanto el principio de presiones efectivas es adecuado para las kakiritas 
(ver figura 16). 
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Figura 16. Resultado de un ensayo triaxial drenado (nro. 14.2) con aumento intermedio de presiones 
totales y de contrapresión: Evolución del esfuerzo desviatorio (diagrama superior) y presión de 
confinamiento total y efectiva vs tiempo (diagrama inferior) (Vogelhuber 2007) 

Otro ensayo especial tenía como meta demostrar que el comportamiento de una muestra 
parcialmente saturada, pero con alto nivel de saturación sería el mismo que si ésta estuviera 
saturada (Vogelhuber 2007). Para este ensayo se utilizó una muestra parcialmente saturada. Similar 
al caso anterior ésta fue descargada tras haber alcanzado el rango de resistencia residual (punto B en 
figura 17) hasta alcanzar nivel isotrópico de presiones (punto C en figura 17). A continuación, se 
incrementaron las presiones totales y de poros como en la etapa de saturación descrita líneas arriba 
de modo que la muestra llegara a estar saturada, pero sin modificar por ello el estado de presiones 
efectivas. Una vez concluida su saturación (punto D en figura 17) la muestra volvió a ser cargada y se 
comprobó que la respuesta era la misma que si no se hubiera aplicada contrapresión alguna (etapa 
de saturación). Como consecuencia y a fin de acortar la duración de los ensayos triaxiales drenados 
estos podrían ser ejecutados obviándose la etapa de saturación sin que ello alterase los resultados.  
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Figura 17. Resultado de un ensayo triaxial drenado (nro. 91.1) con posterior saturación mediante 
contrapresión: Evolución del esfuerzo desviatorio (diagrama superior) y presión de confinamiento 
total y efectiva vs tiempo (diagrama inferior) (Vogelhuber 2007) 

En la segunda campaña de sondeos se ejecutaron un total de más de 50 ensayos con control de 
presión de poros intersticiales (Vogelhuber y Kovári 1998, Vogelhuber y Kovári 2000). Los parámetros 
de la resistencia al corte fueron consistentes. El ángulo de fricción variaba entre 20º y 34º 
dependiendo el tipo de roca (por ejemplo, filita o gneis kakiritizados) y la cohesión entre 0 y 2 MPa. 
Basados en estos valores se consideraron para el cálculo de la curva de respuesta del terreno los 
siguientes parámetros: ángulo de fricción = 24º, cohesión = 0.3 MPa, modulo elástico = 2 GPa, 
coeficiente de Poisson = 0.3 y coeficiente de aumento de volumen = 1/(1 – sin ϕ) = 1.7 (Kovári y 
Ehrbar 2008). Como respuesta se obtuvo que para el diseño del sostenimiento en el caso extremo la 
sobre-excavación necesaria sería de 0.7 m de manera que la resistencia requerida del soporte no 
excediera 1 MPa. 

En la tercera campaña de sondeos se ejecutaron 44 ensayos triaxiales drenados. El objetivo de los 
ensayos era proporcionar una base de datos que permitiera una caracterización geotécnica del tramo 
TZMn y CZ a fin de poder decidir con anterioridad suficiente el tipo de sostenimiento a ser instalado. 
Dado que el compromiso contractual exigía la remisión de los resultados a más tardar 2 semanas 
después de haber recogido los testigos en Sedrun todos los ensayos fueron ejecutados con muestras 
parcialmente saturadas. Se aplicó la misma técnica de preparación de la muestra descrita en la 
segunda campaña de sondeos. Cabe decir antes de aplicar el esfuerzo desviatorio la muestra fue 
sometida a flujo de agua previo confinamiento isotrópico. Como discutido anteriormente la 
saturación de las muestras no tendría influencia en los resultados, pero hubiera extendido la 
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duración de los ensayos en forma inconveniente para el proyecto. En todos los ensayos se aplicó la 
técnica multi-etapas siendo las presiones de confinamiento para las tres etapas de carga desviatoria 
de 20, 50 y 90 bar. Tal como mencionado anteriormente, con un solo ensayo triaxial es posible 
determinar todos los parámetros para describir el comportamiento elástico - plástico del material. En 
la figura 18 se muestra un ejemplo de dicha evaluación para una etapa de carga. En la figura 12 se 
muestra una toma de dicha muestra. En los diagramas superior e inferior se muestra la curva de 
deformación axial vs esfuerzo desviatorio y deformación volumétrica respectivamente. Se puede 
observar la gran capacidad de deformación de la muestra, así como un comportamiento dúctil tras 
haber sido movilizada la resistencia al corte ((σ1-σ3)max en figura 18). El comportamiento es 
inicialmente contractante cambiando posteriormente a dilatante antes de haber sido movilizada la 
resistencia al corte (diagrama inferior). La pendiente del tramo de la curva de descarga corresponde 
al módulo elástico E mientras que las pendientes en el tramo contractante y dilatante están 
relacionadas al coeficiente de Poisson ν y al ángulo de dilatancia ψ (Vermeer y de Borst 1984). Con 
las resistencias al corte determinadas en las subsiguientes etapas de carga se pueden determinar los 
parámetros efectivos para un criterio de falla según Mohr-Coulomb (ángulo de fricción y cohesión). 
En la figura 19 se presentan los histogramas de los parámetros de resistencia al corte determinados 
durante la tercera etapa de sondeos. Hay que mencionar que en los casos en que la muestra fallaba a 
lo largo del plano de esquistosidad de la roca los resultados fueron corregidos considerando el 
comportamiento anisótropo de la muestra.  

 

Figura 18. Resultados de la primera etapa de carga del ensayo triaxial con la muestra L044 de la 
tercera campaña de sondeos 
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Figura 19. Histograma del ángulo de fricción ϕ (izquierda) y de la cohesión c obtenidos durante la 
tercera campaña de sondeos. 

8. Conclusiones 
Es conocido que la efectividad de las medidas adoptadas previas a la excavación, así como el método 
de construcción adoptado deciden en muchos casos sobre éxito o fracaso del proyecto de un túnel 
bajo condiciones geotécnicas problemáticas. En el caso del túnel de base de San Gotardo (GBT) fue 
fundamental para el éxito experimentado durante su construcción la identificación de las situaciones 
geotécnicas claves, así como su extensa prospección. Como resultado de esta prospección se pudo 
reducir considerablemente el riesgo geotécnico en el Sinclinal Piora quedando como situación clave 
restante la excavación a través de las kakiritas del tramo norte del Macizo Intermedio del Tavetsch 
(TZMn) y de la Zona Clavaniev (CZ).  

En particular las investigaciones sistemáticas del comportamiento de dichas kakiritas teniendo como 
meta la determinación objetiva de los parámetros para describir en forma realista su 
comportamiento mecánico, así como un diseño de sostenimiento basado en conceptos físicos y por 
ello científico permitió la construcción del GBT en los tramos TZMn y CZ no solo sin percances sino 
inclusive en tiempo menor al pronosticado. La excavación en una fase, así como el sistema de 
sostenimiento seleccionado permitieron un alto nivel de automatización. Hay que resaltar que nunca 
antes se había excavado un túnel con semejante diámetro (13 m) en una fase a través de una zona 
de falla. Por otro lado, hubo de ser necesario el desarrollo de una nueva técnica para ensayos de 
materiales de fallas geológicas. Dicha técnica, así como los equipos han sido mejorados 
paulatinamente y han sido aplicados en nuestro laboratorio con éxito en proyectos con kakiritas 
(túnel base del Ceneri y segundo túnel de autovía del San Gotardo en Suiza, túnel base de Semmering 
en Austria y túnel Karawanke en Eslovenia), filitas grafíticas (túnel Visp en Suiza y túnel Seich Sou en 
Grecia), brechas del estrecho de Gibraltar y actualmente en lutitas (lutitas del Opalino del Mt. Terri 
en Suiza).  
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1. INTRODUCCIÓN

El objeto del proyecto era la construcción de la plataforma de la nueva línea de alta velocidad del 

subtramo entre Orense y Amoeiro dentro del denominado Eje Orense-Santiago del Corredor Norte-

Noroeste de Alta Velocidad, mejorando la línea ferroviaria existente de vía única sin electrificar y de 

tráfico mixto. 

El Eje Ourense-Santiago tiene una longitud 

total de 87,5 km, y fue ejecutado por ADIF 

para albergar doble vía en ancho UIC. Uno de 

los mayores problemas que se presentó era la 

sinuosidad debido a la orografía del terreno, lo 

cual obligó a una ejecución sucesiva de 

viaductos y túneles a lo largo de todo el 

trazado. En total se ejecutaron en este Eje 30 

túneles y 35 viaductos. El 11 de diciembre de 

2011 se produjo su puesta en servicio. 

Figura nº1: Trazado del Eje Ourense-Santiago 

El subtramo en cuestión arranca a 2 km de la estación actual de ferrocarril de la ciudad de Ourense, 

y tiene una longitud total de 6.420 m, con una pendiente del 2,73% y un ancho de plataforma de 14 

m. La velocidad máxima de diseño es de 350 km/h.
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 Se compone básicamente de: 

* Viaducto de 99 m de longitud sobre la futura variante de Ourense 

* Viaducto de 30 m sobre vaguada 

* Túnel de Formigueiro, 703 m de longitud (647 m en mina) y 105 m2 de sección útil 

*  Viaducto sobre el río Portos de 756 m de longitud y 15 pilas con altura máxima de 70 m 

* Túnel de Burata de 4.068 m de longitud (3.996 m en mina) y 85 m2 de sección útil, con galería 

de emergencia paralela situada a 20 m del eje del túnel y 13,2 m2 de sección útil, dotada de 

galerías de conexión emplazadas aproximadamente cada 250 m. 

La mayor singularidad y dificultad de este subtramo ha estado en la ejecución del túnel de Burata y 

de su galería de emergencia, dada la bajísima calidad de los terrenos en gran parte de su trazado, 

apareciendo jabres a 150 m de profundidad totalmente saturados en agua, con un aspecto similar 

al de arena de playa. 

En esta ponencia se recogen los aspectos más relevantes que se produjeron durante la excavación 

de dicho túnel, describiendo cronológicamente como sucedieron y como se fueron adoptando las 

medidas pertinentes para vencer las dificultades a medida que aparecían. 

2. BOSQUEJO GEOLÓGICO E INVESTIGACIÓN GEOLÓGICA COMPLEMENTARIA 

Geológicamente, el túnel de Burata se localiza en el Macizo Hespérico peninsular, constituido por 

materiales precámbricos y paleozoicos, deformados durante la Orogenia Varisca y afectados por 

varias etapas intrusivas sucesivas. 

Estratigráficamente, se encuentra en la denominada Zona de Galicia-Tras os Montes. 

En un principio estaba previsto que el túnel iba a transcurrir por terrenos formados principalmente  

por granitos de dos micas y granitos anatéxicos, con alguna zona en jabre, pero una vez comenzada 

la excavación del túnel (Abril 2006 en su boca Norte y Noviembre 2006 en su boca  Sur), se vio que 
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la realidad difería bastante de la previsión, por lo cual se optó por hacer una nueva campaña de 

prospección geológica. 

Con fecha 9 de marzo de 2007, se presentó el “Informe sobre los probables terrenos a atravesar 

en el túnel de Burata en la zona del P.K. 3+450” elaborado por Corsán-Corviam Construcción 

S.A. en base a los resultados de una campaña de sondeos específicamente realizada para este fin 

y en el que se ponía de manifiesto la existencia de terrenos de muy mala calidad geotécnica en el 

tramo comprendido entre el P.K. 3+300 y el P.K. 3+625. Varios de dichos sondeos no habían 

conseguido encontrar roca sana, estando los jabres a profundidades superiores a 180 m en algún 

caso, además del agravante de una gran cantidad de agua. 

A raíz de esto y de un problema surgido durante la excavación de la galería de emergencia el 2 de 

Mayo de 2007 que se detalla más adelante, se optó por contratar la investigación geológica-

geotécnica al Departamento de Geología de Oviedo, dirigido por el Doctor en Ciencias Geológicas 

D. Daniel Arias Prieto, amparándose dentro del “Convenio de Cooperación Fundación Universidad 

de Oviedo”. 

Esta nueva investigación geológica – geotécnica realizada en el túnel de Burata tenía los siguientes 

objetivos: 

1º) Definir los distintos litotipos presentes en el túnel y realizar su caracterización geológica 

en cuanto a su composición mineralógica, composición química y propiedades físicas. 

2º) Realizar la interpretación petro-estructural de la sección y planta geológica del túnel de 

Burata. 

3º) En función del modelo geológico construido, realización de una tramificación de las 

propiedades geotécnicas esperadas a lo largo de la traza del túnel. 

Los rasgos tectónicos principales de la región los imprime la Orogenia Varisca, durante la cual se 

originan, en etapas sucesivas, un conjunto de estructuras de todos los órdenes de dimensiones, 

marcadamente vergentes al Este. 

Las deformaciones tardivariscas se caracterizan por la fracturación de la estructura ya constituida, 

generándose fracturas de juego normal o en dirección. Las direcciones de éstas pueden agruparse 
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a grandes rasgos en tres grupos: NE-SO, ENE-OSO y ESE-ONO. Estas estructuras han sido en 

algunos casos reactivadas posteriormente, en más de una ocasión, condicionando la formación de 

los “graben” terciarios. 

El desarrollo principal de la Orogenia Varisca en la Zona de Galicia Tras-Os-Montes debe estar 

comprendida entre el Devónico Superior y el Carbonífero Superior, de 355 a 300 millones de años. 

Los materiales metasedimentarios, metavulcaníticos, ortogneisicos, etc., representados en la Zona 

de Galicia Tras-Os-Montes han sido afectados por un metamorfismo regional progrado, simultáneo 

a la deformación Varisca, que va desde la epizona (zona de la clorita) a la catazona (zona de la 

sillimanita + feldespato potásico). 

En relación con la deformación Varisca se han producido varias etapas intrusivas sucesivas. Se han 

distinguido tres grupos graníticos en función de criterios petrológico-geoquímicos y de cronología 

relativa respecto a las fases de deformación. 

Hay que destacar, que los afloramientos son escasos en toda la zona cartografiada, favorecido por 

una topografía suave y la presencia de un nivel edáfico generalizado. Se han reconocido los 

siguientes tipos litológicos claramente diferenciados: 

A) Granito peralumínico de dos micas: “Granito fresco o sano” 

B) Granito muy fracturado con alteración incipiente. 

C) “Jabre” (Lehm Granítico). 

D) Metasedimentos: enclaves y “roofpendat”. 

E) Diabasas. 

A) Granito peralumínico de dos micas: “Granito fresco o sano”. Se trata de una roca de carácter 

moderadamente leucocrático en su composición, con texturas equigranulares a inequigranulares de 

grano fino a medio. 

Composicionalmente, este granito se caracteriza por tener siempre biotita ≥ moscovita, habiéndose 

observado en los sondeos como en las facies de borde se dan relaciones biotita >> moscovita, 

mientras que en profundidad la relación es más pareja: biotita ≈ moscovita. 
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Fotografía nº1. Testigos de granito de 2 micas fresco.

B) Granito muy fracturado y con alteración incipiente. Corresponde a las zonas donde el granito 

de dos micas aparece en los sondeos en trozos centimétricos a decimétricos, con consistencia 

pétrea y una alteración incipiente marcada por la presencia de aureolas de óxidos de hierro 

rodeando a los cristales de biotita, lo que se traduce en una superficie ligeramente rugosa o 

picoteada, frente a la superficie lisa característica del granito fresco.  

Esta facies granítica constituye la zona de tránsito entre el granito fresco y la zona de “jabre”, 

representando el frente de alteración que produce la destrucción estructural y mineralógica del 

granito de dos micas por un proceso de meteorización superficial. 
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Fotografía nº2. Testigos de granito muy fracturado y con oxidación incipiente.

C) “Jabre” (Lehm Granítico). Es la roca que se genera como consecuencia del proceso de 

meteorización total del granito de dos micas por la acción de las aguas subterráneas en combinación 

con el oxígeno de la atmósfera. El frente de alteración meteórica viene determinado por la 

profundización máxima del nivel freático, o lo que es lo mismo, por la profundidad máxima a la que 

el granito estuvo sometido a condiciones atmosféricas.  

A nivel regional, hay que destacar que desde la Orogenia Alpina no se han producido en Galicia 

procesos tectónicos significativos, siendo el paisaje actual el reflejo evolutivo de los últimos millones 

de años en los que se han producido importantes oscilaciones del nivel freático ligados a ciclos 

climáticos, con variaciones de más de 400 m, lo que ha favorecido el gran desarrollo en profundidad 

del jabre en fondos de valle. 

El proceso de meteorización granítica supone la destrucción de algunos minerales formadores del 

granito de dos micas por un proceso de oxidación e hidratación. Dicha meteorización avanza 
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preferentemente a favor del sistema de diaclasado de enfriamiento característico de esta roca ígnea, 

además de por la fracturación tardivarisca existente en la zona. 

De menor a mayor grado de alteración meteórica se pueden distinguir tres tipos de “jabres”: 

C.1.) “Jabre de arena gruesa”. Aparece como evolución meteórica del “granito muy 

fracturado y ligeramente meteorizado”, por la acción combinada del agua subterránea y el 

óxigeno atmosférico. En testigo de sondeo se presenta como una grava de fragmentos 

graníticos de consistencia pétrea en el que las biotitas aparecen parcial a totalmente 

tranformadas en óxidos de hierro. El feldespato potásico puede aparecer ligeramente 

caolinitizado, mientras que las plagioclasas se presentan parcial a totalmente sericitizadas.  

Esta alteración meteórica avanza en profundidad y lateralmente a favor de los sistemas de 

diaclasado granítico y de la fracturación tardivarisca, sufriendo el protolito granítico un 

cambio mineralógico, que se traduce un aumento importante de la porosidad y permeabilidad 

en la nueva roca. 

Fotografía nº3. Testigos de “jabre arena gruesa”.
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C.2.) “Jabre arcilloso”. Representa un estadio avanzado de la meteorización superficial 

que se traduce en la generación de una roca de consistencia arcilloso-arenosa que se 

desmorona con la mano, pero que con humedad reducida o seca presenta una cierta 

capacidad autoportante. 

El desarrollo de este “jabre arcilloso” supone la destrucción prácticamente total de la biotita 

que aparece transformada en óxidos de hierro y del feldespato potásico que se presenta 

totalmente caolinitizado.  

