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SECCION I: INTRODUCCION

El constante crecimiento de la poblacion en la ciudad de Salta y consecuentemente el aumento
exponencial del parque automotor, ha llevado a la inevitable congestion del transito en las
principales calles de la ciudad, incrementando considerablemente los tiempos de transporte, los
accidentes de transito y dificultando la conexion de los diferentes puntos estratégicos y de
interés en la Capital.

La proyeccion de un Tunel Subterraneo Ferroviario no solo disminuiriaconsiderablemente las
probleméticas antes expuestas, sino que agilizaria el traslado de personas y seria un progreso
considerable para una ciudad con tendencia a crecimiento urbano lineal sentido Norte-Sur por
las limitaciones geogréficas existentes.

Se presenta el proyecto de tinel de 9.282,34 metros lineales de longitud. EI proyecto del soporte
primario del tdnel, partiendo de las condiciones geoldgicas-geotécnicas-geofisicos que
caracterizan a los terrenos, pasa por la determinacion de las cargas que deben ser soportadas por
los sostenimientos y finalmente concluye con la seleccion de la tipologia adecuada para el
soporte y con el consecuente dimensionado estructural consistente con los criterios de
seguridad, eficiencia y economia de la obra. Sin embargo, cabe aclarar que el mismo estara
sujeto a los ajustes y modificaciones que las condiciones y los comportamientos reales de las

excavaciones a efectuar, sugieran o impongan en el curso de las obras.
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Fuente: Google Earth.
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SECCION I1: DISENO DEL TUNEL

1.1 ANALISIS DEMOGRAFICO EN LA CIUDAD DE SALTA

Todo proyecto lleva un estudio profundo interdisciplinario méas alla del calculo y la
fundamentacion teorica analizada en un marco ingenieril, considerdndose ademas factores
econdmicos, sociales, ambientales, entre otros.

Una obra de gran envergadura, como ser el proyecto de un tanel subterraneo, requiere de una
planificacion y proyeccion a futuro, debido al gran sacrifico econémico y social que implica,
haciéndose injustificable un proyecto de tal talla, si no se tiene en cuenta el crecimiento
demogréafico de nuestra ciudad que conlleva necesariamente al aumento en el parque automotor.
Un estudio del crecimiento demografico de una region abarca infinidad de analisis que van mas
alla de aproximaciones estadisticas y modelos de tendencia, obviando otros factores no menos
importantes como ser aspectos socioecondmicos, politicos, entorno y desarrollo, politicas
migratorias, entre otros. Sin embargo, para la estimacion del crecimiento poblacional en la
Ciudad se utilizaran diferentes métodos basados en modelos matematicos de crecimiento y
aproximacion, cuyos resultados se consideran suficientemente satisfactorios, sin necesidad de
abordar demasiado en el estudio estadistico que se aleja de los objetivos de esta tesis.

Segun los dltimos censos en el pais, y teniendo en cuenta la poblacion en la Ciudad de Salta, se

obtuvo de la "Direccion General de Estadisticas" la siguiente informacién:

Departamento Censos Nacionales
1869 1895 1914 1947 1960 1970 1980 1991 2001 2010*
Capital 16.877 20.361 33.636 76.552 123172 182,535 265.995 373.586 472.971 536.113

(1) - Hasta 1947 Campo Santo, posteniomente Gral. Martin de Goemes.
(2) - Excluye el pueblo de San Antomo de los Cobres que pertenecia a La Poma y
paso a la entonces Gobernacion de Los Andes
(3) - Poblacion de los departamentos San Antonio de los Cobres y Pastos Grandes
que sefian anexados a Salta en 1943, procedentes da la ex-gobernacion de los Andes

(4) - Hasta 1947 Orén: postenormenta Ordn y Gral. J. De San Martin
(") la poblacién incluye a las personas vwiendo en la calle

Fuente: INDEC. Censo Nacional de Poblacidn y Vivienda, 1980 y 1991

Censo Nacional de Poblaciin, Hogares y Vivendas 2001 y 2010

Tabla I1.1.1 Poblacién de la Ciudad de Salta.
Fuente: Direccion General de Estadisticas.

Mediante diferentes métodos de proyeccion de poblacion, se estimo la poblacion de la Ciudad

de salta para el afio 2041.
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1.1.1 Proyeccion Demogréfica por Ajuste Lineal-Tendencia Historica
Poblacion en la Ciudad de Salta (Afio 2041): 806.934 habitantes
‘Poblacion Ciudad de Salta
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600000

Poblacion

500000
400000

300000
1991 1996 2001 2006 2011 2016 2021 2026 2031 2036 2041

== Poblacion| 377954 420852 463750 @ 506648 549546 592444 @ 635342 678240 721138 764036 806934
Afio

Figura I1.1.1 Proyeccién demografica de la Ciudad de Salta por Ajuste Lineal.
Fuente: Elaboracion Propia.

1.1.2 Proyeccion Demogréfica por Tasa Geométrica Decreciente:
Poblacion en la Ciudad de Salta (Afio 2041): 825.485 habitante

‘Poblacion Ciudad de Salta
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300000
1991 1996 2001 = 2006 2011 2016 2021 2026 2031 2036 2041

=="Poblacion 411496 441164 472971 507071 543630 582824 624844 669894 718192 769972 825485

Afio
e Poblacion

Figura 11.1.2 Proyeccién demografica de la Ciudad de Salta por Tasa Geométrica Decreciente.
Fuente: Elaboracion Propia.
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1.1.3 Proyeccion Demogréafica Por Curva Logistica
Poblacion en la Ciudad de Salta (Afio 2041): 616.301 habitantes
"Poblacion Ciudad de Salta
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800000

700000

600000
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500000
400000

300000
1991 1996 2001 2006 2011 2016 2021 2026 2031 2036 2041

e Poblacion 373586 420700 463194 499926 530530 555257 574742 589799 601257 609875 616301

Afio

e Poblacion

Figura 11.1.3 Proyeccién demografica de la Ciudad de Salta por Tasa Geométrica Decreciente.
Fuente: Elaboracion Propia.

1.1.4 Comparacion de los Resultados Obtenidos

Los resultados analizados permiten evidenciar un crecimiento poblacional estimado por los
métodos descriptos con anterioridad, relativamente cercanos en cuanto a los obtenidos por los
métodos “Proyeccion Demografica por Ajuste Lineal-Tendencia Historica” y “Proyeccion
Demografica por Tasa Geométrica Decreciente”, variando solo en un 2.25% los resultados
arrojados para el afio 2041 mientras que el Gltimo método “Proyeccion Demografica Por Curva
Logistica” presenta una desviacion considerable del 23,62% y 25.34% respectivamente, lo cual

se evidencia en la Figura I1.1.4 y en la Tabla I1.1.2

Afio Ajuste Lineal = Tasa Geometrica Curva Logistica
1991 377954 411496 373586
1996 420852 441164 420700
2001 463750 472971 463194
2006 506648 507071 499926
2011 549546 543630 530530
2016 592444 582824 555257
2021 635342 624844 574742
2026 678240 669894 589799
2031 721138 718192 601257
2036 764036 769972 609875
2041 806934 825485 616301

Tabla 11.1.2 Variacién Demograéfica.
Fuente: Elaboracién Propia.
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Poblacion Ciudad de Salta
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-g-=Tasa Geometrica Decreciente 411496 441164 472971 507071 543630 582824 624844 669894 718192 769972 825485
Curva Logistica 373586 420700 463194 499926 530530 555257 574742 589799 601257 609875 616301

Afio

Figura 11.1.4 Curva de Comparacioén: Estimacién de la Poblacién en la Ciudad de Salta.
Fuente: Elaboracion Propia.

Si bien, como ya se menciond anteriormente, estos métodos permiten dar valores muy
estimativos sin considerar la infinidad de parametros que intervienen en la variacién
demogréfica de una region, a fin de los objetivos de esta tesis, se considera que la “Proyeccion
Demografica por Tasa Geométrica Decreciente” es el método que refleja de mejor manera
la tendencia de crecimiento de nuestra Ciudad, mostrando una tendencia demogréfica creciente
y arrojando valores conservadores.

1.2 PARQUE AUTOMOTOR EN LA CIUDAD DE SALTA

Segun los informes realizados por la Direccién General de Estadisticas de la Provincia de Salta,
en el afio 2017 en la capital, el parque automotor ascendia a 296.896 vehiculos que
contemplaban los seis grupos clasificados por la investigacion, representando un numero de

260 vehiculos cada mil habitantes en la Ciudad.

Parque Automotor en municipios, por grupos de categorias (Provincia de Salta. Afio 2017)
Municipios  Total G. | G. Il G. Il G.IV G.V G.VI
Capital 296896 160404 26353 2879 1945 94 105221

Observaciones:
G. | incluye: automdviles, rurales, estancieras, jeeps, 4x4.
G. Il incluye: camiones, camionetas, furgones, pick up, ambulancias, carrozas funebres.
G.II incluye: taxi, 6mnibus, micro dmnibus, transporte escolar, remises y similares.
G. IV: incluye tréiler, acoplados y semiremolques.
G.V incluye: casas rodantes.
G.VI incluye: motonetas, motocicletas, motocargas.

Figura 11.1.5 Parque Automotor en la Provincia de Salta — Afio 2017
Fuente: Direccion General de Estadisticas de la Provincia

Se puede observar una tendencia de crecimiento del parque automotor, en coincidencia con el
aumento demogréfico, mediante informacién obtenida de la Direccién General de Estadisticas

de la Provincia del parque automotor por afio en la Ciudad de Salta.
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Mediante una Aproximacion Polinémica de Grado 2 se obtuvo la ecuacion que representa el
parque automotor en funcién del afio, siendo posible una aproximacién del crecimiento del

mismo, para evaluar la situacion del transporte en la ciudad en la vida util del proyecto.

275000 = 916,1579670330x2 - 3.667.142,7189559800x + 3.669.768.147,3801600000
250000 ~®
A4
225000 *
200000 L
175000
150000 e i
125000 Y
.V...h.”‘L..l%"'.”

100000

75000

50000

25000

0
1998 2000 2002 2004 2006 2008 2010 2012 2014 2016

Afo Grupo |-V Grupo VI Total Aprox
2000 89556 21813 111369 114578
2001 91775 22170 113945 112983
2002 93789 22596 116385 113221
2003 94268 22613 116881 115290
2004 97364 23094 120458 119193
2005 101926 23590 125516 124927
2006 107036 25233 132269 132494
2007 111549 26541 138090 141893
2008 117297 30072 147369 153125
2009 132233 34019 166252 166189
2010 135575 45263 180838 181085
2011 145771 55938 201709 197813
2012 155303 65222 220525 216374
2013 165281 74122 239403 236767
2014 173146 80770 253916 258993

Figura I1.1.6 Aproximacion Parque Automotor
Fuente: Direccion General de Estadisticas de la Provincia

1.3 SISTEMA DE TRANSPORTE DE PASAJEROS EN LA CIUDAD DE SALTA
Actualmente, el transporte de pasajeros en el area metropolitana de Salta, se encuentra a cargo de
SAETA (Sociedad Andnima de Transporte Automotor). Entre las 600 unidades que prestan el
servicio en el area metropolitana se destaca el modelo Mercedes Benz Metalpar Tronador, que
permite llevar a pasajeros con movilidad reducida. La gran mayoria de las unidades cuentan
con una antiguedad que va desde un mes a 2 afos.

La importancia del transporte de personas en nuestra Ciudad se ve reflejada en el impactante

ndmero de pasajeros que abordan los colectivos en Salta, con datos recopilados por el “Informe
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de Gestion del Transporte Publico” desde 2011 hasta la fecha, que reflejan en el afio 2019 un
total de 162.781.766 de usuarios entre las distintas categorias.

A fin de analizar la tendencia en el uso del sistema de transporte, se tomo los valores de
pasajeros que utilizaron el servicio, sin discriminar el tipo de boleto utilizado, para poder

visualizar la situacion en nuestra Ciudad:

Ano Pasajeros
2011 133806999
2012 144585330
2013 148463034
2014 165864320
2015 178487787
2016 182959619
2017 179675863
2018 167392033
2019 162781766
2020 42294406
200000000
180000000 . .......... O, ..._.
o* T e ®-....
160000000 0 ..... ®
; P T L
140000000 s Y =-11031%6 + TE+08X5 - TE+T1x* + 2E+15%3 - 3E18X2 + 2E421x - 7E+23
120000000
100000000
80000000
60000000
40000000
20000000
0
2010 2011 2012 2013 2014 2015 2016 2017 2018 2019 2020 2021

Figura 11.1.7 Pasajero por afio — SAETA
Fuente: Sociedad Anénima de Transporte Automotor

El grafico realizado en base a la informacion del “Informe de Gestion del Transporte Publico”
nos muestra claramente una tendencia fluctuante, de periodos de crecimiento y decrecimiento,
sin embargo, los grandes numeros de pasajeros por afio muestran innegablemente un sistema
de transporte saturado, con tendencia creciente en la demanda de su uso.

Considerando el periodo correspondiente al afio 2020 un punto alejado, producto a que los datos
reflejan una caida importante en consecuencia del “Aislamiento Social Preventivo y
Obligatorio” debido a la pandemia mundial y que no representa la tendencia en la demanda del
servicio, la “Aproximacion Polinémica de Grado Seis” fue realizada con los datos obtenidos en
el periodo 2011-2019, obviando el afio mencionado anteriormente para evitar datos erréneos
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que generen tendencias irreales.

Cabe mencionar que los colectivos utilizados por parte de SAETA claramente representan uno
de las causas mas determinantes de congestion de las calles de la Ciudad, especialmente en las
zonas y horas mas transitadas, contribuyendo de manera negativa a las problematicas
descriptas.

1.4 CRECIMIENTO DE LA CIUDAD DE SALTA

El crecimiento no solo se ve reflejado en el numero de habitantes de la Ciudad en los datos
recopilados en los Censos de nuestro pais, sino que consecuentemente trae una expansion de la
Ciudad, con una tendencia de crecimiento lineal, producto a las limitaciones geogréficas
existentes. La ciudad crece en muchos aspectos de manera poco ordenada que afectan o inciden
en la calidad de vida de sus ciudadanos.

La evolucién de la zona urbana de la Ciudad se ve claramente influenciada por el medio fisico
que lo rodea, conformado por un conjunto de unidades de relieve, caso de las serranias,
piedemonte, cursos fluviales y otras geoformas tipicas que la conforman.

Para contemplar la tendencia de crecimiento de nuestra Ciudad, se recopilaron imégenes
satelitales de la Capital, para poder observar su crecimiento y expansion a lo largo de los afios.
Esta investigacion dio como resultado las fotografias satelitales que se muestran en la Figura
11.1.8, Figura I1.1.9, Figura 11.1.10, Figura 11.1.11, Figura I11.1.12, Figura 11.1.13 y Figura 11.1.14,
ordenadas cronologicamente desde el afio 1984 hasta la actualidad, donde se puede evidenciar
un crecimiento con tendencia lineal, debido a las limitaciones geoldgicas que presenta la

topografia de nuestra Ciudad.

Figura 11.1.8 Ciudad de Salta- Afio 1984
Fuente: Google Earth.
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Figura 11.1.9 Ciudad de Salta- Afio 1989 - La ciudad crece, pero casi Unicamente en el norte y sur.
Fuente: Google Earth.

Figura 11.1.10 Ciudad de Salta- Afio 1994 - Primeros indicios de desarrollo en la zona sudeste. Sigue creciendo
el norte hasta llegar casi a los margenes del rio Vaqueros.
Fuente: Google Earth.

Figura 11.1.11 Ciudad de Salta- Afio 2004 El norte detiene su expansion contra el rio Vaqueros. Comienza la
expansion hacia el oeste, zona del Grand Bourg.
Fuente: Google Earth.
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Figura 11.1.12 Ciudad de Salta- Afio 2009 - Incorporacion de terrenos que eran del Ejército. Circunvalacion
Oeste (importante via de comunicacion en la ciudad)
Fuente: Google Earth.

Figura 11.1.13 Ciudad de Salta- Afio 2014 - Zona Sudeste sUper poblada y en constante crecimiento. En el Norte,
B° El Huaico y alrededores muy desarrollados. La ruta 28 y el propio San Lorenzo consolidados. San Luis y todo
el sudoeste registra una enorme expansion urbana. También hacia el Sur se desarrollan nuevos emprendimientos.
Fuente: Google Earth.

Salta

Salta es una capital provincial del
noroeste montafioso de Argentina. Se
fundé en 1582 y es conocida por su
arquitectura colonial espafiola y su

Figura I1.1.14 Ciudad de Salta- Afio 2020
Fuente: Google Earth.
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En consecuencia, debido al crecimiento lineal de la ciudad, se magnificaran las problematicas,
encontrandose cada vez méas desconectados los diferentes puntos de la ciudad, teniendo grandes
tiempos de traslado por parte de las personas, manifestando una cobertura ineficiente en el
sistema de transporte en una ciudad en continuo crecimiento, tanto urbano como demografico,
lo que solicitaria la expansion de la flota de colectivos e incremento de vehiculos personales,
sin embargo esto seria contraproducente con lo que respecta al parque automotor, accidentes

vehiculares y congestion del trafico.
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2.1 ANALISIS DE LOS ESTUDIOS PRELIMINARES

Las proyecciones demogréficas muestran indudablemente un crecimiento de la poblacion en la
Ciudad, que conlleva sin lugar a duda un aumento en el parque automotor y la demanda de la
utilizacion de los servicios de transporte disponibles en la Ciudad, que se pueden observar en las
lineas de tendencia creciente de la Seccion 11.1.1.4 respectivamente.

Ademaés, el desarrollo de la construccién en altura en el micro y macro centro de Salta
incrementan la problematica generando zonas criticas para el trafico.

Una solucion viable a las problemaéticas que se asemejan cada vez mas y parecen ser inevitables,
seria la construccion de un tunel subterraneo de transporte de pasajeros que conecte la ciudad,
permitiendo descomprimir estas zonas criticas y posibilitando un traslado eficiente y veloz de
personas, descongestionando y evitando la saturacion del sistema de transporte en la Ciudad.

El mismo buscara dar solucién a las problematicas expuestas, sin perder de vista que una obra
de tal envergadura, en una ciudad con potencial turistico, no solo debe ser un sistema de
transporte de pasajeros, sino también una interconexion de los puntos de interés méas
importantes de la Ciudad.

2.2 DISENO GEOMETRICO DE LA TRAZA DEL TUNEL

2.2.1 Traza del tunel

El disefio de la traza de un tunel ferroviario para transporte de pasajeros en la Ciudad requiere
de un estudio profundo de los distintos puntos de interés, tendencia de crecimiento urbano,
proyecciones a futuro, entre otros.

Los aspectos méas relevantes para la justificacion de una obra de tal envergadura fueron
expuestos en los capitulos anteriores, sin embargo, la traza del mismo se vera altamente
influenciada por los puntos de importancia en la Capital.

Ademas, se debe tener en cuenta el gran impacto del turismo, debiendo indiscutiblemente pasar
dicha traza por la zona del microcentro de la Ciudad, conectando con los distintos puntos de
interés en la Capital, como ser:

Paseo Guemes: se fue transformando en estos ultimos afios en una de las zonas mas pujantes
y pintorescas en materia de gastronomia dentro de la ciudad de Salta, con propuestas ya
instaladas que cuentan con planteos innovadores, fusionando sabores regionales con las nuevas
tendencias.

Monumento Giiemes: es una construccion de 25 m de altura de la ciudad de Salta. Esta ubicado
al final del Paseo Giiemes a los pies del Cerro San Bernardo donde el general cay6 por primera
vez de su caballo mientras cabalgaba herido de bala a la cafiada de la Horqueta, donde murio
unos dias después. Fue construido desde 1920 hasta 1931 con rocas de mas de 75 kg que fueron
Estrada, Cristian Ariel
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extraidas del cerro San Bernardo.

Terminal de Salta: Punto estratégico, especialmente considerando la gran importancia del
Turismo en la Ciudad.

Parque San Martin: EI Parque San Martin con una gran arboleda y un hermoso lago, invita a
un agradable y delicioso paseo. El lago ubicado préximo a la Terminal es un divertido paseo
para turistas y saltefios: Arboles afiosos, palmeras, lago artificial con fuente de aguas danzantes,
botes entre otras atracciones.

Universidad Catdlica: es una institucion Argentina de educacion superior universitaria, de
gestion privada, confesional catolica, sin fines de lucro, con autonomia que otorga la legislacion
vigente en el sistema universitario argentino. Actualmente consta de alrededor de 26.000
alumnos inscriptos representando gran parte del flujo de personas y utilizacion del Transporte
en la Ciudad.

Asi la Traza del Tunel representada a Eje, con didmetro de seccion a definir se puede observar

en laFigura 11.2.1

Figura I1.2.1 Traza Tanel Subterraneo.
Fuente: Elaboracion Propia - Google Earth.
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Figura 11.2.2 Traza del Tdnel — Ciudad de Salta.
Fuente: Elaboracion propia - AutoCAD
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3.1 INTRODUCCION

En este capitulo, se enfocara en el disefio del sostenimiento del Tunel, basado en bibliografia

recomendada a nivel mundial, como asi también las normativas vigentes que gobiernan este

tipo de estructuras.

3.2 ELECCION DEL SOSTENIMIENTO

Como se detalla en la Seccion 111.7.3 las tuneladoras (TBM) han tomado una ventaja

considerable frente a las otras alternativas, debido a grandes factores:

e Permiten mecanizar todas las operaciones necesarias en la construccion de tineles 'y por ello
se consideran una opcion especial para el disefio y construccion.

e Amplia variedad de condiciones geoldgicas, con grandes dimensiones y alcanzando
velocidades de avance superiores a los métodos parcialmente mecanizados.

e Mejores condiciones de seguridad de los operadores que construyen el tlnel ante posibles
inestabilidades en el frente del tunel.

¢ Se logran tasas de avance impresionantes, que son inalcanzables con métodos parcialmente
mecanizados.

e Recomendadas en zonas urbanas.

Debido a los factores mencionados anteriormente, y considerando los antecedentes de la

utilizacion de estos equipos en el pais, como ser el Tunel Maldonado, se opta por esta

alternativa.

Ademas, las TBM corren con la ventaja de permitir la colocacion del revestimiento de dovelas

de hormigdn prefabricado a medida que se avanza en la excavacion, colocando el mismo cerca

del frente, mitigando las deformaciones iniciales que se producen debido a la redistribucion de

esfuerzos y estabilizacion del suelo.

Como se analiza en la Seccidn 111 existen un sinfin de posibles elecciones del revestimiento que

se pueden adoptar y sus diferentes combinaciones, sin embargo, debido a los criterios de

velocidad, seguridad, economia y antecedentes, hemos adoptado como mejor alternativa, la

utilizacion de dovelas de hormigén prefabricado para lograr la estabilidad del suelo alterado

por la excavacion, evitando por su rapida colocacion, deformaciones y asentamientos iniciales,

gue puedan afectar las estructuras existentes sobre la traza del tdnel.

3.3 ANCHO DE LA EXCAVACION

Para la eleccion del ancho de la excavacion, factor fundamental en el disefio de tuneles, tanto

en el aspecto de estabilidad, como la funcionalidad y disposicion de los equipos requeridos para

su construccion.
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Teniendo en cuenta la bibliografia de refencia, segun lo estipulado en la Seccion 111.1.2.2.3,
para tuneles ferroviarios de dos vias, como en nuestro caso, se establece un rango de superficie
de secciones transversales de 60 m? y 70 m? que han dado resultados favorables tanto en lo
economico como asi también en la mitigacion de los efectos dinamicos sobre la estructura,
debido a las velocidades que alcanzan este tipo de transporte.

Al haber adoptado TBM y sostenimiento de dovelas de Hormigon Prefabricado anteriormente,

consecuentemente dispondremos de una seccion circular, por lo tanto:

A =70+m’

adoptada :

2 [4.4
di=A|——_adoptada _ g 441 m
T

Ancho.de.Excavacion:=9.55 m

3.4 CARACTERISTICAS GEOMETRICAS

Se propone un anillo de tipo universal, o sea un anillo que con una Unica geometria como se
describi6 anteriormente, que permite al tunel describir trayectorias curvas tanto en horizontal
como en vertical, solamente variando la posicion de la dovela clave de un anillo respecto al otro

tal como aparece indicado en la Figura 11.3.1.

\ \ \ 4/ / J2
Y \ \ 11/ ! <
/ \ \ \ ot/ / / /
! \ \ ‘i / / /
/ \ \ \ ¢ f { { /
[ \ V[ oA [\ / / /

LLAVE A CORTAWE PARA 11988 I 35963 I

ERECTOR AL VACIO

Figura 11.3.1 Secuencia de armado de anillo con dovelas trapezoidales.
Fuente: Curso Tunelacion Ing. Perri -AutoCAD.

3.4.1 Numero de dovelas en cada anillo

Segun lo estipulado en la Seccion 111.9.7.1.4 el nimero minimo de dovelas por anillo es de es
de siete a nueve en aquellos tuneles cuyo diametro se encuentre entre 8 y 12 m, como es nuestro
caso. Los dos criterios basicos para determinar el nimero de segmentos en un anillo son facilitar
el montaje del anillo y evitar dafiar los segmentos durante su almacenamiento y manipulacion.
Por lo tanto, se adopta para su posterior verificacion y calculo de armadura, un anillo compuesto
de 7 dovelas trapezoidales, con un espesor de 0.45 m que nos da como resultado un diametro

interno de:

Diametro Interno = Diametro Externo — 2 (0.45m) = 9.55m — 2 (0.45m) = 8.65m
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El despiece que se utilizara tendra en cuenta los criterios pertinentes para logras un tamafio de
dovelas manejable, optimizando el tiempo de armado del anillo y minimizando el namero de
juntas de sellado, con las ventajas para la estanqueidad final del tinel que esto supone.

El montaje del anillo es mas preciso y rapido, cada dovela encaja en la anterior debido a la
presencia de la junta inclinada. Relacionado también con la mayor facilidad de montaje, se
producen menores deformaciones de los sellos, evitando el fendmeno de arrastre y friccion
entre las juntas.

La mejor instalacion presenta también ventajas estructurales que evitan esfuerzos concentrados
que pueden dar lugar a fisuracién y roturas de equinas y aristas.

A modo ilustrativo, la Figura 11.3.2 muestra el acopio de las dovelas prefabricadas, que es un
estado de carga determinante en el estado previo a su colocacion, el cual se calculara mas
adelante. Ademas, se pueden observar las barras de guiado para la vinculacion de las dovelas

en el sentido transversal.

Barra de guiado, junta
entre dovelas

Figura 11.3.2 Anillos de dovelas en acopio.
Fuente: Curso de Tunelacion — Ing. Perri.

Para una mejor visualizacion de la configuracién de un anillo completo, materializado con seis
dovelas de igual tamafio y una clave o llave de menor dimension, se ilustra en la Figura 11.3.3
un esquema representativo en Modelado 3D realizado en AutoCAD 3D, que nos permite un

mejor entendimiento de la distribucion de las dovelas y su vinculacion.
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Figura 11.3.3 Esquema representativo 3D de los anillos
Fuente: Elaboracion Propia — AutoCAD 2020.

3.4.2 Longitud y espesor de los anillos de revestimiento

Segun la Seccién 111.9.7.1., para didmetros interiores que se encuentran entre 8 y 10 metros los
anillos tienen una longitud de 1,5m m. Por lo tanto, siendo que el diametro interno adoptado
alcanza el valor de 8.65 m, entonces se toma este valor de referencia en lo que respecta a la
geometria de la dovela.

Para determinar el espesor, el cual depende del didmetro del tunel principalmente, vamos a
hacer uso de las curvas dadas en la Seccion 111.9.7.1.1 las cuales se obtuvieron aproximando
mediante una curva, los espesores de multiples tuneles realizados, que han dado resultados
aceptados, en funcién del diametro interno. Por lo tanto, para un diametro interno de 8.65 m se
obtuvo una relacion aproximada del 3% como se muestra en la figura 11.3.4.

Ring thickness / Inner diameter (%)

= o Bibliographic data
L) @ Tokyo Bay
8% 2 4" Elba Tunnel
o © (3 Madrid Underground L-4, L-7 and L-9
\ Q |o A (@ Madrid Underground L-8 and L-10
7% e 9 o (® Barcelona Underground L-9
% 8 2 (<} % (® Quito Underground L-1
o
6% 'S o O F
OO: o % ° " @ o@
° W b B o o
% G © g 5 =
° q %90 P L @oo o
4% N P O, o ) o o S @ //
(5] o, Lk :
o o
\ 0 0 o © O /
3% L = ,4/
o]
2%
1%
0%
2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13 14 15 16

Inner diameter [m]

Figura 11.3.4 Determinacion de la relacion espesor — didmetro interno.
Fuente: Elaboracion Propia
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Sin embargo, debido a la incertidumbre del comportamiento del estrato frente a la
deformabilidad del mismo, como asi también la falta de datos del terreno sobre la traza del
tanel, se concluyd en la adopcion de una relacion del 5%, valores que dieron resultados

favorables en otros proyectos ya realizados y estudiados.

Diametro Interno x 5% = 8.65m x 5% = 0.4325m

Entendemos que se podria perfectamente plantear una dovela de 45 cm de espesor, que
implicaria una relacién del 5%, ampliamente aceptable y de garantia suficiente para asegurar la
elevada calidad estructural que debe caracterizar la obra de referencia.

3.5 UNION DE DOVELAS: TORNILLOS Y BARRAS GUIADO

Las superficies de contacto entre piezas, tanto en las juntas circunferenciales entre anillos como
en las juntas radiales entre dovelas, se han disefiado planas.

Las 7 dovelas trapezoidales que constituyen el anillo universal estaran unidas mediante 19
conectores longitudinales entre anillos (tres conectores por dovela tipo y uno en la clave). En
las juntas radiales las piezas estaran equipadas con barras de guiado entre dovelas de didmetro
40 mm dispuestas en unas acanaladuras generadas en las caras radiales de la pieza, eliminando

asi por completo la necesidad de utilizar bulones tanto entre dovelas como entre anillos.

q2 gb?
B a m ol bd
rh gol | H 0
0
AY
abJ 03 (%
\B' ﬂ ‘47 15\, 96 4 obg) Job5
=N
a o
T )
qa? b?
qal) {903 H abdy /bl
g C ob4
\A' ﬂ )==; ==
[ [
PN
SENTIDO AVANCE Tou

Figura 11.3.5 Plano esquematico de elementos en juntas en llaves (conectores / barra de guiado).
Fuente: Curso de Tunelacion — Ing. Perri.
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Figura 11.3.6 Plano esquematico de elementos en juntas en dovelas (conectores / barra de guiado).
Fuente: Curso de Tunelacion — Ing. Perri.
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4.1 PROCEDIMIENTO DE CALCULO

En este apartado se desarrollara todo aquello relativo al dimensionado y validacion estructural
del anillo de dovelas. Para ello se debera realizar un repaso al ciclo de trabajo del elemento, a
su ciclo de vida funcional, que sera lo que permita establecer las acciones a las que se vera
sometido y que condicionaran su dimensionado, tanto en fases constructivas como de servicio.
4.2 NORMATIVA, MATERIALES Y COEFICIENTES DE SEGURIDAD

Debido a que en nuestro pais no existe una normativa especifica para la construccion de tdneles,
tomamos como normativa estructural de referencia el Euro codigo 2 UNE-ENV-1992
“Proyecto de estructuras de Hormigon”, el cual se tomo para el tinel Maldonado, realizado en
nuestro pais y a lo referido al Hormigon Armado, se respetaron las recomendaciones del
Reglamento Argentino CIRSOC 201: “Proyecto, Calculo y Ejecucion de Estructuras de

Hormigon Armado y Pretensado”.

4.2.1 Materiales

El célculo de los elementos estructurales se realizara con el programa RFEM 5, cuya licencia
fue suministrada por la empresa alemana con sucursal en Latinoamérica, “Dlubal
Latinoamérica” en busca de fomentar el conocimiento e interaccion con sus productos.

Este software consta con un gran abanico de materiales con sus respectivas propiedades, la
cuales claramente se deberan garantizar en la etapa constructiva.

Los materiales adoptados son:

Hormigon H40:

Propiedades del material Concrete f'c = 6000 psi | ACI318-19
i[E Propiedades principales :
Médulo de elasticidad E 3044.17 | kN/cm2
Médulo de cortante G 1268.41  kN/cm?

Coeficiente de Poisson v 0.200
Peso especifico t 2262 kN/m?
Coeficiente de dilatacion témica o 9.9000E-06 | 1/C

[ Propiedades adicionales : :
Resistencia a compresién del homigon f'e _ 4.14 |kN/cm2

Figura I1.4.1 Propiedades del Hormigén H40
Fuente: Software RFEM 5

Acero: se utilizara la armadura ADN 420s, con una tension de fluencia equivalente a 420 MPa,
con aptitud de soldabilidad, permitiendo asi una mejor vinculacion de la armadura.

Los diametros a utilizar se adoptaran segun la resistencia requerida de la seccion, en busca de
un panorama que favorezca a la logistica y construccién de la obra, disminuyendo los costos

como asi también los tiempos de trabajo.
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4.3 DETERMINACION DE ESFUERZOS

4.3.1 Esfuerzos de la interaccion dovela-terreno

Tal como ya se ha comentado, sin duda los esfuerzos que actdan sobre la dovela fruto de su
interaccion con el terreno y sus condiciones son los méas complejos de evaluar. Para ello se
necesitaria realizar un estudio profundo de las caracteristicas del terreno a lo largo de la traza,
como un sinfin de ensayos tanto en la etapa del proyecto como en su respectiva ejecucion, sin
embargo, debido a la falta de datos del suelo en la ciudad de Salta, como asi también a los
alcances de esta tesis, nos limitaremos a utilizar la informacion disponible de un sondeo
realizado para un pozo de agua en el parque San Martin, ubicacion favorable para nuestros
objetivos, debido a que la traza definida pasa por dicha zona.

4.3.2 Geologia y geotecnia

Se buscéd en diferentes fuentes informacion relevante a estudios de suelos en la ciudad,
preferentemente en zonas cercanas a la traza, correspondientes a edificios 0 pozos de agua,
debido a que los mismos presentaban profundidades importantes. De dicha investigacion se
obtuvo el estudio de Suelos realizado para el Pozo AS0482 cuya profundidad llega
aproximadamente a 130 m. Ademas, el mismo fue comparado con un estudio de MAM por los
profesionales a cargo del proyecto de investigacion “Determinacion del parametro VSzo para la
ciudad de Salta aplicando Método MAM”.

El Software RFEM5 posee una amplia biblioteca de materiales donde podemos encontrar los
diferentes tipos de suelos de acuerdo a la clasificacion de la Norma DIN 18196:2011 — 05, que

nos permitio obtener las propiedades mecanicas y geotécnicas de cada estrato.

Biblicteca de materiales x

Fittro Material para seleccionar

Grupo de categoria de material: Descripcidn del material Morma

| Msuelo

Categoria de material:

| Msuelo

Grupo de normas:

CE

Morma:

| | DIN 18196:2011-05

[J1nduir na validas...
[ Grupo de favoritos:

‘o |

=

e

[ Grava bien graduada (GW)

M Grava pobremente graduada (GF)

W Grava ardillosa (GC)

B Grava limosa (GM)

M Arena bien graduada (SW)

B Arena pobremente graduada (SP)

M Arena limosa (5M)

W Arena ardillosa (5C)

B Limo con limite liquido alto (>50) (ML)
I Limo con limite liquido bajo (<50) (MH)
W Arcdilla con limite liquido alto (=50) (CL)
B Arcilla limosa (CM)

W Arcdilla con limite liquido bajo (<50) (CH)
B Orgénico limoso {OM) u orgénico ardlloso (0C)

M Turba {Pt)

|2 DIN 18198:2011-05
B DIN 153196:2011-05
B DIN 18196:2011-05
B DIN 153196:2011-05
B DIN 153196:2011-05
BE DIN 15196:2011-05
B DIN 153196:2011-05
B DIN 18196:2011-05
B DIN 153196:2011-05
B DIN 153196:2011-05
B DIN 18196:2011-05
B DIN 153196:2011-05
B DIN 18196:2011-05
B DIN 153196:2011-05
B DIN 153196:2011-05

==

Buscar:

| o

Figura 11.4.2 Biblioteca de Suelos — RFEM5
Fuente: Software RFEM 5.
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Propiedades del material

Orgénico limoso (OM) u organico arcilloso (OC) | DIN 18196:2011-05}

‘5] Propiedades principales
Médulo de elasticidad E 0.10 | kN/cm2
Médulo de cortante G 0.04 | kN/cm2
Coeficiente de Poisson v 0.400
Peso especifico Tt 1550 | kN/m?2
[ Propiedades adicionales
Coeficiente m 0.100
Cohesion Ck 3.5000E-03 | kN/cm?2
Anqulo de friccion Pk 20|°
Cohesion total Cuk 3.7000E-03 | kN/ecm?2
Peso unitario del suelo saturado sat 15.50 | kN/m?2
Médulo de deformacion del subsuelo Eger 0.10 | kN/cm?2
Figura 11.4.3 Suelo Organico Limoso (OM).
Fuente: Software RFEM 5.
Propiedades del material Limo con limite liquido alto (=50) (ML) | DIN 181 96:2011-05]
[=] Propiedades principales
Médulo de elasticidad E 0.20 | kN/cm2
Médulo de cortante G 0.07 | kN/cm2
Coeficiente de Poisson v 0.400
Peso especifico 7 17.50 | kN/m?
3 Propiedades adicionales
Coeficiente m 0.100
Cohesion Ck 1.0000E-03 | kN/cm2
Angulo de friccion ok 28[°
Cohesion total Cuk 1.5000E-03 | kN/cm?2
Peso unitario del suelo saturado fsat 19.50 | kN/m3
Médulo de deformacion del subsuelo Egef 0.20 | kN/cm2
Figura 11.4.4 Suelo de Limo (ML).
Fuente: Software RFEM 5.
Propiedades del material Grava limosa (GM) | DIN 18196:2011-05
(& Propiedades principales i
Médulo de elasticidad E 6.00 | kN/cm?2
Médulo de cortante G 250 | kN/ecm?2
Coeficiente de Poisson v 0.200
Peso especffico ot 20.00 kN/m?3
[ Propiedades adicionales
Coeficiente m 0.300
Cohesion Ck 1.5000E-03 | kN/cm?2
Angulo de friccion Ok 28|°
Cohesion total Cuk 2.0000E-03 | kN/cm?2
Peso unitario del suelo saturado Isat 20.50 | kN/m?3
Médulo de deformacion del subsuelo Edet 6.00 | kN/cm2
Figura 11.4.5 Suelo de Grava limosa (GM).
Fuente: Software RFEM 5.
Propiedades del material Avrcilla limosa (CM) | DIN 18196:2011-05|
{E Propiedades principales ]
Médulo de elasticidad E 0.10 | kN/cm?2
Médulo de cortante G 0.04 | kN/cm2
Coeficiente de Poisson v 0.400
Peso especifico 1 18.00 | kN/m?3
[ Propiedades adicionales
Coeficiente m 0.100
Cohesion Ck 4 5000E-03 | kN/cm?
Anqulo de friccion Ok 25|°
Cohesion total Cuk 4 8000E-03 | kN/cm?
Peso unitario del suelo saturado 7sat 1850 | kN/m?
Médulo de deformacion del subsuelo Eget 0.10 |kN/ecm?2

Estrada, Cristian Ariel
Flores Romano, Jesus Gabriel

Figura 11.4.6 Suelo de Arcilla limosa (CM).
Fuente: Software RFEM 5.
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Figura 11.4.7 Perfil del suelo en la seccién analizada.
Fuente: Elaboracién propia — AutoCAD 2020.

4.3.3 Elaboracion del Modelo 3D

El Software utilizado posee una gran potencia de célculo, y esta disefiado y programado para
este tipo de obras de ingenieria de gran magnitud, pero por consiguiente demanda ordenadores
de ultima tecnologia.

Teniendo en cuenta que en un proyecto real se disponen de grandes presupuestos que no estan
a nuestro alcance, se realizaron hipdtesis simplificativas, siempre buscando representar de la
mejor manera posible el fendmeno fisico en busca de obtener los resultados que mas se

acerquen la realidad, para agilizar y disminuir los tiempos de trabajo de los procesadores que
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disponemos.

Se carg0 el solido “suelo”, siguiendo las recomendaciones dadas en la seccidn anterior,
representando asi el sélido a modelar. Para ello, se utiliz6 la clasificacion de suelos de la
Normativa DIN 18196:2011 — 05 fundamentandonos en el estudio de suelo disponible y las
cotas de profundidad de cada estrato de suelo. Ademas, el solido representativo de cada estrato,
se adoptd de manera tal que las superficies perimetrales se encuentren lo suficientemente
alejados de la zona de perturbacion, adoptando un valor de 4 veces el ancho de excavacion de
manera tal que los efectos sobre las mismas se vean disminuidos, y asi suponer como hipotesis,
que la superficie se encuentra sustentada mediante un apoyo mdvil en la direccion de la
gravedad. Esto estd fundamentado gracias a las recomendaciones dadas por la bibliografia de
referencia y que se puede encontrar en la Seccion I11.10.3.2 “Elaboracion del Modelo
Geomecanico”.

Teniendo en cuenta un ancho de modelado de 40 m, suponer una sobrecarga variable a lo largo
de dicha dimension en funcién al flujo vehicular y las edificaciones existentes hubiese arrojado
los valores mas representativos, sin embargo, representaria un analisis de carga complejo que
se aleja de los objetivos de esta tesis, por lo tanto, se tomd en la zona central, correspondiente
al flujo vehicular, una sobrecarga de 10 kN/m?, valor utilizado en numerosos proyectos de igual
magnitud. Para el caso de la sobrecarga en la superficie correspondiente a las edificaciones, se
decidié adoptar una sobrecarga de 30 kN/m2. Si bien este valor de referencia fue utilizado en
otros proyectos de tunelacidn, en donde las edificaciones representaban una carga importante a
comparacion de nuestra Ciudad, el inminente crecimiento de la Capital inclino la balanza a
adoptar este valor, para tener en cuenta una proyeccion de crecimiento a futuro.

El estudio del comportamiento sismico de la estructura, se realizé por medio del Software, que
dentro del gran abanico de normativas que contempla, se encuentra el “CIRSOC 103 —
Reglamento Argentino para Construcciones Sismorresistentes”, el cual aplicaria para este
proyecto.

Adoptando la Norma ACI para las combinaciones de carga, y generando un mallado de
elementos finitos, intensificado en las zonas de interés (Estructura del sostenimiento y el suelo
circundante) e aumentando las dimensiones de los elementos en las zonas de menor relevancia
(Suelo alejado de la zona de interés), se obtuvieron los diagramas de tensiones actuantes, tanto
en el suelo como en la estructura de sostenimiento.

Sin embargo, debido a todas las limitaciones descriptas anteriormente, el proceso de calculo
del ordenador, conllevo un tiempo de aproximadamente 3 horas para arrojar los resultados,
justificando lo que describimos anteriormente.

Es por ello, que se decidio adoptar hipdtesis simplificativas, en busca de disminuir los tiempos
Estrada, Cristian Ariel
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de trabajo sobre el ordenador:

e En primer lugar, observando los resultados que arrojo el Software, las deformaciones del
suelo por debajo del coronamiento, ya eran insignificantes a una profundidad de 25 metros
por debajo del mismo, por lo tanto, modelar el suelo debajo de esta cota significaba solo un
aumento de la exigencia del procesador sin resultados significativos para el analisis
desarrollado y, por lo tanto, se modelo el suelo solo hasta la cota mencionada.

e Por otro lugar, en un principio, se realiz6 un mallado de elementos triangulares de 1 metro
de lado y un refinamiento del mallado de 0.40m en la zona de intereés, sin embargo, en busca
de disminuir los tiempos de trabajo, se adopté un nuevo mallado, de 2.5m de lado y un
refinamiento de mallado de 1 m en la zona de interés. Entendemos que, a fines de esta tesis,
nos arroja resultados aceptados y nos reduce el tiempo de calculo considerablemente a 30
minutos, permitiendo asi mejorar el disefio y verificar las deformaciones del tdnel.

A continuacion, se muestra una captura con el modelado descripto anteriormente:

Figura 11.4.8 Modelado del Tunel en la region estudiada — Elemento Finitos.
Fuente: Elaboracion Propia — RFEM
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Figura 11.4.9 Modelado del Tunel en la region estudiada — Elemento Finitos 3D
Fuente: Elaboracion Propia — RFEM5
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Figura 11.4.10 Modelado del Tunel en la region estudiada — Elemento Finitos 3D
Fuente: Elaboracion Propia — RFEM5
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Para modelar las dovelas, se trabajé con el AutoCAD 3D, que nos permitié obtener la seccion
caracteristica adoptada en un principio, bajo las consideraciones dadas en la Seccién 11y luego,
mediante la herramienta de importacion, se transfirid al programa RFEM5 gracias a su
metodologia BIM de trabajo.

En primera instancia, cargamos el material de la dovela con las caracteristicas que
mencionamos anteriormente, que se encontraba dentro de la biblioteca que posee el Software.

Debido a la importancia de la determinacion de los esfuerzos sobre dicha estructura, se realizo
un refinamiento del mallado de elementos finitos sobre el solido representativo del anillo de

sostenimiento, para lograr resultados representativos de la situacion en estudio.

4.3.4 Determinacion de las Tensiones en el Suelo

Las tensiones en el suelo se determinaran mediante un analisis de elementos finitos que
desarrolla el software utilizado. Sin embargo, a fin de realizar un anélisis de los métodos
tradicionales de determinacion de tensiones y su comparativa, se utilizard el método de
Terzagui para determinar las tensiones, comparando dichos resultados con los obtuvimos
mediante RFEMS5, para posteriormente verificar dichas tensiones utilizado el mecanismo de
falla de Mohr Coulomb.

4.3.4.1 Tensiones Determinadas mediante el Software RFEM5

Las tensiones principales que actian en cada estrato del suelo, se ven representadas mediante
isobandas en cada solido representativo de su respectivo estrato de suelo. Estos graficos, como

su tabla respectiva de valores se muestran a continuacion:

€011 2 SERVICIO

Panel x

Tensiones en sdlido
oz [kN/m?]

M LRy -, M. ey -
Mésc Sigma-z 3078, Min. Siama-z: -274 82 knuim-2

Figura 11.4.11 Isobandas del Solido Suelo OM — ¢;
Fuente: Elaboracion Propia — RFEM5
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Mada de visibiidad - generado

Barras: Deformaciones locales u-y [mm]
Sdlidos: Tensiones Sigma-z [kKNn*2)
CO11: SERVICID

Panel b ! | ‘l |
Tensiones en sdido i |
a2 [kN/m? ] |
24948 IR ‘l |
20001 | |
15054 | ('
101.07 |
5159
212 |
4735
9682
12629
19578
2458
294.71

Méx : 249,48
Min : -294.71

M Usy: -, MR, Uy | e e o e —
oy« M Uy - | "
Wiéx Sigma-z: 249 48, Min. Sigma-z: -294 71 kiim"2 |

Figura 11.4.12 Isobandas del Solido Suelo ML — o;
Fuente: Elaboracion Propia — RFEM5

Moo de visibilidad - generaco

Barras: Deformaciones loceles u-y fmm]
Sdlidos: Tensiones Sigma-z [Kn*2]
COM1 : SERVICIO

Panel X | | ‘

Tensiones en sdido
52 [k ] | |
110.14 (A I‘ |
56.07 | |
198 | I
52.08 | I
-106.16 |
-160.23 |
21431
26838
32245
37653
43060
48468

Max : 110,14
Min : -434.68

W Ly -, M. Uy -
Mé Sigma-z: 11014, Min. Sigma-z -484 B8 khin"2

Figura 11.4.13 Isobandas del Solido Suelo GM — ¢;
Fuente: Elaboracion Propia — RFEM5

La Figura 11.4.11, Figura 11.4.12 y Figura 11.4.13 representan las isobandas para cada tipo de

suelo correspondiente a las tensiones en la direccion de andlisis “z”.

A continuacion, se realiza el mismo analisis en la direccion de analisis “x”.
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Modo de visibilidad - generado

Barras: Deformaciones locales u-y [mm]
Sdlidos: Tensiones Sigma-x [kin"2]
2O SERVICIO

Tensiones en sélido
ax [kM/m2]

E @z 4

i

Figura 11.4.14 Isobandas del Solido Suelo OM — oy
Fuente: Elaboracion Propia — RFEM5

Macio de visibilidad - generado

Barras: Deformacianes locales u-y frmm]
Sélidos: Tensiones Sigma-x [kKNi2]
COM : SERVICIO

Panel x

Tensiones en sdlido
o [k/m2]

177.87
13828
9869
59.10
1950
-20.09
5968
9928
13887
-178.48
-218.05
-25765

Méx : 177.87
Min : -257.65

B a4

z

L.

MLy -, Min. -y -
Méx Sigma-x: 177 57, Min. Sigma-xc -257 68 kiin’2

Figura 11.4.15 Isobandas del Solido Suelo ML — ox
Fuente: Elaboracion Propia — RFEM5
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Mocio de visibiiciad - generada

Bartas: Deformaciones locales U-y min]
Sélidos: Tensiones Sigma-x [kNin"2]
€O : SERVICIO

Panel X

Tensiones en sdlido
ax [kN/m?]

Méx

My -, M, uey -
M= Sigma-x: 286.76, Min. Sigma-x: -396.09 khin"2

Figura 11.4.16 Isobandas del Solido Suelo GM — ox
Fuente: Elaboracién Propia — RFEM5

A fines comparativos, se extraen los datos numéricos de los graficos mostrados anteriormente,

en dos puntos significativos para su posterior comparacion con los resultados arrojados por el
Método de Terzagui.

Sélido Punto Coordenadas del punto de rejilla[m] Tensiones normales [kN/m?]
num. de rejilla X Y z Gy c,
78 0,000 0,000 4,700 -74,35 -218,72
22 -4,700 0,000 0,000 -213,69 -145,77
S e e ATy " e

Estrada, Cristian Ariel

Flores Romano, Jesus Gabriel

Figura 11.4.17 Valor de oy y o en los puntos 78 y 22 del modelo.

Fuente: Elaboracion Propia — RFEM5 — Microsoft Excel.
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4.3.4.2 Tensiones en el Suelo Determinadas por el Método de Terzagui.

Una de las teorias expuestas por Terzaghi en la Seccion 111.2.4.1.1 desarrolla el fendmeno de
arqueo del suelo, dende supone que las secciones verticales, que pasan por los extremos de la
“faja de cedencia” son superficies de deslizamiento y que la presion sobre la frontera cedente
es igual a la diferencia entre el peso total de la masa de suelo colocada sobre esa frontera 'y la
resistencia friccionante desarrollada a lo largo de la superficie de fluencia.

Se considera también inicialmente que en la superficie del terreno considerado actla una

sobrecarga q cuya intensidad fue fijada en la Seccién 11.4.3.4.1.

q k-
muzm .
| =: : :
N !
o b

ZONA DE CEDENCIA

Figura 11.4.18 Arqueo del suelo - Teoria de Terzaghi
Fuente: Soil Mechanics in Engineering Practice — Terzaghi (1948).

Segun esta teoria, la tension vertical en un punto diferencial de la masa del suelo a una
profundidad z y de espesor dz, donde el esfuerzo vertical en la cara superior se denomina ov y

el esfuerzo horizontal, en las caras laterales viene dado por la siguiente expresion:
onp = Ky.0,

Considerando el equilibrio vertical del prisma elemental, resolviendo la ecuacion diferencial y

aplicando las condiciones de frontera para z=0, donde ov = ¢, Se tiene que:

B (V — %) —Ko-tg((ﬁ)(z) —Ko-tg(¢)(£)
Jv—m.(l—e B>+q.e B
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El procedimiento analitico del célculo de las tensiones en el suelo en los puntos 78 y 22 del
modelo 3D, utilizando la teoria descripta, se realizaron en el Software MathCAD y se muestran

a continuacion:

PUNTO DE ANALISIS: 22

b:=9.55m Ancho de la Excavacion: Didametro de la Excavacion
m:=955m Alto de la Excavacion: Diametro de la Excavacion
¢:=20° Angulo de Friccion Interna: Suelo OM

¢:=0.037 MPa Cohesion: Suelo OM
p:=15.50 g Peso Especifico del Suelo OM
m

z:=11.48 m Profundidad del punto estudiado
El ancho de cedencia de la zona perturbada por la excavacion del tunel viene dada por
B:=2. (£+m tan (45 °—£)) =22924 m
2 2
Para la determinacion del factor de distribucion de esfuerzos horizontales se utilizo la formula

empirica dada por:
K,=1—sin(4)=0.658

Se considera la carga superficial de la zona mas solicitada, es decir:

kN
qmpzz 30 R
m

La presion a soportar por los elementos de apoyo se calcula:

B'(1"_) —K,+tan (9) - = K, +tan (9) =
—B-(l—e 3)+qm,-e 7= 176.832193 2¥
m

Oyestratol *=

vestrato Koomn(¢)
b:=9.55m Ancho de la Excavacion: Diametro de la Excavacion
m:=9.55 m Alto de la Excavacion: Didmetro de la Excavacion
¢$:=28° Angulo de Friccion Interna: Suelo ML
c:=0.01 MPa Cohesion: Suelo ML
y:=15.50 k—":{ Peso Especifico del Suelo ML

m
z:=1.585m Profundidad del punto estudiado

El ancho de cedencia de la zona perturbada por la excavacion del tinel viene dada por

B::Zo(%—i-motan(% °—%))=21.026 »

Para la determinacion del factor de distribucion de esfuerzos horizontales se utilizo:
K,:=1—sin(¢)=0.531
La presion a soportar por los elementos de apoyo se calcula:

B [y c ) i i
|\ —K, +tan (¢) - = =K, +tan (¢) + —
vi= B * (l —e 3) +O’v,e.s‘frafo! e ? = 1966?3999 ﬂ
K, «tan (qj’) m-
om0, K, = 10434115 KV
>

Punto 78:

0,=196.674 XN 5 —104.341 XY
m’ m’

Figura 11.4.19 Calculo de las tensiones del suelo — Punto 22.
Fuente: Clase de Tuneles — UCASAL — Ing. Fernando Albarracin.
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PUNTO DE ANALISIS: 78

b:=9.55 m Ancho de la Excavacion: Diametro de la Excavacion
m:=9.55m Alto de la Excavacion: Diametro de la Excavacion
¢$:=20° Angulo de Friccion Interna: Suelo OM
¢:=0.037 MPa Cohesion: Suelo OM
y:=15.50 ﬂ Peso Especifico del Suelo OM

m:
z:=847 m Profundidad del punto estudiado

El ancho de cedencia de la zona perturbada por la excavacion del tunel viene dada por

B:=2. (—i—-*—m «tan (45 °—%)) =22.924 m

Para la determinacion del factor de distribucion de esfuerzos horizontales se utilizo la formula
empirica dada por:
K,:=1—sin(¢)=0.658

Se considera la carga superficial de la zona mas solicitada, es decir:
kN

2

qsup =30

La presion a soportar por los elementos de apoyo se calcula:

(5]
il [ e —K,-tan (§) - = —K,~tan (¢) - — ;
a,.==—3-(1 —e ”)+q,,,,,-e ? =140.020215 ﬂ
K,-tan(g¢) m’
oy:=0,-K,=92.13048 2
m-
Punto 78:
a=14002 2 G =9213 XY
m2 mZ

Figura 11.4.20 Célculo de las tensiones del suelo — Punto 78.
Fuente: Clase de Tuneles — UCASAL — Ing. Fernando Albarracin.

4.3.4.3 Analisis de los resultados

Se puede apreciar una diferencia considerable entre los valores obtenidos por el método de
Terzaghi de arqueo de suelos con respecto al método de elementos finitos que se desarrollé con
el Software RFEMb5. Esto puede estar asociado a diferentes factores, sin embargo, los mas
destacables y relevantes son el incumplimiento de las hipotesis que hacen validas las
expresiones utilizadas en el método de Terzaghi.

Dentro de estas se hipotesis considera una seccion plana del problema, situacion que no condice
con la realidad debido a que se esta analizando un comportamiento en 3 direcciones, situacion
contemplada por el Software. Ademas, el terreno se considera homogéneo e isétropo, situacion
que tampoco refleja la realidad ya que el suelo presenta distintas propiedades segun su direccion
de andlisis, sin embargo, debido a la falta de informacidn sobre los suelos, se considera el suelo

homogéneo en el modelo analizado.
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4.3.5 Verificacion de las tensiones en el suelo — Teoria de Falla de Mohr Coulomb
Segun los descripto en la Seccion 111.8.5.1.1 “Modelo de Mohr-Coulomb”, un punto dentro del
suelo fallard cuando la tension maxima de corte supera el valor limite dado por este modelo

constitutivo.