La plagioclasa se suele presentar transformada totalmente en sericita + minerales arcillosos.  

Fotografía nº4. Testigos de “jabre arcilloso”.

C.3.) “Jabre de arena fina”. Se genera en el estadio más avanzado de meteorización por 

el proceso de lavado del “jabre arcilloso”. La acción de las aguas subterráneas produce el 

lavado de los minerales de neoformación (arcillas y óxidos de hierro) generándose una 

nueva roca compuesta casi exclusivamente por cuarzo + moscovita, que en testigo de 

sondeos aparece como una arena fina de granulometría 0-2. Se trata de una roca totalmente 
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desestructurada con una alta porosidad y permeabilidad, comparable a un sedimento 

arenoso aluvial o eólico. 

Fotografía nº5. Testigos de “jabre arena fina”. 

En el cuadro siguiente pueden observarse las diferentes composiciones mineralógicas tanto del 

granito fresco como de los distintos tipos de jabre que se forman durante los diferentes estadios de 

la meteorización, y que como se ha indicado, tienes comportamientos radicalmente diferentes. 

Tabla nº1: Composición mineralógica de los diferentes estadios del granito existentes en obra.



Túnel de Burata

Casos singulares en mecánica de rocas: Túnel de Burata. Enrique Castells Fernández
XVI JORNADA TÉCNICA ANUAL SOCIEDAD ESPAÑOLA DE MECÁNICA DE ROCAS

12 

Las otras litologías presentes a lo largo del túnel son las siguientes: 

D) Metasedimentos: enclaves y “roofpendat”. En el campo, a lo largo de la zona de la traza del 

túnel de Burata, se han reconocido dos zonas con afloramientos metasedimetarios rodeados de 

intrusivo granítico. Corresponden a zonas de techo del encajante aún sin erosionar y forman 

verdaderos “roofpendat”. Los dos “roofpendant” identificados, tanto en el campo como en los 

sondeos, están formados por micaesquistos, cuarzoesquistos y metavulcanitas, intensamente 

foliadas y que muestran distintos grados de alteración meteórica, más acusada en las zonas de 

valle. La presencia de estos  “roofpendant” en zonas de valle y con la foliación buzando entre 40º y 

60º favorece la infiltración de las aguas subterráneas en el macizo granítico, acelerando el desarrollo 

de “jabre” en esta zona. 

Fotografía nº6. Testigos de metasedimentos.

E) Diabasas. En dos de los sondeos se han identificado niveles métricos de rocas diabásicas que 

forman parte de una red de diques subvolcánicos de naturaleza básica, emplazados durante la 

extensión permo-triásica que sigue a la compresión Varisca. 
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Figura nº2: Sección geológica longitudinal del Túnel de Burata y detalle de una de sus zonas 
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En los 4 kilómetros de túnel se atraviesan unos 2.400 m de granito fresco, 300 m de granito muy 

fracturado con alteración incipiente y 1.300 m de jabre. Este jabre aparece dispuesto en cuatro 

zonas: la primera en la boca Norte (también llamada boca de salida), y las otras tres zonas en 

relación directa con la situación en superficie de la red hidrográfica local, la cual se analiza en el 

punto siguiente. 

Este jabre presenta tres grados evolutivos, que de menor a mayor alteración se han denominado: 

- “Jabre arena gruesa”: 36% del total.

- “Jabre arcilloso”: 34% del total.

- “Jabre arena fina”: 30% del total.

Estos porcentajes, obtenidos a partir de la testificación de los sondeos, fueron confirmados durante 

la excavación del túnel. 

3. CONTROL HIDROLÓGICO E HIDROGEOLÓGICO

Durante el trabajo de campo realizado para la elaboración de la cartografía geológica se procede a 

registrar y cartografiar todos los manantiales existentes en las proximidades de la traza del túnel. 

En cuanto a las aguas subterráneas, se observa que el nivel freático está muy superficial, con el 

hecho destacable de que el sondeo del P.K. 3+450 cortó un nivel acuífero semiconfinado, 

produciéndose una surgencia en la boca del sondeo de 1 l/s que se mantuvo durante al menos los 

tres meses de medida. En esta misma zona, el sondeo del P.K. 3+548 cortó a unos 150 m el mismo 

nivel acuífero semiconfinado, produciéndose de nuevo una surgencia de agua en la boca del 

sondeo. 

De la interpretación de toda esta información se deduce la existencia de tres niveles acuíferos 

semiconfinados, los cuales se encuentran interconectados entre sí por un acuífero superficial de 

carácter hipodérmico y que actúa, entre otras cosas, como zona de recarga. Los tres acuíferos 

tienen una génesis y estructuración similar, estando desarrollados a favor de las zonas con jabre, 

cuya mayor extensión en anchura y profundidad se localiza en las vaguadas donde se encuentra 

instalada la red hidrográfica. La morfología de los cuerpos de jabre (roca no consolidada con una 

alta porosidad y permeabilidad, encajados en granitos frescos prácticamente impermeables) 
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controla el desarrollo de estos acuíferos, cuya disposición preferente sería NE-SO, siguiendo la 

estructuración del diaclasado granítico y de la red hidrográfica. 

Los tres acuíferos semiconfinados se localizan en la sección longitudinal del túnel entre los 

siguientes P.K.: 

a) Acuífero del P.K. 3+285 al P.K. 3+620. Presenta un desarrollo de jabre saturado en agua 

hasta una profundidad superior a los 200 m. Este es, en principio, el acuífero más importante 

de los existentes a lo largo de la traza del túnel. Solamente en este entorno se han 

reconocido 10 manantiales, con un caudal total de 2-3 l/s, a lo que hay que añadir unos 8-

10 l/s del arroyo que con dirección NE-SO drena la zona. Dado el carácter heterogéneo del 

jabre, con facies que varían de: “arena gruesa”, “arcillosa” y “arena fina”, el flujo 

hidrodinámico dentro de este acuífero será también irregular, con zonas de mayor caudal a 

favor de las facies arenosas y menor transmisividad y flujo en las facies arcillosas  

b) Acuífero del P.K. 3+830 al P.K. 4+545. Es el de mayor extensión lateral en relación con 

la traza del túnel, si bien su capacidad de almacenamiento y, por tanto, caudal disponible es 

menor que en el caso anterior. La morfología del acuífero viene condicionada, como en el 

caso anterior, por la morfología del jabre y por el contacto jabre / granito fresco.  

c) Acuífero del P.K. 5+410 al P.K. 5+510. Es el de menor entidad de los tres reconocidos, 

presentando la misma morfología que los dos anteriores, con un contacto NO jabre / granito 

fresco verticalizado y un contacto SE mucho más tendido. El desarrollo de este acuífero está 

relacionado con un pequeño arroyo que con un caudal de unos 3 l/s discurre con dirección 

aproximada N-S.  

4. LA EXCAVACIÓN DEL TÚNEL DE BURATA 

Como ya se ha indicado, la excavación del túnel se efectuó en paralelo a la excavación de la galería 

de emergencia, llevándose la excavación de la galería por delante al menos en 50 m. De este modo, 

la excavación de la galería cumplía con una doble función: por un lado servir de testigo de los 

terrenos que iban a ser atravesados por el túnel, por otro, ayudar al drenaje en las zonas saturadas 

en agua. 
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La galería de emergencia del túnel de Burata se inició desde su boca de salida (P.K. 6+222) el 26 

de Abril de 2006. La excavación del túnel desde su boca de salida se inició el 26 de Mayo de 2006 

con un decalaje de unos 50 m. Desde el lado de la boca de entrada (P.K. 2+222) no se pudo 

comenzar la excavación de la galería hasta bien entrado Noviembre 2006, debido a la presencia de 

un gasoducto cuya retirada se demoró más de lo esperado. 

Para la ejecución de los túneles se ha seleccionado como sistema la aplicación de perforación y 

voladura en las zonas más competentes, y para las zonas más alteradas el arranque con medios 

mecánicos (retroexcavadora dotada de cazo y martillo rompedor, e incluso arranque con cuchara 

directamente). Como filosofía de trabajo se he empleado el Nuevo Método Austriaco (NATM).  

El NATM no es un sistema de sostenimiento en la construcción de excavaciones subterráneas, sino 

un método de controlar el terreno para conseguir lo más rápido posible un estado secundario de 

equilibrio. No es por tanto un tipo de construcción, sino un método de construcción. Para ello es 

muy importante tener en consideración una serie de parámetros, de los cuales los más importantes 

son: 

* Tener en cuenta el comportamiento geomecánico del terreno. 

* Elegir una forma de excavación estáticamente favorable. 

* Eliminar los estados desfavorables de tensiones y deformaciones, colocando el 

sostenimiento oportuno en el momento adecuado. 

* Optimizar la resistencia del sostenimiento como función de la deformación admisible. 

* Vigilar el comportamiento del terreno y de la excavación realizando frecuentes mediciones 

y controlando en el tiempo cómo evoluciona el sostenimiento. 

En el NATM no es esencial el cumplir determinados procesos de construcción o utilizar 

determinados medios para estabilizar el terreno, sino que lo importante es que se observen unos 

principios de construcción en el diseño y ejecución, siendo fundamental el conseguir que el terreno 

alrededor de la excavación participe en el soporte, y para ello es necesario un buen diseño y emplear 

óptimamente los elementos de sostenimiento. 
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Para activar el anillo de sostenimiento en el terreno, hay que minimizar las deformaciones 

inevitables que se presentan en el mismo tras la excavación, de modo que el terreno pierda lo 

menos posible su resistencia inicial. 

El sostenimiento tiene que cumplir 2 premisas básicas, por un lado debe conseguir el efecto 

deseado de soporte, y por otro debe ser lo suficientemente flexible como para mantener su poder 

portante y cumplir su función de soporte hasta alcanzar el nuevo estado de equilibrio. Por ello, y 

aunque pueda parecer obvio, el sostenimiento no debe ser colocado ni muy pronto ni muy tarde, ni 

debe ser ni muy rígido ni demasiado flexible. 

4.1. EXCAVACIÓN DE LA GALERÍA DE EMERGENCIA 

Desde que se comenzó la excavación de la galería de emergencia por la boca de salida (P.K. 

6+222), el terreno encontrado fue jabre bastante competente con algunas zonas intercaladas de 

roca.  

Con fecha 9 de Junio de 2006 apareció en el frente de la galería (P.K. 6+140) un jabre muy 

meteorizado, similar a una arena de miga, pero que conservaba visualmente las discontinuidades 

de la formación granítica de la que procede. Además dicho jabre se encontraba saturado de agua 

que circulaba de forma preferente por las citadas discontinuidades.  

El resultado de ambos factores fue el de un terreno con una cohesión nula y una consistencia 

prácticamente fluida, cuya consecuencia fue la formación de una gran campana en clave y la 

necesidad de parar el frente, hacer un tape y rellenar con hormigón bombeado antes de poderse 

reanudar la excavación. 
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Fotografía nº7: colocación de tape en zona de campana para relleno con hormigón antes de 

reanudar el avance. 

Fruto de  ello y para poder proseguir con la excavación, se decidió sobre la marcha ejecutar un 

paraguas de micropilotes, de 12 m de longitud, con tubos de acero de 88,9 mm de diámetro y 7 mm 

de pared, distantes entre ejes 0,35 m e inyectados con cemento. Una dificultad adicional en la 

galería de emergencia era el poco espacio libre disponible, que impedía que en el frente pudiera 

operar más de una máquina, además de las dificultades para maniobrar la misma. El sostenimiento 

se componía de cerchas TH-21 colocadas cada 1 m, con proyección de hormigón. Para garantizar 

el apoyo de las cerchas, se procedía a colocar una losa de hormigón ciclópeo bajo ellas, dejando 

las patas de las mismas embebidas para que dicho hormigón hiciera el efecto de contrafuerte. 

Debido las propiedades mecánicas tan deficientes del terreno, en varias ocasiones el jabre fluyó 

entre los paraguas de micropilotes que se efectuaban, desestabilizando el frente y provocando 

nuevas campanas. Por ello con fecha 4 de Agosto de 2006, se decidió paralizar los trabajos hasta 

definir una solución que permitiera proseguir los mismos con seguridad. 
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Con fecha 28 de Agosto de 2006 se optó por reducir la separación entre micropilotes en el paraguas 

a 0,20 m y su longitud a 9 m, manteniéndose el solape de 1 m entre paraguas consecutivos y 

ayudándose con chapa Bernold para tapar las fugas de jabre puntuales que se producían entre 

micropilotes adyancentes. Además, durante la perforación del paraguas se efectuaron unos drenes 

largos tanto en los laterales como en el frente. 

Fotografía nº8: perforación de micropilotes perimetrales y colocación de drenes en frente. 

Las cerchas se mantuvieron a 1 m de distancia entre ejes, dado que el problema real estaba en 

conseguir un sistema que protegiera el contorno durante la excavación y que desaparecía una vez 

efectuado el pase de excavación y colocada la cercha con su hormigón proyectado, además de 

estabilizar el frente con una capa de sellado.  

Estas medidas consiguieron que se reiniciaran los trabajos de excavación de galería con relativo 

éxito inicial, puesto que la proximidad entre micropilotes creaba puentes de jabre que impedían que 

éste material fluyera entre ellos. Sin embargo, no tardaron en manifestarse problemas de 

inestabilidad en el frente a partir de la excavación del 5º metro bajo el paraguas, puesto que a partir 
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de este momento el paraguas de micropilotes empezaba a quedar descalzado por delante y además 

debido a la divergencia de perforación del mismo, la distancia entre ejes de micropilotes iba 

aumentando, permitiendo que el material del frente se desprendiese y formase nuevas campanas. 

Por ello se decidió el incrementar los solapes entre paraguas consecutivos a 4 metros. Durante 

algunas secciones se estuvo comprobando también el comportamiento que suponía el acortar el 

pase a 0,5 m y colocar cerchas a esta distancia entre ejes, pero no aportaba grandes mejoras al 

sistema y ralentizaba mucho el ya complicado avance de la obra. 

Por otro lado, dada la poca consistencia del terreno, la presencia de agua y el paso de la maquinaria, 

la solera sufría un deterioro muy rápido, haciéndose intransitable el paso por encima de la misma. 

Por eso, cada 5 m de avance, se procedía a limpiar bien la misma mediante un sistema de bataches, 

proyectando gunita en la solera y en los pies de las cerchas, y luego con hormigón ciclópeo se 

fabricaba una solera provisional 

Con estas premisas, se estableció como sistema de sostenimiento para avance en jabres alterados 

y con agua el siguiente: 

Paraguas compuesto por 53 unidades de micropilotes de 9 m de longitud y 88,9 

mm de diámetro, solapados 4 m y a una distancia entre ejes de 0,20 m e 

inyectados con cemento. Colocación de drenes en frente y hastiales. Pases de 

1 m de longitud con cercha TH21 y hormigón proyectado. Sellado del frente tras 

cada pase. Contrabóveda de hormigón ciclópeo. 

De este modo se consiguió progresar en la excavación de la galería en jabre sin grandes problemas 

hasta llegar de nuevo a una zona de roca firme (hacia P.K. 5+950). A partir de ese P.K. la roca era 

suficientemente competente como para permitir el avance con perforación y voladura, con 

sostenimiento a base de pernos y hormigón proyectado. 

El problema surgió drásticamente al alcanzarse el P.K. 5+520. Tras llevarse atravesando este tramo 

previo de granito competente, que permitía pases de 3 m de longitud, se apreció que la roca 

comenzaba a aparecer más fracturada y con oxidación incipiente, además de aparecer bastantes 

puntos manando agua. Por precaución se bajo la longitud de pase a 2 m, pero bruscamente, en el 

P.K. 5+520 se cortó un contacto de jabre con granito, muy verticalizado, que provocó la irrupción 
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repentina de este material terroso en la excavación y la formación de una nueva campana. Tras 

parar el frente y hacer de nuevo un tape, se reintentó pasar con paraguas, pero fue imposible. 

Se optó por adelantar la excavación del entronque de la galería de comunicación del túnel con la 

galería de emergencia unos metros antes de este punto, de modo que fuera excavada en roca, con 

el objetivo de intentar desde ella hacer unos taladros y drenar el frente de la galería de emergencia. 

El problema surgió al producirse a través del barreno un arrastre de unos 30 m3 de un jabre muy 

descompuesto y saturado de agua, que era imposible de detener. 

Fotografía nº9: Irrupción de bolsas de jabre a través de los taladros de drenaje. En la fotografía puede 

verse el entronque, con el frente de la galería de emergencia a la izquierda, y una futura galería de 

comunicación con el túnel principal situado a la derecha. 

Ante esta situación y una vez se detuvo la fluencia de este jabre, se optó por proceder a rellenar los 

huecos creados con inyecciones de cemento a través de nuevos taladros practicados, empleando 

tubo manguito. También se efectuó una protección perimetral con resinas acuareactivas con el 

objeto de detener la intrusión de jabres dentro del contorno de la excavación. 
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Fotografía nº10: Perforación de taladros de consolidación para ser inyectados con microcementos y tubo 

manguito. 

Fotografía nº11: Inyección con microcementos y tubo manguito. 
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Esta nueva incidencia fue la que dio pie a que tomara peso la necesidad de reestudiar la 

interpretación geológica del Proyecto, cuyo fruto está recogido en el epígrafe “2. Bosquejo geológico 

e investigación geológica complementaria”. 

La conclusión más importante de este estudio, como ya se ha indicado en dicho epígrafe, es que 

hay diferentes tipos de jabres, cada uno con diferentes composiciones mineralógicas y 

comportamientos. Además, cuando el túnel se excavaba de P.K. creciente a decreciente (Norte a 

Sur), los tránsitos de roca competente a jabre eran muy bruscos y verticalizados, produciéndose 

situaciones como la anteriormente descrita de entrada repentina de agua y jabres. Todo esto dio 

paso a analizar nuevos sostenimientos y técnicas posibles para excavar la galería cuando se 

encontraran las nuevas zonas de jabre, sobre todo cuando estos jabres fueran del tipo arena fina 

(de aspecto igual al de la arena de playa o del desierto). 

Aprovechando la parada, se realizó una campaña de sondeos horizontales largos, de más de 100 

m de longitud, tanto en la galería como en el túnel, que además de ayudar a confirmar la nueva 

interpretación geológica y determinar las zonas de tránsito de los diferentes tipos de jabre, permitió 

facilitar el drenaje. 