4.3.5.1 Verificacion de las tensiones de suelo con Software RFEM5

Las tensiones en el suelo se ven verificadas dentro del software debido a que ningun elemento
del mallado espacial adoptado se encuentra en falla, por lo tanto, se garantiza la seguridad
siempre y cuando el sostenimiento adoptado cumpla tanto con las condiciones de servicio y
estabilidad.

4.3.5.2 Verificacion de las tensiones de suelo Método de Mohr-Coulomb

Como se dijo en la Seccion 11.4.3.5.1 las tensiones inducidas debido a la perturbacion del medio
excavado no producen la falla en el suelo, sin embargo, a modo de reflejar esta situacién, se
extraen las tensiones principales y la tension cortante maxima del suelo circundante al tunel,
con la herramienta de importacién del Software RFEM5 y su vinculacion con Microsoft Excel,
para su verificacion mediante la linea de falla de la Teoria de Mohr-Coulomb.

A continuacién, se muestran los valores de tensiones principales y tensiones cortantes maximas

en los puntos analizados:

SUELO OM
Coordenadas del Punto Analizado Tensiones principales [KN/m2]
X y z {mdx ol 62 63
1 -4,50 0,00 4,60 57,39 -26,63 -49,31 -141,40
2 -4,00 0,00 4,60 64,29 -26,71 -52,28 -155,29
3 -3,50 0,00 4,60 68,78 -29,19 -55,78 -168,75
4 -3,00 0,00 4,60 72,60 -36,92 -59,49 -184,12
5 -2,50 0,00 4,60 74,16 -46,99 -61,78 -195,30
6 -2,00 0,00 4,60 74,06 -56,30 -69,87 -204,41
7 -1,50 0,00 4,60 72,82 -62,94 -74,89 -208,58
8 -1,00 0,00 4,60 70,56 -66,67 -75,18 -207,79
9 1,00 0,00 4,60 72,50 -71,64 -74,76 -216,65
10 1,50 0,00 4,60 72,46 -63,24 -74,26 -208,17
11 2,00 0,00 4,60 74,08 -55,78 -69,21 -203,95
12 2,50 0,00 4,60 74,36 -47,47 -62,67 -196,19
13 3,00 0,00 4,60 72,25 -35,55 -58,76 -183,51
14 3,50 0,00 4,60 68,67 -29,12 -55,29 -168,47
15 4,00 0,00 4,60 64,29 -26,21 -52,15 -154,79
16 4,50 0,00 4,60 57,32 -25,78 -49,22 -140,43

Tabla 11.4.1 Tensiones Principales y Tension Cortante Maxima en Suelo OM
Fuente: Software RFEM5 — Microsoft Excel
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SUELO ML
Coordenadas del Punto Analizado Tensiones principales [kKN/m2]
X y z $max ol 62 A ]
1 -4,42 0,00 1,60 64,89 -114,79 -166,38 -244,57
2 -4,46 0,00 1,48 68,56 -98,21 -154,37 -235,33
3 -4,59 0,00 0,99 73,33 -62,33 -122,13 -210,99
4 -4,67 0,00 0,50 69,44 -69,77 -131,28 -208,64
5 -4,70 0,00 0,00 66,63 -90,15 -140,34 -223,41
6 -4,67 0,00 -0,50 49,59 -97,86 -144,31 -197,04
7 -4,59 0,00 -0,99 36,06 -66,17 -94,52 -138,29
8 -4,46 0,00 -1,48 11,05 -14,41 -22,31 -36,51
9 4,42 0,00 1,60 67,24 -138,99 -186,41 -273,46
10 4,42 0,00 1,60 67,24 -138,99 -186,41 -273,46
12 4,52 0,00 -1,30 25,72 -85,06 -100,61 -136,51
13 4,63 0,00 -0,81 61,04 -41,94 -97,88 -178,02
14 4,69 0,00 -0,32 66,40 -112,96 -166,82 -245,77
15 4,69 0,00 0,32 69,21 -136,24 -194,04 -274,66
16 4,63 0,00 0,81 75,53 -67,88 -125,37 -218,94

Tabla 11.4.2 Tensiones Principales y Tension Cortante Maxima en Suelo ML
Fuente: Software RFEM5 — Microsoft Excel

Segun el criterio de falla de Mohr Coulomb, la falla en un punto se produce cuando la tension
méaxima de corte supera un valor limite, equivalente a decir que, la falla se produce cuando el

circulo de Mohr corta a la linea de falla, que viene expresada por la siguiente ecuacion:
T=c+tan(p) o

Con los valores de Cohesion “c” y Angulo de Friccion Interna “¢” para cada tipo de suelo, se
grafico la Linea de Falla dada por el Criterio de Falla de Mohr Coulomb.
Tomando los valores de la Tabla I11.4.1 y Tabla 11.4.2 de las Tensiones Principales y Tension de
Corte Maximo en los puntos estudiados en las inmediaciones del sostenimiento, y teniendo en
cuenta la ecuacion paramétrica de la Circunferencia dada por:

0 =0, +sin(0) Tpax

T =sin(8) Tmax

Se grafican los Circulos de Mohr correspondiente a cada punto analizado y cada estrato de
suelo estudiado, segln corresponda.
Este proceso descripto anteriormente, se realiz6 haciendo variar el angulo 8 de 0° a 180°, con
intervalos de 10°, de forma tal de encontrar el semicirculo de Mohr. El proceso matematico se

sistematizo en Microsoft Excel y se muestra en las Figuras 11.4.21 y Figura 11.4.22.
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Circulo de Mohr y Linea de falla
Suelo Organico Limoso OM

140,00

—_—1

—3 4
—s —6

120,00 —_—T —38
—9 —10

—11
—]3
100,00 15

——LINEA DE FALLA - MOHR COULOMB

Esfuerzo Cortante (kN/m2)

80,00

60,00

40,00

20,00

0,00
0,00 50,00 100,00 150,00 200,00

Esfuerzo Normal (kN/m2)

Figura 11.4.21 Circulo de Mohr y Envolvente de falla - Suelo Orgéanico Limoso OM
Fuente: Elaboracion Propia — Microsoft Excel

Circulo de Mohr y Linea de falla

. . .

3 Suelo Organico Limoso ML
5 160,00

K 3 —s

S -3 o

‘g 140,00 — —3

S —9 —10

= 12 13

2 —14 —15

§ 120,00 —16 ——LINEA DE FALLA - MOHR COULOMB
=

100,00

80,00

60,00

40,00

20,00

0,00 50,00 100,00 150,00 200,00 250,00
Tension Principal(kN/m2)

Figura 11.4.22 Circulo de Mohr y Linea de falla - Suelo Orgéanico Limoso ML
Fuente: Elaboracién Propia — Microsoft Excel

En estas Figuras, se puede observar que, en ningun punto analizado en las inmediaciones del
sostenimiento, se ve superada la tensién maxima de corte dada por Mohr Coulomb.
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4.3.6 Tensiones sobre el Anillo de sostenimiento
Los resultados arrojados por el Software, nos permiten observar las isobandas del sélido, las
cuales representan mediante una escala a color, las intensidades de las tensiones actuantes en

el elemento sélido, como podemos ver a continuacion:

Tensiones en sdlido
ax [kN/cm?]

017
0.10

-0.03

Figura 11.4.23 Diagramas de Tension o en el solido
Fuente: Elaboracion Propia — RFEM5

Tensiones en sdlido
ay [kM/omi |

021
014
0.07

Figura 11.4.24 Diagramas de Tension gy en el solido
Fuente: Elaboracion Propia — RFEM5
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Tensiones en sdlido
oz [kN/cm?]

Figura 11.4.25 Diagramas de Tension o; en el solido
Fuente: Elaboracion Propia — RFEM5

Deformadones
Ex [the]

Figura 11.4.26 Diagramas de Deformacion Especifica &y en el solido
Fuente: Elaboracion Propia — RFEM5
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Deformaciones
gy [the]

Max : 0.107
Min -0.122 =
B @ 4

Figura 11.4.27 Diagramas de Deformacion Especifica &y en el solido
Fuente: Elaboracion Propia — RFEM5

Deformadones
&2 [the]

Max 0.030
Min -0.316 =
B x4

Figura 11.4.28 Diagramas de Deformacion Especifica &; en el solido
Fuente: Elaboracion Propia — RFEM5
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En busca de lograr una visualizacion simplificada del sélido, para obtener los diagramas de
esfuerzos caracteristicos para el dimensionado y verificacion de las dovelas por medio de un
diagrama de interaccion, se utilizé una herramienta del programa RFEMS5 con la cual se puede
generar una viga de integracion de resultados, que permite mantener las caracteristicas de un
analisis 3D pero nos permite visualizar los esfuerzos en una seccion determinada del solido, la
cual se tom6 como la seccion transversal media, para representar de la mejor manera el

comportamiento de la seccion.

Mueva barra *
General Opciones  Longitudes eficaces
Barra nam. Tipo de barra
|. Viga de resultados. .. w~ | =
Mudo nim. Rectangulo 5000/330
| T —>
Giro de barra por |
@® Angulo B .00} [ :
i
() Nudo ausxiliar: Interior i
1
i
v
7 =
o
Seccion
Inicio de bara: ||:| 0 2 | Rectangulo 5000380 | Conerete fc = 6000psi [ V| L= =
Fin de bamra: |Comu inicio de bamra V| L= o
Articulacion en barra
No hay = =
Mo hay mil=
e

Figura 11.4.29 Herramienta para generar una viga de resultados.
Fuente: Elaboracion Propia — RFEM5

Analizada las Diferentes combinaciones de carga, se obtuvieron diferentes diagramas
transversales de Momento, Corte y Normal para las diferentes combinaciones de carga
analizadas y descriptas en la normativa ACI.

Sin embargo, a fin de evitar alargar este informe sin ningun tipo de beneficio a la hora de la
determinacion de los refuerzos en la seccion, a modo ilustrativo, para representar la variacion
a lo largo de la seccion, se mostrara los diagramas para una combinacion de carga,
correspondiente a la mas desfavorable, y posteriormente, generado directamente del Software
RFEMDb5, se obtuvo la Tabla de Resultados correspondiente a los valores de todas las

combinaciones de carga, con las que posteriormente se realizara la verificacion.
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1633.19

-2095.82

1760.60

Figura 11.4.30 Seccion Transversal Media — Diagrama de Momento My
Fuente: Elaboracién Propia — RFEM 5

-2392.98

-2988.25

-2849.83

Figura 11.4.31 Seccién Transversal Media — Diagrama de Corte Vz
Fuente: Elaboracion Propia — RFEM 5
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Figura 11.4.32 Seccién Transversal Media — Diagrama de Normal N
Fuente: Elaboracion Propia — RFEM 5
1,4D 12D
X (m) N (kN) Vz (kN) My (kNm) N (kN) Vz (kN) My (KNm)
0,000 -2140,075 1667,460 579,152 -1832,173 1431,730 496,979
1,402 -3426,514 -586,220 913,651 -2935,261 -502,690 956,214
2,803 -2974,650 | -2003,730 600,096 -2548,259 | -1720,470 515,137
4,205 -1982,106 | -1938,570 25,669 -1697,248 | -1662,950 21,826
5,607 -1320,298 793,180 -578,256 -1130,297 -679,880 -496,440
7,008 -1818,320 -28,180 -1032,262 -1557,738 -24,170 -885,878
8,410 -1470,707 711,170 -540,827 -1259,608 609,510 -464,289
9,812 -1942,941 1908,670 28,399 -1663,823 1637,300 24,164
11,213 -2834,034 1957,180 592,886 -2427,677 1680,490 508,942
12,615 -3010,952 565,170 896,910 -2578,499 484,630 750,432
14,017 -2557,800 | -1732,430 647,563 -2190,587 | -1487,530 555,646
15,418 -4158,651 | -2322,730 -997,388 -3564,344 | -1992,190 -855,911
16,820 -3442,992 2015,670 -806,372 -2953,517 1729,810 -692,160
18,221 -4019,855 2110,250 -94,178 -3447,661 1836,230 -80,892
19,623 -4919,418 896,870 499,450 -4218,879 769,520 428,659
21,025 -4435,942 30,260 823,655 -3803,835 25,960 707,014
22,426 -4898,215 -898,970 510,447 -4200,651 -771,320 438,088
23,828 -4064,158 | -2139,450 -79,877 -3485,622 | -1835,370 -68,628
25,230 -3427,123 | -2045,300 -813,736 -2939,769 | -1755,300 -698,516
26,631 -4129,993 2130,890 -921,361 -3539,634 1984,850 -790,622
28,033 -2140,075 1667,460 579,152 -1832,173 1431,730 496,979
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Tabla 11.4.3 Valores de Esfuerzos en la Seccion Media
Fuente: Elaboracion Propia — RFEM 5/Microsoft Excel
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12D+16L 12D+ L
X (m) N (kN) Vz (kN) My (kNm) N (kN) Vz (kN) My (kNm)
0,000 -2616,270 | 1492,040 619,540 -2224,153 | 1469,420 555,441
1,402 -3983,480 -385,740 1093,630 -3452,811 -429,610 959,842
2,803 -3426,990 | -1714,470 765,090 -2980,967 | -1716,720 641,019
4,205 -2260,120 | -1686,040 54,440 -1973,556 | -1677,370 38,854
5,607 -1460,230 -693,890 -690,930 -1290,453 -688,630 -593,113
7,008 -2770,810 -24,290 -949,420 -1909,463 -24,240 -827,150
8,410 -1645,400 625,050 -644,950 -1447,703 619,220 -554,047
9,812 -2209,640 | 1659,490 57,740 -1931,515 | 1651,160 41,676
11,213 -3253,910 | 1675,660 756,530 -2834,113 | 1677,470 633,650
12,615 -3483,950 367,620 1055,660 -3224,972 411,520 952,983
14,017 -3083,350 | -1547,700 696,330 -2635,502 | -1525,130 622,957
15,418 -4975,730 | -1935,260 | -1120,760 | -4266,380 | -1956,620 | -1091,375
16,820 -4077,670 | 1878,740 -1027,900 | -3511,155 | 1822,870 -861,246
18,221 -4969,300 | 1969,450 -99,130 -4209,821 | 1919,480 -89,505
19,623 -6210,590 821,730 681,120 -5220,428 802,150 557,039
21,025 -5571,250 28,820 990,440 -4691,788 27,750 911,863
22,426 -6177,450 -824,700 695,340 -5194,520 -804,680 568,880
23,828 -5024,060 | -1970,890 -80,780 -4256,197 | -1920,060 -74,163
25,230 -4049,590 | -1907,400 | -1038,790 | -3489,981 | -1850,330 -869,933
26,631 -4936,890 | 1936,190 -1121,160 | -4234,496 | 1954,440 -1008,746
28,033 -2616,270 | 1492,040 619,540 -2224,153 | 1469,420 555,441
Tabla 11.4.4 Valores de Esfuerzos en la Seccion Media
Fuente: Elaboracién Propia — RFEM 5/Microsoft Excel
12D+L+1E 09D+1E
x (M) N (kN) Vz (kN) My (kNm) N (kN) Vz (kN) My (kNm)
0,000 -2616,620 | 1469,430 588,114 -1959,510 | 1076,600 433,390
1,402 -4062,140 -429,610 1038,059 -3342,120 -377,270 1027,160
2,803 -3507,010 | -1716,730 678,726 -2727,940 | -1293,740 553,150
4,205 -2321,810 -1677,410 41,121 -1815,720 -1248,730 23,080
5,607 -1518,110 -688,660 -628,029 -1208,730 -509,950 -533,190
7,008 -3128,640 -24,240 -1000,905 | -1667,540 -18,150 -750,900
8,410 -1703,210 619,220 -586,647 -1348,000 457,050 -498,630
9,812 -2272,400 | 1651,130 44,118 -1780,180 | 1229,410 25,600
11,213 -3334,230 | 1677,440 670,923 -2598,660 | 1263,630 546,490
12,615 -3558,770 411,510 1020,796 -2958,940 363,700 980,970
14,017 -3100,540 | -1525,140 659,592 -2344,090 | -1118,590 596,280
15,418 -5019,310 | -1956,640 | -1155,582 | -3818,630 | -1495,600 -918,700
16,820 -4130,770 | 1822,880 -911,898 -3168,330 | 1299,730 -743,170
18,221 -4952,760 | 1919,520 -94,752 -3697,270 | 1378,960 -86,940
19,623 -6141,720 802,180 589,806 -4523,880 578,040 460,190
21,025 -5519,850 27,740 965,493 -4078,220 19,480 759,150
22,426 -6111,180 -804,680 602,343 -4504,190 -579,360 470,310
23,828 -5007,290 | -1920,040 -78,516 -3737,910 | -1378,270 -73,780
25,230 -4105,900 | -1850,310 -921,078 -3153,400 | -1318,920 -750,030
26,631 -4981,750 | 1954,480 -1068,084 | -3791,880 | 1490,150 -848,530
28,033 -2616,620 | 1469,430 588,114 -1959,510 | 1076,600 433,390

Estrada, Cristian Ariel
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Tabla 11.4.5 Valores de Esfuerzos en la Seccién Media
Fuente: Elaboracion Propia — RFEM 5/Microsoft Excel
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Una vez determinados los valores solo nos queda dimensionar y verificar la seccion armada de

la dovela adoptada.

4.3.7 Esfuerzos de desmoldeo y manipulacion

Los esfuerzos de desmoldeo y manipulacién a los que se ven sometidas las dovelas son los
mismos 0 muy parecidos. La diferencia significativa entre las dos solicitaciones es la edad del
hormigon. Debe establecerse una resistencia minima del hormigén para el desencofrado que en
nuestro caso se fija en 15 MPa. Durante el resto de movimientos de la dovela y en concreto
durante su colocacién en el anillo, la dovela se vera sometida a unas solicitaciones parecidas a
las anteriores. En este caso, la resistencia del hormigdn debera haber alcanzado ya su valor
caracteristico de 40 MPa.

Distintos pueden ser los procedimientos de movimiento de las dovelas: pinzas mecanicas,
agarre mediante insertos, agarre por generacion de vacio y succidn, etc. Para estimar los
esfuerzos que todas estas operaciones originan sobre la pieza se trabaja siempre con una
hip6tesis conservadora: se supone que la pieza esta suspendida Unicamente de su punto central

y actla sobre ella solo el peso propio, como se muestra a continuacion:

Figura 11.4.33 Esquema conservador para contemplar los esfuerzos de desmoldeo y manipulacién
Fuente: Curso Tunelacion Ing. Perri

Segun el esquema anterior el momento flector y cortante maximo en una dovela sujeta en su

punto central sera:

ql

_qr
Mmax - 4 Vmax - 2

q : peso propio del anillo por ml de proyeccién horizontal

=2 no
= 2 Tmea Sin5

Con los valores geometricos adoptados en la Seccidn 11.3.4, se obtuvieron los siguientes

parametros representados en la Tabla 11.4.6.
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Radio Exterior (m) A7 .
‘Radio Interior (m) 4,33

iRadio Medio (m) A
Densidad del Hormigon kN/m3 25,00
TipodeDovela i Lave | . Normal _
:Angulo de la Dovela (°) L 1894 56,84
:Angulo de la Dovela (rad) i 033 099 i
‘Peso de la Dovela (kN) i 2531 73,07
iLongitud de Proyeccion Horizontal (m) i 1,50 433 |
:q (Peso por metro lineal) (kN/m) i 16,90 1687
:Momento (kKN m) i 947 7912 |

Tabla 11.4.6 Determinacién del Momento y Corte por el Desmolde y Manipulacion
Fuente: Elaboracion Propia — Microsoft Excel

4.3.8 Esfuerzos de acopio
Los esfuerzos se obtienen a partir del esquema estatico tradicional de acopio o almacenado, que

busca representar la situacion real de acopio, mostrada en la siguiente figura:

Figura 11.4.34 Acopio Real de Dovelas de Hormigon prefabricadas
Fuente: Curso Tunelacién — Ing. Perri

Como se puede observar en la figura, las dovelas de hormigén se encuentran sobre dados de
hormigdn, que hacen de apoyo de las mismas y donde claramente se puede observar que la
dovela mas desfavorable corresponde a la inferior, que esta soportando el peso de todas las
dovelas que configuran un anillo.

Asi, podemos suponer la dovela simplemente apoyada en los dados de hormigén y con una
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sobrecarga correspondiente al peso de las dovelas que se sustentan en la misma, y por lo tanto

se tiene que:

/IN\ © ?

-~

Feaccidn Reaccidn

et : 2

Figura 11.4.35 Modelo de calculo para las dovelas en acopio
Fuente: Elaboracion Propia — AutoCAD

Se obtiene el momento de solicitacion como el maximo de los momentos calculados en los 3

puntos singulares segun la formulacion siguiente:

_ . (a-e)? (@)? _ . (D72

L
My =w My=w-+Fe M3_WT+F(5+e)R

N |~

Tomando un valor de excentricidad e=0.20 m que es un valor comun en el acopio de dovelas
que puede variar con resultados pocos significativos y adoptando un valor de a=0.70m, se
obtiene la solicitacion de flexion simple méas desfavorable.

Se calculan los valores de Momentos en cada punto haciendo uso del Programa MathCAD,
para obtener el valor mas desfavorable (Momento Maximo) en la dovela més solicitada.

Los resultados a continuacion:
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De la Seccion 11.4.3.7 " Esfuerzos de desmoldeo y manipulacion” se obtienen los siguientes datos:

Ponitioi=13.07 kN Pliei=25.31 kN wi=16.87 KV

m

Debido a que el anillo mas solicitado debe soportar el peso de 5 anillos y una llave, entonces la carga I’ que
cae sobre el mismo viene dada por:

P

Fi= anilio * 5+ Pﬂm’\e

=195.33 kN
Por simetria de estructura y de carga, sabemos que las reacciones serdn iguales y su valor vendra dado por:

F24P,
R::T‘”"”‘Ezm.s&s kN

Considerando un valor de a:=0.70 m y una excentricidad e:=0.20 m, valores razonables y verificados en
diferentes proyectos, se tiene que:

L

‘proyhorizontal :

=438 m
L:= me_\'_.’rfm':uma!_ 2:a=298m

Por lo tanto, los valores de momento en los puntos caracteristicos, vendran dados por:
2

M, :=w-%=z.1o9 kN «m

2
M;:= w-%+F-e=43.199 KN+m

L pyovhoriontal)
M_:::w-—( f’”’-‘-”‘;""’“’) +F-%+e)-fe-%=2s.os4 kN« m

Por lo tanto, el mdximo momento solicitante debido al acopio viene dado por

M

max

=M,=43.199 kN-m

Figura 11.4.36 Célculo del momento maximo producido por el acopio de dovelas
Fuente: Elaboracion Propia - MathCAD
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5.1 ARMADURA BASICA TRANSVERSAL (CIRCUNFERENCIAL)

La armadura transversal es la armadura principal de la dovela. Como criterios de disefio debe

cumplir lo siguiente:

1. Verificar las cuantias de armaduras minimas geometricas.

2. Verificar las condiciones de Estado Limite Ultimo para los esfuerzos mayorados
ocasionados por las acciones del terreno y por las solicitaciones de desmoldeo y
manipulacion.

3. Verificar las condiciones de Estado Limite de Servicio ante los esfuerzos caracteristicos de
las solicitaciones anteriores.

Ya se mencion6 en un punto anterior que la normativa de referencia que se utilizara para el

calculo estructural sera el Euro cédigo 2 (EC2).

Se procedera a proponer una armadura transversal y luego a partir del esquema de armadura

propuesta, se verificara que se satisfaga la condicién 1, 2 y 3.

La armadura propuesta surge de la experiencia del profesional, por lo tanto, haciendo uso de

las memorias de calculo de proyectos reales como un proceso de prueba y error, se termino

adoptando el disefio de la armadura que se muestran en las siguientes figuras:

& =]

=1
L

3 AEfEIE

=

v
v

L, T
R

Figura 11.5.1 Plano Dovela — Armadura Vista Superior
Fuente: Elaboracion Propia — AutoCAD

Figura I1.5.2 Plano Dovela — Armadura Seccién Transversal — Direccion Longitudinal
Fuente: Elaboracion Propia — AutoCAD
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Figura 11.5.3 Plano Dovela — Armadura Vista Inferior
Fuente: Elaboracion Propia — AutoCAD

Figura I1.5.4 Plano Dovela — Armadura Seccion Transversal — Direccion Longitudinal
Fuente: Elaboracién Propia — AutoCAD

i

Figura I1.5.5 Plano Llave — Armadura Vista Superior
Fuente: Elaboracion Propia — AutoCAD

Figura 11.5.6 Plano Llave — Armadura Seccion Transversal — Direccion Longitudinal
Fuente: Elaboracion Propia — AutoCAD
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=@l | 1O | 1O

Figura 11.5.7 Plano Dovela — Armadura Vista Inferior
Fuente: Elaboracion Propia — AutoCAD

jWESEEa0

===

Figura 11.5.8 Plano Dovela — Armadura Seccion Transversal — Direccidn Longitudinal
Fuente: Elaboracion Propia — AutoCAD

5.1.1 Condiciéon de Armadura Minima

Frente a las acciones del terreno, tal y como manifiestan los resultados de esfuerzos, la dovela
actla béasicamente como un elemento comprimido. En cambio, frente a los esfuerzos de
manipulacion y acopio no existe esfuerzo axil.

Deberan respetarse pues las cuantias geométricas minimas tanto de elemento comprimido como
de elemento a flexion

El procedimiento de calculo y la verificacion se lo realizo en el Software MathCAD, como se
muestra a continuacion:
Como elemento comprinido, la seccion de la dovela debe cumpliv con la exigencias establecidas en el
Eurocddigo. La seccion de hormigon A, viene dada por:
Eovela ™= 0.45 m bdm\efa =1.5m
A= utn* Paoveta = 6750 cm?
Por lo tanto, la armadura minima por elemento comprimido viene dada por:

AI.NFH!.L‘EJFI’J_BFE.HEI!T =0.003- Ar_- =20.25 fm2

Como elemento solicitado a flexion, la seccion de la dovela debe cumplir con la exigencias establecidas en
el Eurocodigo. La seccion de hormigon A, viene dada por:
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E)c."r;nt'.!'u =045 m bc.l'm'e."u =15m
,
Ac = Covela bdm'e.‘:i =6750 cm
Por lo tanto, la armadura minima por elemento solicitado a flexién viene dada por:

A =0.002+4,=13.5 cm’

sin flexion ©

Deben respetarse también las especificaciones particulares de armadura minima dadas por:

cnt’

A =5
ml»cara

s.min flexion particular

Dado que la armadura adoptada es de 18 barras del 16 distribuidas perimetralmente, se tiene que:

4

m+(16 mm)
4

+18=36.191 em’

A s.adoptada.compresion *=—

A =>4

X. I'.Mllﬂlﬂ!:i:J’U.t’.’fﬁl’nﬂ?'ﬁ’.\'”}il’ EMiR.Ccompresion

7+(16 mm)_
4

«16=32.17 em’

A s.adoptada, flexion =

A s.adoptada, flexion = As.mm.ﬂe.l‘ir;rr 4 s.adopiada, flexion = As.m.'.lr._.’fe'.l'irJrr.pu.lTrc'm'a.l'

Por lo tanto, la Armadura propuesta verifica "Seccion 11.5.1.1 Condicion de Armadura Minima"

Figura 11.5.9 Verificacién de la Condicién de Armadura Minima
Fuente: Elaboracion Propia - MathCAD

5.1.2 Verificacion de los Estados Limites Ultimos
Los esfuerzos a los cuales estd sometida la seccion de la dovela son:

e Combinaciones de Carga

e Esfuerzos de Manipulacion y Desmoldeo

e Esfuerzos producidos por el acopio
Estos fueron determinados en la Seccion 1.4 y su verificacion se realizard mediante un
diagrama de interaccion de la seccion, de manera tal, que mediante un proceso iterativo se
encontro la seccion.
El diagrama de interaccion de una columna es la region geométrica que define la zona en las
que cualquier combinacion de cargas de flexo-compresion pueden ser resistidas por la seccion
y su armado en la direccion de analisis.
Se obtuvo el mismo mediante el Software SAP2000, cargando una seccién con una armadura
de 16 barras de 16 milimetro de diametro, equivalente a una seccion de armadura de 32.16 cm?,
un valor un poco inferior que la armadura real, de manera que simplifico considerablemente su
analisis en el programa, arrojandonos un diagrama de interaccion del lado de la seguridad.
Teniendo en cuenta los criterios descriptos anteriormente, y la armadura adoptada, se obtuvo el
diagrama de interaccién en Microsoft Excel.
Se procede a cargar sobre el mismo, los valores correspondientes a la Tabla 11.4.3, Tabla 11.4.4
y Tabla 11.4.5 que representan los valores de Normal y Momento, a lo largo de la seccién para
Estrada, Cristian Ariel
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diferentes valores de “x” y las diferentes combinaciones de carga obtenidas en el programa de
calculo. Ademas, para su verificacion a Flexion Simple, se cargaron también los Momentos
maximos obtenidos debido al estado de manipulacién y desmoldeo y el estado de acopio de las
dovelas, para su verificacion.

Por lo tanto, todos los puntos representativos de los esfuerzos producidos por las combinaciones
de carga a las cuales va a estar sometida la seccién a lo largo de su vida util, para su verificacion,

deben caer dentro de la region definida anteriormente, como se muestra en la Figura 11.5.10.

4000,000

L
2000,000

MOMENTO My

0,000

odoo 200,000 400,000 800,000 1000,000 1200,000 1400,000

-2000,000 ‘
2

P [ ]
=.-4000,000
~ L
I
-
= -
::j
S -6000,000
=
=
=
£3-8000,000

-10000,000

-12000,000

-14000,000

—e—Diagrama de Interaccion de la Seccion 1,2D+L+1E
® 09D+1FE ® 1,2D+1,6L
® 12D+L ® 14D
® 1,2D D ldeo y Manipulacion

-16000,000

Figura 11.5.10 Verificacién de la Seccion de la Dovela mediante Diagrama de Interaccion.
Fuente: Elaboracion Propia — Microsoft Excel / SAP 2000.

5.1.3 Verificacion Estado Limite de Servicio - Verificacion segin CIRSOC-201

5.1.3.1 Control de Fisuracion

La norma argentina, igual que la ACI, en lugar de realizar calculos sobre el ancho de fisura,
mantiene que las pruebas de exposicién indican que la calidad del hormigoén, la compactacion
adecuada y un recubrimiento de hormigén apropiado, pueden ser mas importantes para la
proteccidn contra la corrosion que el ancho de fisuras en la superficie del hormigon.

El mejor control de fisuracion se obtiene cuando la armadura esta bien distribuida en la zona

de maxima traccién del hormigén. La CIRSOC-201 en su apartado 10.6.4 prescribe
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limitaciones en la separacion maxima de las barras, de manera que, de forma implicita, supone
un control de la fisuracion. En concreto indica que la separaciéon S de la armadura de traccion
debe ser igual o menor que el menor valor obtenido de las expresiones siguientes:

280 '
<3802 -25Ce|  [<380—230 253522925 mm
s s 250 _ 2/3-420
<3002 <300 =300 mm
7 2/3420

Figura 11.5.11 Spaxde la armadura de Flexién
Fuente: CIRSOC 201

b:=15m  recubrimiento:=3.5em n:=12 dy:=16 mm

_ b—2-recubrimiento —n«dy

S: =11.255 cm

n—1

S < Smax.norma

Figura 11.5.12 Separacion de la armadura Adoptada y Verificacién con Norma
Fuente: Software MathCAD

5.1.3.2 Desplazamientos del Suelo y la Estructura
Las Deformaciones en la estructura del tanel, como los asentamientos en el suelo, fueron

obtenidos mediante el Software de célculo RFEM5 y se muestran a continuacion:

Panel b4

Deformaciones globales
uz [mm]

Figura 11.5.13 Desplazamientos u, en la estructura del tinel
Fuente: Software RFEM 5
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Como podemos observar, debido al gran espesor y calidad del hormigdn y la importante cuantia
utilizada, los desplazamientos en la estructura son leves, tomando un valor maximo de 5mm,

considerandolos totalmente tolerables.

uz [mm]

Figura 11.5.14 Desplazamientos u,y ux en el suelo
Fuente: Software RFEM 5

Los desplazamientos del suelo son mayores, con asentamientos maximos que alcanzan los 30.5

mm, valores que podemos considerar tolerables, pero que pueden mejorarse haciendo uso de

alguno de los métodos para mejorar el comportamiento del suelo, descriptos en la Seccion Il1.

5.2 ARMADURA BASICA LONGITUDINAL (RADIAL)

La armadura longitudinal cumple en la dovela dos funciones:

1. En estado de servicio, es la armadura de reparto transversal de la armadura principal.

2. En estado de construccidn, actia como armadura principal de la dovela ante el empuje de
los gatos hidréulicos de la tuneladora en la maniobra de avance.

En funcion del planteamiento anterior, como criterios de disefio debe cumplir los siguientes:

1. Verificar las cuantias de armaduras minimas geométricas.

2. Verificar las condiciones de Estado Limite Ultimo para los esfuerzos ocasionados por los

gatos.
En este caso no se verificard la fisuracion porque las solicitaciones del empuje son un estado
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provisional, y ademas claramente de compresion. En este caso se procedera proponiendo una
disposicion de armado que satisfaga la condicion de armadura minima y verificando
posteriormente que se cumpla el punto 2.
5.2.1 Condicion de Armadura Minima
Como condicion de armadura minima de reparto indica que se disponga una cuantia no inferior
al 20% de la armadura principal existente. Se realizo la verificacion de la armadura propuesta

en 3.1 mediante el Software MathCAD como se muestra a continuacion:

Se adopto anteriormente una armadura transversal de cierre de 20 barras de 12mm, las cuales conforman la
armadura longitudinal del tunel a verificar:

2
20.- :r-(12 mm)

A= =22.619 em*
4
A.\'.min = 20% 'A.‘f.adupfudaﬂc‘xian =4.825 sz
A, >A

s.min
Por lo tanto, la armadura adoptada cumple con las exigencias de la normativa

Figura 11.5.15 Verificacion de la Armadura minima longitudinal
Fuente: Software MathCAD

5.2.2 Verificacion de ELU

Para esta comprobacion se debe calcular el valor del empuje total de los gatos. EI mismo
depende de las caracteristicas del suelo, y su calculo se muestra a continuacion:

La fuerza de empuje de los gatos hidraulicos necesaria para la penetracion en los suelos
presentes, se determina mediante ensayos de laboratorio, sin embargo, a fines de esta tesis, para
su verificacién vamos a estimar un valor de empuje del gato hidraulico en funcién de los tipos
de suelos a penetrar y los valores referenciales de obras realizadas por el Ing. Perri en el Curso
de Tunelacion realizado. Para tener en cuenta esta incertidumbre, vamos a tomar un coeficiente
de seguridad de 1.50, lo cual nos arroja un valor de empuje de 40000 kN.

El esfuerzo Normal por unidad de longitud viene dado por:

2
8. 7+ (12 mm)

A= =31.667 cm’

5

A.\‘,min = 20% 'A}:,ad{)ptudﬂﬂﬂian =6.434 sz

A;>4

s.min

Durante el montaje, puede existir una excentricidad de la aplicacion de la carga de empuje
respecto al baricentro de la seccion, lo que generaria un momento que debemos contemplar.

Para ello se adopta un valor de excentricidad accidental e=5cm, por lo tanto:
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kN -m
m
En la Figura 11.5.16 se puede observar el punto interior (N,M), que cae dentro del diagrama de

M:=N-.e=67.494

interaccion obtenido para la seccion longitudinal, verificando la seccidn para el empuje de los

gatos hidraulicos.
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—o—Diagrama de Inferaccion de la Seccion Longitudinal Esfuerzos producidos por el Empuje del Gato

-16000,000

Figura 11.5.16 Verificacion de la Seccién Longitudinal de la Dovela mediante Diagrama de Interaccion.
Fuente: Elaboracién Propia — Microsoft Excel / SAP2000.

5.3 VERIFICACION AL CORTE

A la hora de la verificacion al corte de la seccidn, debemos considerar que al coexistir el
esfuerzo normal y ademas ser este de gran magnitud, genera un efecto favorable, debido a que
el mismo tiende a cerrar la fisura y aumenta consecuentemente la resistencia nominal de la
seccion.

Sin embargo, esto significa analizar cada combinacion de carga, debido a que, si bien se podria
considerar el maximo corte, este puede ir acompafiado con un normal fuerte, y por lo tanto no
estariamos analizando la seccién mas critica del tunel para este esfuerzo.

Haciendo uso de la Norma CIRSOC 201 “Reglamento Argentino de Estructuras de Hormigén”,
se obtuvo para cada par de valores (N,V) el correspondiente valor de Esfuerzo V¢ que resiste
el hormigon, dado por:
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2
Vc= 1+L 1. fceb,-d
14+b,-d ) 6

Dado que adoptamos una separacion de armadura transversal constante de 10 cm y una
configuracion de 8 ramas, entonces el Vs (Resistencia al Corte dada por la armadura

transversal) es un valor constante y esta dado por:

2

10 =45 cm .
€dovel A= 7+(12 mm) Sei=8 em
r:=35cm 4
ramas =8
di=ey,—17=04 m Jfy=420 MPa
Ve im ramas-;‘j)-Ae-d —1.9 MN
e

Figura I11.5.17 Determinacion de la Resistencia al Corte Vs suministrada por la Armadura Transversal
Fuente: Elaboracion Propia — Software MathCAD

Por lo tanto, la resistencia nominal al corte de la seccion viene dada por la suma entre Vs 'y Vn
reducida un 25% debido al factor de carga. Comparando los Cortes Vu a los que se encuentra

sometida la seccion, se tiene que:

12D

X (m) Ny (kN) Vy (kN) Vc [Mpa] Vs [Mpa] Vn [kN]

0,000 -1832,173 1431,730 0,7704041 1,900 2002,803 | \Verifica
1,402 -2935,261 -502,690 0,85345816 1,900 2065,094 | Verifica
2,803 -2548,259 -1720,470 0,82431988 1,900 2043,240 | Verifica
4,205 -1697,248 -1662,950 0,76024528 1,900 1995,184 | Verifica
5,607 -1130,297 -679,880 0,71755822 1,900 1963,169 | Verifica
7,008 -1557,738 -24,170 0,74974125 1,900 1987,306 | Verifica
8,410 -1259,608 609,510 0,72729435 1,900 1970,471| Verifica
9,812 -1663,823 1637,300 0,75772863 1,900 1993,296 | Verifica
11,213 -2427,677 1680,490 0,81524098 1,900 2036,431 | Verifica
12,615 -2578,499 484,630 0,82659672 1,900 2044,948 | Verifica
14,017 -2190,587 -1487,530 0,79738992 1,900 2023,042 | Verifica
15,418 -3564,344 -1992,190 0,90082328 1,900 2100,617 | Verifica
16,820 -2953,517 1729,810 0,85483269 1,900 2066,125 | Verifica
18,221 -3447,661 1836,230 0,89203795 1,900 2094,028 | Verifica
19,623 -4218,879 769,520 0,95010474 1,900 2137,579 | Verifica
21,025 -3803,835 25,960 0,91885511 1,900 2114,141 | Verifica
22,426 -4200,651 -771,320 0,94873231 1,900 2136,549 | Verifica
23,828 -3485,622 -1835,370 0,89489612 1,900 2096,172 | Verifica
25,230 -2939,769 -1755,300 0,85379758 1,900 2065,348 | \Verifica
26,631 -3539,634 1984,850 0,89896281 1,900 2099,222 | Verifica
28,033 -1832,173 1431,730 0,63245553 1,900 1899,342 | Verifica

Tabla 11.5.1 Valores de Esfuerzos de Corte en la Secciéon Media.
Fuente: Elaboracion Propia — RFEM 5/Microsoft Excel.
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1,4D

X (m) N (kN) Vz (kN) Vc [Mpa] Vs [Mpa] Vn [kN]

0,000 -2140,075 1667,460 0,79358675 1,900 2020,190 | Verifica
1,402 -3426,514 -586,220 0,89044574 1,900 2092,834 | Verifica
2,803 -2974,650 -2003,730 0,85642385 1,900 2067,318 | Verifica
4,205 -1982,106 -1938,570 0,7816929 1,900 2011,270| Verifica
5,607 -1320,298 -793,180 0,73186384 1,900 1973,898 | Verifica
7,008 -1818,320 -28,180 0,76936107 1,900 2002,021| Verifica
8,410 -1470,707 711,170 0,74318848 1,900 1982,391 | Verifica
9,812 -1942,941 1908,670 0,77874408 1,900 2009,058 | Verifica
11,213 -2834,034 1957,180 0,84583654 1,900 2059,377 | Verifica
12,615 -3010,952 565,170 0,85915711 1,900 2069,368 | Verifica
14,017 -2557,800 -1732,430 0,82503824 1,900 2043,779 | Verifica
15,418 -4158,651 -2322,730 0,94557004 1,900 2134,178 | Verifica
16,820 -3442,992 2015,670 0,89168641 1,900 2093,765 | Verifica
18,221 -4019,855 2110,250 0,93511976 1,900 2126,340 | Verifica
19,623 -4919,418 896,870 1,00284995 1,900 2177,137 | Verifica
21,025 -4435,942 30,260 0,96644792 1,900 2149,836 | Verifica
22,426 -4898,215 -898,970 1,00125353 1,900 2175,940| Verifica
23,828 -4064,158 -2139,450 0,93845544 1,900 2128,842 | Verifica
25,230 -3427,123 -2045,300 0,89049159 1,900 2092,869 | Verifica
26,631 -4129,993 2130,890 0,94341231 1,900 2132,5659 | Verifica
28,033 -2140,075 1667,460 0,79358675 1,900 2020,190 | Verifica

Tabla 11.5.2 Valores de Esfuerzos de Corte en la Seccion Media.
Fuente: Elaboracién Propia — RFEM 5/Microsoft Excel.

12D+L

X (m) N (kN) Vz (kN) Vc [Mpa] Vs [Mpa] Vn [kN]

0,000 -2224,153 1469,420 0,79991715 1,900 2024,938 | Verifica
1,402 -3452,811 -429,610 0,89242566 1,900 2094,319 | Verifica
2,803 -2980,967 -1716,720 0,85689947 1,900 2067,675| Verifica
4,205 -1973,556 -1677,370 0,78104911 1,900 2010,787 | Verifica
5,607 -1290,453 -688,630 0,72961674 1,900 1972,213| Verifica
7,008 -1909,463 -24,240 0,77622344 1,900 2007,168 | Verifica
8,410 -1447,703 619,220 0,74145646 1,900 1981,092 | Verifica
9,812 -1931,515 1651,160 0,77788375 1,900 2008,413 | Verifica
11,213 -2834,113 1677,470 0,84584245 1,900 2059,382 | Verifica
12,615 -3224,972 411,520 0,87527114 1,900 2081,453 | Verifica
14,017 -2635,502 -1525,130 0,83088857 1,900 2048,166 | Verifica
15,418 -4266,380 -1956,620 0,95368116 1,900 2140,261 | Verifica
16,820 -3511,155 1822,870 0,89681852 1,900 2097,614 | Verifica
18,221 -4209,821 1919,480 0,94942271 1,900 2137,067 | Verifica
19,623 -5220,428 802,150 1,02551369 1,900 2194,135| Verifica
21,025 -4691,788 27,750 0,98571112 1,900 2164,283 | Verifica
22,426 -5194,520 -804,680 1,02356302 1,900 2192,672| Verifica
23,828 -4256,197 -1920,060 0,95291446 1,900 2139,686 | Verifica
25,230 -3489,981 -1850,330 0,89522432 1,900 2096,418 | Verifica
26,631 -4234,496 1954,440 0,95128058 1,900 2138,460 | Verifica
28,033 -2224,153 1469,420 0,79991715 1,900 2024,938 | Verifica

Tabla 11.5.3 Valores de Esfuerzos de Corte en la Seccion Media.
Fuente: Elaboracion Propia — RFEM 5/Microsoft Excel.
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12D+16L

X (m) N (kN) Vz (kN) Vc [Mpa] Vs [Mpa] Vn [kN]

0,000 -2616,270 1492,040 0,82944058 1,900 2047,080 | Verifica
1,402 -3983,480 -385,740 0,932381 1,900 2124,286 | Verifica
2,803 -3426,990 -1714,470 0,89048158 1,900 2092,861 | Verifica
4,205 -2260,120 -1686,040 0,80262522 1,900 2026,969 | Verifica
5,607 -1460,230 -693,890 0,74239964 1,900 1981,800 | Verifica
7,008 -2770,810 -24,290 0,84107626 1,900 2055,807 | Verifica
8,410 -1645,400 625,050 0,75634152 1,900 1992,256 | Verifica
9,812 -2209,640 1659,490 0,79882447 1,900 2024,118 | Verifica
11,213 -3253,910 1675,660 0,87744998 1,900 2083,087 | Verifica
12,615 -3483,950 367,620 0,89477023 1,900 2096,078 | Verifica
14,017 -3083,350 -1547,700 0,86460812 1,900 2073,456 | Verifica
15,418 -4975,730 -1935,260 1,00708981 1,900 2180,317 | Verifica
16,820 -4077,670 1878,740 0,93947279 1,900 2129,605| Verifica
18,221 -4969,300 1969,450 1,00660568 1,900 2179,954 | Verifica
19,623 -6210,590 821,730 1,10006529 1,900 2250,049 | Verifica
21,025 -5571,250 28,820 1,0519279 1,900 2213,946 | Verifica
22,426 -6177,450 -824,700 1,09757011 1,900 2248,178 | Verifica
23,828 -5024,060 -1970,890 1,01072869 1,900 2183,047 | Verifica
25,230 -4049,590 -1907,400 0,93735858 1,900 2128,019 | Verifica
26,631 -4936,890 1936,190 1,00416546 1,900 2178,124 | Verifica
28,033 -2616,270 1492,040 0,82944058 1,900 2047,080 | Verifica

Tabla 11.5.4 Valores de Esfuerzos de Corte en la Seccién Media.
Fuente: Elaboracion Propia — RFEM 5/Microsoft Excel.
09D+1E

X (m) N (kN) Vz (kN) Vc [Mpa] Vs [Mpa] Vn [kN]

0,000 -1959,510 1076,600 0,7799916 1,900 2009,994 | Verifica
1,402 -3342,120 -377,270 0,88409152 1,900 2088,069 | Verifica
2,803 -2727,940 -1293,740 0,83784848 1,900 2053,386 | Verifica
4,205 -1815,720 -1248,730 0,76916531 1,900 2001,874 | Verifica
5,607 -1208,730 -509,950 0,72346362 1,900 1967,598 | Verifica
7,008 -1667,540 -18,150 0,7580085 1,900 1993,506 | Verifica
8,410 -1348,000 457,050 0,73394959 1,900 1975,462 | Verifica
9,812 -1780,180 1229,410 0,76648942 1,900 1999,867 | Verifica
11,213 -2598,660 1263,630 0,82811469 1,900 2046,086 | Verifica
12,615 -2958,940 363,700 0,855241 1,900 2066,431 | Verifica
14,017 -2344,090 -1118,590 0,80894752 1,900 2031,711 | Verifica
15,418 -3818,630 -1495,600 0,91996906 1,900 2114,977 | Verifica
16,820 -3168,330 1299,730 0,87100646 1,900 2078,255 | Verifica
18,221 -3697,270 1378,960 0,91083159 1,900 2108,124 | Verifica
19,623 -4523,880 578,040 0,97306898 1,900 2154,802 | Verifica
21,025 -4078,220 19,480 0,9395142 1,900 2129,636 | Verifica
22,426 -4504,190 -579,360 0,97158647 1,900 2153,690 | Verifica
23,828 -3737,910 -1378,270 0,91389147 1,900 2110,419| Verifica
25,230 -3153,400 -1318,920 0,86988235 1,900 2077,412| Verifica
26,631 -3791,880 1490,150 0,91795499 1,900 2113,466 | Verifica
28,033 -1959,510 1076,600 0,7799916 1,900 2009,994 | Verifica

Tabla 11.5.5 Valores de Esfuerzos de Corte en la Secciéon Media.
Fuente: Elaboracion Propia — RFEM 5/Microsoft Excel.

Estrada, Cristian Ariel
Flores Romano, Jesus Gabriel
Pagina 61 de 250



UCASAL - Facultad de Ingenieria e Informatica
Seccion I1: Disefio del Tanel

12D+L+1E

X (m) N (kN) Vz (kN) Vc [Mpa] Vs [Mpa] Vn [kN]

0,000 -2616,620 1469,430 0,82946694 1,900 2047,100 | Verifica
1,402 -4062,140 -429,610 0,9383035 1,900 2128,728 | Verifica
2,803 -3507,010 -1716,730 0,89650647 1,900 2097,380 | Verifica
4,205 -2321,810 -1677,410 0,80727001 1,900 2030,453 | Verifica
5,607 -1518,110 -688,660 0,74675756 1,900 1985,068 | Verifica
7,008 -3128,640 -24,240 0,86801811 1,900 2076,014 | Verifica
8,410 -1703,210 619,220 0,76069417 1,900 1995,521 | Verifica
9,812 -2272,400 1651,130 0,80354981 1,900 2027,662 | Verifica
11,213 -3334,230 1677,440 0,88349746 1,900 2087,623 | Verifica
12,615 -3558,770 411,510 0,9004036 1,900 2100,303 | Verifica
14,017 -3100,540 -1525,140 0,8659024 1,900 2074,427| Verifica
15,418 -5019,310 -1956,640 1,01037105 1,900 2182,778 | Verifica
16,820 -4130,770 1822,880 0,94347081 1,900 2132,603 | Verifica
18,221 -4952,760 1919,520 1,00536035 1,900 2179,020 | Verifica
19,623 -6141,720 802,180 1,09487991 1,900 2246,160 | Verifica
21,025 -5519,850 27,740 1,04805787 1,900 2211,043| Verifica
22,426 -6111,180 -804,680 1,09258048 1,900 2244435 | Verifica
23,828 -5007,290 -1920,040 1,00946604 1,900 2182,100 | Verifica
25,230 -4105,900 -1850,310 0,94159829 1,900 2131,199 | Verifica
26,631 -4981,750 1954,480 1,00754307 1,900 2180,657 | Verifica
28,033 -2616,620 1469,430 0,82946694 1,900 2047,100| Verifica

Tabla 11.5.6 Valores de Esfuerzos de Corte en la Seccion Media.
Fuente: Elaboracién Propia — RFEM 5/Microsoft Excel.
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SECCION IlI: MARCO TEORICO

1.1 HISTORIA

En 1961 Karoly Szechy publico el libro titulado “The Art of Tunnelling” que sintetizo los
conocimientos que debian aplicarse para el disefio de tdneles. En el afio 1964 Leopold
Rabcewicz publicd la primera parte de su trabajo sobre el nuevo método austriaco de
tunelizacion (NATM) que revoluciond los conceptos de disefio y construccion de tuneles
incorporando el papel relevante que tiene el comportamiento del suelo en la estabilizacion del
tunel a diferencia de los conceptos anteriores basados en el predominio del revestimiento
respecto al medio excavado.

En este capitulo buscaremos sintetizar los criterios y la metodologia para el disefio de tineles
en base a importantes experiencias ocurridas en las ultimas décadas.

1.2 TIPOLOGIA DE EXCAVACIONES SUBTERRANEAS

El concepto de excavacion subterrdnea implica la construccion bajo la superficie del terreno,
pero, ademas, este concepto supone que la obra se realiza sin remover el terreno existente.

En el caso de que para su construccion fuera necesaria la remocién del suelo por encima del
tunel, hay que tener en cuenta que éste pierde totalmente su capacidad resistente, por lo que el
suelo no puede jugar un papel activo en la estabilizacion del tinel. De hecho, los tineles
construidos mediante remocién del suelo a la superficie se denominan tineles de corte y

cubierta, a diferencia de los tlneles construidos con procedimientos convencionales.

1.2.1 Microtuneles
Son microtuneles aquellos cuyo ancho es inferior a 3 m. Este ancho determina sustancialmente

los métodos de construccion que se reducen a mini tuneladoras.

1.2.2 Taneles
Los tineles son excavaciones subterraneas con un ancho de excavacion inferior a 17 m y que,

ademas, tienen una longitud minima de varios cientos de metros, pudiéndose clasificar:

1.2.2.1 Tuneles hidraulicos

Conceptualmente, la mayoria de los tineles hidraulicos son canales subterraneos y, como tales,
son probablemente los tineles méas antiguos construidos en el mundo. Su longitud suele superar
los 1000 m y su seccion transversal suele oscilar entre los 7 m? y los 40 m?, aunque los valores

mas habituales oscilan entre los 15 m? y los 25 m?.

1.2.2.2 Tuneles mineros

Los tuneles mineros compiten en antigtiedad con los hidraulicos, pero tienen dos diferencias
claras ya que estos tuneles estan muy limitados por las actividades mineras y a menudo tienen
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una vida util inferior a 30 afios. Los tineles mineros suelen tener secciones transversales entre
15 m? y 50 m? con longitudes de varios kilometros.

1.2.2.3 Tuneles ferroviarios

Los primeros tineles ferroviarios tenian secciones moderadas, en torno a los 20 m?si se alojaba
una via, y entre 35 m? y 60 m? si se disponia de dos vias.

Los taneles para vias feérreas de alta velocidad son de mayor tamafio que los convencionales,
debido a que durante la operacion del tren se alcanzan velocidades de hasta 300 km/h, lo que
exige una ampliacion de la seccion transversal para mitigar los efectos dindmicos sobre los
pasajeros.

La fuerte limitacion de inclinacion que deben superar los trenes de alta velocidad hace que este
tipo de tuneles sean los méas largos del mundo, superando facilmente los 20 km, como se

muestra en la Tabla 111.1.1.

No Name Country Length (km) Service start-up
| Gotthard Base Switzerland 57.1 2016
2 Seikan Japan 538 1988
3 Eurotunnel France-England 50.5 1994
4 Lotschberg Switzerland 34.6 2007
5 Guadarrama Spain 284 2007
6 Taihang China 278 2007
7 Hakkoda Japan 264 2005
8 Iwate Ichinohe Japan 25.8 2002
9 Dai-Shimizu Japan 222 1982
10 Wushaoling China 21.1 2007

Tabla 111.1.1 Tuneles ferroviarios mas largos.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Los taneles de metro tienen unas dimensiones muy limitadas ya que, si albergan una sola via,
el area excavada suele oscilar entre 35 m? y 40 m?, mientras que la seccion del tinel con dos
vias oscila entre 60 m? y 70 m?.

1.3 ASPECTOS BASICOS DEL DISENO DE TUNELES

Habiendo introducido el alcance de las excavaciones subterraneas, se presentan los aspectos

basicos relacionados con el disefio de tineles.

1.3.1 Estabilizacion de tuneles

De forma simplificada y directa, la construccion de tuneles puede sintetizarse como la
sustitucion de un volumen de suelo por aire y por los elementos de apoyo. Como el aire no
tiene una fuerza importante, analizamos la estabilizacion del tanel: los elementos de apoyo o el
propio terreno excavado.

Para comprender este problema, las ecuaciones establecidas por Kirsch (1898) son utiles, ya

que determinan las tensiones alrededor de un orificio circular hecho en un medio elastico. En
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la Figura 111.1.1 se expone el enfoque de Kirsch, en coordenadas polares. Los parametros que

definen el problema de Kirsch son los siguientes:

L] del T

Figura I11.1.1 Aproximacion del problema de Kirsch.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

or- Componente de tension que actta en direccion al centro de excavacion (tension radial).

oe: Componente de tensidn que actla perpendicularmente a la del centro de excavacion (tensién

tangencial o circunferencial)

79. Esfuerzo cortante actuando sobre la superficie

owo: Esfuerzo horizontal actuando sobre el suelo (esfuerzo horizontal de campo)

ovo. Esfuerzo vertical actuando sobre el suelo (esfuerzo vertical de campo)

Si K=cHo/ovo, (coeficiente de redistribucion de esfuerzos) la solucion dada por Kirsch esta

definida por las ecuaciones:

1+K R? 1-K R? R?
oy = 0y 1-—]—o0 > 1_4_r_2+3r_2 cos(29)

2 r?
1+K R? 1-K R?
09 = 0o 1+r_2 + 0y > 1+3r_2 cos(29)

1-K R? _R*\
Trg = 00— 1+2r_2_3r_4 sin(29)

En el perimetro de excavacion, r=R, se obtiene:

o,=0
o9 = ao((1 + K) + 2(1 — K) cos(29))

Tr9g =0

Se obtiene el valor de tension tangencial maxima en el perimetro de excavacion eligiendo

c0s(20)=1 es:
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O9max = 00(3 — K)
Para mantener el suelo en régimen elastico, como se supone en el problema de Kirsch, sera
necesario que ocm > cemax, €S decir:
ocy > 00(3—K)
ocwm: €s la resistencia a la compresion uniaxial del suelo.
Un caso particular interesante, del problema resuelto por Kirsch, corresponde a un tanel sin

apoyo, excavado en un suelo elastico y en estado de tension hidrostatica. Asignando K=1 en

la Expresion se obtiene que:

RZ
0, = 0y <1 _T'_2>

RZ
09 = Oy <1 +T_2>

Tr9 =0

La Figura I11.1.2 representa los valores de o: y os en funcion de r, de la cual se pueden deducir

algunas conclusiones importantes:

O/C0 A
2 -

1 ________________
mm’.