Figura nº3: Sección geológica e interpretación de los sondeos horizontales efectuados en el P.K. 5+520 y 

previsión de terrenos y tipos de sostenimiento a aplicar. 
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Para comprobar la estabilidad de los nuevos sostenimientos diseñados y calibrar el modelo, se 

contó con la colaboración externa del equipo de ITASCA dirigido por D. Pedro Varona. Todos los 

sostenimientos y situaciones posibles fueron modelizados con el FLAC. 

Durante el avance de la galería se probaron nuevos sostenimientos y, sobre todo, se centraron los 

esfuerzos en estabilizar el frente de excavación, dado que durante el avance se observaba que 

dicho frente se desmoronaba con frecuencia, provocando el riesgo de formación de campanas 

difícilmente controlables.  

La solución fue la aplicación de unos micropilotes realizados en PVC y con válvulas a lo largo de su 

generatriz para facilitar la inyección a presión de los microcementos. 

Fotografía nº12: Detalle de tubo de PVC con válvula para inyección de cemento y otro ranurado para drenaje. 

En los paraguas de micropilotes de acero también se aplicaron este tipo de válvulas, con buenos 

resultados en los jabres de arena fina, en los cuales la penetración se veía favorecida al haber 

aumentado la porosidad tras desaparecer el agua que ocupaba estos espacios intersticiales entre 

los granos de sílice y de moscovita. 
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Figura nº4: Sección de sostenimiento seguida en la galería de emergencia para atravesar zonas de “jabre arena 

fina”.

Fotografía nº12: Tratamiento de frente con tubos de PVC e inyección de cemento y paraguas perimetral de 

micropilotes con válvula de inyección selectiva. 
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Fotografía nº13: Detalle de reanudación de la excavación tras haberse finalizado el tratamiento del frente y 

colocado el paraguas de protección. 

Gracias a esta técnica fue posible la continuación de la ecavación de la galería de emergencia con 

éxito. 

No obstante, conviene resaltar otro fenómeno que apareció, sobre todo cuando la galería avanzaba 

desde P.K. decrecientes a P.K. crecientes (Sur hacia Norte), y que era el de las presiones ejercidas 

por bolsadas de agua o de jabre confinado próximos a la galería. 

Sucedía que había pequeñas bolsas con gran cantidad de agua y jabre tipo arena fina, que no se 

detectaban con los micropilotes del paraguas ni con los de tratamiento del frente. Cuando la galería 

avanzaba suficiente, el terreno circundante como es lógico sufría algo de relajación, facilitando que 

estas bolsas encontraran salida, empujando contra la galería y llegando a desplazarla si no 

encontraban vía para su salida.  



Túnel de Burata

Casos singulares en mecánica de rocas: Túnel de Burata. Enrique Castells Fernández
XVI JORNADA TÉCNICA ANUAL SOCIEDAD ESPAÑOLA DE MECÁNICA DE ROCAS

27 

Fotografía nº14: Obsérvese como el hastial izquierdo se ha desplazado más de 90 cm debido a la presión 

ejercida por una bolsada de jabre, hasta que éste encuentra salida para liberar su presión. 

La solución que se adoptó fue la de llevar taladros sesgados de reconocimiento de bolsadas, de 

modo que descargaran dichas bolsadas antes de que la excavación progrese. 

Fotografía nº15: Detalle de taladros con tubos de PVC descargando bolsadas de jabre saturadas de agua. 

El 14 de Septiembre de 2009 se consiguió calar la galería de emergencia. 
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4.2. EXCAVACIÓN DEL TÚNEL EN FASE DE AVANCE. 

Como es lógico, el que la galería de emergencia fuera por delante de la excavación del túnel, 

favorecía claramente la ejecución de éste, ya que ayudaba a su drenaje y también a anticiparse a 

los acontecimientos que provocaban los cambios de litología y facies. 

Esto permitió que los sostenimientos probados en la galería fueran aplicables en el túnel sin mucho 

problema, destacándose que en él no se produjeron incidentes tan graves ni tan complejos como 

los acontecidos durante el avance de la galería y que han sido detallados en el epígrafe anterior. 

Fotografía nº16: Excavación del túnel de Burata con perforación y voladura en P.K. 5+600 tras pasar la zona de 

jabre inicial. 

Durante los tramos que fueron excavados con perforación y voladura, el principal inconveniente que 

surgió fue el de formación de cuñas en techo al confluir las familias de diaclasas. 

Fotografía nº17: Formación de cuña en clave por confluencia de familias de diaclasas. 
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Por continuar con un orden cronológico similar al descrito para la excavación de la galería, es 

importante resaltar que cuando el túnel estaba próximo a llegar al P.K. 5+520 (que como se ha 

indicado en el apartado anterior es el punto en el cual se produjo en la galería una irrupción brusca 

de agua y jabres), se optó por parar el mismo y emplazar la máquina de sondeos horizontales. Tras 

proceder a realizar una serie de taladros de reconocimiento de hasta 120 m de longitud y drenes 

profundos, con el objeto de liberar de agua las bolsadas existentes, se comprobó que la información 

obtenida coincidía con la interpretación realizada. 

Fotografía nº18: Ejecución de los sondeos horizontales en el frente de excavación antes de P.K. 5+520 y 

ejecución de drenes largos. 

A la hora de reanudar el avance del túnel, se consensuó para este tramo la aplicación de Jet-

Grouting. Se diseñaron unos taladros perimetrales secantes, de 50 cm de radio de acción, y otra 

serie de taladros repartidos en el frente para estabilizar el mismo. La longitud de los taladros era de 

15 m, con un solape longitudinal de 4 m. Los mayores problemas que ocasiona esta técnica dentro 

del túnel y bajo las condiciones de este tipo de terrenos son: 

* Paralización de un equipo (o está paralizado el equipo de avance a la espera de la 

finalización del jet-grouting, o está paralizado el equipo de jet-grouting a la espera de finalizar 

el avance). 

* Producción de gran cantidad de rechazo de cemento (que obliga a extraerlo con cisternas 

y tratarlo convenientemente en el exterior del túnel para evitar contaminar el entorno y los 

ríos próximos). 
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* Muy sensible a las heterogeneidades del terreno (cuando se presentan zonas más 

compactas dentro del conjunto del frente, el jet no tiene poder de penetración en ellas). 

* Con pases tan largos se forma mucha “teja”, de modo que si no se emplean cerchas de 

sección variable que se acomoden al contorno del jet, se producen desprendimientos del 

terreno comprendido entre la sección del jet y la sección de la cercha. Esto además provoca 

un consumo mayor de hormigón en el revestimiento. 

Fotografía nº19: Ejecución de la pantalla perimetral secante de jet-grouting. 

Fotografía nº20: Vista del frente durante la fase de avance, con los taladros de jet perfectamente marcados. 
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Por ello, y aunque el resultado fue bastante correcto tras ejecutar 3 pases con jet-grouting, se optó 

por aplicar el sistema que se había desarrollado para la galería y que había dado un resultado 

satisfactorio y bastante más rápido de efectuar. 

La sección de sostenimiento empleada en las zonas de jabres de peor calidad fue la siguiente: 

Paraguas compuesto por 97 micropilotes de 9 m de longitud y 88,9 mm de 

diámetro, solapados 4 m y a una distancia entre ejes de 0,20 m e inyectados 

con cemento. En los terrenos de peor calidad geotécnica, estos micropilotes 

llevaban válvulas para inyección selectiva y también se emplazaban en el frente 

tubos de 9 m de longitud de PVC con válvulas para ser inyectados con cemento. 

Colocación de drenes en frente y hastiales. Pases de 1 m de longitud con 

cercha HEB-140 y hormigón proyectado. Sellado del frente tras cada pase. En 

las bases de la cercha, ejecución de pata de elefante efectuadas con 

proyección de hormigón para mejorar el apoyo. Colocación en cada pata de la 

cercha de 2 bulones de tetracero de 6 m inyectados con cemento en toda su 

longitud. La fase de destroza se describe más adelante. 

Figura nº5: Sección de sostenimiento seguida en el túnel para atravesar zonas de “jabre arena fina”. Además de 

lo indicado en la figura, se ejecutaban los tubos de PVC en el frente con inyección de cemento. 
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Fotografía nº21: Vista del frente en la fase de avance, con los taladros de micropilotes y de tubos de PVC 

marcados, y en azul los destinados a drenaje. 

Fotografía nº22: Vista del frente durante la fase de excavación en avance. 

De esta manera se consiguió excavar con seguridad las zonas más delicadas del túnel. 



Túnel de Burata

Casos singulares en mecánica de rocas: Túnel de Burata. Enrique Castells Fernández
XVI JORNADA TÉCNICA ANUAL SOCIEDAD ESPAÑOLA DE MECÁNICA DE ROCAS

33 

Fotografía nº23: Vista del frente durante la fase de excavación en avance en jabres más competentes. 

Como ya se ha comentado en el epígrafe “3. Control hidrológico e hidrogeológico”, había un acuífero 

confinado en la zona situada entre el P.K. 3+285 y P.K. 3+620.  

Al llegar el túnel a las proximidades del P.K. 3+382, correspondiente a “jabres arena gruesa”, se 

optó por parar el avance y se procedió a hacer una nueva campaña de sondeos y taladros largos 

para drenar la zona siguiente, que contenía jabres de baja calidad geotécnica y donde la presencia 

de agua hacía inviable su excavación.  

El resultado de esto fue un drenaje de hasta 40 l/s, consiguiéndose que el acuífero bajara en 9 

meses 128 m. Para el control del descenso, se utilizaron piezómetros colocados en los sondeos 

realizados en superficie. 
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Figura nº6: Sección geológica y detalle del acuífero semiconfinado entre el P.K. 3+285 y el P.K. 3+620, con  

previsión de terrenos a atravesar. 

Figura nº7: Curvas de descenso del nivel freático en diferentes PK. Destacan los descensos de los piezómetros 

de los P.K. 3+474 (hasta que dejó de poderse medir por atranque) y P.K.3+548 mientras el frente estaba detenido 

en el P.K. 3+382. 
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Una vez se drenó la zona, se pudo excavar sin demasiadas dificultades, empleándose los 

sostenimientos antes descritos. 

4.3. EXCAVACIÓN DEL TÚNEL EN FASE DE DESTROZA. 

La excavación de la destroza no dio problemas mayores a los habituales en este tipo de labor al 

estar ya el túnel drenado y optarse por llevar un pase corto y muy controlado.  

A continuación se describe de modo gráfico la secuencia seguida para excavar la destroza en los 

terrenos menos competentes. 
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Fotografía nº24: Aspecto del túnel tras la excavación de la destroza. 



Túnel de Burata

Casos singulares en mecánica de rocas: Túnel de Burata. Enrique Castells Fernández
XVI JORNADA TÉCNICA ANUAL SOCIEDAD ESPAÑOLA DE MECÁNICA DE ROCAS

41 

Fotografía nº25: Vista del túnel tras la ejecución de la contrabóveda y de los muros guía para el revestimientos. 

Durante la fase de revestimiento no hubo incidencias dignas de mención, estando la excavación 

totalmente estabilizada y permitiendo la explotación del túnel sin mayor problema. 

Fotografía nº26: Vista del túnel en su boca de salida tras finalizarse el revestimiento. 
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5. CONCLUSIONES 

El sistema descrito se ha mostrado totalmente eficaz para poder ejecutar la excavación tanto del 

túnel como de la galería en terrenos de muy baja calidad geotécnica y gran presencia de agua. El 

aumento del solape en los paraguas, disminuir su distancia entre ejes, las inyecciones de cemento 

a través de las válvulas colocados en ellos y el ser capaces de identificar rápidamente el tipo de 

jabre al cual nos enfrentamos son clave para el éxito del sistema. Es evidente que existen otros 

sistemas o variantes que se podían haber aplicado, pero el objeto de esta ponencia es describir la 

sistemática seguida para enfrentarse a un problema de gran magnitud, analizando los pasos dados 

hasta llegar a conseguirlo y optimizarlo para que funcionara con éxito. 

Aunque el jet-grouting es una técnica también posible, presentaba bastantes inconvenientes para 

aplicarlo en el túnel, tal como se ha descrito. Para la galería, no se encontró en el mercado un 

equipo con las dimensiones necesarias para poder hacer jet-grouting desde el interior de ella. Para 

el túnel ralentizaba mucho el avance del túnel y producía grandes problemas de tratamiento de agua 

contaminada con cemento. 

La investigación geológica adicional, la investigación mineralógica para determinar los distintos tipos 

de jabre y su comportamiento, el estudio hidrológico y la ejecución de sondeos horizontales de gran 

longitud para drenar y reconocer los terrenos a atravesar ha sido fundamental para garantizar el 

éxito del sistema. 
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Introducción

La empresa Minero Siderúrgica de 

Ponferrada (MSP), ha realizado un 

análisis del comportamiento de una 

explotación por hundimiento de una 

capa potente de carbón en la zonacapa potente de carbón en la zona

Feixolín.en León.

La capa objeto de análisis es la 24 

(C-24), antracita de buena calidad, 

Potencia media=3,3m

Pendiente media 30º



Esquema de la exposición

Modelización
Análisis del macizo rocoso
Evaluación parámetros para modelo

Simulación

Análisis del sostenimiento
Posición de partida

El principal problema del análisis
es el hecho de tratarse de una capa
cuya potencia y pendiente se salen 
de normativa

Plan de seguimiento y control



Modelización
Análisis del macizo rocoso

Definición de las zonas de estudio

Caracterización de los materiales (Techo – Capa – Muro)

Estudio de la diaclasación
Blocometría
Ensayos   ( Laboratorio e in situ )Ensayos   ( Laboratorio e in situ )

Evaluación de parámetros para el modelo
(características elásticas y de rotura)

Simulación

Contraste del modelo Ensayos

Comportamiento real del taller (pendiente)

Análisis del sostenimiento Métodos clásicos

Modelización



Macizo Rocoso

Análisis de la zona

Cielo Abierto

Zona 1

Zona 2Cielo Abierto Zona 2

Zona 3

Interior

Taller

Transversales



Macizo Rocoso

Análisis de la zona

Zona 1Zona 1

Zona 2

Zona 3

Interior



Macizo Rocoso

Análisis de la zona
Cielo Abierto

ZONA 1



Macizo Rocoso

Análisis de la zona
Cielo Abierto

ZONA 2



Macizo Rocoso

Análisis de la zona
Cielo Abierto

ZONA 3



Macizo Rocoso

Caracterización de los materiales en el 
entorno de la capa C-24

Análisis de la zona

Reconocimiento visual de los materiales

Toma de muestras

Medidas de juntas y diaclasas (dirección, buzamiento, 
espaciamiento, persistencia, separación, rugosidad, etc.)

Realización de sondeos a cielo abierto

Monitorización de los sondeos



Macizo Rocoso
Caracterización de los materiales en el 
entorno de la capa C-24

La Falla Feixolín produce un efecto 

sobre el Carbonífero no de rotura sino 

de pliegue, verticalizando las capas y de pliegue, verticalizando las capas y 

haciéndolas cambiar de dirección.

Sin embargo, esta falla no afecta al 

taller en estudio, que sí se ve 

influenciado por la presencia de otra 

falla de tijera, a unos 30 m de distancia 

del taller en explotación que aumenta 

la potencia de la capa hasta 7 m en su 

proximidad.



Macizo Rocoso

Caracterización de los materiales en el 
entorno de la capa C-24

Falla situada en la zona
de estudio

La falla está situada próxima al 

afloramiento de la capa en el piso 4º  a 

unos 18 m del hastial derecho, sobre 

la galería de base.



Macizo Rocoso
Caracterización de los materiales en el 
entorno de la capa C-24

Testificación Litológica



Testificación

Zona 1



Macizo Rocoso
Caracterización de los materiales en el 
entorno de la capa C-24

Testificación Litológica



Testificación

Zona 2



Macizo Rocoso
Caracterización de los materiales en el 
entorno de la capa C-24

Testificación Litológica



Testificación

Zona 3



Macizo Rocoso
Caracterización de los materiales en el 
entorno de la capa C-24

Testificación Litológica



Testificación

Interior



Macizo Rocoso
Caracterización de los materiales en el 
entorno de la capa C-24

Testificación Litológica

LITOLOGÍA
POTENCIA

FOTOLITOLOGÍA
(m)

FOTO

LIMOLITA  ( de techo) 2-3

Fracturada.

Color varía entre un gris más claro y un gris 

más oscuro.

Textura grano fino.

Partículas de composición micácea.

Gran presencia de restos fósiles.



Macizo Rocoso
Caracterización de los materiales en el 
entorno de la capa C-24

Testificación Litológica

POTENCIA
LITOLOGÍA

POTENCIA

(m)
FOTO

LIMOARENITA  ( de techo) 5

Fracturada.

Color varía entre un gris más claro hasta 

tonalidades rojizas.

Textura ligeramente más gruesa.

Bloques de 1m x 1m.

Gran presencia de restos fósiles.



Macizo Rocoso
Caracterización de los materiales en el 
entorno de la capa C-24

Testificación Litológica

POTENCIA
LITOLOGÍA

POTENCIA

(m)
FOTO

GRAUVACA  ( de techo) 30

Grano medio y aspecto nodular.



Macizo Rocoso
Caracterización de los materiales en el 
entorno de la capa C-24

Testificación Litológica

POTENCIA
LITOLOGÍA

POTENCIA

(m)
FOTO

LUTITA  ( de muro) 0,3

Color gris.

Abundantes restos vegetales.



Macizo Rocoso
Caracterización de los materiales en el 
entorno de la capa C-24

Testificación Litológica

POTENCIA
LITOLOGÍA

POTENCIA

(m)
FOTO

LIMOLITA  ( de muro) 1 - 0,5

Color gris oscuro.

Abundantes restos vegetales.



Macizo Rocoso
Caracterización de los materiales en el 
entorno de la capa C-24

Testificación Litológica

LITOLOGÍA
POTENCIA

FOTOLITOLOGÍA
(m)

FOTO

LIMOARENITA  ( de muro) 7-8

Grandes manchas debidas a oxidación.

Presencia de lentejones de carbón.



Macizo Rocoso
Caracterización de los materiales en el 
entorno de la capa C-24

Testificación Litológica

LITOLOGÍA
POTENCIA

FOTOLITOLOGÍA
(m)

FOTO

CARBONERO                                            0,3-0,5

MEZCLA O PASTIÓN

Mezcla de carbón y arcilla.        Variable

MEZCLA

Mezcla de carbón lutita y           Variable

arcilla.