Figura I11.1.2 Distribucion de tensiones alrededor del tanel circular, en un medio elastico sin soporte y Ko=1.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

1. A una distancia lo suficientemente grande del centro de excavacion, los valores o y o,
coinciden con el valor de la tension de campo hidrostatico (oo0). En particular, para una
distancia al centro del tanel de seis veces su radio, ambas tensiones solo difieren de la tension
de campo en un 2,8 %.

2. En el perimetro del tinel el valor de la tension tangencial duplica el valor de la tension de
campo y la tension radial es cero; esto tiene sentido ya que, por definicion, no se han
colocado elementos de soporte que puedan contrarrestar la tension radial (o).

3. En cualquier punto del perimetro del tanel el suelo estd sometido a un esfuerzo de

compresion uniaxial, cuyo valor es 2 oo, como se ilustra en la Figura 111.1.3.
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Figura 111.1.3 Estado de Compresién uniaxial sobre el perimetro del tinel en un medio elastico.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

4. Enun tanel circular excavado en suelo con comportamiento elastico no es necesario colocar
ningun tipo de elementos de apoyo para alcanzar el equilibrio tension-deformacion.

5. El mayor valor de la tension tangencial en una excavacion con comportamiento elastico se
encuentra en su perimetro.

6. La condicion requerida para que el suelo que rodea un tanel circular excavado se comporte
de manera eldstica, exige que su resistencia a la compresion uniaxial sea mayor al doble de
la tension de campo.

De las conclusiones anteriores se puede afirmar que en un tanel circular excavado en suelo con

comportamiento elastico no es necesario colocar ningin elemento de apoyo para su

estabilizacion; esto significa que en tuneles excavados en terrenos con comportamiento elastico
el propio terreno asegura la estabilidad esfuerzo-deformacion.

En caso de que al excavar un tanel el terreno no se mantenga en el dominio elastico y ceda, no

se podran seguir utilizando las ecuaciones de Kirsch y deberan ser sustituidas por otras que

tengan en cuenta la fluencia del terreno.

En la Figura I11.1.4 se representa la distribucion de esfuerzos en el suelo al excavar un tunel en

condiciones de fluencia y en estado de esfuerzos hidrostaticos, la cual fue obtenida por Kastner

(1962).
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Figura I11.1.4 Distribucién de tensiones alrededor del tanel circular, excavados en un suelo plastico y sujeto a
tension hidrostatica.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Entre las distribuciones de tensiones de las Figuras 111.1.2 y 111.1.4 existen dos diferencias muy
importantes:

El mayor valor de la tension tangencial ya no estd en el perimetro de la excavacion. Esto es
consecuencia directa de la fluencia del suelo en el perimetro de excavacion, lo que provoca una
disminucion de su resistencia y alcanza el valor maximo de tension tangencial en el interior del
suelo excavado, en condiciones triaxiales.

De acuerdo con esto, alrededor del tanel se crea una aureola de suelo cedido, definida por el
radio de cedencia (R), medido desde el centro del tinel. Entre 1960y 1980 se utiliz6 el concepto
de arco de presion alrededor del tanel, que puede definirse como la ubicacion geométrica de los
puntos, situados cerca de la corona del tunel, en los que la presion tangencial es maxima. En
un tunel circular excavado en suelo homogéneo y con un campo de tensiones hidrostatico, el
arco de presion es un arco circular, que, en el caso de que dicho suelo quede en régimen elastico
tras la excavacion, coincide exactamente con el perimetro de la excavacion como se ha dicho
previamente.

A medida que crece la plastificacion del suelo, la posicion del arco de presion se aleja del
perimetro de excavacion y el arco de presion siempre separard aquellos suelos con
comportamiento elastico de aquellos suelos que cedan tras la excavacion del tanel.

Para estabilizar el tanel es necesario que los elementos de apoyo proporcionen un esfuerzo
radial (P;) para equilibrar el valor del esfuerzo radial del terreno en el perimetro del tinel (co").
El esfuerzo radial proporcionado por los elementos de apoyo del tanel es muy inferior al valor
de la presion tangencial en el suelo, que tiene que ser soportado por el suelo. De acuerdo con

lo anterior, como respuesta a la cuestion planteada al principio resulta que, en tineles excavados
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en terrenos con comportamiento elastico, el terreno es el responsable del proceso de
estabilizacion y si el terreno cede al excavar el tinel, continuara soportando la mayor parte del
incremento de tension que se produce, por lo que los elementos de apoyo deben aplicar una

tension muy inferior a la que produce el suelo en el proceso de estabilizacion.

1.3.2 Macizo rocoso y roca intacta

En los capitulos anteriores se utilizé el término suelo para designar el medio en el que se excava
el tinel y cuya resistencia a compresion uniaxial se ha referido como el parametro clave para
saber si el tunel esta excavado en un suelo con comportamiento elastico.

Esto crea un problema importante, ya que la resistencia a la compresion uniaxial del suelo
natural resulta dificil de medir con precision, debido a las grandes dimensiones que deben tener
las muestras a ensayar para que, durante el ensayo se tenga en cuenta las discontinuidades
presentes en el macizo rocoso. Este problema se ha solucionado realizando ensayos de
laboratorio con muestras molidas sin discontinuidades, lo que corresponde a lo que se conoce
como “roca intacta”.

En la Figura 111.1.5 se ilustra claramente el concepto de roca intacta y macizo rocoso. En esta
figura, se puede ver que la transicion de la roca intacta, que no tiene discontinuidades, al macizo

rocoso.

j

Several

joint sets

Figura l11.1.5 Roca Intacta — Macizo Rocoso
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

En raras ocasiones, las pruebas in situ se llevan a cabo con muestras que tienen un volumen
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superior a varios metros cubicos, ya que tales pruebas son extremadamente costosas. Es habitual
analizar muestras de roca intacta en el laboratorio que normalmente tienen un volumen de
muestra de alrededor de un litro 0 menos.

Para estimar la resistencia del macizo rocoso, que siempre es muy inferior a la de la roca intacta,
hace muchos afios se dividia la resistencia a la compresion uniaxial de la roca intacta por un
pardmetro que variaba de cero a diez segln el grado de fractura del suelo. Posteriormente, la
reduccion de resistencia para tener en cuenta el efecto escala se ha tenido en cuenta utilizando
el Rock Mass Rating (RMR), establecido por Bieniawski en 1973.

1.3.3 Evaluacion del comportamiento elastico del suelo

En la Seccion 111.1.3.1 se discutid la influencia del soporte del tunel en funcion de si el suelo
excavado continta en el dominio elastico o cede. Para evaluar si el suelo se comporta
elasticamente al excavar una estructura subterranea, el indice de Comportamiento Eléstico
(ICE) fue propuesto por Celada (Bieniawski 2011) el cual result6 de gran utilidad. EI ICE se
define mediante las siguientes ecuaciones:

RMRc—100
37040, 24

(B3—ko H

ko <1 ICE =

RMR¢—100
ko =1 ICE = 3704 0,6 24
Bky—1)H

k,: Coeficiente de distribucion de tensiones naturales.

o.; . Resistencia a la compresion uniaxial de la roca intacta (MPa).

RMR.: Rock Mass Rating corregido en funcion de la orientacién de las discontinuidades.

H: Sobrecarga desde la corona del tanel (m).

F: Factor de forma, que toma los siguientes valores:

e Tuneles circulares de 6m de diametro F=1,3

e Tuneles circulares de 10m de diametro F=1

e Tuneles convencionales de 14m de didmetro F=0,75

e Cavernas de 25m de ancho y 60m de alto F=0,55

El ICE ha sido definido de manera que un valor de 100 corresponde al limite elastoplastico de
excavacion. Sin embargo, como este indice engloba pardmetros conocidos con cierta
incertidumbre, se considera que una excavacion tendra un comportamiento entre el limite

elastico y plastico si su ICE esta en el rango de 70-130.
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Los criterios utilizados para clasificar la respuesta esfuerzo-deformacion de un tinel en funcion

de su ICE se muestran en la Tabla I11.1.2.

ICE Comportamiento tension-deformacion
> 130 Completamente elastico
70-130 Casi elastico
40-69 Cedencia moderada

15-39 Cedencia intensa

<15 Cedencia muy intensa

Tabla 111.1.2 Comportamiento de las tensiones luego de la excavacion.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

El ICE se puede calcular de forma rapida, utilizando pardmetros basicos para definir el
comportamiento tension-deformacién del terreno, que proporciona una estimacion eficiente de

las dificultades en la construccion del tanel.

1.3.4 Efecto del agua durante la construccién del tanel
La presencia de agua en el suelo siempre es una dificultad afiadida durante la construccion del
tanel; pero la estimacion precisa, durante el disefio de detalle, del efecto que tiene la presencia

de agua durante la construccion del tanel sigue siendo un tema sin resolver.

1.3.4.1 Infiltracion de agua en el tanel

El flujo de agua infiltrada en el interior del tunel depende principalmente de la permeabilidad
del suelo que rodea el tunel. Los suelos con una permeabilidad inferior a 10-6 m/s, que suele
ser superior a la permeabilidad que presentan los suelos arcillosos, pueden considerarse
impermeables y los tlneles excavados en estos suelos no tendréan infiltraciones de agua.

Sin embargo, la situacion mas comdn cuando se construye un tanel bajo el nivel freatico es que
la excavacion tiene un efecto de drenaje que podria capturar cantidades muy importantes de
aguay crear problemas de construccion. La peor situacién es la que produce la entrada de agua
en el interior del tunel cuando se excava hacia abajo, ya que se necesita un sistema de bombeo

para mantener el frente de excavacion en buenas condiciones de funcionamiento.

Figura 111.1.6 Frente de excavacion del Tunel de La Brefia
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.
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Cuando el sistema de bombeo es insuficiente o falla, no queda otro remedio que parar la
construccion hasta que el frente de excavacion quede libre de agua.

Cuando la construccién se hace hacia arriba, la entrada de agua dentro del tlnel crea menos
problemas, ya que la gravedad ayuda a que el agua fluya fuera del frente de excavacion.
Cuando el tanel se coloca bajo el nivel freatico hay dos situaciones que hay que prever durante
la fase de construccion, por las grandes consecuencias que se pueden producir: el flujo de
particulas finas y las infiltraciones con grandes caudales.

La entrada de agua por el frente de excavacion del tunel con particulas finas es una situacion
de alta peligrosidad, ya que, si no se detiene, puede provocar el colapso de la excavacion debido
a los vacios que se crean junto a ella. Para prevenir este riesgo, se debe evaluar la probabilidad
de que esto suceda durante el disefio y, en caso de que sea significativo, se debe planificar una
metodologia para controlar la entrada de agua y mejorar el suelo antes de reanudar la
excavacion. La problematica descripta se resolvio perforando agujeros, de 100 mm de diametro
y alrededor de 20 m de largo, detras de la Tuneladora, con el objetivo de recolectar el agua

antes de su infiltracion en el frente de excavacion.

1.3.4.2 Degradacion de la roca por el agua

Las rocas con alta resistencia no se ven afectadas por el agua, pero en rocas con resistencia
media a baja el agua puede producir efectos indeseables, como en rocas salinas, anhidritas y,
en general, rocas blandas. Las rocas salinas son totalmente solubles en agua, lo que simplemente
frena la construccion de tlneles en estos terrenos si durante la construccion se producen
infiltraciones con flujos continuos. La excavacion de tineles a traves de capas de anhidrita es
muy peligrosa debido a las elevadas presiones que se generan durante su hidratacion. Si la
anhidrita entra en contacto con el agua, se hidrata y se convierte en yeso, mediante una reaccion
quimica muy lenta que genera un importante aumento de volumen, y si esta confinada, como
ocurre al excavar un tanel, genera presiones de hinchamiento que alcanzan los 7 MPa, lo que
se traduce en una sobrecarga a largo plazo sobre los elementos de soporte y revestimiento, que
debe tenerse en cuenta a la hora de dimensionarlos, porque puede destruirlos por completo.
Mucho méas comun que los dos eventos anteriores es la pérdida de resistencia causada por la
infiltracion de agua en un tunel cuando hay contenido de humedad de roca blanda.

En la Figura I11.1.7 se muestra la variacion de la resistencia a la compresion uniaxial en funcion
del contenido de humedad de la caliza arcillosa en la que se excavé el Eurotlnel. Se puede
observar que la resistencia a la compresion uniaxial supera los 25 MPa para un contenido de

humedad del 2%, pero disminuye a 8 MPa si la humedad aumenta al 8%.
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Figura I11.1.7 Resistencia a la compresion uniaxial en funcién del contenido de humedad.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

A partir de los datos contenidos en diferentes construcciones de tlneles con presencia de

contenido de humedad, se establecio la siguiente correlacion:

Ociw = Ociseca 10 8

ociw: Resistencia a la compresion uniaxial con contenido de humedad.

ociseca: Resistencia a la compresion uniaxial de una muestra seca.

Con esta correlacién, la resistencia a la compresion uniaxial de rocas blandas para un
determinado contenido de humedad se puede calcular con bastante precision, lo cual es muy
util para conocer la resistencia a la compresion uniaxial de rocas sensibles a las variaciones de
humedad, en condiciones reales de humedad.

Siempre se usa agua cuando se perforan pozos de exploracion a menos que se usen
muestreadores de triple tubo, por lo tanto, las muestras obtenidas tendran un contenido de
humedad mas alto que en el suelo. En estas condiciones, si no se corrige la resistencia en seco
con el contenido de humedad natural, lo mas probable es que se le asigne al suelo una resistencia

mucho menor que la real y los disefios obtenidos no sean realistas.

Estrada, Cristian Ariel
Flores Romano, Jesus Gabriel
Pagina 73 de 250



UCASAL - Facultad de Ingenieria e Informatica
Seccion I11: Marco Teorico

2.1 INTRODUCCION

La actividad profesional del ingeniero culmina en el disefio, palabra que proviene del latin

designare. Puede definirse como la actividad socioecondmica en la que se aplican criterios

cientificos y de desempefio con habilidad, imaginacién y sentido comun para crear procesos,
sistemas 0 cosas con un beneficio econémico, estético y ambiental.

2.2 METODOLOGIAS DE DISENO EN LA INGENIERIA DE TUNELES

Durante el siglo XX, el disefio de tuneles ha progresado mucho maés lento que otras ramas de la

disciplina de la ingenieria, probablemente debido a dos dificultades especificas:

1. La verificacion experimental de las soluciones a aplicar solo es posible durante la
construccion del tanel.

2. La base matematica de las soluciones a aplicar es extremadamente dificil debido a la falta
de datos representativos sobre el comportamiento del terreno y de herramientas de célculo
adecuadas.

Terzaghi y Peck publicaron su conocido libro “Soil Mechanics in Engineering Practice”, en el

que introdujeron el método observacional, basado en sus experiencias en el Metro de Chicago,

cuyo objetivo era ahorrar costes en la construccion evitando los disefios ultraconservadores.

En 1969 Peck publico un articulo sobre las "Ventajas y Limitaciones del Método de

Observacion en Mecanica de Suelos Aplicada" definiendo las siguientes etapas:

1. Exploracidn suficiente para definir el comportamiento del suelo.

2. Estimacion del comportamiento del suelo méas probable y evaluacion del mas desfavorable.

3. Elaborar el disefio considerando el comportamiento mas probable del terreno.

4. Seleccion de las variables a controlar durante la construccién y prevision de su alcance.

5. Recalculos del disefio realizados con los mayores comportamientos probable y considerando
también el comportamiento méas desfavorable del terreno, para establecer los limites del
control a realizar durante la construccion.

6. Seleccion anticipada de las medidas a tomar durante la construccion si el comportamiento
del terreno cambia de lo mas probable al mas desfavorable.

7. Monitorear medidas variables durante la construccion.

8. Si es necesario, modificar el disefio para adaptarlo al comportamiento real del suelo.

Poco tiempo después, Bieniawski (1984) en su libro “Rock Mechanics Design in Mining and

Tunnelling”, propuso las siguientes etapas para el disefio:

1. Identificacion de la necesidad de resolver un problema.

2. Planteamiento del problema, incluyendo la identificacion de los objetivos a alcanzar en
términos de estabilidad, seguridad y economia.
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Recopilacion de la informacion mas relevante del problema.

3
4. Formulacién conceptual, investigacion sobre el método a aplicar, modelos e hipétesis.
5. Analisis de los componentes del problema, incluyendo el uso de heuristicas.

6.
7
8
9

Resumen de soluciones alternativas.

. Evaluacion de ideas y prueba de las soluciones.
. Optimizacion.

. Especificacion de la solucion.

10.

Implementacion.

Brown (1985), siguiendo los pasos del método de observacion de Peck (1969), establecio las

siguientes etapas de disefio:

1
2
3

4.

5

Caracterizacion del terreno.

Formulacion del modelo geotécnico.

Disefio de la solucion.

Monitoreo del comportamiento del terreno.

Analisis retrospectivo, basado en datos de monitoreo.

La International Tunneling Association (ITA) estableci6 el diagrama de actividad para el disefio

del tunel que enfatiza la importancia de la caracterizacion del suelo, pero no incluye el concepto

de retroalimentacion en el disefio. Mas recientemente, Bieniawski (1992) en su libro “Design

Methodology in Rock Engineering” propuso seis principios para el disefio de tuneles:

Claridad de los objetivos: los objetivos de disefio deben estar claramente establecidos, en
términos de seguridad, estabilidad y economia.

Disminucién de la incertidumbre geologica: el mejor disefio es el que se basa en las
menores incertidumbres geoldgicas; debe haber suficientes datos geotécnicos y debe ser
representativo para lograr los objetivos de disefio.

Simplicidad en los componentes de disefio: la complejidad de cualquier solucion de disefio
se puede minimizar subdividiendo el sistema de disefio en el menor nimero posible de
componentes.

Aprovechamiento del estado del arte: el mejor disefio sera el que maximice la
transferencia de tecnologia entre el estado del arte y la practica industrial.

Optimizacion: un buen disefio debe incluir una evaluacion de las diferentes alternativas,
incluyendo analisis de costos.

Constructibilidad: el mejor disefio permite una construccion eficiente, definiendo el
método de construccion adecuado, lo que también facilita un contrato de construccion

eficiente.
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Los principios y etapas de disefio como sugiere Bieniawski (1992), se agrupan en tres

actividades estandar en ingenieria de tineles:

1) Estudios de prefactibilidad (estudios conceptuales o estudios de perfil, entre otros) en los
que se proponen y analizan varias soluciones para seleccionar una sola.

2) Estudios de factibilidad, en los cuales se desarrolla la alternativa previamente seleccionada
en el estudio de prefactibilidad.

3) Estudios de detalle o ingenieria de construccion, en los que se desarrolla el disefio final de
la construccion.

2.3 PRACTICA DE DISENO DE TUNELES

Las siguientes secciones describen los métodos y practicas para el disefio de taneles de

relevancia en el pasado y los que se utilizan en la actualidad.

2.3.1 Primeros desarrollos

Durante la primera mitad del siglo XX hubo una gran proliferacion de métodos para calcular
los elementos de soporte del tlnel, que se basaban en modelos para calcular las cargas
impuestas sobre el soporte del tdnel; entre estos destacan los de Protodiakonov y Terzaghi. En
la segunda mitad del siglo XX surge con fuerza el denominado Nuevo Método Austriaco de
Tuneles (NATM), y unos afios mas tarde surge el denominado método de curvas caracteristicas
de convergencia-confinamiento, que se considera el sustento cientifico del NATM.

2.3.1.1 Los métodos de Protodyakonov y Terzaghi

El método de célculo de Protodyakonov asume la presencia, en el terreno que rodea al tunel, de
un arco donde la roca se somete a compresion, concepto similar al arco de descarga de los
valores maximos de op, presentado en la Seccion 111.1.3.1. Protodyakonov considera que este

arco de roca comprimida se puede aproximar a través de un arco parabélico.

p

Figura 111.2.1 Definicidn de arco de roca — Protodyakonov
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.
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La carga a soportar por el apoyo del tunel viene dada por el peso del suelo debajo del arco

parabolico de descarga, calculado como:

2
P= L Y b
3 tang
y: Peso Especifico del Suelo
b: ancho del tinel
@ : Angulo de friccion del suelo

En el caso de Terzaghi, inicialmente desarrollé su método para calcular las cargas sobre los
elementos de soporte para suelos granulares; pero posteriormente este método se extendié a
suelos cohesivos.

En la Figura 111.2.2 se presenta el modelo asumido por Terzaghi, que asume el comportamiento

de un suelo colapsable alrededor de una cavidad cuyo ancho esta definido por la ecuacion:

B=2-(£+m-tan (45—2))
2 2

b: ancho del ninel
m: Alto del tunel
@ : Angulo de friccion del suelo

Distribution of pressures in the
. CTV—— : P e
[T horizontal plane of the crown

Figura I11.2.2 Modelo de Terzaghi — Tuneles de Poca Profundidad
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

En este caso, la presion a soportar por los elementos de apoyo se calcula:

B'}' —k-tangai-z‘-BH
py=———-\l-e
2eketang
k: relacion entre la presion horizontal y la vertical, empiricamente fijada entre 1,0y 1,5
H : obertura del suelo sobre la corona del tiinel

Para tuneles profundos, Terzaghi asume que el arco de descarga no puede llegar a la superficie

Estrada, Cristian Ariel
Flores Romano, Jesus Gabriel
Pagina 77 de 250



UCASAL - Facultad de Ingenieria e Informatica
Seccion I11: Marco Teorico

y el modelo de célculo es el indicado en Figura 111.2.3.

0
i

b (E{I*HZ)‘—Y

Figura 111.2.3 Modelo de Terzaghi — Taneles Profundos
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

La presion sobre los elementos de apoyo se calcula mediante la expresion:

2.
—k - tang - ——— il
B

B']J —k-rangé-%

Pv= 2ek-tang

Es interesante notar que tanto las expresiones de Protodyakonov como las de Terzaghi muestran
que la presion del suelo sobre los elementos de soporte es proporcional al ancho del tunel. Esta
conclusién refrenda la regla practica de que, en terrenos de mala calidad, la mejor manera de
construir un tanel es dividiendo la seccién a excavar en varias fases, con un ancho menor que
el ancho final del tanel.

De esta consideracion también podria deducirse que cuanto mas ancho sea el tunel mayor sera
la presion a soportar por los elementos de soporte y, por tanto, la construccion del tunel sera
mas dificil y costosa.

Sin embargo, esta conclusion ya no es valida para segmentos de tinel con un comportamiento
claramente elastico después de la excavacion. Si se considera un segmento de tinel con un
comportamiento totalmente elastico que tiene, por ejemplo, un ICE=250, el suelo que rodea el
tunel soporta un esfuerzo cortante maximo muy por debajo de su limite elastico. En estas
condiciones, si se duplica el ancho del tanel, las cargas también se duplicaran; pero como estan
muy por debajo de su limite elastico, es muy probable que las nuevas cargas no plastifiquen el
suelo, por lo que el tanel seguira siendo autoportante.

Los métodos de Protodyakonov y Terzaghi, como todos los basados en un modelo de fallo
supuesto, conducen a disefios sobredimensionados, que sélo tienen sentido cuando el tunel

plastifica fuertemente y, ademés la extension real del suelo plastificado coincide con la
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impuesta por el calculo.

2.3.1.2 Nuevo Método Austriaco de Construccion de Tuneles

Ladislaus von Rabcewicz presentd las bases de lo que denominé “Nuevo Método Austriaco de
Construccion de Tuneles”, conocido como NATM. Inicialmente, Rabcewicz introdujo NATM
como un nuevo método en la construccion de tuneles frente a los utilizados hasta entonces que
tenian una caracteristica en comun: la excavacion y el sostenimiento del tunel estaban
totalmente disociados; una vez excavado se colocaban los elementos de sustentacion, de ladrillo
0 mamposteria, que no se cargaron hasta que el perimetro excavado se alejé lo suficiente. Este
enfoque condujo, en tlneles excavados en terrenos heterogéneos con desplazamientos
importantes, a una distribucion irregular de las cargas y su rotura mucho después. A raiz de los
fallos de apoyo, Rabcewicz se propuso modificar el método tradicional:

1. Construir tineles con secciones casi circulares, estaticamente mas favorables.

2. Colocar un apoyo provisional lo més cerca posible del frente de excavacion.

3. Supervisar el proceso de estabilizacion del tunel.

4. Colocar el revestimiento final del tunel, una vez lograda la estabilizacion.

Un aporte relevante al NATM fue las recomendaciones para la definicion de las secciones de

soporte del tinel, mostradas en la Figura 111.2.4, elaboradas por Lauffer (1958).

I i m w Va Vb
DE ESTABLE A MUY FRAGIL INESTABLE A MUY APRIETE MUY APRITE MATERIALES
CLASES DE ROCAS | LIGERAMENTE INESTABLE SUELTOS
FRAGIL
Material Fuerte division en | Muy fuerte division Roca muy Completamente Materiales
compacto, estratos y en estratos y meteorizada: milonitizado y sueltos, no
fisuracion leve a | fracturas, fisuras | fracturacion en Plegada y meteorizado cohesivos
CARACTERISTICAS media. unicas estdn varios p’lanos: esquistosa; Fallas reducyrda a
llenas de marerial | fisura estan llenas | bien consolidadas, pantalla no
arcilloso; de material cohesivas, material consolidada,
intercalaciones arcilloso. suelto. ligeramente
esquitosas cohesivo.
La resistencia a la compresion La fuerza limite de | Los esfuerzos tangenciales superan la| Ver clase Va
uniaxial 644 es superior a la tension laroca se alcanza y | resistencia de la roca. El material tiene
tangencial 6,; condiciones de se excede alrededor | comportamiento pldstico y tiende a
equilibrio permanentes o de la  seccidn desplqzarse en la cavidad reduciendo la
arantizadas por: transversal. los | seccion transversal; Intensidad del
CARACTERISTICAS "g’VI d’dﬁ v . b tncedt apoyos y la | fenémeno:
eas ‘ZS ¢ proteccion loca:. S creacion de un *Medio *Fuerte
*Refuerzo del anillo de cargaroca | guitip  de  roca Empuje lateral y levantamiento del suelo.
portadora en la corona portadora son | Los movimientos son soportados por el
necesarios. anillo de carga rotalmente cerrado.
ninguna sin importancia | principalmente en Justa Incluso fuerte (el
INFLUENCIA DEL la cavidad, de las material tiende a
AGUA Jfisuras empaparse).
cara completa cara completa tapa superiory | Division de cara: I- | Division de cara: Division de
banco w i cara: I-VI
EXCAVACION ﬁ Y X
| | ﬂ
S—

Figura I11.2.4 Clasificacion de Secciones
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.
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En cuanto a las criticas al NATM, cabe sefialar que el propio Rabcewicz en su tercer articulo
sobre el NATM (1965) afirmaba:

“El nuevo método es un poco sensible en su aplicacion, especialmente en suelos por debajo del nivel
freatico... El disefio y dimensionamiento de los elementos de soporte provisionales y permanentes debe ser
realizado exclusivamente por ingenieros no solo con experiencia en tdneles, sino también con un amplio

conocimiento en Mecanica de Rocas”

En definitiva, el NATM, en su planteamiento inicial, ha sido principalmente un método de
disefio de tlneles observacional y empirico que, debido al escaso conocimiento y herramientas
de célculo para el disefio de tlneles existentes en la década de 1960, no contaba con el suficiente
sustento cientifico para lograr su pleno desarrollo.

2.3.1.3 Método de las curvas caracteristicas de convergencia-confinamiento

La curva caracteristica del tunel se define como el lugar geométrico de infinitos estados de
equilibrio que se pueden lograr limitando la relajacion natural de la presion radial cuando los
elementos de apoyo se colocan después de la excavacion. La curva caracteristica asumida de
una excavacion se muestra como una funcion de la presion radial en el perimetro de la
excavacion y la deformacidn unitaria que ocurre para alcanzar el equilibrio, como se ilustra en
la Figura I11.2.5.