Material blando y plástico.



Macizo Rocoso

Análisis de la zona

Sondeo 1

Testificación de Sondeos

Sondeo 2

Sondeo 3



Macizo Rocoso

Testificación de Sondeos

Monitorización de Sondeos

Los tres sondeos fueron 

monitorizados con una cámara 

de vídeo, diseñada y realizada 

por el Departamento de 

Explotación y Prospección de 

Minas de la Universidad de 

Oviedo. Igualmente se efectuó 

una grabación de las imágenes 

obtenidas.



Estudio Diaclasación

Medidas de Juntas

Dirección

Buzamiento

Espaciado

DIPS

Espaciado

Persistencia

Rugosidad

Relleno

Meteorización

Agua



Estudio Diaclasación

Resultados obtenidos con el DIPS

S0 J1 J2 J3 J4 J5 J6 J7 J8

ZONA1 221/41 084/42 331/56 123/82 104/79 007/57 042/45

JUNTAS

ZONAS

ZONA1 221/41 084/42 331/56 123/82 104/79 007/57 042/45

ZONA2 339/60 113/84 100/85 054/56

ZONA3 221/42 084/57 337/67

PISO 4º 216/32 349/67 047/68 176/30

PISO 6º 221/32 345/75 013/59 270/75 180/35



Blocometría

Interior Taller

Chimenea

Bloques de tamaño variable 
con espesor no superior a 50 
cm.



Blocometría

Interior Taller

Chimenea

Hundido

Bloques de mayor tamaño, de 
hasta 2 m3 con fracturas 
verticales: el bloque podría 
romper en trozos más 
pequeños.



Blocometría

Interior Taller

Chimenea

Hundido

Cielo Abierto

Zona 2

El tamaño máximo 
encontrado en esta zona 
es de 1 x 2 metros.



Blocometría

Interior Taller

Chimenea

Hundido

Cielo Abierto

Zona 2

Zona 3

Tamaño de bloque más 
uniforme, con máximo de 
1x2 m



Ensayos

Ensayos de Laboratorio

Densidad aparente

Compresión simple con medida de 
deformación

Compresión simple en carbón

Tracción indirecta (ensayo brasileño)

Corte directo en juntas

Compresión Triaxial o Hoek

Corte directo en capa



Ensayos

Ensayos de Laboratorio
Densidad aparente

LITOLOGÍA
DENSIDAD APARENTE

(t/m3)

Grauvaca 2,64Grauvaca 2,64

Limoarenita techo 2,77

Limolita techo 2,75

Pastión 1,6 - 2,52

Carbón 1,41

Lutita muro 2,71

Limolita muro 2,75

Limoarenita muro 2,74



Ensayos

Ensayos de Laboratorio
Compresión simple

Grauvaca Desde 29,54 a 96,33 MPa

Macizo Rocoso

Limoarenita techo

Limolita techo

Limoarenita muro

Limolita muro

41,07 MPa

Desde 20,2 a 87,46 MPa

Desde 37,81 a 69,01 MPa

55,17 MPa



Ensayos

Ensayos de Laboratorio

Compresión simple

Ensayo

MUESTRA t(t/m3) c(MPa)

C1 1,37 1,87

C2 1,40 3,50

C3 1,37 2,83

C4 1,40 5,92

C4 1,39 3,90

Carga admisible de hundimiento

Carbón Resultados



Ensayos

Ensayos de Laboratorio

Tracción indirecta (ensayo brasileño)

Permite determinar de forma rápida y 
sencilla, la  resistencia a tracción de una roca 
sometida a compresión diametral.sometida a compresión diametral.

LITOLOGÍA Resistencia Tracción (MPa)

Grauvaca Desde    1,17     a     4,95

Limoarenita techo Desde   0,72      a     3,60

Limolita techo Desde   2,40     a     6,65

Limolita muro Desde    2,54     a     5,54

Limoarenita muro Desde    1,91     a     7,78



Ensayos

Ensayos de Laboratorio

Corte directo en juntas

Permite determinar la resistencia al corte de 
las juntas existentes sin relleno.

Cohesión

Fricción

LITOLOGÍA
Cohesión

(MPa)
Fricción (º)

Grauvaca 0,4 31,4

Lutita 0,5 31

Limoarenita de techo 0,18 27,5

Limoarenita muro 0,65 26,5



Ensayos

Ensayos de Laboratorio

Ensayo Triaxial de Hoek

Permite determinar la cohesión y fricción de 
muestras cilíndricas sometidas a carga de 
compresión triaxial.compresión triaxial.

0

(MPa)

 (MPa)
N

MUESTRA:Z2-M (+3,21)
PROYECTO: Feixolín

LITOLOGÍA: Limoarenita techo
Broken Rock

Mohr-Coulomb Envelope
for Triaxial Data

Fitted Curve

FAILURE CRITERION FOR JOINTED ROCK MASSES

10 20 30 40 50 60

c=19 MPa

=39º

70 80

10

20

30

40

50

60

70

90 100 110 120 130

3 1

0,00
2,00
4,00
6,00

97,70
105,90

88,40
80,00

corr.=0,9994

(MPa)(MPa)

LITOLOGÍA
Cohesión

(MPa)
Fricción (º)

Grauvaca 15,25 49,75

Limoarenita techo 14,5 39,75

Limolita techo 5,67 50,67

Lutita muro inmediato 2 52

Limolita muro 9,5 50,5

Limoarenita muro 7,5 51,5



Ensayos

Ensayos de Laboratorio

Corte directo en capa

Permite determinar la cohesión y el ángulo de 
rozamiento interno de un suelo (carbón o 
pastión) mediante una máquina de corte pastión) mediante una máquina de corte 
directo.

MUESTRA
Cohesión

(MPa)
Fricción 

(º)

Pastión 0,007 24,67

Carbón 0,026 28,75



Ensayos

Ensayos in situ

Cielo abierto Presiometría

Placa de carga

Interior Punzonamiento

Deslizamiento



Ensayos

Ensayos in situ
Placa de carga

Permite determinar la capacidad portante y 
controlar el grado de compactación del carbón.

Comportamiento elástico

Acomodación

P (kp/cm  )2

Desplazamiento (cm)

Reblandece

Plástico perfecto

Rigidiza

Resultados:

Módulo Young  17,5 MPa

Asiento total  2,51 cm



Ensayos
Ensayos in situ

Punzonamiento

Permite determinar la 
deformabilidad y controlar el 
grado de compactación de la capa 

CARACTERÍSTICAS
Cohesión

(MPa)
Asiento 

Total (cm)
Ph 

(kp/cm2)

Mamposta grande (EAM-36) Muro: Tierra 0,04 0,7 8,7grado de compactación de la capa 
situada a muro.

El ensayo se realiza aumentando 
en escalones sucesivos, la 
presión de un estemple 
hidráulico del tipo EAM-36 o 
del tipo EAM-25.

Mamposta pequeña (EA-25) Muro: Pastión 0,12 1,5 6,0

Mamposta pequeña (EA-25) Muro: Carbón anterior al pastión 0,22 1,2 6,7

Mamposta grande (EAM-36) Muro: Carbón 0,31 2,4 9,4

Mamposta grande (EAM-36) Muro: Carbón 0,26 4,0 8,1

Mamposta grande (EAM-36) Muro: Carbón y pastión 0,20 1,2 6,0

Mamposta grande (EAM-36) Muro: Carbón y pastión 0,17 2,2 4,0

Mamposta grande (EAM-36) Muro: Tierra 0,29 5,0 6,7

Mamposta grande (EAM-36) Muro: Pastión apoyada en taco madera 0,38 12,2 23,6

Mamposta grande (EAM-36) Muro: Pastión apoyada sin placa ni taco 0,36 5,9 22,4



Ensayos
Ensayos in situ

Deslizamiento

El ensayo es similar al anterior con la 
diferencia, que el estemple, se coloca 
verticalmente (Anisotropía).

CARACTERÍSTICAS
Cohesión

(MPa)
Asiento 

Total (cm)
Ph 

(kp/cm2)

Mamposta (EA-25)

Muro: Tierra
0,14 2,0 13,4

Se pretende valorar el 
riesgo de vuelco de la 
mamposta al aumentar la 
presión.

Muro: Tierra
0,14 2,0 13,4

Manposta  (EA-25) 

Muro:Pastión
0,23 3,3 7,4

Mamposta (EA-25)

Muro: Carbón - agua
0,10 3,0 3,4

Mamposta (EAM-36)

Muro: Carbón-agua
0,33 5,2 10,1

Mamposta (EAM-36)

Muro: Carbón
0,17 6,6 5,4

Mamposta (EAM-36)

Muro: Carbón -pastión
0,29 1,0 6,7

Mamposta (EAM-36)

Muro: Tierra
0,08 10,8 8,6



Ensayos

Ensayos in situ
Presiometría

Es un ensayo de presión –
deformación que se realiza sobre las 
paredes de un sondeo utilizando una 
sonda cilíndrica que se expande 
radialmente.



Ensayos

Ensayos in situ
Presiometría

Resultados

LITOLOGÍA EP (MPa)

GRAUVACA 2480

LIMOLITA TECHO 343

CARBÓN Desde 3 a 162

LUTITA 400

LIMOARENITA MURO 2072



Modelización

Análisis 
tenso-deformacional

Hundimiento
Post-taller

Redistribución de 
presiones

FLAC3D

Post-taller

Convergencia
de galerías

Deformaciones del
techo, muro y frente

Condiciones de apoyo
de los estemples



Modelización

Objetivos
Estimar la presión de entibación.

Analizar el comportamiento de los estemples 
hidráulicos, su interacción con el muro del taller como 
elementos para aportar presión al sostenimiento.elementos para aportar presión al sostenimiento.

Metodología del trabajo
Modelización bidimensional en medios discontinuos 
(iteración de bloques), para valorar la evolución del 
hundimiento.

Modelización tridimensional en medios continuos, 
introduciendo como condiciones de contorno las leyes 
de comportamiento extraídas de la modelización 
anterior.



Modelización

Modelización numérica en 2D

UDECMétodo Elementos
Distintos

Modelo UDEC   

Detalle de los bloque en  capa, 
techo inmediato techo superior   

Detalle del hundimiento 
calculado en el entorno del taller   



Modelización

Modelización numérica en 2D

FLACMétodo Diferencias
Finitas

Mallado general y condiciones 
de contorno   

Detalle del taller, presión de 
entibación y condición de contorno 
de presión en el hundimiento   

La simulación comienza con 29 
t/m2 y se va reduciendo presión 
Presión de colapso: 7,5 t/m2



Modelización

Modelización numérica en 3D

FLAC3D

Condiciones de contorno 
periódicas   



Modelización

Modelización numérica en 3D

FLAC3D

Simulación de autorrelleno   

Distribución de 
desplazamientos verticales   

Plastificación del macizo 
rocoso



Análisis sostenimiento: techo
Métodos clásicos

Pendiente (E) = 30º

Potencia (M) = 3,3m

Rmin  (44,1 + 1,633E) M  Rmin  30,7 t/m2)

Awg = (5 +0,15E) M Awg = 31,4 7 t/m2)

R  (4,5 + 1,653E) M  R  31,2 t/m2)Rmin  (4,5 + 1,653E) M  Rmin  31,2 t/m2)

Modelización

Pcolapso = 7,5 t/m2

Propuesta : Determinar la presión  en el taller suponiendo un estemple       
por metro cuadrado (separación : 1,25m x 0,8m)

Pentibación = Pcolapso x 2 = 15 t/m2

Pmamposta = 15000 kp / 95,03 cm2 = 158 kp/cm2

Observación Real: Presión mamposta mucho menor



Análisis sostenimiento: muro

Techo : Transmite 15 t/m2

Muestra Presión de Hundimiento (t/m2)

LIMOLITA > 100

TIERRA 40 –60

CARBÓN 20 – 35

PASTIÓN 15- 20

Se necesita blindar el muro en su totalidad. Aún 
así, se puede producir fluencia del pastión 
Mantenimiento de la presión de los estemples y 
que no se agote el recorrido



Aportaciones del estudio
Definición de la posición de partida:

Avance de al menos una calle al día o una calle cada 
dos días
Pendiente inicial de avance del taller aproximadamente de 5º
Potencia máxima a explotar de 3,30 m :

3,20 m con muro en carbón y/o pastión.

Deshullar la caja si la potencia de la capa es menor o Deshullar la caja si la potencia de la capa es menor o 

igual que 3,30 m.

Plan de sostenimiento de la posición de partida
Un estemple por m2 a P = 158 kp/cm2

Separación de estemples: 1,25 x 0,8 m

Blindaje del muro para evitar hundimiento del estemple : traviesa 
(paralela al corte) + Tabla (perpendicular al corte).

Mantenimiento de la presión de mamposta constante.

Refuerzo del sostenimiento en el nivel en carbón.

Mampostas de tornapunta de refuerzo: una cada 9 estemples.



Aportaciones del estudio
Determinación de parámetros críticos del modelo

Definición del plan de seguimiento y control

Comprobar la presión y el hundimiento de los estemples en cada 
relevo

Seguimiento y control del entablillado de muro

Comprobar que no se produce deslizamiento de muro hacia el 
nivel del carbón

Medida de convergencias en el nivel del carbón

Seguimiento y control del entablillado de muro
Comprobar que no se produce deslizamiento de techo hacia el 
hundido

Observar el comportamiento del pastión en la última calle y 
verificar que no fluye hacia el hundido por detrás del entablillado

Canalizar el agua en la medida de lo posible hacia el hundido

Realizar un seguimiento del hundimiento



Muchas gracias por su atención
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Forensic mining engineering tackles the application of mining engineering principles and
methodologies to determine the causes of deficient performance in a given excavation or
support, elaborating conclusions in the shape of expert opinions.

Study of real cases, as well as development of campaigns for in-mine measurement and
instrumentation, constitutes an element of unquestionable interest for forensic engineers.
For that reason, the present work studies support in several coalmines in which the long-
wall exploitation method is employed through hydraulic-prop control.

A methodology—based on prop-pressure measurement—is defined to analyse support in
longwall workings. Subsequently, equipment designed for in situ measurement of roofwall
pressures on support is put forward. Such measurements have been undertaken in a total
number of twelve workings located in the coal basin of Castile-Leon (northern Spain). A
detailed description of two of these workings is undertaken (Seam 24 and Seam Ancha),
where pressure measurements were simultaneously performed in several prop rows and
analysed according to the working’s exploitation stages.

Prop behaviour is also analysed when undertaking in-mine blasting labours or whenever
specific prop failures take place. Average values of support pressure obtained for the mines
studied are indicated as conclusions.

� 2009 Elsevier Ltd. All rights reserved.
1. Introduction and problems

Coal mining of strategic interest is developed in northern Spain, so it becomes necessary to maintain it for two reasons:
The first reason is that currently in-force legislation provides mining exploitations with the condition of public-utility works
for all cases foreseen by legal ordinance (forced expropriation, exceptional town-planning uses, urgency in procedures, etc.)
and the second is the need to maintain—not only for the Spanish State but also for the EU—certain energy independence
based on autochthonous resources, therefore free from exterior foreign dependence.

The Spanish State currently imports 70% of the energy resources it needs and the energy policy impelled by the EU has
prescribed the need to constitute a strategic reserve of autochthonous energy resources, independent from foreign circum-
stances, in each member state [1]. Owners of mining concessions have the non-delegable responsibility of recovering
exploitable coal reserves, watching over high environmental quality: low ash, sulphur and methane emissions and high
calorific value. All the previous shall be developed in conditions of maximum safety allowing free exploitation of mining
accidents [2].
. All rights reserved.

x: +34 98 510 4265.
dez-Díaz).
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Within this context, forensic mining engineering contributes principles and methodologies to determine the causes of
deficient behaviour—generally understood in terms of collapse—in either excavation or support. Its conclusions belong to
technical spheres but, in many cases, are transferred into the legal field, establishing the rules for general use to follow in
underground workings to diminish risks and avoid accidents [3].

It is obvious that mining labours are of special riskiness; mining activities involve a series of uncertainties and risks asso-
ciated to the variability and ignorance of the properties of involved materials. It is inevitable to investigate possible causes of
failure when underground failure or collapse occurs. In many cases, some form of legal proceedings will follow either to
determine the causes of damage, income loss or—in some cases—loss of life, or to resolve contractual and responsibility is-
sues and allocate costs, a process which also involves specialist engineers, usually as expert witnesses.

On the other hand, the forensic engineer does not only have to study cases in which fatal accidents have occurred, but
should also undertake labours of periodical inspection, thus valuing if mining exploitation has been designed according to
in-force legislation. In many cases, these rules must be based on data taken from mines of similar geological characteristics.
In a field, where the variability of these characteristics is so important, it turns out to be interesting to dispose of experimen-
tal data—collected and registered during the life of mining exploitations—which allow studying the conditions in which
exploitation becomes unfeasible and when reasonable dangerous traces appear.

In longwall workings, undertaking continuous registers of hydraulic pressure on props is ruled by no specific legislation;
however, their punctual in-mine measurement is one of the most important elements for mine control. Likewise, they con-
tribute first-order information to value the behaviour of producing mining workings in the near future.
2. Prop support in coalmines

Spain counts on no legal normative to regulate types of support, slope and thickness range, and gable characteristics,
which workings must use to guarantee safety. Mining companies must elaborate a research project to choose and design
the support system of their workings with available means and knowledge, so that it is competent administration which
must approve or refuse the project’s technical feasibility. In any case, such research project must keep up with the Spanish
General Regulations of Basic Norms for Mining Safety, where complementary technical instructions—regulating particular
in-mine safety aspects—are collected [4].

Within this context, the exploitation method of longwall with caving of the post-working area by means of individual
hydraulic props gathers special importance [5–7]. This exploitation method has been widely used in the different coal basins
in Castile-Leon and northern Spain.

Calculation of the pressure which the working roofwall is to exert on hydraulic props is essential for support design [8],
both to assure working global stability and to avoid prop punching on gables [9]. Empirical formulas have been designed for
such purpose: that of immediate roofwall, Siska’s [10], Terzaghi’s [11] and Jacobi’s [12]. However, these studies provide
empirical formulas which adjust to the mines taken as reference for the study, so it is necessary to validate them in different
kinds of mines. With that purpose, it becomes necessary to measure support pressure with experimental means and under-
taking forensic analysis of these measures at the time of working, caving or collapse takes place.

In multiple papers in situ support pressure has been measured [13,14], normally using pressure cells located at the rock
mass, caving or between support elements. Although these methods may become a very valid tool to measure pressures on
definitive underground structures, they can be used in longwall exploitations for no longer than 2 or 3 days, due to the
exploitation dynamics and hard working conditions developed in these mining faces. Therefore, we opted for measuring
props’ hydraulic-fluid pressure directly, thus determining the real efforts each prop is subjected to during different working
cycles.

This pressure can be measured through a clock manometer provided by the prop manufacturer itself. However, such
manometers achieve low accuracy and their measurement is much time-consuming, so they may interrupt exploitation.
On the other hand, this information is not continually stored, so it would turn out to be very difficult to get to know the
working’s true behaviour with punctual pressure measurements. For that reason, it is necessary to design instrumentation
and measurement equipment to allow continuous pressure register in a set of hydraulic props.

After exhaustive analysis of the instrumentation possibilities available, we opted for designing a collection system with
pressure sensors measuring and collecting hydraulic-circuit pressure in a set of 9–12 props. Logically, ‘support critical pres-
sure’ could not be measured if working collapse in the instrumented area occurs, since it would destroy the measurement
equipment and the risk of producing casualties would be run. However, close-to-caving and broken-roofwall situations—
comparable to those taking place in case of partial collapse—were reported. Bering this idea in mind, it should be taken into
account that the method of longwall exploitation is a method to undertake coal extraction by using support allowing con-
trolled caving of the mined area. When such collapse is not produced naturally, it must be induced by means of explosives.
3. Description of longwall workings

Instrumentation of prop pressures has been undertaken in twelve workings in Castile-Leon (northern Spain, in seams
with slopes ranging from 20� to 36� and seam thickness ranging from 1.0 m to 3.5 m, located at around 250–300 m depth,
were studied in full detail.



Fig. 1. Schematic cross-section in study areas in the mine of Feixolin.
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In two of these workings—those of Seam 24 and Seam Ancha—systematic pressure measurements in a set of props have
been performed according to exploitation stages. The choice of these two workings was undertaken taking seam character-
istics in mind regarding seams thickness and slope and the kind of support used. Seam slope ranges from 28� to 35� and seam
thickness (from 2 m to 3 m in both cases) increased interest on their study, since the combination of slopes and thicknesses—
in case of direct application of the Dortmund guidelines—leads to the conclusion that both seams could not be exploited with
individual hydraulic props. Basically, these two workings summary the typology of working studied, which shall be briefly
described next.

The working in Seam 24 was located in the mine of Feixolín, in the municipality of Villablino (Leon, Spain). This exploi-
tation is owned by the company Unión Minera del Norte, SA (UMINSA). Its seam thickness ranges from 2 m to 3 m and its
variable slope oscillates between 26� and 32� (28� as average value). Such seam is exploited open-pit in its outcrop area by
means of a longwall at a depth of around 300 m. Fig. 1 shows the position of Seam 24 with a schematic cross-section and
indicates the location of the longwall working, where prop-pressure measurements were undertaken.

The working of the longwall is delimited by two rock drifts to Seam C-24 from the main crosscuts of Level 4 (1300 m
above sea level) and of Level 6 (1400 m above sea level). Ore passes to the base level are in the lower end, while a waste
drift is run in the higher end. Initially, a chute—from which exploitation was developed from left to right—was performed
between both levels. Fig. 2 shows two details of the working: one close to the head guide, indicating the location of the woo-
den cribs and props as well as the caving area. The other detail corresponds to an area close to the bottom gate, where the
position of two rows of props between coal and caving can be observed.
Fig. 2. Details of the working of Seam 24 with the distribution of hydraulic props and wooden cribs.



Table 1
Value of RMR lithology in gables in Seam 24.

Lithology RMR Q GSI value

Value Type Value Type

Coal 31 IV 0.24 Very bad-quality rock 38
Roofwall mudstone 49 III 1.74 Bad-quality rock 57
Footwall siltstone 29 IV 0.19 Very bad-quality rock 37
Footwall shale 31 IV 0.24 Very bad-quality rock 39
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Regarding rock-mass geomechanic classification, the three most important criteria have been followed: RMR (rock mass
rating) [15], Q (tunnelling quality index) [16] and GSI (geological strength index) [17]. Table 1 displays a summary of average
values obtained for each lithology, precisely in that which defines roofwall and wall gables in Seam 24, formed by roofwall
mudstone, footwall siltstone and footwall shale. A detailed description of the lithologic characteristics of the mines studied,
as well as the geotechnical parameters of gables, can be found in [18].

This working is exploited by means of the longwall method with pick hammers with a face advancing of 1.25 m/day.
Occasionally, explosives are used to facilitate coal extraction. Individual Salzgitter hydraulic props—two kinds: EA-25, open-
ing up to 2.5 m, and EAM-36, reaching a maximum height of 3.6 m—are used for working support. Fig. 3a illustrates an inter-
mediate street of props and Fig. 3b illustrates an intermediate street seriously affected by roofwall-caving problems.

Post-working caving is not avoided and no kind of recharging is employed. Roofwall caving takes place easily, although in
some occasions it is necessary to turn to the use of explosives Goma 2-ECO.

Seam Ancha belongs to Grupo Monasterio, is located in Velilla del Río Carrión (Palencia) and is also owned by UMINSA. Its
variable slope ranges from 24� to 37� and its thickness from 1.5 to 2.5 m. The exploitation method is very similar to that
employed in Seam 24, but here coal-winning is undertaken with a POISK-3 shearer, capable of shearing a 1.15-m street
in each coat. Working support is also performed with Saltzgitter props (EM-25 and EM-36) as well as Russian SUG-10.

These props are basically composed of an outer tube and an inner one. The inner tube is extended to the required height
by injecting hydraulic fluid with a setting gun. Hydraulic fluid used to set the prop is composed by water and oil (2–5%).
When pressing the trigger, the hydraulic fluid coming from the pumping station activates the load valve entering the prop
pressure chamber. Once the prop is set and when roofwall pressure occurs, hydraulic fluid pressure increases to reach nom-
inal load pressure (rated pressure at safety valve). At this point, the safety valve comes into operation to expel hydraulic fluid
descending the prop until pressure reaches lower values than those to which the safety valve is rated. Each time a prop bears
a load superior to its nominal load rated value, the same process will apply.

Enlarged base plates for soft floors have been used to suit different diameters with the aim of avoiding prop sinkage. It is
meant to assure that prop pressure on the floorwall never exceeds floorwall tensile strength. This is achieved by increasing
prop surface applied to the floorwall, which means using larger-diameter base plates.

4. Prop instrumentation

One of the premises of the present research work is that instrumented props, as well as the remainder props installed in
the working, must work normally. This has required a sturdy construction of measurement equipments to guarantee their
operation and duration under the special conditions undergone in mining labours.
Fig. 3. Row of props in the working in Seam 24 (a) and detail of the caving area (b).
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Prior to prop placement in mine, it was necessary to modify the fluid inner circuit (lubricating oil or water–oil emulsion)
to perform the corresponding pressure measurement. In the case of Salzgitter props, access was performed from the valves
provided by the manufacturer, while access was performed with a drill in their base in SUG-10 props.

Apart from such connections, it was necessary to design a measurement box for real-time registration and storage of pres-
sure variations in props (see Fig. 4a).

Each measurement box counts on a power source, three pressure sensors which transform pressure into current-intensity
values and an Adam-4018 module (Advantech Data Acquisition Modules) which transforms and stores these values in digital
format (see Fig. 4b).

The connection hose has been divided into two stretches with an intermediate valve to increase its manageability in harsh
mining conditions. Such valve disposes of quick high-pressure connections with the aim of facilitating device position
changes, thus hindering as less as possible the development of the mining production activity. Special polyurethane
hoses—prepared for 70 MPa service pressure—were used. The hose is connected in the measurement box’s interior to each
of the three pressure transducers which convert hose hydraulic pressure into electric signals. Each transducer has a full scale
of 60 MPa and its output current intensity is 4 at 20 mA. Such output is connected to one of the input channels in the data
acquisition module Adam 4018. This module counts on eight channels and allows transforming the input channel’s intensity
signal into a digital value (register) with 16-bit resolution. It also disposes of the necessary memory for data real-time stor-
age, being capable of registering up to 10 samples per second through eight channels. Obviously, information can be contin-
uously stored over longer time-periods by reducing the number of samplings per second. The Adam-4018 module is
connected via USB to an external PC, into which data are periodically downloaded, thus freeing module inner memory
and therefore allowing the storage of additional information.

With the aim of obtaining reliable pressure measurements, both props and the data acquisition system were previously
assayed in lab through loading tests, which allowed calibrating pressure sensors and assuring their correct operation in
mine. These loading tests were performed with the measurement system developed, but also using hydraulic hoses and
valves which were subsequently used in the mine.

4.1. Methodology in prop-pressure measurement

Once the measurement system was tested in lab, we proceeded to its assemblage in the studied workings. An exhaustive
analysis of support pressures was performed in the two previously-mentioned seams by means of simultaneous measure-
ments in several props over longer periods and even using four measurement boxes.

The working in Seam 24—exploited with pick hammers and explosives—is supported by two or three rows of props. Since
a box connected to three props was placed in each row, pressure in six to nine props was simultaneously measured and such
working was continuously instrumented for 15 days. The working in Seam Ancha—exploited with a shearer—reached four
rows of props at the time of instrumentation; therefore, pressure was simultaneously measured in twelve hydraulic props
and the working was continuously instrumented for 32 days.

Each box was not active during all coalface exploitation labours, since it progressively changes from coalface to caving
positions, so it is necessary to dismantle it and assemble it again as coal exploitation advances. Once the box and the row
of three props close to caving have been dismantled, they were assembled again in the working’s advancing area, thus
resuming the cycle. Data stored in the box’s Adam-4018 module were periodically downloaded into a PC when the box
was no longer operative or in the first morning shift in case it was operative.
Fig. 4. Situation of measurement boxes 1, 2 and 3 in props (a) and detail of the box’s interior (b).
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For adequate interpretation of the pressure data provided in each box, it has been necessary to note down in each down-
load the working’s geometrical characteristics (thickness and slope), gable state, space between props and distances to the
caving and coal-winning areas. Setting off from distances among props, the tributary area on which each set of props acted
was calculated in coalface and caving areas, obtaining values ranging between 5 and 8 m2 of the tributary area for Seam 24
and between 14 m2 and 18 m2 for Seam Ancha. In both workings, caving took place easily once closest-to-caving props had
been removed, so it was not necessary to use explosives. On the other hand, depth of instrumented workings ranged be-
tween 250 m and 300 m.

4.2. Pressure curves in a working cycle

Inner-pressure values measured for each prop were analysed taking into account prop position in the working’s advance
cycle. With that purpose, pressures of the three props placed in the same row (i.e., parallel to the face) were measured. Sup-
port pressure (MPa) withstood by each prop according to time is registered in each graph. Data download was performed
once a day, in order to interfere at least as possible in mining operations. During labour days, pressure data register was per-
formed each minute, while at weekends registers were performed every five minutes with the aim of assuring continuous
register without intermediate downloads to free the module’s inner memory.

Fig. 5a shows the position of active boxes in the working regarding the caving area and the coalface in each of the stages of
the working’s exploitation cycle. A total number of six stages constitute a complete face-exploitation cycle in Seam 24.

Fig. 5b simultaneously shows the pressure (MPa) graphs corresponding to the three measurements boxes. Each graph of a
box corresponds to a set of three props according to time and, therefore, according to the cycle’s exploitation stages. Nomen-
clature chosen for the graphs is as it follows: letters A1, A2 and A3 identify the box, and letters B, M and C stand for situation
in the row. B corresponds to the prop closest to the base level (red), M to the intermediate prop (green) and C to the prop
closest to the face level (blue).

In total, we have represented the working’s operating cycle over three days (nine 8-h working shifts). The first graph
shows the measurement cycle of box A1 stored in shifts 1–4 with box A1 placed at the exploitation face and box A3 placed
in the caving. The following graph shows measures of box A2 and extends from shift 3 to 7. The third graph shows the period
between shifts 5 and 9.

This working cycle has been divided into five phases which correspond to the most representative situations from the
point of view of support:

� Phase 1 corresponds to shifts 1 and 2. Box A1 measured the row of props in the coalface and box A3 measured the row in
the caving, while box A2 was disconnected. During shift 1, the coal at the seam was extracted, being in shift 3 when a new
row of props was placed and connected to box A2.
Fig. 5. Pressures (MPa) measured in each box over a working cycle in Seam 24.
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� Phase 2 corresponds to shifts 3 and 4. The row corresponding to box A3—which was located at the caving area—was
removed. After prop recovery, box A2 remained measuring at the seam and box A1 in the caving area. Pressure increase
observed towards the middle of this stage was due to recharging of the three props in box A2 for working consolidation
prior to blasting.

� Phase 3 corresponds to shift 5. It begins when a new row of props is placed and connected to box A3 in the seam, so box A2
remains in an intermediate row between the seam and the caving tasks. Since a new row of props is placed and the ones
functioning are not removed, the working functioned with three rows of props.

� Phase 4 corresponds to shifts 6 and 7. It begins when the props of box A1 are removed. From that moment onwards, box A2
works in caving tasks. Prior to finishing such task, the seam task was put up, connecting box A1 to the three coal-winning
props, while box A2 remains working in the caving area.

� Phase 5 corresponds to shifts 8 and 9. It begins with the removal of props from box A2. Finally, box-A1 props remain in the
seam task and box-A3 props work in the caving task.

This closed the full cycle of mining in the working. Evidently, there are numerous particular situations which have not
been reflected on the afore-mentioned graphs. For these, we shall carry out an analysis of concrete model situations pro-
duced in props and repeated several times in each cycle.
4.3. Pressure registers in props

Pressure measurements in props allowed obtaining very important information on working behaviour. Three graphs cor-
responding to the historical registers of box A2 over 24 h are shown on the following pages for illustrative reasons. Fig. 6
shows the behaviour of prop A2-M, which reaches its strength limit for a pressure of 35 MPa, corresponding to around
300 kN in terms of load (load is determined in each case by multiplying measured pressure by the useful cross-section of
the prop’s thrust piston). This led to prop A2-B discharging due to deficient interaction between the prop and seam footwall.
It can be seen how pressure in prop A2-C increases to counteract this effect.

Fig. 7 shows how only one prop (A2-M) must respond by providing a greater effort when the two adjacent props unload—
both A2-B and A2-C.

In the register included in Fig. 8, a different response is shown by each prop in a situation in which substantial loads are
transmitted into the roof. Before discharging, around 530 kN are transmitted, but not all props work equally. Prop A2-B is at
the limit of its possibilities (35 MPa equivalent to around 300 kN), A2-M provides around 180 kN and A2-C supplies some-
what less than 50 kN. It is evident that different behaviour in props is not positive for maintenance or to achieve suitable
support pressure. In this case, prop A2-C was poorly positioned and sunk into the footwall of the seam. The end of the plot
shows repositioning of props, which were moved to different positions.

We detected other situations in which the props did not work correctly, lost fluid or were simply loaded or loosened as
a result of inadequate interaction with the roofwall of the seam. Next, we shall put forward a series of model situations
which, in our opinion, summarize prop functioning, eluding singular conditions derived from specific problems in the
working.
Fig. 6. Pressure registers with prop A2-M working under full load.



Fig. 7. Register of the discharging of props A2-C and A2-B, with overloading of A2-M.
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4.3.1. Prop loading
The first situation to be analysed is prop loading. To illustrate this situation, the three props installed at the coalface at

approximately 16:30:00 were chosen. Instrumentation had been installed at the top of the working. Fig. 9 shows variations
in these three props when loaded.

Bearing in mind that the tributary area of the prop for a stress of around 20 MPa would have a load per prop of 175 kN, it
can be seen from the graph that the load per installed prop does not exceed 150 kN, although its rated load is 280 kN. As
observed in Fig. 9, it is difficult in practice to load props to the same pressure, as this loading process is carried out manually.
In the case of Saltzgitter props, pressure is transmitted to the prop by using a pressure pistol connected to a shared pump
which transmits pressure generated by the main pump, situated at a certain distance from the working in a specially con-
ditioned area. Once loaded, a slow but progressive decrease in pressure in pumps is observed, motivated by the pump per-
forating the surrounding rock, especially in the footwall of the seam.
Fig. 8. Register for prop A2-C with deficient support on the surrounding rock.



Fig. 9. Prop loading.
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4.3.2. Pressure rating of the safety valve
When the roofwall descends, pressure on the prop’s hydraulic fluid rises. Props dispose of a safety valve to control this

pressure, which disposes of a pressure value rating above which the valve opens, releasing part of the hydraulic fluid and
alleviating the internal pressure of the fluid in the prop. The prop is thus shortened, permitting a slight ground deformation.
A brusque drop in pressure is produced until the valve closes once more and the prop begins to work again from this moment
onwards. This process is repeated reiteratively until the pressure rating is reached. Fig. 10 shows pressure variations in prop
A3-C on reaching the pressure rating of 28 MPa.

This figure shows measurements obtained when instrumenting the prop over a whole weekend. It can be seen from this
graph that the deficient behaviour of the other two props is the cause of the continuous opening of the safety valve. Initially,
prop A3-M suffers drastic changes in pressure leading to the opening of the valve of prop A3-C, which works correctly. Fi-
nally, prop A3-M begins loading appropriately and the valve of A3-C opens much less, although it continues to do so due to
the fact that prop A3-B continues to discharge and does not contribute any kind of support.

4.3.3. Coalface advance
The typical tasks in the coal winning cycle in a working are not always developed over a predetermined period of time.

This period may vary depending on the way working shifts are organized; specific needs are fulfilled or unforeseen events in
the working take place. However, coalface advance almost always takes place in the instrumented working in the morning
shift. Fig. 11 shows the evolution over time of pressure in three props at the top of the working, between 9 am and 4 pm,
approximately.
Fig. 10. Prop reaching its pressure rating.