Radial pressure (o)

_~In situ stress before the excavation

s Balance defined by Ot and &g

Balance if the radial

! pressure fully relaxes

br &L Strain (g)

Figura I11.2.5 Curva caracteristica de una excavacion
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

La curva caracteristica de una excavacion esta limitada por dos puntos extremos:

» El estado tensional natural, definido por 6r=0r0 Y €=0

* El estado de equilibrio al relajar totalmente la presion radial, donde se cumple que 6,=0 y
e=€L

La curva caracteristica del soporte del tinel se define normalmente como la parte lineal de su

curva tension-deformacion, que corresponde a una linea recta definida por la ecuacion:

O, = ke
k,,: la rigidez del apoyo
& la deformacion unitaria del apoyo del tunel para cada paso de carga
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La Figura 111.2.6 ilustra la curva caracteristica de un apoyo del tinel, que esté limitada por el

valor maximo de presién radial que pueden soportar el elemento de apoyo (orsmax).

Radial pressure (o)

O'rs max

Strain (g)

Figura 111.2.6 Curva caracteristica de un apoyo del tunel
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Para definir el estado de equilibrio que se consigue en un tinel mediante la colocacion de los
elementos de apoyo, se han de incluir las curvas caracteristicas tanto de la excavacion como del

apoyo del tunel, como se ilustra en la Figura 111.2.7:

Radial pressure (ov)

Strain (g)

Figura I11.2.7 Equilibrio al colocar los elementos de apoyo
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

En el punto de equilibrio, la presion radial sobre el perimetro de excavacion coincide con la
presion que pueden soportar los elementos de apoyo cuando se produce una deformacién
unitaria en el perimetro k.

El despliegue de las curvas caracteristicas permite definir el factor de seguridad del apoyo del

tanel con la siguiente relacion:

SF — Jrsmax
Ov;

Las curvas caracteristicas ya fueron utilizadas por Pacher (1964) como soporte cientifico de
NATM. Desde 1984 la Association Francaise de Travaux en Souterrain (AFTES) adopto el
método de las curvas caracteristicas denomindndolo convergencia-confinamiento, con la
colaboracion de Marc Panet (1974 y 1995) como principal impulsor cientifico de este método.
La convergencia del tunel se define como el desplazamiento relativo entre dos puntos de

referencia colocados uno frente al otro en el perimetro del tinel. Segun Sarukai (1997), la
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deformacion en el perimetro del tdnel estd relacionada con la convergencia mediante la
expresion:

o= Convergencia
Ancho.de.tunel

Las curvas caracteristicas se agrupan en los tres tipos que se muestran en la Figura 111.2.8.

Radial pressure (or)

Oro

Collapse due to

excessive strain

8% Strain (g)

Figura I11.2.8 Tipos de curvas caracteristicas
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

. En un segmento de tanel con comportamiento elastico, producido cuando ICE>130, la
curva caracteristica es una linea recta y su deformacion maxima, provocada si no se
coloca revestimiento, es normalmente inferior al 1%.

1. Si el segmento excavado presenta una plastificacion media a intensa, que se produce si
15<ICE<69, se produce el equilibrio sin elementos de apoyo con deformaciones cercanas
al 4%.

II. Cuando la plastificacion es muy intensa, lo que ocurre cuando ICE<15, el equilibrio no
es posible sin elementos de soporte y las deformaciones antes del colapso alcanzan el 8%,
segun Hoek y Marinos (2000).

El método de las curvas caracteristicas tiene dos limitaciones muy importantes; uno deriva de

la dificultad para determinar con precision las deformaciones en el tlnel después de colocar los

elementos de apoyo, y el otro impuesto por el hecho de que las curvas caracteristicas solo
pueden calcularse analiticamente para tlneles con simetria respecto a su eje, que implica que
el tanel tiene que ser circular y no puede ser poco profundo.

La dificultad para determinar la deformacion del suelo después de colocar el apoyo del tunel,

al menos en la fase de disefio, se puede resolver aplicando la teoria de Panet sobre el efecto del

frente de excavacion del tunel; pero la imposibilidad de calcular las curvas caracteristicas para

Estrada, Cristian Ariel
Flores Romano, Jesus Gabriel
Pagina 82 de 250



UCASAL - Facultad de Ingenieria e Informatica
Seccidn I11: Marco Teoérico

secciones no circulares, solo puede superarse utilizando métodos de modelizacion numérica.
Esta ha sido la razon principal de la obsolescencia del método de las curvas caracteristicas, que
actualmente es solo de interés educativo, para explicar la interaccion del soporte del tunel de
tierra, como se ilustra en la Figura 111.2.9.

Radial pressure (or)

Oro

Ors max

OrEe: -
Ore2

O +

Strain (€)

Figura 111.2.9 Efecto de la rigidez del soporte del tdnel.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

En esta figura se puede apreciar cualitativamente el efecto derivado de colocar soportes de tunel
con rigidez variable, es decir, cuanto menos rigido sea el soporte de tlnel, menor sera la presion
necesaria para lograr el equilibrio (c:1, 622 Y o¢3) Y mayor la deformacion permitida en el
perimetro del tunel. Esto apoya la idea de Rabcewicz de colocar soportes cedentes muy cerca
del frente de excavacién, ya que en ellos los suelos se confinan rapidamente y se pueden
mantener sus propiedades resistentes durante el proceso de estabilizacion.

La Figura 111.2.10 muestra el efecto de colocar soportes, con la misma rigidez y resistencia, a

distancias crecientes del frente del tinel para las deformaciones iniciales €o1, €02 Y €os.

Radial pressure (Gr)

Collapse Never reaches the balance;
as the excavation collapses
before the runnel support

failure

O'rs max

 D—— R,
|
4

a4 o

Eo1 €02 €03 Strain (€)

Figura 111.2.10 Efecto de retrasar el apoyo del tinel con respecto al frente de excavacion
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

En consecuencia, en los casos en que el proceso de estabilizacidn sea dependiente del tiempo,

la mejor solucidn es reforzar el soporte provisional del tinel con uno mas rigido, por ejemplo,

Estrada, Cristian Ariel
Flores Romano, Jesus Gabriel

Pagina 83 de 250



UCASAL - Facultad de Ingenieria e Informatica
Seccion I11: Marco Teorico

con hormigon proyectado muy acelerado.

El retraso de la instalacion del soporte del tinel con respecto al frente de excavacion, tiene
tedricamente el beneficio de reducir la presion radial a la que se alcanza el equilibrio; pero si
este retraso es excesivo conducira al colapso de la excavacion sin llegar a la carga limite del
apoyo del tunel.

Teoricamente, el potencial del método de las curvas caracteristicas de convergencia-
confinamiento era muy alto pero la limitacion de tener que aceptar la simetria con respecto al
eje del tunel, impide el analisis del comportamiento de diferentes puntos del perimetro del tunel,
lo que llevd a finales del siglo XX a su sustitucion por los métodos de andlisis tension-

deformacion.

2.3.2 Anélisis tension-deformacion

El enfoque del analisis tensién-deformacion se basa en el despliegue de métodos de célculo
numeéricos aproximados, que permiten simetrias de cualquier tipo y pequefas restricciones
geomeétricas. Para aplicar el analisis tension-deformacion en el disefio de taneles, se realiza un
modelo numérico, incluyendo el terreno que rodea al tunel de la regién a analizar y con
dimensiones de seis veces el ancho del tanel. Estos modelos se dividen en elementos
asegurando que su tamafo sea lo suficientemente pequefio en las partes del modelo donde se
esperan cambios de tension mas bruscos. Una vez producido el modelo numérico, se definen
las condiciones de contorno iniciales, que luego se modifican para que se desequilibren,
simulando el proceso de construccion del tinel en el modelo, y se calculan los desplazamientos
y presiones que conducen a un nuevo estado de equilibrio en el modelo. Como resultado de los
calculos se obtienen las distribuciones de tensiones y deformaciones dentro del modelo

numérico, lo que proporciona una capacidad de analisis superior.

2.3.3 Otros enfoques de disefio

Otros enfoques de disefio en el disefio de tuneles presentan principalmente métodos empiricos,
gue se basan Unicamente en la experiencia previa. Proporcionan recomendaciones que son
particularmente adecuadas en los estudios de prefactibilidad, pero son insuficientes en los

estudios de detalle.

2.3.3.1 Recomendaciones empiricas basadas en el indice Q

El indice Q fue propuesto por Barton (1974) para clasificar el suelo en funcion de su calidad.
Desde su presentacion, el indice Q se centro claramente en la definicion de los soportes del
tunel que se utilizaran en excavaciones subterraneas y se definieron 38 tipos diferentes de
soporte. Posteriormente Grimstad y Barton (1993) resumieron estas recomendaciones en un

abaco que, quince afios despues, fue actualizado por Barton y Bieniawski (2008) y se ilustra en
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la Figura 111.2.11.
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Figura 111.2.11 Recomendaciones para los soportes de tlneles basados en Q y RMR
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Para utilizar el abaco, ademas de conocer el valor del indice Q del macizo rocoso donde se va
a disefiar el tanel, se debe conocer el ancho o alto de excavacion, el que sea mas critico, el cual
se divide por un factor Ilamado relacion de soporte de excavacion (ESR), que depende del uso

previsto de la excavacion, como se muestra en la Tabla 111.2.1.

Excavation type ESR
Temporary mining excavations. 3-5
Circular vertical shafts. 25
Permanent mining excavations, hydraulic tunnels, pilot tunnels, inclined surfaces, large section 1.6
excavations.
Storage caverns, water treatment plants, road and railway tunnels with medium section. 13
Hydroelectric caverns, large tunnels, military excavations, tunnel portals. 1.0
Nuclear facilities, railway stations and industrial facilities. 08

Tabla I11.2.1 Caracterizacion del suelo y andlisis estructural para el disefio de tuneles
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Con estos datos es posible seleccionar los elementos de soporte a utilizar entre nueve tipos

predefinidos que combinan hormigdn proyectado, pernos y arcos de acero.

2.3.3.2 Recomendaciones empiricas basadas en el ICE

El Indice de Comportamiento Elastico [ICE], que se introdujo en la Seccion 111.1.3.3, permite
conocer el comportamiento tension-deformacion en un tanel y tambien se puede utilizar para
establecer recomendaciones sobre el proceso de construccion y el soporte del tinel a utilizar en
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tuneles de 14 m de ancho, como se presenta en la Tabla 111.2.2

ICE Campoi'mmre}r'zm de  Seccidn 44 fa Elementos de apoyoe orientafivos Elementos de apoyo especiales Revestimiento
Ia excavacion escavacién
Saccion Pernos Er =25m Hai'migo’n_ Corona y muros de hormigon hidraulico o
=130  Totalmente elastico completa L=4,5m Er =2,5m provectado: Sem Ninguna hormigdn provectado
Losa infrior sobre suelo natural.
70-130 En ol limite Pernos ]_ Er=2m Hormigdn
- elastopidstico L=4,5m Er =2,5m provectado: 10cm
Pernos Er=2m Hormigdn Coronay muros de harmiga;hr?fré'tdfm o hormigon
) . - i e provectado.
4069 Cedencia moderada L=4.5m } Ei =2m  provectado: Iicm Solera de hormigen conwna defledén vertical de 0,1
x ancho de excavacion
Boveda y paramentos de hormigon hidraulico
75.30 Cedencia intensa En fuses Arcos de acero TH-29, 1 m + Hormigdn Pata de elefomte para apayo de los o hormigdn proyvectado. Solera de hormigon
provectado: 25 em arcos de cabeza con una deflexion vertical de 0,2 x ancho de
exvravarion.
Pata de elefante.
_ Cedencia muy Arcos de acero HEB-180, 1 m + Hormigén Paraguas pesados. Revestimiento casi civcular de hormigén
=13 intensa provectado = 30 cm Pernos en la cava de excavacidn. armado en la solera.
Micropilores de apunialamiento.

Tabla 111.2.2 recomendaciones sobre el proceso de construccion y el soporte del tlnel a utilizar en tlneles de
14m de ancho
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

De los datos de la Tabla 111.2.2 se pueden extraer recomendaciones sobre el disefio de tlneles:
1. Seccién completa o excavacion secuencial

2. Tipo de elementos de apoyo

3. Elementos de apoyo complementarios

4. Tipos de revestimiento

2.3.3.3 Recomendaciones empiricas basadas en Rock Mass Rating
El sistema Rock Mass Rating (RMR) fue propuesto por Bieniawski (1973) y se describe en
detalle en el Seccidn 111.6. Es una clasificacion de macizos rocosos, particularmente adecuada

para el disefio de tdneles.

Excavation width (m)
) |
Shotcrete thicknesses !
300 mm |
e e TR A A AR B ¥ &5 ceceo N 250 mm
------- 200 mm
PR . run
100 mm
P 1 DU G S 4 WA 7 AN VAN WY 7 AN S St B R 50 mm
10 | Boltlengths
l 6m
----------- Sm
------- 4m
5 — im
2m
----------- 1m
— NG suppart elements are needed

00152030405060708090100

RMR

Figura 111.2.12 Longitud de los pernos de roca y espesor del concreto proyectado en funcién del ancho de la
excavacion y la RMR
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.
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Esto permite dimensionar el espesor del concreto proyectado y la longitud de los pernos en
funcidn del ancho del tunel y los valores RMR del macizo rocoso involucrado.

Como se muestra en la Tabla I11.2.3, las medidas de soporte rocoso para cada calidad de macizo
rocoso incluyen una combinacion de varios tipos de soporte. Dado que, por ejemplo, dos

métodos de soporte son aditivos hasta cierto punto, se ha determinado los requisitos de soporte

para tipos individuales, como pernos de roca, hormigon proyectado y costillas de acero.

Support
Rock bolts (20-mm
Rock mass class Excavation Dia, fully grouted) Shotcrete Steel sets
Very good rock | Full face 3-m advance Generally, no support required except for occasional spot
RMR:81-100 bolting
Good rock I Full face Locally, bolts in 50 mm in None
RMR:6-80 1.0—1.5-m advance. crown 3 m long, crown where
Complete support spaced 2.5 m, with required
20 m from face occasional wire
mesh
Fair rock Il Top heading and bench  Systematic bolts 4m  50-100 mm in  None
RMR: 41-60 |.5-3-m advance in top long, spaced |.5-2 m crown and 30
heading. in crown and walls mm in sides
Commence support with wire mesh In
after each blast crown
Complete support
10 m from face
Poor rock IV Top heading and bench  Systematic bolts 100—-150 mm Light to medium
RMR:21-40 1.0—1.5-m advance in 4-5 m long, spaced in crown and ribs spaced |.5 m
top heading. Install I-1.5 m in crown 100 mm in where required
support concurrently and wall with wire sides
with excavation 10 m mesh
from face '
Very poor rockV  Multiple drifts Systematic bolts 150-200 mm Medium to heavy
RMR: <20 0.5-1.5-m advance in 5-6 m long, spaced in crown, 150 ribs spaced 0.75 m
top heading. Install 1-1.5 min crown mm in sides, with steel lagging
support concurrently and walls with wire and 50 mm and fore-poling if
with excavation. mesh. Bolt invert on face required. Close
Shotcrete as soon as invert

possible after blasting
Shape: horseshoe; width: 10 m: vertical stress: <25 MPa: construction: drilling and blasting.

Tabla 111.2.3 Guia Original para el soporte de tineles de roca basados en el sistema RMR
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

2.3.4 Diseio Estructural Interactivo

El Disefio Estructural Interactivo (DEA) fue propuesto en 1997 en la primera edicion del
Manual de Tuneles y Obras Subterraneas y fue actualizado en la segunda edicion. DEA es una
metodologia que incluye las fases de disefio y construccién, combinando el método cientifico
con el método observacional de retroalimentacion en tres fases:

» Fase I. Caracterizacion del terreno: pretende minimizar los riesgos geoldgicos y evaluar, en

la medida de lo posible, el comportamiento tensién-deformacion del suelo.
« Fase Il. Disefio estructural: tiene como objetivo seleccionar el método de construccion,

definir las secciones de soporte del tunel, minimizar los riesgos de disefio y estimar los
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desplazamientos del suelo durante la construccion.

« Fase I11. Ingenieria durante la construccion: tiene como objetivo encontrar la solucion a los
problemas constructivos que se presentan durante las obras, medir los desplazamientos del
terreno para comprobar la precision de los calculos y, en su caso, optimizar el proceso de
construccion del tunel aprovechando el comportamiento del terreno excavado.

En cuanto a la caracterizacion de terrenos, cabe sefialar que, en la actualidad, no existen
problemas técnicos para caracterizar con precision el comportamiento tension-deformacion de
cualquier terreno, pero en la practica muchas veces no se alcanza este objetivo, ya sea por falta
de tiempo o por falta de medios economicos.

La Figura 111.2.13 ilustra el proceso sobre la incertidumbre del comportamiento del suelo en
funcion del tiempo, durante los 15 afios que pueden transcurrir desde que se toma la decision
de hacer un tanel hasta su puesta en servicio. Se considera que cuando se inicia un estudio de
prefactibilidad, la incertidumbre del comportamiento del terreno puede llegar hasta el 80%. A
medida que se realizan los estudios de prefactibilidad, estudios de factibilidad e ingenieria de
detalle, la incertidumbre disminuye y se estima que al inicio de la construccién la incertidumbre
sera del 10%.

Soil uncertainty (%)

90 fo N O SERRTING POINES 0

. GROUND LATENT KNOWLEDGE
80 X SN F I I AN AN <7 % /
70
60
50 UNCERTAINTIES AFTER THE

PREFEASIBILITY STUDY
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30 UNCERTAINTIES AFTER THE
20 FEASIBILITY STUDY
UNCERTAINTIES AFTER THE

10 DETAILED ENGINEERING
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Time (years)
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Figura 111.2.13 Incertidumbre del comportamiento del suelo en funcién del tiempo
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Un hecho relevante derivado de la Figura 111.2.13 es que el comportamiento del suelo alrededor
de un tunel largo que se esta excavando no se conocera por completo hasta varios afios después
del inicio de su construccion.

En estas condiciones, a pesar de utilizar métodos de calculo precisos, es obvio que los disefios

tendrdn cierto margen de error; lo que hace absolutamente necesario observar el
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comportamiento real del terreno durante la construccién vy, si es necesario, corregir el disefio
inicialmediante retrocéalculos.

La metodologia DEA sigue el principio de observacion del comportamiento del suelo durante
las obras, pero, en caso de que sea necesario modificar el disefio, incluye la retroalimentacion
de los modelos de célculo.

Tras varias décadas de experiencia en el seguimiento del proceso de estabilizacion de tuneles,
se ha observado que las medidas que mejor permiten controlar el proceso de estabilizacion son
la convergencia y el movimiento de la corona del tdnel, debido a que las medidas de las
tensiones son muy imprecisas y tienen costos muy elevados.

En esencia, la metodologia DEA utiliza el método cientifico para las etapas de caracterizacion
del suelo y disefio estructural y utiliza el método de observacion como un circuito de
retroalimentacion para el disefio estructural durante la construccion del tanel. La metodologia

DEA se puede adaptar a cualquier método de disefio y construccion.

Estrada, Cristian Ariel
Flores Romano, Jesus Gabriel
Pagina 89 de 250



UCASAL - Facultad de Ingenieria e Informatica
Seccion I11: Marco Teo6rico

3.1 INTRODUCCION

La caracterizacion del terreno es el nicleo de la metodologia de disefio estructural activo, es
tan importante que se cubre en cuatro secciones: la Seccion 111.3 trata de la investigacion del
sitio; la Seccion 111.4 cubre la determinacion de tensiones in situ; la Seccion 111.5 esta dedicado
a las pruebas de laboratorio y la Seccion 111.6 se centra en las clasificaciones geotécnicas.

3.2 PLANIFICACION DE INVESTIGACIONES DE SUELO

El objetivo general de una campafia de investigacion geotécnica para el disefio de tineles es
identificar y cuantificar las caracteristicas del terreno. El alcance de las investigaciones a
ejecutar debe corresponder a la fase del proyecto y a la cantidad y calidad de la informacion
disponible. EI desarrollo de un proyecto de tinel se estructura, desde su disefio hasta su
operacion, en las siguientes etapas:

 Estudios de prefactibilidad

 Estudios de factibilidad

+ Disefios finitos

+ Construccion

» Operacion

La Figura I11.3.1 muestra un gréafico que relaciona el costo relativo de la investigacion de terreno
con el nivel geoldgico-geotécnico de conocimiento adquirido, para cada fase de disefio del

tanel.

Ground degree of knowledge (%)
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’ GROUND KNOWLEDGE THAT IS

NEVER REACHED DURING DESIGN

Executive Project

40 e Feasibility

30

20
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Site exploration works (%)

Figura 111.3.1 Relacidn entre el costo relativo de la investigacién de terreno con el nivel geolégico-geotécnico de
conocimiento adquirido, para cada fase de disefio del tnel.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Se puede extraer informacién importante de la Figura 111.3.1: al final de la campafia de

Estrada, Cristian Ariel
Flores Romano, Jesus Gabriel
Pagina 90 de 250



UCASAL - Facultad de Ingenieria e Informatica
Seccion I11: Marco Teorico

investigacion del sitio, el nivel de conocimiento sobre el terreno nunca sera del 100%. Esto
implica que, durante la construccion del tunel, existen factores que pueden variar y afectar
negativamente el costo y los plazos de trabajo.

3.3 ESTUDIOS PRELIMINARES

El objetivo de los estudios preliminares es obtener la mayor informacién posible sobre el

terreno donde se va a disefiar el tanel, utilizando técnicas elementales y de bajo costo.

3.3.1 Revision de los datos disponibles
En muchos paises existen mapas adecuados sobre aspectos geoldgicos, geotécnicos,
hidrogeolégicos, geomorfolédgicos y de actividades mineras, entre otros, que pueden brindar

informacidn preliminar muy interesante sobre el area donde se va a disefiar el tanel.

3.3.2 Interpretacion de fotografias
La interpretacion de fotografias aéreas permite la observacion de las caracteristicas del suelo

con respecto a la morfologia, la estructura geoldgica, la litologia y la hidrologia.

3.3.3 Estaciones geomecanicas

Una estacién geomecanica es una inspeccion aérea de un afloramiento rocoso, que permite

identificar los tipos de rocas que constituyen el macizo, las discontinuidades y estimar algunas

propiedades de resistencia.

Para cada uno de los conjuntos de juntas identificados se establecen los siguientes pardametros:

« Tipo de discontinuidad: estratificacion, junta, esquistosidad, falla, etc.

 Orientacion de la discontinuidad: se obtiene midiendo el buzamiento de la discontinuidad
y la direccion del buzamiento. La Figura 111.3.2 muestra un esquema con el significado de

estos términos.

o = Dip direction
B = Dip

€ = Spacing

P = Continuity

-

? -a a = Aperture

Figura 111.3.2 Orientacion de la discontinuidad
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

» Espaciamiento: es la distancia perpendicular entre discontinuidades adyacentes.

Normalmente se expresa como el espaciamiento promedio del conjunto de juntas. Los
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estudios realizados por Priest y Hudson (1976) indican que la funcién de distribucion del

espaciamiento sigue una distribucion exponencial, como:

—X

fr)=tee”
I

W es el espaciamiento promedio de un nimero de compases suficientemente grande.

La Figura 111.3.3 reproduce uno de los ejemplos presentados por Priest y Hudson (1976)
sobre 1.828 medidas tomadas a lo largo de un tdnel de 60 m de largo y con un
espaciamiento medio de 3,3 cm.

Frequency in % of each kind

35
30 ™.
3 #

20

0 001 002 003 004 005 006 007 008 009 010 0,11 0,12 0,13 0,14 0,15 »0,15
Joint spacing (m)

Figura 111.3.3 Histograma de separacion de juntas en Lutites (Tipo de Roca Sedimentaria)
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

« Continuidad: es la longitud maxima de la junta a lo largo de su plano. La Tabla I11.3.1
muestra la clasificacion de este pardmetro segun la ISRM (Ulusay y Hudson, 1977)

Continuity Trace length (m)
Very low e | )
Low -3
Medium 3-10
High 10-20
Very high >20

Tabla I11.3.1 Descripcidn de la continuidad de juntas
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

» Apertura: es la distancia perpendicular entre los labios de la articulacion. La Figura 111.3.4

ilustra el concepto de apertura de la junta y espesor de relleno, si existe.

filling

aperture thickness

- -

Closed joints Open joints Filled joints

Figura 111.3.4 Definiciones de la ISRM para la apertura de junta y el espesor de relleno
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.
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De acuerdo con la ISRM, la clasificacion de este parametro se muestra en la Tabla 111.3.2.

Description Aperture (mm) Classification
Very closed <0.1 Closed joints
Closed 0.1-025

Partially opened 0.25-0.5

Opened 0.5-25 Spaced joints
Moderately spaced 2.5-10

Spaced >10

Very spaced 10-100 Open joints
Extremely spaced 1001000

Cavernous >1000

Tabla 111.3.2 Clasificacion de aperturas de junta
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

« Relleno: Los rellenos méas comunes consisten en mineralizaciones (calcita, cuarzo, pirita,
etc.), arcillas, limos, arenas o la propia roca descompuesta. La resistencia de una junta con
relleno, salvo rellenos duros (calcita, cuarzo, etc.), es menor que la de una junta cerrada.

* Rugosidad: Este término se refiere a la ondulacién discontinua y la rugosidad de la
superficie de la junta. La rugosidad de la junta no es facil de cuantificar, ya que este

pardmetro es muy sensible a la escala de medicién, como se ilustra en la Figura 111.3.5.

S Laboratory test

(. 2: Inssitu test

Figura 111.3.5 Diferentes escalas de rugosidad de juntas
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Para permitir la evaluacién del perfil de rugosidad, se utiliza un perfildmetro de Barton como

se muestra en la Figura 111.3.6.

Figura 111.3.6 Perfildmetro de Barton
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

« Alteracion: normalmente se expresa de acuerdo con los criterios ISRM, que se muestran en
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la Tabla 111.3.3.
Weathering
degree State Description
| Sound rock No visible sign of rock material weathering.
2 Slightly weathered Rock discoloration.
3 Moderately weathered  Less than half of the rock is decomposed or disintegrated to soil.
The sound or discolored rock is present as a discontinuous
framework.
4 Highly weathered More than half of the rock material is decomposed or
disintegrated to soil. The sound or discolored rock is present as
_a discontinuous framework.
5 Completely weathered  All rock material is decomposed or disintegrated to soil. The
original rock mass structure is still largely intact.
6 Residual soil All rock material is decomposed or disintegrated to soil. The
original rock mass structure and material fabric are destroyed.
Tabla 111.3.3 Grado de meteorizacion de las rocas
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

» Presencia de agua: La resistencia a la compresion uniaxial del material rocoso a menudo

se evalUa utilizando los criterios ISRM, como se muestra en la Tabla 111.3.4.

Uniaxial compressive
Grade Description Field identification strength (MPa)
Ré6 Extremely strong rock ~ The hammer only splinters the rock. > 250
RS Very strong rock Specimen requires many blows of a geological 100-250
hammer to fracture it.
R4 Strong rock Specimen requires more than one blow of a 50-100
geological hammer to fracture it.
R3 Medium strong rock Cannot be scraped or peeled with a pocket 25-50
knife, specimen can be fractured with single
firm blow of a geological hammer.
R2 Weak rock Can be peeled by a pocket knife with difficulty, 5-25
shallow indentations made by firm blow with
the point of a geological hammer.
RI Very weak rock Crumbles under firm blows with the point of 1-5
a geological hammer, can be peeled by a
pocket knife.
RO Extremely weak rock Indented by thumbnail as soil-like. 0.25-1

Tabla I11.3.4 Estimacion de la resistencia a la compresion uniaxial de la roca
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

3.4 LEVANTAMIENTOS GEOFISICOS
Las técnicas de prospeccion geofisica se basan en las variaciones de un parametro fisico,

correlacionando estos cambios con sus caracteristicas geoldgicas. Son técnicas no destructivas

y de muy bajo coste. Por lo tanto, este tipo de levantamiento es muy 0til en las primeras etapas

del disefio. Los métodos se clasifican segun el parametro fisico:

Methods Specific technique Measured physical parameter
Electrical Electrical pits Resistivity/Conductivity
Vertical electrical boreholes
Electrical tomography
Spontaneous potential
Electromagnetic Electromagnetic boreholes Electromagnetic field
Georadar
Seismic Seismic refraction Seismic wave velocity
Seismic reflection
Passive seismic (REMi, MASW, MAM)
Gravimetric Gravimetry Density

Microgravimetry
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Aunque las bases teoricas de estos métodos son compartidas, se distingue entre las que se

realizan en la superficie del suelo o en el interior.

3.4.1 Geofisica de superficie
Dentro de las técnicas geofisicas que se realizan en la superficie del terreno, las mas utilizadas
en proyectos de tuneles son la sismica de refraccion, la sismica de reflexion, la sismica pasiva
y la tomografia eléctrica.
3.4.1.1 Refraccidn sismica
La refraccion sismica se basa en la medida de la velocidad de propagacién de las ondas de
compresion a través del suelo, que son las mas rapidas entre las generadas al aplicar un impulso
mecanico. Cuando las ondas de compresion se propagan en terrenos mas fuertes, su velocidad
aumenta, provocando refraccion y reflexion que permite medir las velocidades de propagacion;
como se muestra en la Figura 111.3.7

g Directry / / /~ /" _/geophones

b4 3 .