Fig. 11. Coalface advance.
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In the graph, a pressure increase in the three props under consideration can be observed, being produced by the increase
in the unsupported cavity generated by coal winning. However, it is worth highlighting the fact that this increase is only very
slight. This may be influenced by the fact that people working at the coalface endeavour at all times to simultaneously carry
out the work of coal winning and support, so the surface of the unpropped roof is as small as possible.

To do so, immediately after winning coal in an area, framesets are installed, workers are protected by installing wooden
boards on the roofwall and props are installed as soon as the space allows instalment. Nonetheless, the fact that a period of
highly regular behaviour was chosen should not be overlooked, since it is a situation that does not always occur during the
work cycle.

4.3.4. Weekend effect
From the initial stages of this study, gaining knowledge on the behaviour of the working when no work is being carried

out in it over a prolonged period of time was considered of special importance. Given the capacity to collect a large amount of
data, it was not a problem to analyse the effect of a prolonged period with no mining activity on the working’s support
system.

The period considered was a weekend. Results are shown in Fig. 12, in which it can be seen that the pressure withstood by
the support system in the working did not suffer brusque variations over this period. This is likely to be due to the fact that—
when the support system was installed—the three props started to work properly, thus ensuring working stability.
Fig. 12. Weekend effect.



Fig. 13. Prop recharging and effect of blasting.
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4.3.5. Prop recharging and effect of blasting
Prop reposition and recharge becomes very important when props work incorrectly and the set of props as a whole is not

capable of providing critical support pressure. Prop recharging is fundamental as a preventative measure (provided that it is
done with suitable safety measures) in situations that may put working stability at risk: before weekends, before blasting,
etcetera.

Fig. 13 was chosen to illustrate prop recharging, and it corresponds to pressure data measurements from three props sit-
uated at the coalface at the crown of the working. Specifically, the period prior to a blast in coal, blast time and the following
minutes are considered.

From the study of the graph, it can be seen that—on becoming aware that the support pressure was below 10 MPa and
faced with the possibility that the blast might modify the correct functioning of the support system—the person in charge
of the working at the time decided to increase this pressure to almost 19 MPa, which subsequently settled to around
15 MPa. This occurred few minutes after 6.30 am. Later on, around 7.10 am, coal blasting took place with familiar pressure
increase, suitably absorbed by the previously-recharged props.

When blasting takes place, increase in prop pressure of around 2 MPa is observed and can be justified by the increase in
open space and roofwall lowering after blasting. However, a decrease in pressure was registered on certain occasions due to
movements of the set of props as a result of blasting. It should be noted that prop failures were registered after blast and
undesired overloads in contiguous props were reported when stresses in the prop were below 5 tons. Prop recharging is al-
ways recommendable in these cases.

4.3.6. Prop discharging
On certain occasions, sinking into the footwall and accidental rock falls may lead to discharging of part of the props. This

situation is represented in Fig. 14. This graph was drawn up from pressures in three instrumented props in the working’s
goaf area.
Fig. 14. Prop discharging.



Fig. 15. Prop removal in the goaf area.
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Initially, prop A3-B discharged slightly, while pressure on the other two increased. Then, pressure in prop A3-M dropped
almost 50%, while pressure on A3-C and A3-B increased. Finally, the prop at the lower end (A3-C) discharged instanta-
neously; a residual pressure of 25 kN remained. Consequently, contiguous props underwent considerable pressure increase,
supporting part of the stress which prop A3-C should have been subjected to.

4.3.7. Prop removal
One of the tasks in the mining cycle at the coalface that can be clearly identified in pressure graphs is prop removal or

recovery to induce caving of the working. As it can be seen in Fig. 15, pressure drop resulting from purging the fluid inside
the prop is produced instantaneously.

The graph shows the recovery sequence, which began when pressure was released from prop A2-B, situated at the bottom
(at approximately 11.30 pm). The second prop was removed twenty minutes later (prop A2-C). This was carried out in this
way in order to avoid the goaf from invading the working as a result of slope, with the subsequent hazard involved for both
workers and material. Prop removal is normally associated to an increase in the working pressure of contiguous props and,
hence, care must be taken to ensure that props are properly installed and that there are enough of them. This allows more
uniform, controlled caving of the working.

5. Average values in support pressure

The systematic campaign for pressure measurement in props has allowed obtaining very interesting information on sup-
port-system behaviour. For that purpose, we have calculated two values: the average load per prop and the average support
pressure (see Table 2). The pressure values obtained in nine props in Seam 24 and twelve props in Seam Ancha have been
taken as reference. Since they are values obtained for a set of props, tributary area and average load per prop are indicated in
each case.

Table 3 puts forward support pressures under stability conditions and ‘critical pressures’ (near collapse) detected in tests.
Critical pressure corresponds to measures in which support in bad condition has been observed and, therefore, which are

close to collapse situations, although collapse have never taken place. Since workings were under production, appropriate
measurements were taken to avoid collapse (prop recharging, prop-support cleaning up, reduction of separation among
props and use of wooden sleepers to share efforts among gables).
Table 2
Interval of average loads and pressures in mine.

Working Part of the
working

Number of props Total load (kN) Average load
per prop (kN)

Tributary
area (m2)

Average support
pressure (kPa)

Observations

Seam 24 Higher 9 474–952 53–106 5.2 91–183 Roofwall in good condition
Seam 24 Medium 9 668–939 74–104 6.3 106–149 Roofwall in good condition
Seam 24 Medium–Lower 9 311–547 35–61 7.6 41–72 Broken roofwall, in bad condition
Seam 24 Lower 9 821–1528 91–170 7.6 108–201 Roofwall in good condition
Seam Ancha Higher 12 1187 –2059 99–172 14.3 83–144 Roofwall in good condition
Seam Ancha Medium 12 801–1104 67–92 17.8 45–62 Broken roofwall, in bad condition
Seam Ancha Lower 12 1459 –1900 122–159 17.8 82–107 Roofwall in good condition



Table 3
Pressures measured in tests for different seams thickness and slopes.

Seam thickness (m) Seam slope (�) Support pressure in stability (kPa) Critical support pressure (kPa) Observations

2.60 33 161 72 Breakage did not seem to be close
1.90 31 147 54
2.80 34 149 69
1.50 34 121 46 Breakage seemed to be close
2.10 32 162 61 Breakage did not seem to be close
2.30 29 175 62
2.50 26 201 68
1.70 30 108 53 Breakage did not seem to be close
1.70 27 104 52
2.30 33 110 62
1.00 25 40 28 Breakage seemed to be close
1.20 22 51 31
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The values obtained for critical support pressure in instrumented workings range from 28 kPa to 72 kPa. These values are
applicable to workings such as those instrumented in the basin of Castile-Leon (northern Spain); that is, with slopes ranging
between 25� and 35�, seams thickness from 2 to 3 m and less than 300 m of depth. An immediate conclusion is that any tim-
ber shore in similar workings should guarantee between 80 kPa and 100 kPa of uncovered roofwall between face and caving
(easily reachable with timber shores with hydraulic props).

With the results obtained it can be concluded that Dortmund guidelines recommend an important increase of support
pressure insofar as seam slope rises. It is performed in order to neutralize possible stratum displacement. However, it should
be questioned that such increase has positive effects in case that (roofwall and/or footwall) gables are not much resistant. If
support pressure is increased, punching phenomena—which destabilize props locally, thus achieving the opposite effect to
that intended—may arise.

According to measurements performed in the mines studied, supplementary pressure necessary to avoid stratum dis-
placement would not be higher than 30 kPa (around 25% of critical support pressure for most situations) [18].

6. Conclusions

Forensic analysis in mining exploitations requires that the forensic engineer counts on real data registered in operating
mines with similar geologic characteristics. This will allow the engineer elaborating more reliable technical reports in case of
accident or whenever safety inspections shall be performed. In longwall workings with hydraulic props, inner pressure in
props is a fundamental parameter to get to know support state.

In the present work, significant values of support pressure have been obtained in the particular cases of several coalmines
in Castile-Leon (northern Spain). The values for critical support pressure range between 28 kPa and 72 kPa. These values cor-
respond to workings with slopes ranging between 25� and 35�, seams thickness between 2 m and 3 m, and depths between
250 m and 300 m. The application of these values to other mining basins would require performing a measurement cam-
paign similar to that performed in the present work.

On the other hand, instrumentation of support pressure in props in longwall faces constitute first-hand information to get
to know the current state of an exploitation and forecast its behaviour in the near future. It is also important to analyse how
these values change in each of the stages of a working cycle or how specific labours such as blasting or prop failure may
affect adjacent props.
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This paper presents a study of the support system employed in several workings in the coalfields of Castile-
León in Northern Spain. The mining method employed is the longwall coal face, in which caving is controlled
by means of individual hydraulic props.
We first report the empirical formulas used to estimate the roof pressure inmines of this type.We also analyze
the constraints imposed in the Dortmund guidelines for the mining of longwall coal faces. Subsequently, we
present the methodology and equipment designed to measure “in situ” the pressures that the roof exerts on
the hydraulic props. Thesemeasurements were carried out at twelveworkings in the Castile-León coalfields. A
detailed description of two of these workings is provided (called Seam 24 and the Wide Seam), in which
pressure measurements were taken simultaneously in several rows of props, analyzing these as a function of
the mining phases of the working.
On the basis of the measured values, a new empirical formula is proposed for determining the roof pressure
that the props must support, which fits the type of studied longwall workings.
The data suggest that the Dortmund guidelines are too conservative for the Castile-Leon coalfield and that
adoption into the ITC (in English, Complementary Technical Instructions) would place several working that for
years have been mined under safe conditions outside the regulations.

© 2008 Elsevier B.V. All rights reserved.
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1. Introduction and problems

Considerable reserves of coal still exist in Spain that may
contribute to reducing its energy dependence on other countries.
Although their importance has been gradually reduced (Rosal-
Fernandez, 2000), the Spanish “National Plan for Strategic Coal
Reserves 2006–2012” establishes a minimum indispensable level of
production to keep open the possibility of accessing coal reserves in
the case of crisis. For Spain, this production level is set at 9.2 Mt in
2012 from the coalfields that offer the best possibilities on account of
the volume and characteristics of their reserves (Ministerio de
Industria Comercio y Turismo, 2006).

These reserves must be mined employing a level of mechanization
that makes them both economically competitive and safe within the
framework established by the General Regulations of Basic Mining
Safety Standards (RGNBSM, 1985). Within this context, special
importance is placed on the longwall mining method with caving of
the old workings using support with individual hydraulic props (Peng
34 98 510 4265.
-Díaz).

l rights reserved.
and Chiang, 1984; Ghose, 1984; Stace, 1995). This mining method has
been widely used in the coalfields of Castile-León in Northern Spain.

There are currently no legal norms or regulations in Spain
concerning the types of support systems for coal mines, the range of
slopes, thicknesses and characteristics of the surrounding rock that
workings must have in order to guarantee their functioning under
conditions of safety. Mining companies must draw up a research
project to choose and design the support system in their workings
with the means and knowledge at their disposal, the competent
authorities subsequently being responsible for authorizing the
technical feasibility of this project or not. Nonetheless, this research
project must adapt to the General Regulations of the Basic Mining
Safety Standards, which include the Instrucciones Técnicas Comple-
mentarias or ITC (in English, Complementary Technical Instructions)
that regulate exclusive aspects of safety in mines (ITC, 2002).

In this respect, the draft version of the ITC 04.0.06 currently being
drawn up, which will define the design of longwall coal face support
systems, intends to include the Dortmund guidelines, which establish
very clear limits concerning seam thicknesses and the slopes of
mineable seams when hydraulic props are employed as the support
system. The application of these guidelines would place many of the
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Table 1
Values of the quality coefficients versus the category of roof

Category of
immediate roof

Characteristics of the roof to be caved in Coefficient a1

1 Roofs that cave in naturally when the props
are removed

1.00

2 Roofs that cave in badly and which need
explosives to initiate caving 1:00þ 0:5þ 2:5dM

Ls

3 Roofs that do not cave in and systematically
need explosives 1:00þ 0:5þ 0:8dM

Ls

Table 2
Values of the treatment coefficients of roof

Old workings Coefficient a2

Caving of the roof 1.00
Manual backfill 0.70
Pneumatic backfill 0.50
Hydraulic backfill 0.12

Table 3
Values of the self-supporting coefficient of the immediate roof

Category of the
immediate roof

Lithology Treatment of old
workings

Coefficient
a3

1 Shale Caving 0.75
1 Shale Backfill 0.40
2 Shale/sandstone Caving 0.50
2 Sandstone Backfill 0.35
3 Shale/sandstone Caving 0.40
3 Sandstone Backfill 0.35
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mines that are currently being worked in the coalfields of Castile-León
outside established regulations.

To analyze this issue, this paper presents a study of the behavior of
the hydraulic props in several mines in the aforementioned coalfields.
Specifically, in-depth studies were carried out at twelve workings
presenting slopes of 20° to 36° and thicknesses of between 1.0 and
3.5 m situated at depths of around 250 m. Furthermore, two coal faces
presenting different working conditions were instrumented with the
aim of determining the actual strength provided by each prop
throughout the work cycle. This data was subsequently used to
develop an empirical model that enables the critical pressure that the
props must support to be determined.

As the support pressure is expressed in t/m2 in the empirical
formulas as well as in the regulations, we shall use these units as a
reference (1 t/m2=9.8 kPa). Likewise, as a result of the established
practice in Spanish mines, the support pressure curves are expressed
in kp/m2 (1 kp/m2=9.8 Pa).

2. Calculation of roof support pressures

The calculation of the pressure that the roof of the working exerts
on the hydraulic props is essential in the design of the support system
(Peng and Chiang, 1984; Bigby, 1987), both in order to ensure the
overall stability of the working and to prevent the props from
penetrating the surrounding rock (Venkata and Sudhakar, 2002).
Several empirical formulas were taken into consideration in this
calculation: that of the immediate roof (Terzaghi 1943; Siska and
Aldorf, 1976; Jacobi, 1976). We shall also present a description of the
Dortmund guidelines for the design of a coal face support system and
of how these guidelines are incorporated in the Complementary
Technical Instructions currently being drawn up. On the basis of these
formulations and of the results obtained in a measurement survey
carried out in the actual mine, a new empirical formula is proposed
that enables the support pressures to be determined with greater
precision in the coal mines in the Castile-León coalfields in Northern
Spain.

2.1. Classical methods for determining the roof pressure

The support system at a longwall coal face must be capable of
supporting a thickness (h) of the roof of the working, called the
immediate roof, which is determined as a function of the thickness of
the seam (M) and the swelling coefficient (A) of the rocks by means of
the following formula:

h ¼ M
A� 1

ð1Þ

Once the thickness of the immediate roof (h) and the specific weight of
the rock in situ (Ds) have been estimated, the roof pressure on the
support system may be calculated using the expression:

PI ¼ hd Ds ð2Þ
This formula is a first approximation of the roof pressure, since it does
not take into account the breadth of the support system, the treatment
of the old workings, the tangential forces in inclined workings, etc.
Therefore, should it be used, it is recommendable to place the props at
a distance of no more than 1 m from one another, in both the
longitudinal and transversal senses.

Siska and Aldorf (1976) modifies Eq. (2) by introducing three
coefficients, a1, a2 and a3, which depend on the characteristics of the
immediate roof, thus obtaining the roof pressure P in t/m2, given by:

PS ¼ a1d a2d a3d PI ð3Þ

The quality coefficient of the roof (a1) depends on the way in which
caving of the roof of the working takes place once the props are
removed, three categories of immediate roof being defined. Table 1
shows the most characteristic values, where M is the thickness of the
seam (m) and Ls the length of the coal face supported by the props (m).

The treatment coefficient of the immediate roof (a2) takes into
account whether caving was produced or whether backfill of the old
workings was required. Table 2 shows the most characteristic values.

The self-supporting coefficient of the immediate roof (a3) depends
on the category of the immediate roof, the lithology of the ground and
the treatment of the old workings (see Table 3).

According to Terzaghi (1943) the roof pressure PT (t/m2) depends
on the friction angle of the roof β, the empirical coefficient K, the
thickness of the seam M and LT (the supported length of the coal face
plus the open space at the coal face and in the old workings):

PT ¼
LT þ 2dMd tan 45- � b

2

� �

2d Kd tan bð Þ ð4Þ

This formula takes into account a number of important parameters not
considered in other, simpler formulas, such as the strength character-
istics of the roof and the separation between the coal face and the
caving support.

Another formula used to determine the support pressure is that of
Jacobi (1976), which distinguishes between workings of two types:
those with goaf in the collapsed workings and those in which the old
workings are filled with materials from outside the mine. In the
former type the roof is fragmented into blocks and a variable size
cavity usually exists between the support system and the blocks,
which are more or less compacted by caving. Jacobi studies the forces
both parallel and perpendicular to the seam and calculates the
support pressure establishing equilibrium (including a safety factor).
Fig. 1-a shows the forces in the immediate roof formed by a block of
roof rock above a prop positioned perpendicular to the seam.



Fig. 1. Scheme of the coal face with caving and a) perpendicular props b) strut braces.
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For the support system to be stable, the friction force between the
block and roof (R) must be greater than the component parallel to the
seam of the thrust of the prop (S), while the support strength (A) must
be greater than the sum of the thrust perpendicular to the seam (PR)
and the perpendicular component of the weight of the block (Gb). That
is to say, the following relation must hold:

R N S and A NGb þ PR ð5Þ

R being the friction force given by µPR, where µ is the coefficient of
friction between the block and the roof.

Jacobi also proposes improving the support system by placing
props (strut braces) inclined against the slope so as to prevent the roof
strata from sliding (see Fig. 1-b). The use of these inclined props leads
to the appearance of a thrust parallel to the seam (As) which, in
combination with the friction force (R), helps to counteract the
component of the thrust parallel to the seam (S). The relation that
must hold in this case is:

AS þ R N S ð6Þ

Jacobi reports, as summarized in Table 4, the values of the unit support
pressures (PJ_UNIT) in t/m2 for a thickness of the immediate roof (h) of
1 m, and a specific weight of the immediate roof of 2.5 t/m3.

Seeing that variable slope seams are to be found in the coalfields of
Castile-León, two graphs were plotted that allow us to interpolate the
value of the pressure per unit for intermediate values of the slope of
the seam. Fig. 2 shows the graph of the support pressure per unit for a
dry roof with a safety coefficient of 1.5 and µ=0.7.

Fig. 3 shows the graph of the support pressure per unit for a wet
roof, with a safety coefficient of 1.5 and µ=0.3.
Table 4
Values of Jacobi's support pressure per unit PJ_UNIT

Slope of
the seam

Type of support PJ_UNIT (t/m2)

Dry roof (µ=0.7) Wet roof (µ=0.3)

0° Normal props 3.8 3.8
18° Normal props 4.5 5.7

1 strut brace prop in each 6 4.1 4.6
1 strut brace prop in each 3 3.8 3.8

27° Normal props 5.8 9.0
1 strut brace prop in each 6 5.2 7.2
1 strut brace prop in each 3 4.8 6.0

36° Normal props 6.2 10.4
1 strut brace prop in each 6 5.9 8.3
1 strut brace prop in each 3 5.1 7.0
If the thickness of the loose roof rock is not equal to 1 m, then the
necessary support pressurePJ in t/m2 is equal to theproductof the support
pressure per unit times the thickness of the loose roof stratum (h):

PJ ¼ PJ UNITd h ð7Þ

2.2. The Dortmund guidelines and the draft ITC

In 1996, the Higher Mining Office of Dortmund established a
number of guidelines to be applied in German coal mine workings. In
these, the maximum allowable roof pressure PD on the prop support is
a function of the slope of the seam, α, according to the following
expressions:

If a b 18-; then PD ¼ 8dM ð8Þ

If 18- b a b 36-; then PD ¼ 5þ 0:1666d að ÞdM ð9Þ

In the above equations, M is considered to be the thickness of the
seam in meters and α is expressed in sexagesimal degrees, obtaining P
in t/m2. Furthermore, workings should not be mined using individual
props with caving once the slope exceeds the following expression:

a N 22:5d 3:5�Mð Þ ð10Þ

Whatever the case may be, if αN36°, the Dortmund guidelines
recommend that a specific study be carried out on the effect of the
slope of the seam on the props. They also propose that in coal faces
with thicknesses greater than 2.5 m, self-moving support systems
Fig. 2. Support pressure per unit for a dry roof.



Fig. 3. Support pressure per unit for a wet roof.
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(longwall shields) should be employed, which would leave many of
themines in the coalfields of Castile-León outside the regulations. This
is the case of Seam 24 and the Wide Seam, which we shall study in
Section 3, in which individual hydraulic props are used as the support
system.

Furthermore, the Dortmund guidelines limit the slope of the coal
face (ahead of or behind the line of maximum slope) to 13.5° in seams
of up to 27° and 18° for more inclined seams.

In Spain, there exists a draft ITC (Instrucción Técnica Complemen-
taria or Complementary Technical Instruction of the General Regula-
tions of Basic Mining Safety Standards) on the minimum conditions of
safety that the support systems in coal faces are to comply with. This
draft is based on the Dortmund guidelines and on a series of additional
considerations. According to the aforementioned ITC, in order to be
able to apply the caving method at a coal face with a support system
consisting of individual props (wooden or metallic), Eq. (11) must hold
and the minimum support pressure in t/m2 is to be the greater of the
values:

PITC N 4:5þ 0:16d að ÞdM ð11Þ

PITC N 8dM ð12Þ

That is, the values of the ITC are very similar to those of the Dortmund
guidelines on which the former is based. Moreover, a series of
differentiations are made on the basis of the type of caving and the
types of props used. For the case of coal faces with caving in of the old
workings employing individual props, if the support system consists
exclusively of metallic props, then the maximum workable slope is
Fig. 4. Stresses acting on t
36°, whereas the maximum slope is 26° when using wooden prop
support.

If the slope is greater than 26°, the risk of sliding of the roof
increases. As a result, the draft ITC recommends a more detailed study
of the working and the use of strut brace props in the line of caving. In
the case of the caving of the old workings being controlled using
combined support of individual hydraulic props andwooden cribs, the
maximum slope is 45° and the maximum average thickness is 2.5 m.

If the wooden cribs run parallel to the direction of advance of the
face, the draft ITC provides a grid to obtain the maximum distance
between the rows of cribs, measured parallel to the coal face, which is
a function of the dip and thickness of the seam.

In the case of not being able to mine a working with caving
according to the aforementioned criteria, the old workings must be
backfilled. In these workings, the minimum support pressure, in t/m2,
according to the ITC, is given by:

PITC ¼ 6dM ð13Þ

In the case of using a hanging goaf, besides considering the roof
pressure, the pressure exerted by the backfill on the retaining
elements must also be taken into consideration.

2.3. Proposed formula for the Castile-León coalfields

Having described the classical formulas, we now propose a
formulation that better fits the particular circumstances of coal
mining in Castile-León.

The mechanisms governing roof caving in these mines may be
classified into two types: the fracturing of large blocks, or fracturing
with the formation of voids in the roof more characteristic of loose
ground. Our study shall focus on the former mechanism, seeing that it
occurs in the mines of Castile-León.

To calculate the theoretical support pressure in this case, we
analyze the equilibrium of stresses in a block (see Fig. 4) on which a
row of props placed perpendicular to the face acts.

The block is assumed to be independent of its adjacent blocks,
which implies its “repetitiveness” in the direction of the coal face,
being:

h the height of the block (m).
L1 the length of the block in the direction parallel to the coal

face (m).
L2 the length of the block in the direction perpendicular to the

coal face (m).
he block under study.



Fig. 5. Location of the areas of Seam 24 being mined at the Feixolin mine.

53R. Juárez-Ferreras et al. / International Journal of Coal Geology 75 (2008) 49–62
α the dip angle of the seam.
γ the specific weight of the ground (t/m3).
W the weight of the block (t).
Gb a component of theweight perpendicular to the plane of the

roof (t).
S a component of the weight parallel to the plane of the

roof (t).
A the axial stress provided by the prop (t).
AS the resistance to sliding generated by the prop in contact

with the immediate roof (t).
PR the normal stress transmitted by the block to the upper

roof (t).
R the resistance to sliding between the block and the upper

roof (t).
ϕ the friction angle between the block and the upper roof.
δ the friction angle between the prop and the block.

Initially, the system of props was designed to support the weight of
a block whose dimensions are h, L1, L2 and to avoid the following two
possible failures from occurring: axial failure and failure due to sliding.

Axial failure is to be impeded by providing the props with the
necessary normal force, A, while failure due to sliding is to be avoided
by means of two mechanisms: friction (R) between the block and the
upper roof and friction between the prop and the block (AT), obviously
related to the axial force in the way that will be deduced below. The
Fig. 6. Schematic cross-section AB of the a
Axial Safety Factor (SFA) and Sliding Safety Factor (SFS) are respectively
defined as follows:

SFA ¼
A

Gb þ PR
SFS ¼

Rþ AS

S
ð14Þ

where:

R ¼ PRd tan/ AS ¼ Ad tand ð15Þ

The weight of the block is:

W ¼ hd L1d L2d g ð16Þ

The component of this weight will therefore be:

S ¼Wd sin a ð17Þ

If h (the height or thickness of the block) is not known, this value may
be estimated in seamswith only a slight dip orwhich are horizontal as:

h ¼ M= Cswe � 1ð Þ ð18Þ

where M is the thickness of the seam and Cswe is the swelling
coefficient of the roof strata. In practice, however, it would be advisable
to analyze in detail the most likely thickness of the block according to
the characteristics of the immediate roof.

On the basis of the tests carried out on the coal seams in Northern
Spain, a value of 12° is proposed for the angle δ under dry conditions
and 8° under wet conditions, while the Hoek–Brown failure criterion
(Hoek et al., 2002) as developed in Juarez-Ferreras (2003), was used to
calculate the angle ϕ.

The most important element in the design of the support system is
the axial force of the prop, A, which will be determined by:

A ¼ FSA � Gb þ PRð Þ ð19Þ

Verifying that:

PR ¼
FSDd S� AS

tan/
ð20Þ

As a clarification if the dip of the seam is low, S is a reduced value and
hence PR could take negative values. As this is physically impossible,
the formula would not be valid in such cases.

This situation arises because the force of friction between the prop
and the immediate roof is sufficient to prevent the block from sliding.
It would therefore not be necessary to “push” the block upwards; i.e.
reas under study in the Feixolin mine.



Fig. 7. Details of the working of Seam 24 with the distribution of hydraulic props and wooden cribs.

Fig. 8. a) Coalface working in Seam 24 mined with pick hammers, and b) lane of props.
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the normal force, PR, would not be necessary to generate the friction
force, R. In this case, R=0 and PR=0, while the safety factors would be:

FSA ¼
A
Gb

FSD ¼
AS

S
ð21Þ

Thus, the following condition must hold to prevent sliding:

S b
AS

FSD
ð22Þ

From which we can deduce that:

Wd sina b
FSA
FSD

dWd cosad tand ð23Þ

or, in other terms:

tand
tana

d
FSA
FSD

N1 ð24Þ

This expression quantifies what values of the dip of the seam and of
the prop-roof friction are sufficient to prevent sliding of the block. On
the basis of this expression, we define a discriminatory factor, which
we shall call Ω, the role of which is to make PR intervene only when
necessary. That is:

If
tand
tana

d
FSA
FSD

N1Z X ¼ 0 ð25Þ

If
tand
tana

d
FSA
FSD

V 1Z X ¼ 1 ð26Þ

Wemay now return to the calculation of the theoretical support force
based on expressions (3) and (4), multiplying PR by Ω, to obtain:

A ¼ FSAd Gb þ Xd PRð Þ ð27Þ

PR ¼
FSDdW d sina� Ad tand

tan/
ð28Þ

Introducing the value of PR in the former expression and solving for A,
we obtain the proposed formula:

A ¼
FSAdWd cosaþ Xd sinad FSD

tan/

� �

1þ Xd FSAd tand
tan/

ð29Þ
The theoretical support pressure is obtained by dividing A by the
tributary area given by L1 and L2:

PPRO ¼
A

L1d L2
ð30Þ

In our case, we considered the size of the block by taking L1 as the
distance between the two rows of props positioned perpendicular to
the coal face and L2 as the length of the working.
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This formula includes, as particular cases, the formulas of Jacobi
and of the Dortmund Guidelines. In fact, Jacobi's results would be
obtained if:

▪ The prop-block friction is ignored (δ=0; which means that AS=0).
▪ Friction coefficients between the block and the upper roof of 0.7
and 0.3 are assumed for dry and wet conditions, respectively.

▪ A safety factor of 1.5 is acceptable, as well as a material density of
2.5 t/m3.

▪ The block that may collapse is considered to be of a similar height
to the thickness of the seam.

The formulas proposed in the Dortmund Guidelines would be
obtained in the case of assuming a safety factor equal to 1.6 and a
swelling factor of 1.5, the thickness of the caved roof being double the
thickness of the seam.

The main difference between Jacobi's formula and the newly
proposed formula, Eq. (30), is that the latter does not ignore the
resistance to lateral sliding provided by AS; that is, prop-block friction
is taken into account. For individual seams, this resistance enables a
reduction in the support pressure, which in turn avoids the props
perforating the surrounding rock.

3. Measurement of the pressure in the props inside the mine

Many studies havemeasured in situ support pressure withmore or
less precision (Erer and Heidarieh-Zadeh, 1985; Deb et al., 2006). In
these studies, the pressure cells placed on the rock mass, in the caving
area or among the support elements may be a most valid tool for
Fig. 9. Areas of caving in Seam24: a) in themiddle of theworking, and b) in the upper area.

Fig. 10. a) Working of the Wide Seam mined by a Poisk-3 shearer, and b) detail of the
support system.
measuring pressures in definitive underground structures. However,
they cannot be used for more than 2 or 3 days in a longwall working
due to the dynamics of mining and the harsh working conditions at
the coal face.

Therefore, the choice wasmade to directly measure the pressure of
the hydraulic fluid in the props in order to be able to ascertain the
actual stresses to which each prop is subjected during the different
work cycles at the coal face.

This pressure may be measured by means of a pressure gauge
supplied by the prop manufacturer. However, these pressure gauges
are not very precise, and the process of collecting measurements is
laborious and may often interrupt mining work at the face. Also this
information is not stored continuously and it would be difficult to
know the actual behavior of the working on the basis of sporadic
measurements of pressure. This led to the need to design instrumen-
tation and measuring equipment that allows continuous, almost
simultaneous registering of the pressure in a set of props.

After exhaustive analysis of the possibilities of instrumentation, it
was decided to design a data acquisition systemwith pressure sensors
that measure and store the existing pressure in the hydraulic circuit of
a set of props (between twelve and nine) in the working every 5 s.
Logically, the “critical support pressure” could be determined if the
Table 5
RMR value by lithology in the rock surrounding Seam 24

Lithology RMR Q GSI

Value Class Value Class Value

Coal 31 IV 0.24 Very poor rock 38
Roof wall mudstone 49 III 1.74 Poor rock 57
Footwall siltstone 29 IV 0.19 Very poor rock 37
Footwall shale 31 IV 0.24 Very poor rock 39



Fig. 11. Set up of the measurement box on the props.
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working were to collapse in the area instrumented by a set of props.
Fortunately, this did not occur, but situations close to caving in were
registered, as well as fracturing of the roof, a situation that was
considered the equivalent of collapse.

3.1. Description of the instrumented longwall coal faces

The instrumentation of the pressures in the props was carried out
at twelve coal faces in Castile-León, situated in northern Spain. In two
of these workings, namely those of Seam 24 and the Wide Seam,
systematic pressure measurements were taken as a function of the
mining phases at the coal face. These two workings were chosen on
account of the characteristics of the seam in terms of thickness and
slope and the type of support system employed.

The slope of these workings (around 28° to 35°) and the thickness
of the seams (in both cases, between 2 and 3 m) made their study of
particular interest, since the combination of slopes and thicknesses
means that neither of the seams could be mined using individual
hydraulic props, in case the Dortmund Guidelines were applied.

The Seam 24 working is located in the Feixolin mine in the
municipality of Villablino (León). The mine belongs to the company
“Unión Minera del Norte, S.A.” (UMINSA). It has a thickness ranging
between 2 and 3 m, as well as a slope that varies between 26° and 32°
(with an average value of 28°). This seam is mined as an open-cast
mine in the area of its outcroppings and by means of the longwall
method at a depth of some 300 m (see Fig. 5).

Fig. 6 is a schematic AB cross-section showing the position of Seam
C-24 and the location of the longwall coal face where the pressure in
the props was measured.

The longwall coal face is delimited by two rock drifts to Seam C-24
fromthemain crosscuts of Level 4 (1300mabove sea level) and of Level
6 (1400m above sea level). At its lower end, the seam is accessed from
the surrounding rock of the bottom gate;while at the upper end, a rock
drift gives access to the seam. Initially, a chutewas opened up between
the two floors fromwhichmining of the working was carried out from
left to right. Fig. 7 also shows two details of the working, one close to
the tailgate in which the location of the wooden cribs and the props is
indicated, as well as the goaf area. The other details correspond to an
area close to the bottom gate, in which the position of two rows of
props between the coal face and the goaf can be appreciated.

This working ismined by the longwall method using pick hammers
(see Fig. 8-a), the coal face advancing at a rate of 1.25m/day. Explosives
are used sporadically to facilitate the extraction of the coal. Two types
of individual Salzgitter hydraulic props are used to support the
working: EA-25, which reach up to 2.5 m when fully opened, and
EAM-36, which provide amaximumheight of 3.6m. Fig. 8-b illustrates
an intermediate lane of props in the working.

The old workings are allowed to cave in without using any kind of
backfill. The caving of the roof is easily produced, although Goma 2-ECO
explosives are occasionally needed. Fig. 9 shows two areas of caving, one
in the intermediate zone of theworking and the other in its upper zone.

TheWide Seam, which belongs to the Monasterio Group, is located
in Velilla del Río Carrión (Palencia) and also belongs to UMINSA. It has
a variable slope ranging between 24° and 37° and a thickness of 1.5 to
2.5m. Theminingmethod employed is very similar to that of Seam 24,
although here winning is carried out by means of a POISK-3 shearer,
capable of shearing a lane of 1.15m. Fig.10-a shows a detail of the body
of the shearer opening up a 1.15 m lane, in which the open space the
shearer leaves behind can be seen. The working is likewise supported
by Saltzgitter props (EM-25 and EM-36), as well as Russian
manufactured SUG-10 props. Fig. 10-b shows the last row of props
next to the goaf area.

As regards the geomechanics of the rock mass, the three most
important criteria were employed: RMR (Rock Mass Rating) (Bien-
iawski, 1989), Q (Tunnelling Quality Index) (Barton et al., 1974) and GSI
(Geological Strength Index) (Hoek and Brown, 1997).
Table 5 summarizes the mean values obtained for each of the
lithologies, specifically in the one that defines the roof and floor rock
surrounding Seam 24, made up of mudstone.

For mudstones, the RMR varied between 49 and 51, corresponding
to class III. The siltstones have an RMR ranging between 26 and 32,
while that of the shale is 31, both of which correspond to class IV.
Considering the values of Barton's Q, it may be deduced that the
mudstones would be classified as poor rocks, and the siltstones, coal
and shale as very poor rocks. Considering the immediate roof for Seam
24 and theWide Seam asmudstone, a GSI=49 was employed to obtain
a value ϕ=36°.

A detailed description of the lithological characteristics of the
mines under study, as well as the geotechnical parameters of the
surrounding rock, may be found in Juarez-Ferreras (2003).

3.2. Equipment designed to instrument the props

One of the premises of this research study is that the instrumented
props have to work normally, just like the rest of the props installed in
the working. This meant constructing robust measuring devices, thus
guaranteeing their functioning and duration under the special
conditions in which mining work is carried out.

Before installing the props in the mine, it was necessary to make
somemodifications in the internal circuit of the fluid (oil or awater/oil
emulsion) so as to carry out the corresponding pressure measure-
ments. In the case of the Salzgitter props, access was achieved via the
valves supplied by themanufacturer, while in the SUG-10 props, a hole
had to be drilled in their base to provide access.

Using these connections, it was necessary to design a measure-
ment box for real time registering and storage of the variations in
pressure in the props (see Fig. 11).

Fig. 12 shows a diagram of the connections between this box and
one of the hydraulic props.

Each measurement box has a power source, three pressure sensors
that transform the pressure into values of current intensity, and an
Adam 4018 module that transforms and stores these values in digital
form.

Fig. 13 shows the valve and the high-pressure hydraulic hose used
to connect the hydraulic props to the pressure sensors situated in the
measurement boxes. Special polyurethane hoses were used, suitable
for working under a service pressure of 700 bar (70 MPa).