Velocity V,

‘otal refractios Velocity V,

Figura I11.3.7 Sismo Refraccion
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

La generacion del impulso se logra liberando energia al suelo, generalmente utilizando un
martillo, de 8 kg de peso, que golpea una placa de metal colocada en la superficie del suelo. El
propio mazo esta equipado con un sensor (gatillo) que detecta el momento en que se produce
el golpe a partir del cual se puede calcular el tiempo de llegada de la onda a cada gedfono. Los
geofonos se disponen segun perfiles longitudinales, igualmente espaciados y la longitud del
perfil suele oscilar entre 60 m y 120 m. Para cada perfil se realizan una serie de impactos cuyo
numero minimo debe ser tres, al principio, en medio y al final del perfil.

Las desventajas de este método son las siguientes:

« Su penetracion es limitada, dependiendo principalmente de la fuente de energia utilizada
para la generacion de olas y la extension del perfil completo. Para un perfil de 100 m de
largo, a menudo se alcanza una profundidad de penetracion de unos 30 m.

» Es necesario tener un incremento de la velocidad de propagacion de la onda con la
profundidad, ya que, si existe una capa intermedia con menor velocidad que la capa

suprayacente, el método arroja valores erroneos.
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« Cuando el terreno tiene estructuras muy inclinadas, la interpretacion del resultado es
problematica. La refraccion sismica se utiliza a menudo para determinar el espesor del suelo

o el terreno alterado en los portales de los tuneles.

3.4.1.2 Reflexion sismica

En la reflexién sismica se miden los tiempos de llegada de las ondas sismicas a los ge6fonos,
luego de ser reflejadas en la interfase entre distintas unidades litoldgicas, fallas u otro tipo de
discontinuidades.

En general, cuanto mayor sea la relacion entre las velocidades de propagacion de ondas
longitudinales de dos materiales adyacentes, mejor sera detectado el reflector. Los dispositivos
utilizados en la reflexién sismica son similares a los utilizados en la refraccion sismica, pero
para aumentar la energia de los impulsos y alcanzar una mayor profundidad de investigacion,

se sustituye el impacto por una explosién controlada.

3.4.1.3 Sismica pasiva

La sismica pasiva es un caso particular de la sismica de refraccion, que aprovecha el “ruido”
ambiental existente en el area de estudio como fuente de energia para la generacion de olas.
Actualmente, existen varias variantes de esta técnica, siendo las mas comunes el analisis
multicanal de ondas superficiales (MASW) y las mediciones de matriz de microtremor (MAM).
La prueba MASW consiste en la interpretacion de las ondas superficiales (ondas de Rayleigh);
obteniendo el perfil de velocidad de la onda de corte (Vs).

El método MAM consiste en monitorear las vibraciones ambientales con dispositivos similares
a los anteriores y, a través del andlisis de dispersion, determinar el perfil de velocidad de la
onda de corte.

Ambos métodos tienen las mismas bases teoricas, ya que, en ambos, la interpretacion del
registro permite obtener una curva de dispersion que consiste en un grafico que relaciona la
velocidad de fase de las ondas superficiales y la frecuencia.

Dependiendo de las velocidades de corte, el tipo de terreno se puede clasificar en los grupos
indicados en la Tabla 111.3.6.

Group Shear wave velocity (mis) Ground description

| < 180 Soft soils

I 180-380 Medium soils

] 380-750 Resistant soils

v 7501500 Strongly resistant soils or soft rock
v > 1500 Rock

Tabla 111.3.6 Clasificacion del suelo en funcion de las ondas del suelo
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

La Figura 11.3.8 muestra un perfil del suelo interpretado a partir de una prueba MAM.
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Figura 111.3.8 Perfil del suelo interpretado a partir de una prueba MAM
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

La principal diferencia entre ambos métodos radica en la penetracion conseguida y la resolucion
obtenida. Asi, a través del enfoque MASW, se pueden alcanzar profundidades de investigacion
de alrededor de 20 0 30 m.

Los microtemblores utilizados en el enfoque MAM suelen ser de baja frecuencia (1 —-30 Hz),
con longitudes de onda que van desde unos pocos kilometros en fuentes naturales hasta unas
pocas decenas o cientos de metros en fuentes artificiales. Esto permite obtener los perfiles de
velocidad de corte hasta profundidades de 80 m. Estos métodos se utilizan ampliamente para la
identificacion del terreno en areas urbanas donde, normalmente, los tlneles se construyen a
poca profundidad.

3.4.1.4 Tomografia eléctrica

La tomografia eléctrica se basa en la medicion de la resistividad del terreno, la cual depende de
varios factores como la litologia, la estructura interna y, fundamentalmente, del contenido de
agua. Para realizar la tomografia eléctrica se necesitan electrodos de medida de potencial y
otros para medida de intensidad.

Los electrodos de medida de potencial (MN) se sitdan lateralmente a los de intensidad (AB) y
se alinean con ellos. Manteniendo fijo el dipolo AB, el MN se mueve sucesivamente.
Posteriormente, se repite el proceso, avanzando un paso hacia el dipolo AB. Los dispositivos
existentes realizan este proceso de forma automatica, por lo que no es necesario un cambio
fisico de los electrodos. La Figura I111.3.9 ilustra un esquema de una de estas pruebas.
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Figura 111.3.9 Esquema de un test de tomografia eléctrica
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

A partir de los valores de resistividad obtenidos es posible realizar una caracterizacion
geoldgica del terreno estimando los planos de falla, zonas de fractura, diques y estado de
alteracion o meteorizacion del macizo rocoso.

La profundidad a la que se puede llegar con esta técnica depende de la longitud total del perfil;
sin embargo, se debe tener en cuenta que, cuanto mayor sea la distancia entre electrodos, menor
sera la precision obtenida.

La Tabla 111.3.7 muestra varios ejemplos de penetracidon, en funcion del trazado seleccionado.

Spacing between Max. approximated
No. of electrodes electrodes Total length depth
48 5m 240 m 48 m
I0m 480 m 96 m
72 5m 360 m 72 m
1I0m 720 m 144 m

Tabla 111.3.7 Ejemplos de diferentes disefios y profundidades alcanzadas
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

Durante los ultimos afios, la mejora continua en los sistemas informaticos y el software de
procesamiento ha permitido un aumento sustancial en el uso de la tomografia eléctrica
tridimensional.

Este método parte de los mismos principios que la tomografia bidimensional y para su extensién
tridimensional existen actualmente dos tendencias: disposicion de electrodos en mallas
cuadradas o rectangulares y procesamiento informatico de perfiles tomados segun perfiles

paralelos. La Figura I11.3.10 muestra un ejemplo de tomografia eléctrica tridimensional.
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Figura 111.3.10 Ejemplo de una tomografia eléctrica en 3D
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

3.4.2 Geofisica cross-hole

La aplicacion de técnicas geofisicas entre pozos permitio superar la limitacion de estos métodos

en cuanto a su profundidad de penetracion; pero, para obtener resultados eficientes, los pozos

deben ser estrictamente paralelos y estar separados unos de otros por solo unas pocas decenas
de metros. En proyectos de tuneles, las técnicas mas comunes son la sismica entre pozos

(tomografia sismica de pozos cruzados) y la tomografia eléctrica entre pozos (tomografia

eléctrica de pozos cruzados).

3.4.2.1 Tomografia sismica de pozos cruzados

En la tomografia sismica de pozos cruzados, se coloca una sonda triaxial dentro de uno de los

pozos, previamente revestidos, para registrar los tiempos de llegada de las ondas longitudinales

(P) y de corte (S) desde donde se propaga y se calculan las velocidades. En otro sondeo se

coloca el instrumento que produce el impacto y genera las ondas. Los elementos que definen la

resolucidn de esta técnica geofisica son:

« Ladistancia entre los sondeos de emisién y recepcion. Cuanto mas entre ellos, menor sera
la resolucién obtenida.

« Ladistancia entre ge6fonos o hidréfonos y la distancia entre los puntos de impacto. Cuanto
menor sea la distancia entre los receptores, mejor sera la resolucién del tomograma. Por
otro lado, cuanto mayor sea el nimero de puntos de impacto, mas combinaciones
disponibles obtendré la fuente-receptor y, por tanto, mas datos para definir una estructura
particular.

La Figura 111.3.11 muestra la interpretacion de “Tomografia sismica de pozos cruzados”
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Figura I11.3.11 Cross-hole tomografia sismica
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

3.4.2.2 Tomografia eléctrica cross-hole

A través de la tomografia eléctrica cross-hole se obtienen datos sobre la distribucion de
resistividad existente en el volumen de roca acotado por la posicién de dos sondeos adyacentes
y paralelos. Para que el sistema sea operativo se deben cumplir las condiciones indicadas en el
apartado anterior en cuanto a las caracteristicas de los pozos requeridos.

La Figura I11.3.12 muestra un ejemplo de dos tomogramas eléctricos obtenidos entre tres pozos.

SU-6 SU-S

Heration § Abe: eeror «3.0% lmaous.usm-s.osl

Model resistivity section

I D (0 . ) . ...
500 945 1787 3379 6388 12078 22835 43173

Resistivity in ohm m

Unit electrode spacing 5.0 m

Figura 111.3.12 Perfil con dos tomografias eléctricas desarrolladas entre tres perforaciones
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

3.5 PERFORACIONES DE SONDA
Las perforaciones de sonda con extraccion continua de muestras son el medio mas eficiente de
identificacion del terreno, pero también el méas costoso, porque la camparia de perforacion debe

realizarse cuando se dispone de informacion geoldgica importante y debe planificarse en
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detalle.
3.5.1 Muestreo

En el caso de sondeos que involucren recuperacion de testigos, el suelo se perfora con broca de
diamante lo que permite extraer testigos de roca, a medida que se avanza en la perforacion.

Para facilitar la perforacién, la broca se lubrica con un fluido de perforacion, normalmente agua.
El muestreo puede ser por tubo simple, doble o triple. En los muestreadores de un solo tubo, el
fluido de perforacion lava toda la superficie del nucleo, por lo que en suelos y rocas blandas
existe una clara perturbacion de la muestra recuperada. Para salvar en parte este efecto, se utiliza
un muestreo de doble tubo, en el que el agua desciende por el contacto entre los dos tubos y el
contacto del agua con el nucleo sélo se produce en su fondo. Cuando se perforan suelos
especialmente desmenuzables o se requiere un cuidado especial en la recuperacion de muestras,
se utilizan los muestreadores de triple tubo. Estos muestreadores acomodan un tercer tubo,
colocado un poco més adelante y con una broca cortante y retractil, dentro del cual se toma la

muestra o nucleo.

3.5.2 Disposicion de los sondeos

El objetivo de los sondeos es proporcionar los datos necesarios para establecer un modelo
geoldgico del terreno donde se va a disefiar el tdnel y obtener muestras representativas del
terreno para su ensayo en laboratorio.

En la Figura 111.3.13, reproducida de Dodds (1982), se ilustra una campafa de perforacion

vertical que muestra un disefio ineficiente.

S-3
(175m)

CHARACTERISED GEOLOGICAL FORMATION  (40%)

WEATHERED _
AREA (]:)‘ NON-CHARACTERISED GEOLOGICAL FORMATION (60%)
m)

4

BOREHOLE s BOREHOLE LENGTHS 540m

BOREHOLE

S-5
(80m)

BOREHOLE IN
THE PORTAL

BOREHOLE IN
THE PORTAL

il /
SIS 1/ %/ 7/ ///
LTI S

TUNNEL LENGTH 450m

$-1 $-2 $-3 S-4 A S-6
Figura 111.3.13 Ejemplo de un mal disefio de pozo
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

En este caso, se han previsto seis sondeos para identificar el terreno donde se va a construir un

tnel de 450 m de longitud, con una longitud total de sondeo de 540 m que representa el 120%
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de la longitud del tunel. Si bien las longitudes totales de los pozos en relacién con la longitud
del tunel son muy altas, existen terrenos que no son identificados por los pozos.
La Figura 111.3.14 ilustra una campafia alternativa, en la que la longitud acumulada del pozo es

menor, pero donde todos los terrenos a excavar hayan sido previamente identificados por los

sondeos.
S-3
(100m) r~ WEATHERED
AREA CHARACTERISED GEOLOGICAL FORMATION (100%)
| S-4
mummmn BOREHOLE LENGTHS 465m
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BOREHOLE IN =X - > NN BOREHOLE IN
THE PORTAL \ ] : /! / SN Y THE PORTAL
S1 :
(65m)

o]

N 4 AT
I L S
TUNNEL LENGTH 450m """

0 A O V) [ L e [ ety il NG S b ] i

Figura 111.3.14 Ejemplo de optimizacion del disefio de pozo
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

3.6 PRUEBAS DE CAMPO E IN SITU
3.6.1 Pruebas de penetracion en el suelo
Las pruebas de penetracion se basan en clavar una pieza metalica, mediante golpes, midiendo
las sucesivas longitudes de penetracion. La Tabla 111.3.8 indica algunos ensayos de penetracion

en el suelo y la normativa que los rige.

Test Abbreviation Regulation
Investigation and Geotechnical Tests. In Situ Tests. CPT UNE-EN ISO 22476-1:2015
Part |: Penetration tests with the electric cone and CPTU

the piezocone.
(ISO 22476-1:2012)

Investigation and Geotechnical Tests. In Situ Tests. DPL UNE-EN ISO 22476-2:2008

Part 2: Dynamic penetration test. DPM UNE-EN SO 22476-2:2008/A1:2014
(1SO 22476-2:2005) DPH
Investigation and Geotechnical Tests. In Situ Tests. DPSH

Part 2: Dynamic penetration test.
Modification |. (ISO 22476-2:2005/Amd 1:201 1)

Investigation and Geotechnical Tests. In Situ Tests. SPT UNE-EN ISO 22476-3:2006
Part 3:Standard penetration test.

(ISO 22476-3:2005)

Investigation and Geotechnical Tests. In Situ Tests. CPTM UNE-EN ISO 22479-12:2010

Part 12: Mechanical cone penetration test (CPTM).
(ISO 22476-12:2009)

Tabla 111.3.8 pruebas de penetracion en suelos mas comunes
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

3.6.1.1 Ensayos de penetraciéon dindmica

Los ensayos de penetracion dinamica consisten en clavar un tubo de acero en el suelo con un
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cono de acero colocado en su extremo. El hincado se consigue mediante el golpe de una masa

que se deja caer desde una altura y ritmo determinados, registrando los golpes necesarios para

conseguir una profundidad de penetracion establecida.

Dependiendo del peso de la masa y la altura de caida, existen varias variantes de prueba. Los

mas utilizados son la prueba "superpesada” y la prueba de penetracion estandar.

La Prueba de Penetracion Estandar (SPT) normalmente se realiza en pozos, de acuerdo con el

siguiente procedimiento:

« Se perfora un pozo hasta el nivel deseado y se coloca una muestra en el fondo la excavacion.

« El muestreo se hinca 45 cm en el suelo en tres tandas, contando los golpes necesarios para
penetrar cada 15 cm.

 El hincado se realiza con un martillo de 63,5 kg cayendo una distancia de 76 cm.

« Los primeros 15 cm se ignoran y la suma de los impactos en los 30 cm restantes constituye
el parametro N30 o la resistencia a la penetracidn estandar (NSPT).

« La prueba se descarta en los casos en que se aplican 50 o méas golpes para avanzar en un
tramo de 15 cm, anotandose el resultado como “rechazo”.

La prueba es principalmente adecuada para arenas y pierde su aplicabilidad en suelos con

granulometria muy gruesa o muy fina. Existen correlaciones de diferentes parametros

geotécnicos con el valor NSPT. La tabla 111.3.9 incluye algunos de ellos que, en todo caso,

deben adoptarse con cautela y considerandolos siempre como una estimacion.

Parameter

Correlation

Source

Observations

'"a‘r:*‘grl':(' dﬁ;‘“‘”‘ 0=27.1+03-N-000054.N* | VWoIff (1989) -
034 Kulhawy and Mayne | 5 . effective stress at
(1990) the test depth
¢=tan" N p,: reference pressure
| MP.
1224203 ["“ | K
Pa |
\
Modulus of E Kulhawy and Mayne Sands with silt and clay
deformation (E) = =5N (1990) ‘
E Clean sands normally
5 =10-N consolidated
a |
E | Clean sands
- =15-N | over-consolidated
Undrained kN | Terzaghi and Peck Clay soils
cohesion (c,) Ca (——1—) =6-N [ (1967)
m
Over- Mayne and Kemper | . ;
e N | ©f :effective stress at
f;‘:g;t)(giact;gn OCR = °'|93'(6 : ] (1988) | the test elevation MPa

Tabla 111.3.9 Correlacidn de diferentes parametros obtenidos con el ensayo SPT
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

3.6.1.2 Pruebas de penetracion estatica
La prueba de penetracion estatica (CPT) consiste en la penetracion en el suelo, a una velocidad

constante de 2 cm/s, de una punta cénica que permite medir mediante sensores, la resistencia
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de penetracion del cono (qc) y la friccion del manguito (fs) a medida que penetra el cono. Si
también se mide la presion intersticial del agua (u), la prueba se Illama CPTU. Las ventajas de
la prueba CPTU, en comparacion con la CPT, son que la CPTU distingue entre penetracion
drenada, parcialmente drenada y no drenada; corrige los pardmetros obtenidos con el cono;
evalUa las caracteristicas de consolidacion del suelo y permite evaluar el equilibrio hidrostéatico.
La Figura 111.3.15 muestra el registro obtenido en un ensayo CPTU realizado en arenas hasta
una profundidad de 35 m.

q, (MPa) £, (KPa) u, (MPa)
0O 10 20 30 40 50 O 100 200 300 400 0 1000 2000 3000
0 ' 0 ‘ 0 -
i |
s£ VO I .
‘ SAND
10 L. - 3
15 -
E 2 e CLEAN
= ' SAND
g y L — :u--..m.- .....
} 1.
30 fo-etemee e
~2! S L
<i i CLAY
40 : H

Figura 111.3.15 Registro obtenido en un ensayo CPTU.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

3.6.2 Ensayos de campo para estimar la resistencia del terreno

Los ensayos in situ mas utilizados para determinar la resistencia del terreno son el ensayo de
carga puntual, el ensayo del martillo Schmidt y el ensayo de cortante.

3.6.2.1 Ensayo de carga puntual

El ensayo de carga puntual consiste en aplicar una fuerza de compresion entre dos puntas
conicas sobre una muestra de roca hasta su rotura. En esencia, el ensayo se suele realizar sobre

nucleos cilindricos segun la direccion axial y diametral, segun Figura 111.3.16.

i
Ry

Perpendicular Parallel

Figura I11.3.16 Orientacion de la carga respecto a la anisotropia del suelo.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.
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Para comparar los resultados obtenidos de los ensayos realizados sobre muestras de diferente
tamario y forma, se ha definido el indice de carga puntual corregido (Iss0) que se refiere a los
ensayos realizados con nucleos de roca de 50 mm de diametro y longitud superior a 25 mm.

El Isso se calcula con la expresion:

D, 0.45 .
Iy, (MPa)=|22| .1000-2
- 50 D,

P: es la fuerza aplicada en la falla (kN)
D, : es el diametro equivalente de la muestra (mm) calculado por la expresion:

D(;ﬂ

T
2 L) . .
A (mm’) =w(mm)-D(mm): es el minimo drea de la seccion transversal.

3.6.2.2 Pruebas con el martillo Schmidt

El martillo Schmidt es una prueba de campo en la que un émbolo de impacto de acero es
liberado por un resorte, que a su vez rebota dependiendo de la resistencia del material sobre el
que se coloca el émbolo de impacto. Inicialmente, el martillo Schmidt fue ideado para detectar
la posicidn del acero de refuerzo en las inspecciones realizadas a estructuras de hormigon
armado; pero poco a poco fue adaptado para estimar la resistencia a la compresion uniaxial de
la roca

Existen varias correlaciones entre el indice de rebote de Schmidt (o) entre las que predominan
las dos siguientes:

2.2721

a,=0.0137-R,**
1.35
;=033 (R.+7)

R, :Indice de rebote obtenido con el martillo Schmidt con una energia de impacto de
0.735 Nem
v densidad del suelo.

ElI ISRM recomienda tomar 20 lecturas diferentes en cada prueba y sugiere usar el promedio de
las diez lecturas con los valores mas altos. En cambio, la norma ASTM recomienda tomar diez

lecturas excluyendo aquellas que difieren en més de siete puntos del promedio.

3.6.2.3 Ensayos de cortante in situ

Los ensayos de cortante in situ se utilizan para determinar la resistencia al cortante del suelo,
de rocas blandas y de las discontinuidades en los macizos rocosos.

Para realizar el ensayo se necesitan dos cilindros hidraulicos: uno proporciona el esfuerzo
normal al plano de corte, que permanece constante durante el ensayo, y el otro aplica el esfuerzo
de corte.

En estos casos, como se ilustraen la figura 111.3.17, la reaccion necesaria para aplicar el esfuerzo

normal se proporciona con una carga muerta.
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Figura I11.3.17 Dispositivo para realizar el ensayo de corte en suelos o rocas blandas
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

Los ensayos de cortante in situ para la determinacion de la resistencia al cortante en una
discontinuidad son mucho més complejos, ya que es necesario que el cortante se produzca
estrictamente en el plano de la unién a ensayar.

3.6.3 Pruebas para determinar el mddulo de deformacién

El conocimiento del mddulo de deformacion del suelo es esencial para determinar con precision
los desplazamientos del suelo. Entre las pruebas mas comunes para determinar este parametro
se encuentran la prueba de soporte de placas y la prueba del presiometro o dilatometro.

3.6.3.1 Ensayos de placas portantes

El ensayo de placas portantes consiste en la aplicacion de una presion creciente al suelo a través
de una placa de acero, considerada rigida, midiendo los desplazamientos producidos. De
acuerdo a su aplicacion se puede determinar el médulo de deformacion vertical u horizontal del

suelo. La Figura 111.3.18 presenta el esquema de esta prueba

BEAM CARRYING
THE DIALS

o} lo FILTER PAPER

LOADING PLATE
N diameter = 30cm

COUNTER 1 | J

LOAD PLATE

diameter = 1,20m

|
|
|| HYDRAULICJACK (3} ] ‘

EXTENSION BAR
DIAL GAUGE

Figura 111.3.18 Esquema del ensayo de placas portantes
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

Estrada, Cristian Ariel

Flores Romano, Jesus Gabriel
Pagina 106 de 250



UCASAL - Facultad de Ingenieria e Informatica
Seccion I11: Marco Teorico

Los ensayos de placas de apoyo se suelen realizar en ciclos en los que la presion aplicada

aumenta, hasta alcanzar el valor méximo. La Figura 111.3.19 muestra una curva tipica.

Applied stress (MPa)

0 0,5 1 151 20 25
—Wd—=

Measured strain (cm)

Figura 111.3.19 Curva tipica obtenida en el ensayo de placas portantes
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

El modulo de deformacion a menudo se define como la pendiente de la linea que pasa por los
puntos que representan del 30% al 70% del esfuerzo maximo alcanzado en el Gltimo ciclo.

3.6.3.2 Ensayo con presiémetro/dilatometro

Los ensayos de placa de apoyo son poco representativos del comportamiento deformacional en
profundidad. Por ello, se desarrollo el presiometro de Menard con el cual la operacién consistia
en aplicar una presion creciente en una celda de caucho ubicada dentro de un pozo. La figura

111.3.20 ilustra el funcionamiento del presiémetro de Menard.

Pressure gauge
of the central cell

Compressed
Pressure air

volume control

Plastic concentric
tubes

Guard cell
Probe | Measuring cell

| Guard cell
i
|

Figura 111.3.20 Funcionamiento del presiometro de Menard.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design
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A medida que aumenta la presion, el suelo se deforma, lo que requiere inyectar mas fluido para
mantener la presion. A lo largo del ensayo se obtiene una curva de los cambios de aumento de
volumen en funcion de la presion del fluido, como se muestra en la Figura 111.3.21. La parte
recta permite el calculo del médulo de deformacion.

700

600

500

Volume (cm3)

0 0,2 04 06 038 1 1,2 14 16
Pressure (MPa)

Figura 111.3.21 Curva tipica obtenida por el ensayo del presiémetro de Menard.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

El presiometro de Menard solo puede alcanzar presiones de 10 MPa, por lo tanto, solo es
apropiado para suelos.

Dos décadas después OYO Corporation comercializd un dispositivo que proporcionaba
presiones de hasta 20 MPa, pero tenia un dispositivo de medicion de desplazamiento Unico que
era mucho menos complejo y méas econdmico. Este dispositivo suele conocerse como
presiometro OYO y se puede utilizar tanto en suelos como en rocas.

En la Figura 111.3.22 se muestra la curva obtenida en un ensayo de presiometro perfecto, cuyas
etapas son las siguientes:

Pressure (kp/cm®)

30 1
P 25 e —
L o e .
1 7.7
i
Pf 20 - :'7"/
i/
{1
15 ﬁ i |
10 / d | »
/I v {
Pe s Fi
Po " I T '/'/u’}’ :
e 2
/ '
L. M % | ! ,
23 2 25 6 Ro 2 2™ 2 a0 RL 3

Inner radius (mm)

Figura 111.3.22 Curva obtenida en un ensayo de presiémetro perfecto
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design
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Ajuste del casing al pozo: Ro es el radio en el que el casing de caucho esta en pleno contacto

con el suelo y Po es la presion correspondiente a dicha deformacion.

 Fase de deformacién elastica: entre Ro y RF.

» Fase de deformacion de fluencia: RF corresponde al radio al inicio de la cedencia del suelo
y P; es la presion de fluencia a la que el suelo deja de comportarse elasticamente.

« Falla del suelo: PL es la presion a la cual el suelo se corta y no soporta mas incrementos de
presion y se conoce como presion limite del terreno.

El ensayo permite determinar los siguientes parametros:

» Modulo de corte

* Presion de fluencia

 Presion limite

El mddulo de deformacion del suelo se calcula mediante la expresion:

E=2-G-(1+v)
G : es el modulo de cortante
v: es el coeficiente de Poisson

3.6.4 Prueba para determinar la permeabilidad
Las siguientes secciones describen las pruebas in situ mas comunes realizadas para determinar

la permeabilidad del suelo.

3.6.4.1 Medida de permeabilidad en sondeos

La medida de la permeabilidad en sondeos se realiza llenandolos de agua y controlando el

caudal traspasado al suelo mediante dos metodologias diferentes:

» Ensayos a nivel constante, donde se introduce un caudal previamente conocido en el pozo
para mantener constante el nivel del agua.

» Pruebas a nivel variable, en las que se introduce (o extrae) un volumen de agua del pozo, lo

que provoca un aumento (o descenso) instantaneo del nivel del agua del pozo.

3.6.4.2 Estimacion de la lechada

La inyeccion en el suelo, con productos quimicos o con lechada de cemento, es una opcion a

tener en cuenta en el disefio de tramos de tlneles que deban excavarse en terrenos de muy mala

calidad, especialmente si la entrada de agua esperada es grande.

Las etapas a seguir para la realizacion de la prueba Lugeon son las siguientes:

 Introduccién de la tuberia de inyeccion en el sondeo: una vez perforado el sondeo, se
coloca en su interior un tubo por el que se inyectard agua a presion. Esta tuberia tiene un
empacador adjunto a la profundidad apropiada, dependiendo de la seccidn de roca a ensayar.
El empacador puede ser simple, si el ensayo se realiza en el fondo del pozo, o doble, si se

coloca un empacador superior e inferior.
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« Empaquetadura del tramo a ensayar: una vez colocados los empacadores a la profundidad
de prueba, se aisla la seccion de prueba mediante un mecanismo de empaque de goma

 Realizacion de los ciclos de inyeccion: normalmente se aplican etapas sucesivas de carga
y descarga de 0, 1, 2, 5y 10 kg/cm?, aunque en ocasiones la roca se fractura antes. Por ello,
la presion méxima de ensayo Pmax suele definirse de forma que no se sobrepase el esfuerzo

de confinamiento o3y los pasos de inyeccidn son los que se indican en la Tabla 111.3.10.