The coupling hose was divided into two sections using an
intermediate valve to improve its ease of handling in the harsh
conditions of the mine. This valve has high-pressure fast-on couplings
to make the change in position of the valve very easy in order to



Fig. 12. Detail of the measurement box and its connection to the hydraulic prop.
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hamper the development of the productive activity of the mine as
little as possible.

The hose is connected inside the measuring box to one of the three
pressure transducers that convert the hydraulic pressure in the hose
to electrical signals. Each transducer has a scale range of 60 MPa and a
current intensity output of 4 to 30 mA. This output connects to one of
the input channels of the Adam 4018 (Advantech Data Acquisition
Modules). This module has eight channels and enables the intensity
signal of the input channel to be converted into a digital value
(register) with a resolution of 16 bits. It also has sufficient memory to
store these data in real time, being capable of registering up to 10
measurements per second on its eight channels. Operating continu-
ously over a period of 18 h, it could thus store up to 38,000 registers.
Evidently, by reducing the number of measurements per second,
Fig. 13. a) Valve and b) connection hose to the props.
information may be stored continuously for longer periods of time.
This Adam 4018 device connects via a USB cable to an external PC onto
which the stored data is periodically downloaded, thus freeing up the
internal memory of the module and enabling the storage of additional
information.

The pressure transducers, as well as the Adam 4018 module, are
connected to a 12 V battery power supply with an endurance of 72 h.
The entire set up is located in a metal box that fulfils a twofold
mission: to protect the transducers from impacts and to preserve the
data acquisitionmodule from the aggressive environment in themine.

To ensure that the pressure measurements are reliable, the props
and the data acquisition system were previously tested in the
laboratory under load tests which enabled the pressure sensors to
be calibrated and ensured their correct functioning in the mine.
Fig. 14-a shows the load tests carried out on the Salzgitter EM-36
props and Fig. 14-b, shows those on the SUG-10 props. In the latter
case, the coupling to the hydraulic circuit by means of the orifice
opened up in the lower part of the prop can be seen.

Figs. 15 and 16 show the results of the respective load tests carried
out on three EM-36 and three SUG-10 props used in the mine. The
props were tested three at a time with the aim of calibrating the three
sensors in each box.

These load tests were carried out using the developed measure-
ment system as well as the hydraulic hoses and valves that were
subsequently used in the mine.

3.3. Method for measuring the pressure in the props

Once the measuring system had been tested in the laboratory, it
was installed at the coal face. Measurements were taken periodically
using one single box, measuring the specific pressure in three props
belonging to the same row during the time between their loading and
the removal of a row of props.

However, in the two seams mentioned above, an exhaustive
analysis of the support pressure was conducted by taking simulta-
neous measurements in several props in the mine over longer periods
using up to four measurement boxes.

The coal face working in Seam 24, which is mined with pick
hammers and blasting, is supported by two or three rows of props (see
Fig. 17 with two rows). As a box was installed in each row and
connected to three props, the pressure in six or nine props was
simultaneously measured. The measurements were taken at the end
of 2002, the working being continuously instrumented over a period
of 15 days.

The working of theWide Seam, mined bymeans of a shearer at the
time it was instrumented, had up to four rows of props. Thus, the



Fig. 16. Load test on three SUG-10 props.

Fig. 14. Load testing of the props.
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pressure in twelve hydraulic props was simultaneously measured. The
measurements were taken in 2003, the working being continuously
instrumented over a period of 32 days.

Each box was not active throughout the entire sequence of mining
work at the face, since it progressively passed from the coal face to the
goaf position and had to be dismounted and reinstalled as the coal face
advanced. Once the box and the row of three props next to the goaf
area had been dismounted, the former was once more installed in the
Fig. 15. Load test on three Salzgitter EM-36 props.
advance area of the working, thus recommencing the cycle. The data
stored on the Adam 4018 module in the box was periodically
downloaded onto the computer, either when the box was no longer
operative or on the first shift in the morning if it was functioning.

To adequately interpret the pressure data supplied from each box,
it was necessary in each download to make note of the geometrical
features of the working (thickness and slope), the status of the
surrounding rock mass, the spacing between the props (di), and the
distances to the goaf area and to the winning area.

In order to obtain a greater degree of representativeness of the
pressure that the hydraulic props support, tests were carried out at the
top, in the middle and at the bottom of the workings. The basic
features of thickness and inclination in the particular case of Seam 24
are shown below:

▪ Test at the top of the working (thickness 2.5–2.8 m; slope 24°–26°).
▪ Test in themiddle of theworking (thickness 2.7–3m; slope 26°–29°).
▪ Test in themiddle-bottom of theworking (thickness 2.5m; slope 22°).
▪ Test at the bottom of the working (thickness 1.5 m; slope 22°).

For the Wide Seam, instrumented tests were carried out at three
positions in the working:

▪ Test at the top of the working (thickness 1.5–2.3 m; slope 32°–34°).
▪ Test in the middle of the working (thickness 1.9–2.1 m; slope 34°–
36°).

▪ Test at the bottom of the working (thickness 1.8–2.3 m; slope 33°–
36°).

The distances between the props, to the face and to the goaf area
were used to calculate the tributary area on which each set of props
acted, obtaining values ranging from 5 to 8 m2 of tributary area for
Seam 24, and from 14 to 18 m2 for the Wide Seam.
Fig. 17. Sketch of the position of the two boxes and the six instrumented props.



59R. Juárez-Ferreras et al. / International Journal of Coal Geology 75 (2008) 49–62
In both workings, caving was very easily produced on removing
the props closest to the goaf. Blasting was therefore not required. The
instrumented coal faces are situated at a depth of 250 to 350 m.

3.4. Pressure curves during a working cycle

It was not easy to organize the pressure measurement values for
their correct interpretation, since an internal pressure was obtained
from each prop that had to be analyzed taking into account the
position of the props in the advance cycle of the coal face.

To do so, graphs were plotted that included the pressures of “trios”
of props in the same row in the sense parallel to the coal face. These
graphs show the support pressure (in kp/cm2) supported by each prop
over time. The registered time corresponds to the interval between
two downloads from the Adam 4018 modules onto the computer.

The downloading of data was carried out once a day to interfere as
little as possible withmining work. During working days, the pressure
data were registered every minute. The measurement station also
remained active during weekends, downloading the data onto the
computer onMondays. To do so, the automatic measurement intervals
were readjusted, collecting pressure data every 5 min so as to ensure
continuous registry without intermediate downloads to thus free up
the internal memory of the Adam 4018 module.

Viewing a historical record of downloads corresponding to three
boxes throughout a working cycle at the coal face is most illustrative.
Fig. 18-a shows the position of the active boxes in the working with
respect to the goaf area and the coal face in each of the phases of the
mining cycle in the working. Six phases can thus be appreciated in a
complete mining cycle at the coal face of Seam 24.

Fig. 18-b simultaneously displays the pressure graphs in kp/cm2 of
the three measuring boxes. Each graph from a box corresponds to a
“trio” of pressure as a function of time and thus of themining phases of
the cycle. The nomenclature employed in the graphs is the following:

▪ Letters A1, A2 and A3 identify the boxes.
▪ Letters B, M and C represent the location along the row: B is the
prop closest to the bottom gate (in red), M is the intermediate prop
(in green) and C is the prop closest to the tailgate (in red).
Fig. 18. Pressures (kp/cm2) registered in each bo
The first graph shows the cycle of measurements from box A1
stored from the evening of 7/10/02 to the morning of 8/10/02, with
box A1 positioned at the front of the advance of coal winning and box
A3 situated in the goaf area. The following graph represents the
measurements from box A2, registered from the morning of 8/10/02
till the morning of 9/10/02. The third graph shows the period between
the morning of 9/10/02 and the morning of 10/10/02.

To facilitate the interpretation of these graphs, this work cycle was
broken down into six phases corresponding to the most representa-
tive situations from the point of view of support:

▪ Phase 1: In Phase 1, box A1 was situated at the coal face and box A3
in the goaf area, while box A2 was disconnected. Coal was won
from the face during the first shift on 8th October 2002. A new row
of props was installed on the 4pm shift and box A2 was connected.
Phase 2 was considered to commence at this moment in time. In
the graph for box A2, it can be observed that the pressures were
null at this moment. When loaded, different pressure values began
to be registered in this box.

▪ Phase 2: During Phase 2, some hours after installing the props, the
row corresponding to box A3 was removed from the goaf area.
After recovering the props, box A3 remained at the coal face and
box A1 in the goaf area. Special note should be taken of the increase
in pressure observed around the middle of Phase 2, which was
motivated by the recharging of the three instrumented props at the
coal face (box A2) carried out by theworkers to secure the working
in the time prior to blasting. Coal winning proceeded once blasting
had taken place during the remainder of Phase 2.

▪ Phase 3: Phase 3 commenced at 4pm on 9th October 2002, when a
new row of props was installed and box 3 was connected at the
coal face, box A2 remaining in an intermediate row between the
face and the goaf area. By installing a new row of props before
removing those already in service, the working had three rows of
props for a few hours corresponding to Phase 3. The props in the
goaf area were not recovered until the coal face had been fully
propped up.

▪ Phase 4: Phase 4 commenced around 0 h on 10th October 2002,
when the props corresponding to box A1 were removed. From this
x in a work cycle at the Seam 24 coal face.



Table 6
Interval of stresses and pressures measured in the mine

Working Part of the working Number of props Total stresses (t) Mean stress per prop (t) Tributary area (m2) Support pressure (t/m2) Remarks

Seam 24 Top 9 47.4–95.2 5.3–10.6 5.2 9.1–18.3 Intact roof
Seam 24 Middle 9 66.8–93.9 7.4–10.4 6.3 10.6–14.9 Intact roof
Seam 24 Middle-bottom 9 31.1–54.7 3.5–6.1 7.6 4.1–7.2 Fractured roof in bad condition
Seam 24 Bottom 9 82.1–152.8 9.1–17.0 7.6 10.8–20.1 Intact roof
Wide Seam Top 12 118.7–205.9 9.9–17.2 14.3 8.3–14.4 Intact roof
Wide Seam Middle 12 80.1–110.4 6.7–9.2 17.8 4.5–6.2 Fractured roof in bad condition
Wide Seam Bottom 12 145.9–190.0 12.2–15.9 17.8 8.2–10.7 Intact roof
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moment onwards, A2 was displaced to the goaf area. Before the
end of Phase 4, props were installed at the coal face, connecting up
box A1 to the three winning props, while box A2 continued in the
goaf area.

▪ Phase 5: Phase 5 commenced around 0 h on 11th October 2002
when removal of the props corresponding to box A2 commenced.
In the graph, it can be seen that the sensors in this box stopped
measuring. Of course, in keeping with the usual working sequence,
the coal face had to be propped up before removing the goaf props
on the evening of 10th October. From the moment at which box A2
started functioning again, the work cycle was completed, the props
corresponding to box A1 remaining at the coal face and those of
box A3 in the goaf area.

This closed the full cycle of mining in the working.

3.5. Stresses in the props and support pressure measured in situ

The systematic survey of pressure measurements in the props
enabled very interesting information to be obtained regarding the
behavior of the support system. Two values were calculated from the
data supplied by the pressure registers to this end. These two values are:

▪ The stress in each prop, which is obtained by multiplying the
pressure measured in the hydraulic circuit in each prop by the area
of the prop's thrust piston.

▪ The support pressure, which is obtained by summing the stresses
transmitted by each set of props divided by the tributary area
supported by said set of props.

Table 6 shows the intervals of total and mean stresses in the props
and the intervals of support pressures. The reference for these intervals
comprised the pressure values obtained in 9 props in Seam 24 and in 12
props in theWide Seam. The table shows the area of theworkingwhere
each of these values was obtained.
Table 7
Pressure measured in tests for different seams and slopes

Thickness of
the seam

Slope of the
seam (°)

Stable support
pressure (t/m2)

Critical support
pressure (t/m2)

Remarks

2.60 33 16.10 7.20 Fracture did not seem
very close

1.90 31 14.70 5.40
2.80 34 14.90 6.90
1.50 34 12.10 4.60 Fracture seemed very

close
2.10 32 16.20 6.10 Fracture did not seem

close
2.30 29 17.50 6.20
2.50 26 20.10 6.80
1.70 30 10.80 5.30 Fracture did not seem

very close
1.70 27 10.40 5.20
2.30 33 11.00 6.20
1.00 25 4.00 2.80 Fracture seemed very

close
1.20 22 5.10 3.10

Table 8
Theoretical and measured support pressures per meter of thickness of seam

Seam
thickness (t)

Slope of
the seam
(°)

Support pressure per meter of thickness in t/m2

Theoretical Critical

Jacobi
PJ

Dortmund
PD=PITC

Proposed
PPRO

Measured
in the
mine

Measured in the
mine (×3)

2.60 33 9.95 10.5 5.85 2.77 8.31
1.90 31 9.65 10.17 5.67 2.84 8.53
2.80 34 10.10 10.67 5.93 2.46 7.39
1.50 34 10.10 10.67 5.93 3.07 9.20
2.10 32 9.80 10.33 5.76 2.90 8.71
2.30 29 9.34 9.83 5.49 2.70 8.09
2.50 26 9.85 9.33 5.20 2.72 8.16
1.70 30 9.50 10.00 5.58 3.12 9.35
1.70 27 9.02 9.50 5.30 3.08 9.18
2.30 33 9.95 10.50 5.85 2.70 8.09
1.00 25 8.68 9.17 5.1 2.80 8.40
1.20 22 8.16 8.67 4.79 2.58 7.75
Table 7 shows the support pressures under clearly stable condi-
tions and the critical pressure (close to collapse) detected in the tests.
In this case, the values were obtained from twelve different workings
in the Castile-León coalfields.

The critical pressure corresponds to those measurements in the
workings in which the support system was observed to be in a poor
condition and hence close to the situation of collapsing, although this
evidently never occurred. As these workings were in the coal winning
stage, suitable measures were taken for this event not to occur
(recharging of props, strengthening of their supports, reduction of the
separation between props and the use of wooden sleepers to suitably
distribute stresses on the surrounding rock).

Summarizing the values obtained, the critical support pressure in
the instrumented workings falls within the range of values of 2.8 t/m2

to 7.2 t/m2. It should be borne in mind that the above figures may only
be extrapolated to workings like those instrumented in the Castile-
León coalfields in Northern Spain. That is to say, workings with slopes
of between 25° and 35°, for thicknesses of between 2 and 3 m and at a
depth of less than 300 m.

4. Comparative analysis of empirical formulations in the Castile-
León coalfields

In this section, we shall compare three classical formulas for
calculating support pressure with the formula proposed in this paper
for the Castile-León coalfields. The immediate roof and Siska's formulas
do not take into account the slope of the coal seam and were not
considered relevant in this study. The most interesting results are those
obtained using Jacobi's formula, PJ, the Dortmund formula, PD, and that
proposed in this paper, PPRO.

Table 8 shows the values obtained using the classical and proposed
formulas in each working, as well as the critical support pressure
values measured in situ in the mine. To make the values of all the
seams comparable, the support pressure is expressed in t/m2 per
meter of thickness of seam.



Fig. 19. Support pressure per meter of thickness, both theoretical and that measured in the mine.
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In this table, the critical pressures have been multiplied by three to
obtain a reference value that is comparable with the theoretical values
of the classical formulations.

Fig. 19 shows the relationship between the theoretical support
pressure and the slope of the coal seam. Jacobi's formula and the one
proposed here were calculated considering δ=12° under conditions of
a water-free (dry) immediate roof and δ=8° in the case of water being
present in the roof.

The Jacobi-water and Dortmund recommend a substantial increase
in support pressure as the slope of the seams increases. They do so to
neutralize any possible sliding of strata. However from the data
presented, it should be questioned whether this increase produces
positive effects in the cases were the immediate roof and floor rock is
relatively soft. If the support pressure is increased, perforation
phenomena may arise that destabilize the props locally and have the
contrary effect to that intended.

Depending on the measures carried out in the mine, the supple-
mentary pressure needed to prevent this sliding of the strata would not
bemore than around 2–3 t/m2 (in the order of 25% of the critical support
pressure for the majority of situations).

The Jacobi and Dortmund formulas seem to be conservative for the
cases studied here bearing in mind that they give theoretical values
threefold higher than the critical pressure measured in the support
system.

The formula proposed in this paper, which considers the presence
of water in the roof (proposed-water) provides support pressure
values that are clearly lower than Jacobi and Dortmund (specifically,
between 50 and 60% with respect to these formulas), although they
are double the critical pressures measured in situ. However, the
formula that best adapts to these values measured in the workings is
the proposal that does not consider water in the roof (proposed-dry).
This is due to the fact that the proposed formula considers the
resistance to sliding between the immediate roof and the support of
the props, thereby reducing the pressure needed to impede the sliding
of the strata in inclined seams. For this to occur, the props must be
properly installed, with metal framesets also properly bolted to the
roof and floor.

From all of the above, it may be inferred that the Dortmund
formulas which reflect the characteristics of the German coal seams
(deep and solid surrounding rock) do not fit sowell to themines under
study in the Castile-León coalfields. This is due to the fact these mines
are closer to the surface and the strength characteristics of their
surrounding rock are poorer, which opens the possibility that the
support props can perforate the surrounding rock (Juarez-Ferreras,
2003).
5. Conclusions

A measurement survey was carried out in workings in the Castile-
León coalfields that enabled us to estimate their support pressures.
The critical pressure in the instrumentedworkings falls within a range
of values of between 4.1 t/m2 and 7.2 t/m2. It should be borne in mind
that these findings are only valid for the instrumented workings (25°–
35 slope, 2–3m thicknesses, coverings of less than 300m andmedium
and low strength surrounding rock).

On the basis of these values, an empirical formula has been
proposed (Eq. 30) that enables the support pressure to be determined
as a function of the slope of the seam. This formula takes into account
the resistance to lateral sliding between the prop and the immediate
roof block. For inclined seams, this resistance permits a reduction in
the support pressure, which also avoids the problem of the props
perforating the surrounding rock.

As regards the studied workings, the Dortmund guidelines
establish very conservative limitations to the mining of longwalls
using the support system of individual props. Further studies need to
be conducted in situ so as to directly incorporate these guidelines in
the ITC, since it is our understanding that this incorporation would
leave some seams that have been safely mined using the above
support system in recent years outside of the regulations.
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