Grouting stage Grouting pressure Grouting pressure value
First Low 0.5 - Pyax
Second Medium 0.75  Pyax
Third Maximum 1.0 * Pyax
Fourth Medium 0.75 * Pyax
Fifth Low 0.5 - Pyax

Tabla 111.3.10 Presiones aplicadas en cada etapa de inyeccion
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

El ensayo Lugeon se esquematiza en la Figura 111.3.23
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Figura 111.3.23 Ensayo Lugeon
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

+ Calculo del indice de Lugeon, mediante la expresion:

P

o

P

Indice.de.Lugeon = %-

q : caudal inyectado a la presion mdxima

L : longitud de la seccion del pozo inyectado
P,=1 MPa_: presion de referencia (Po=1 MPa)
P :presion maxima

Un Lugeon equivale a un litro de agua inyectada en un metro de pozo a una presion de
Po=1MPa, que corresponde a una permeabilidad de k=1.3 - 10-7 m/s. La Tabla 111.3.11
relaciona el indice de Lugeon con la lechada, la permeabilidad y las aberturas de juntas.
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Lugeon index Grouting classification

Permeability range (cm/s)

Joint opening

<l Very low
-5 Low
5-15 Moderate
|5-50 Medium
50-100 High
>100 Very high

<107
1077-6x 1077
6x107-2x 1076
2x 1066 x [07¢
6x 106105
>1073

Very tight

Tight

Few partly open

Some open

Many open

Closely spaced or voids

Tabla 111.3.11 Relacion entre el indice de Lugeon con la lechada, la permeabilidad y las aberturas de juntas
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

3.6.4.3 Pruebas de bombeo

Este tipo de pruebas consiste en bombear un caudal de agua conocido a un pozo perforado,

observando y registrando el descenso que provoca la bomba, tanto en el pozo de bombeo como

en los piezometros de observacion a su alrededor, como se muestra en la figura 111.3.24.
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Figura 111.3.24 Esquema de prueba de bombeo
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

Tanto el pozo de bombeo como los piezdmetros deben perforarse con técnicas que no

modifiquen la permeabilidad natural del terreno.
3.7 CARACTERIZACION DEL AGUA

Mientras se realizan los trabajos de investigacion del suelo es fundamental tomar muestras del

agua presente, para analizarla quimicamente y evaluar su posible agresividad al hormigén. La

Tabla 111.3.12 muestra los criterios para evaluar la agresividad del agua

Type of attack to concrete

Parameter Soft (Qa) Medium (Qb) High (Q¢)
PH 6.5-5.5 5.5-4.5 <45
Aggressive CO, 15-40 40-100 > 100
(mg CO,/I)

Ammonium ion 15-30 30-60 > 60
(mg NH,*/)

Magnesium ion 300-1000 1000-3000 > 3000
(mg Mg™*/)

Sulfate ion 200-600 600-3000 > 3000
(mg SO /)

Dry residue 75-150 50-75 <50

Tabla 111.3.12 Criterios para evaluar la agresividad del agua.

Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design
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3.8 INTENSIDAD DE LA CAMPANA DE EXPLORACION DEL SITIO

Es evidente que un conocimiento insuficiente del terreno para el disefio del tinel puede tener
graves consecuencias, como retrasos en los plazos de ejecucion y sobrecostos presupuestarios.
Hoek y Palmieri presentaron en 1998, en el Congreso de Ingenieria Geologica de VVancouver
(Canadd), un estudio en el que analizaban las desviaciones presupuestarias de un importante
conjunto de obras subterraneas, correlacionando la relacion entre la longitud total acumulada
del pozo y la longitud del tanel con las desviaciones presupuestarias. La Figura 111.3.25 muestra

el resultado de este estudio:
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Figura 111.3.25 Comparacidn entre la longitud acumulada del pozo y la desviacién presupuestaria en el disefio
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

El andlisis de esta cifra revela un hecho sorprendente: para una relacion de longitud de pozo

acumulada muy bajos, inferiores a 0,1, las desviaciones presupuestarias oscilan entre el 0% y

el 65%. Por otro lado, no es sorprendente que para proporciones muy altas las desviaciones

presupuestarias son inferiores al 10%. De estos hechos se pueden sacar dos conclusiones claras:

1. Las desviaciones presupuestarias dependen de la dificultad de construccion del tanel, lo que
explica por qué se puede disefiar y construir un tanel facil sin desviaciones presupuestarias,
aunque solo se perforaron unos pocos metros de pozos durante la fase de disefio.

2. Existe una relacion 6ptima de sondeos que asegura desviaciones presupuestarias razonables
en tuneles de dificultad normal.

En varias ocasiones muchos autores han intentado establecer criterios del coste adecuado de las

campafas de investigacion geotécnica del sitio para el disefio de tdneles.

3.8.1 Recomendaciones especificas

El disefio del tunel puede verse limitado por una serie de caracteristicas particulares del
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proyecto, por lo que no se pueden o deben establecer reglas rigidas con respecto al costo o el

alcance de la exploracion del sitio geotécnico.

3.8.1.1 Tuneles urbanos

En el caso de los tuneles urbanos hay que tener en cuenta que casi siempre se construyen a poca
profundidad y normalmente en suelos. También hay que tener en cuenta que, ademas de las
variaciones litoldgicas habituales en estos suelos, se pueden encontrar variaciones provocadas
por la actividad humana que alteran significativamente el comportamiento
tensional-deformacién del suelo. En las zonas urbanas, no es posible hacer mapas y las técnicas
geofisicas pueden estar limitadas por la influencia de los cimientos de los edificios cerca de la
alineacién del tunel. En estos casos, la distancia entre pozos debe oscilar entre 50 y 200 m,

dependiendo de la homogeneidad del terreno y del acceso existente en la superficie.
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4.1 INTRODUCCION

Cuando se excava un tanel hay una distribucion de las tensiones in situ originales que conducen
a las tensiones inducidas y, después de esta redistribucion, el suelo debe resistir la tension
tangencial alrededor de la excavacion mientras que el soporte del tanel tiene que resistir la
tension radial. Para calcular las tensiones tangenciales y radiales alrededor del tanel es
fundamental conocer el estado de tension original, también conocido como virgen.

4.2 ESTADO DE TENSIONES ORIGINAL IN SITU

Si un elemento infinitesimal del suelo se orienta con respecto a los ejes colocados en tres pares
de superficies perpendiculares, el estado de tensién original in situ se define por las nueve
componentes de tension como se indica en la Figura 111.4.1.

VA
[ 407z

v

Y TZY7 Txz

Tyz JLb Oxx
Txy X
; l Tyx

Figura I11.4.1 Estado Tensional
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Si se mantiene el equilibrio rotacional del sélido infinitesimal, el esfuerzo cortante que actua

en dos lados adyacentes debe ser igual y los componentes del esfuerzo se reducen a seis:

Oy, g}-" 0. rxy’ Tyzs r:y

Si se toman como ejes de referencia las direcciones principales, en las que sélo existen
componentes de compresion, las componentes de tension se reducen a tres: 61, 62, 63, pero los
tres cosenos directores que orientan los ejes también deben agregarse como incégnitas, como

se ilustra en la Figura 111.4.2.

Figura I11.4.2 Componentes de tension referida a los ejes principales
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.
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Asumiendo la hipdtesis de que la direccion de la gravedad es una direccion principal, los otros
dos componentes de tension estarian en un plano horizontal. Estos componentes a menudo se
denominan on Y on, de modo que los tres componentes de tension serén oy, cH, oh.

También se suele suponer que el esfuerzo ov, corresponde al peso del suelo que acttia en el sitio
de observacién, por lo que su valor vendra dado por:

o,=y-H
y:peso especifico del suelo
H : la profundidad del suelo en el punto en el que se va a estimar el estado tensional

La figura 111.4.3 muestra los resultados de varias medidas de tension vertical del suelo en

funcion de la profundidad.
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Figura 111.4.3 Variacion de la tension vertical in situ con respecto a la profundidad
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Esta figura representa la linea ov=y-H para un valor de y=0.027MN/m3, que se ajusta
relativamente bien a las medidas recopiladas, y esto valida la suposicion de que el componente
de tension vertical es causado principalmente por el peso del suelo y las componentes de tension
a determinar se reducen a oH Y on, cOmo cosenos de una direccion de los ejes X e Y, que se
colocan en un plano horizontal.

Habitualmente es comun expresar o+ Y on, en funcion de oy, a través de las relaciones de
tensiones de campo principales kon y kon, y en consecuencia se calcula el valor de las tres

tensiones principales con las siguientes expresiones:

o,=v H
on= Ky H
oh=Kon "7y H
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4.3 FACTORES QUE INFLUYEN EN EL ESTADO DE TENSIONES IN SITU

Idealmente, las tensiones bajo la superficie terrestre deben corresponder al efecto litostatico
producido por el peso litostatico. Sin embargo, a lo largo de la historia geolégica, los terrenos
podrian haber estado expuestos a efectos tectonicos, que alteran sustancialmente el estado de
estrés ideal. La Tabla 111.4.1 resume las acciones tectonicas y los efectos residuales que

modifican las acciones del estado de tension in situ.

Tectonic Active Regional scale  Slab pull
Ridge push
Shear forces
Suction
Local scale Bending
Isostatic compensation
Volcanism
Heat flow
Remnant Folding
Faulting
Jointing
Residual Diagenesis
Metamorphism
Metasomatism
Magma cooling
Changes in pore pressure

Tabla 111.4.1 Acciones tectdnicas y los efectos residuales que modifican las acciones del estado de tension in situ
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

4.3.1 Efectos tectonicos

Los movimientos tectdnicos de la corteza terrestre modifican significativamente la disposicion
litostatica original, provocando cambios importantes en el estado de tension virgen, provocando
esquistosidad, fallas y zonas con esfuerzos de traccion y compresion.

La Figura I11.4.4 muestra las magnitudes relativas de los esfuerzos principales necesarios para
generar una falla normal caracterizada por el desplazamiento hacia abajo del bloque que se

mueve.

Ov>0Oy>0y

Gh

Figura 111.4.4 Estado de tension en una falla normal
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.
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En este caso, la tension principal es oy, lo que conduce a valores de kon y kon menores que la
unidad.

Las fallas inversas y las fallas cabalgamiento se caracterizan por el desplazamiento hacia arriba
del bloque que se mueve, situacion que conduce a un estado tensional como el representado en
la Figura 111.4.5. En fallas inversas oy, es la tension principal més pequefia que conduce a

valores de kon y kon mayores que la unidad.

Oy>0p>0v

GH

Figura 111.4.5 Estado de tension en una falla inversa
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

La Figura 111.4.6 muestra el estado tensional necesario para producir una falla de rumbo,
caracterizada por el desplazamiento horizontal del bloque que se mueve. En este caso oy, es el
esfuerzo principal intermedio y el esfuerzo principal mayor es o1 que actla en la direccion del

desplazamiento. Esta situacion conduce a relaciones de tension de principal cercanas a 1.

Figura I11.4.6 Estado tensional en una falla de rumbo
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

4.3.2 Efecto de la topografia
En el terreno cercano a la superficie no puede haber una componente de tension perpendicular
a ella lo que significa que en un valle natural la tension vertical es mucho menor que la tension

horizontal, como se ilustra en la Figura 111.4.7 en estos casos, superior a la unidad.
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Figura I11.4.7 Influencia de la topografia en el estado de tension
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

4.3.3 Erosién y efecto de deshielo

A lo largo de la historia geoldgica ha habido erosiones generalizadas que a veces alcanzan
cientos de metros. Un efecto similar se produce con el efecto de deshielo. La erosién
generalizada conduce a una disminucion de las tensiones verticales. Sin embargo, las tensiones
horizontales no se disipan a la misma velocidad, lo que significa un aumento de las relaciones

de tensidn de campo principales. La figura 111.4.10 ilustra esta situacion.
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Figura 111.4.8 Efecto de la erosion en el estado de tension
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

4.3.4 Heterogeneidad del suelo

Los suelos tienen una respuesta tensién-deformacion diferente en funcion de sus caracteristicas
mecanicas y, por tanto, cuando dos suelos con un fuerte contraste entre sus resistencias estan
en contacto, también habra un contraste en la distribucion de tensiones in situ.

4.4 MEDICION DEL ESTADO DE TENSIONES IN SITU

Se describen las técnicas de overcoring y de fracturamiento hidraulico, que son las técnicas mas

utilizadas para medir el estado de tensiones in situ.

4.4.1 Overcoring

La medicion de tensiones in situ con el método de overcoring consiste en la instalacion de una
galga extensiométrica en el extremo del pozo, de manera que el estado de tensiones in situ no
se altere en el punto ensayado. Las Figuras 111.4.9 y 111.4.10 ilustran la ubicacion de un pozo de

exploraciény el proceso de extraccion de muestras. Durante el proceso de overcoreing se miden
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las deformaciones inducidas en el terreno que, posteriormente, se utilizan para calcular el estado
tensional inicial.

Tunnel
4 A
- L /
Borehole = -
1 L>3A
i
—2 _".
O1 . ,,0
- e,
1 Ve
08—
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S

Figura 111.4.9 Ubicacion del pozo para medir las tensiones in situ
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.
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Figure 4.13 Transducer (strain gauges) installation and overcoring.

Figura I11.4.10 Transductor (medidor de tension) instalacién y overcoring
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Cuando se desarrollé la técnica de overcoring, las galgas extensomeétricas disponibles solo
podian medir las deformaciones en un plano. La celda triaxial que fue desarrollada por Leeman
en 1969, posibilito tres medidas de deformacion en tres ejes ortogonales, resolviendo los
problemas existentes.
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4.4.2 Fracturacién hidraulica

Esta técnica también se realiza en perforaciones, como en el proceso de overcoring, pero en

este caso no se miden deformaciones debido a que las fracturas presentes en el terreno se abren

dentro del pozo cuando se inyecta agua a presion en el pozo.

La Figura 111.4.11 muestra el dispositivo necesario para realizar una prueba de fracturacion

hidraulica.

1.- Winch

2.- Signal cable

3.- Pressure hose

4.~ Pressure transducer
5.~ Pressure chamber
6.- Packers

7.~ Orienting tool

Figura I11.4.11 Equipamiento necesario para el ensayo de fracturacion hidraulica
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

El desarrollo de este ensayo consta de las siguientes etapas:

1.

Inspeccion del testigo recuperado del sondeo, con objeto de identificar los tramos mas

sanos proximos a la profundidad ensayada.

. Instalacion de la sonda de hidrofracturacion en el tramo seleccionado y su anclaje con un

packer superior e inferior.
Realizacion de un ensayo de permeabilidad, mediante la presurizacién instantanea de la
seccidn a ensayar, registrando durante varios minutos la evolucion de la presion. Esta prueba

proporciona la permeabilidad de la roca intacta.

. Se aplican presiones crecientes hasta que aparecen las fracturas y se registra la presion de

rotura (Pc).

Se realizan varios ciclos de reapertura para verificar la presion de cierre (Ps) que es la presion
por debajo de la cual se cierran las fracturas. Es importante aliviar completamente la presion
en la seccién probada entre ciclos. Se registra la presion necesaria para reabrir las fracturas
(Pr).
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6. Se realiza una nueva prueba de permeabilidad, por pasos de presion a flujo constante, similar
a la prueba de Lugeon. Esta prueba proporciona la permeabilidad del macizo rocoso
fracturado.

La Figura 111.4.16 muestra un registro real de una de estas pruebas, indicando cada una de las

anteriores.
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Figura 111.4.12 Registro de un ensayo de fractura hidraulica
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

El estado tensional en cada profundidad ensayada se calcula mediante las siguientes
expresiones:

O,=)-Z 0',,=P_‘.

oy=0,+3+P,—P.—P, (para el primer ciclo de presion)
oy=3+«P,—P,.—P, (para los siguientes ciclos)

y: Peso especifico promedio de la roca suprayacente
Py Presion de cierre

P.: Presion de rotura

P,.: Presion de reapertura

P,: Presion intersticial a la profundidad investigada
0,: Resistencia a la traccion de la roca

o, Esfuerzo vertical in situ

oy Esfuerzos horizontales in situ

La interpretacion de los ensayos de fracturamiento hidraulico se hace asumiendo que la
componente de esfuerzo vertical in situ o, es una de las tres direcciones. Por eso este método
no determina el estado completo de las tensiones in situ. En esencia, mide los componentes
de tension horizontal, oy, y oy, La Figura I11.4.13 muestra los resultados de una prueba de
fracturacion hidraulica. Sin embargo, el método de fracturacion hidraulica tiene dos ventajas

importantes; cada prueba afecta aun volumen de terreno mucho mayor que las pruebas de
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overcoring y, ademas, en cada pozo se puede realizar mas de una prueba

Oh, OH, and Ov (MPa)

5 10 15 20 25
550 RS WA S N S I R P M e R S bt
£ Oh (inversion method)
Ov P ~— Z7  OH (inversion method)
- o al method)
. ®  Gh (classical metho
600 . A A O (classical method)
650
700
750
_—1OH]|
800
850
900 a =
:»"I A
950 B

Figura 111.4.13 Resultado de un ensayo de fractura hidraulica
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

4.4.3 Mediciones a gran profundidad

La medicion de tensiones in situ es especialmente relevante para tuneles de minas y depdsitos
subterraneos para productos de desecho radiactivos. Una caracteristica comun de estos
proyectos es que las mediciones del estado tensional in situ se realizan a profundidades
superiores a los 500 m; por lo tanto, es necesario modificar las técnicas de medicion de

hidrofracturacion convencionales.

4.4.3.1 Ensayos de fracturamiento hidraulico a profundidades superiores a 500 m

Para realizar ensayos de fracturamiento hidraulico a gran profundidad, se deben resolver dos
problemas; uno relacionado con las mayores presiones hidraulicas necesarias para lograr el
fracturamiento hidraulico del suelo y el otro tiene que ver con el aislamiento hidraulico de la
seccion del pozo en el que se realiza la prueba. Ambos problemas se resuelven sin gran
dificultad; esto se debe a que las presiones hidraulicas mas altas se logran mediante el uso de
bombas mas potentes y la mejora del aislamiento hidraulico de la celda de prueba se logra
mediante el uso de cuatro empacadores, como se muestra en Figura 111.4.19.

Actualmente, con empacadores de alta presion, es posible realizar pruebas de fracturamiento

hidraulico a profundidades de alrededor de 1.000 m.
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Figura I11.4.14 Empacadores de alta presion
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

4.4.3.2 Overcoring a profundidades superiores a 500 m

El principal problema del overcoring es la interferencia entre el equipo de perforacion y los
cables que envian los datos de desplazamiento del suelo durante el overcoring, lo que hace muy
dificil tener éxito con esta técnica a profundidades superiores a 100 m. Este problema se ha
solucionado introduciendo en la unidad de medida un registrador de datos que almacena todas
las medidas; lo que hace innecesarios los clésicos cables de transmisién de sefiales. Sjober y

Klasson (2003) desarrollaron la sonda Borre; cuyo principio de funcionamiento se ilustra en la
figura 111.4.20.
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Figura I11.4.15 Principio de funcionamiento de la sonda borre
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.
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La sonda Borre presenta el uso de celdas blandas y su principio de medicion se basa en la
elasticidad lineal de un terreno continuo, homogéneo e isotropico. Las etapas del uso de la
sonda Borre son:

1. Avance del pozo principal de 76 mm de diametro hasta la profundidad de medicion.
Rectifique el fondo del orificio con la herramienta de aplanado.

2. Perfore un orificio piloto de 36 mm de diametro y recupere el nicleo para su evaluacion.

3. Prepare la sonda Borre para la medicion y aplique pegamento a las galgas extensométricas.
Inserte la sonda con la herramienta de instalacion en el orificio.

4. Introduzca la punta de la sonda con galgas extensométricas en el orificio piloto. La sonda
libera la herramienta de instalacion, que también configura la brdjula, registrando asi la
orientacion de la sonda instalada. Los manometros se unen a la pared del orificio piloto bajo
la presion del cono de la nariz.

5. Permita que el pegamento se endurezca (generalmente durante la noche). Saque la
herramienta de instalacion y llévela a la superficie. La sonda est& unida en su lugar.

6. Registre los datos de deformacion utilizando el registrador de datos incorporado. Rompa el
nucleo después de completar la extraccién de muestras y retire el barril del nucleo a la
superficie.

Si es posible extraer la muestra de roca de la seccion excavada, con la sonda Borre adjunta,

entonces es posible determinar las constantes elasticas del ntcleo de roca. Para ello, la muestra

debe ensayarse en una celda de carga biaxial en la que se reproduzca el estado tensional
correspondiente a las deformaciones medidas.

4.5 ESTIMACION DEL ESTADO DE TENSION IN SITU

Tanto los ensayos de overcoring como los de fracturamiento hidraulico son costosos; por lo

tanto, para taneles de longitud media, es posible que no sean asequibles. En consecuencia,

existen otros enfoques para estimar el estado de tension in situ, que se pueden utilizar si es

necesario.

4.5.1 World Stress Map

El proyecto World Stress Map (WSM) tiene como principal objetivo recopilar informacion
global sobre el estado tensional in situ de la corteza terrestre, con especial énfasis en la
orientacion de los principales esfuerzos horizontales. No obstante, la base de datos también
contiene las medidas absolutas del estado tensional en muchos puntos, con amplia informacién
sobre las mismas, como profundidad, fecha de medida y referencia a la publicacion donde
aparece. Los datos provienen de un conjunto diverso de pruebas realizadas en pozos
(fracturacion hidraulica y overcoring), la estimacion del tensor de tension de los mecanismos

focales del terremoto y datos de las observaciones geoldgicas. Para asegurar la homogeneidad
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de las distintas fuentes y comparar sus resultados, cada registro de datos se evalta segun

criterios previamente establecidos, asignandoles un valor representativo.

4.5.2 Variacion con la profundidad de kO

La Figura 111.4.21 muestra la variacion de la relacion de tension de campo principal (kO) con la
profundidad, basada en varias medidas del estado de tension in situ, proporcionadas por Hoek

y Brown (1980). En esta figura se han incluido las medidas realizadas por Geocontrol en

Espafia, que estdn marcadas con una estrella azul.
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Figura 111.4.16 Relacién de tensién de campo principal (k0) con la profundidad
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

De los datos contenidos en la figura se puede decir que, hasta una profundidad de 500 m, los

valores de kO son claramente superiores a 1. Para profundidades entre 500 y 1000 m, los valores

van desde 0,5 a 2,0. Sin embargo, debe tenerse en cuenta que muchas de las medidas in situ

representadas en la figura se han realizado en lugares Unicos que no representan la mayoria de

los casos.

Sheorey (1994), basado en la distribucion de esfuerzos de las medidas presentadas en la figura

ha propuesto el siguiente ajuste:
k,=025+7-E,- (0.00
Eh J

horizontal y expresado en GPa
h: es la profundidad en metros.

Estrada, Cristian Ariel
Flores Romano, Jesus Gabriel

1+

_ Tension — Promedio.Horizontal

h ] Tension. Vertical
es el modulo de deformacion promedio del macizo rocoso, medido en la direccion

Pagina 125 de 250



UCASAL - Facultad de Ingenieria e Informatica
Seccion I11: Marco Teorico

La figura 111.4.22 muestra esta expresion que aparece para diferentes valores del modulo de
deformacion.

Ko (HORIZONTAL STRESS / VERTICAL STRESS)

0 0.5 1.0 135 2.0 2.5 3.0 35 4.0
0 } I T—— —

500 -

1000
Eh (GPa)

1500 - 10

25

2000 ™~ 50

75

100

3000 |
h DEPTH BELOW SURFACE (meters)

Figura I11.4.17 Variacion de K, con la profundidad
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

4.5.3 Estimacion general de ko

En general, la relacién de tensiones de campo principal ko se puede estimar considerando los
siguientes factores:

* Presion litostatica

+ Efectos tectonicos

« Efectos de erosion

+ Efecto de la topografia

KoL en un suelo normalmente estratificado y exclusivamente expuesto a efectos litostaticos, se
puede calcular mediante la expresion:

v
koL =

l—v
v: es el coeficiente de Poisson del suelo.
Para un valor de v=0.25 el k resultante es ko =0.33 y para v=0.35 se obtiene que ky =
0.54, valores que, en general, son bastante bajos. Una estimacion de ko se podria realizar
mediante la siguiente expresion:

1%

k,=

+Adkyrg+ Ak, o+ Ak g

1—v
AkoTi: son los incrementos de ko debido a los efectos tectonicos, la topografia y la erosion.
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5.1 INTRODUCCION

Las muestras obtenidas durante la investigacion del sitio deben analizarse en el laboratorio para
determinar su resistencia y otras propiedades relevantes. Habitualmente, el volumen de las
muestras ensayadas en el laboratorio oscila entre 150 y 1.600 cm?, y debido a su pequefio
tamario, los ensayos de laboratorio no pueden tener plenamente en cuenta el efecto de las
discontinuidades presentes en el terreno in situ. Por tanto, los resultados obtenidos en el
laboratorio arrojan datos mas favorables que el comportamiento real del suelo. Segun Goodman
(1989) la variabilidad existente en el macizo rocoso en cuanto a estructuras, texturas y
minerales, hace necesaria una clasificacion cuantitativa en base a algunas propiedades que son
las més féciles de medir y que se conocen como propiedades de indice:

e Porosidad: relacion relativa entre vacios y solidos.

e Densidad: afiade informacion, indirectamente, sobre la composicion mineraldgica de la

muestra.

e Velocidad sonica: junto con la descripcion petrografica, permite evaluar el grado de

resistencia de la probeta.

e Permeabilidad: describe las interconexiones de los poros entre si. Durabilidad: indica la

predisposicion de la muestra al deterioro.

¢ Resistencia: indica la competencia de la roca o del suelo frente a las tensiones cuando

seensaya.

En los suelos, algunos de los indices anteriores pierden su significado y, por ello, deben

determinarse otros nuevos:

e Contenido de agua: es la relacién entre el agua y la masa del suelo en una muestra.

e Gravedad especifica del grano: ademas de la densidad de la probeta, se debe determinar el
peso unitario de las particulas que constituyen el molido.

e Limites de Atterberg: en suelos de grano fino, representan el contenido de agua a partir del
cual cambia su comportamiento mecanico. Estos valores estan correlacionados con la fuerza,
permeabilidad, compresibilidad y potencial de hinchamiento. Se puede distinguir entre el
Limite Liquido (LL), el Limite Plastico (PL) y el indice de Plasticidad (PI), como sustraccion
de los dos anteriores

e Granulometria: es la distribucion de tamafios de las particulas que constituyen la muestra.
Es muy util para clasificar el suelo. Contenido de materia organica: en general, las obras
subterraneas se realizan por debajo de los suelos afectados por el contenido de materia
orgénica, pero la presencia de agua en el suelo puede potenciar el efecto nocivo de la materia
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organica.

e Clasificacion electroquimica: da informacion sobre la agresividad del suelo y su potencial
para atacar el acero y el hormigon. Las siguientes secciones presentan las pruebas de
laboratorio més frecuentes realizadas en muestras de roca o suelo.

5.2 PRUEBAS DE COMPRESION UNIAXIAL

En las pruebas de compresion uniaxial, una muestra solo se carga con una fuerza axial que se

incrementa hasta que la muestra falla. Por lo general, los ensayos de compresion uniaxiales

convencionales terminan cuando la muestra de ensayo no puede soportar un aumento en la
fuerza axial aplicada.

En los ensayos convencionales es comun medir Gnicamente la evolucion de la fuerza aplicada

durante el ensayo y la resistencia a compresion uniaxial oc se calcula mediante la expresion:

=
A
F: es el valor mdximo de la fuerza aplicada
A : la seccion transversal del espécimen

Las prensas que realizan ensayos de compresion uniaxial sobre rocas deben ser capaces de
aplicar fuerzas superiores a 1.000 kN, mientras que para realizar ensayos sobre muestras de
suelo basta con que puedan aplicar al menos 50 kN.

5.2.1 Influencia del contenido de agua

Las variaciones del contenido de agua en las muestras tienen una influencia significativa en la
resistencia en comparacion con cuando se ensaya una muestra seca, como se sefialo en la
Seccion 111.1.3.4.2. Romana y Vasarhelyi (2007) cuantifican esta reduccion en la Tabla I11.5.1.

Decrease in the uniaxial compressive

Type of rock strength in saturated samples
Hard 10-20%

Medium 30-40%

Soft >70%

Tabla I11.5.1 Disminucién de la resistencia en pruebas con muestras saturadas
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

5.2.2 Influencia del tamafio de la muestra

Teoricamente, los ensayos de laboratorio se realizan sobre muestras de roca intacta que no
deberian contener las discontinuidades y por lo tanto no deberia haber grandes variaciones en
el valor de la resistencia al ensayar especimenes con diferentes didmetros, pero la realidad es

bastante diferente, como se muestra en la Figura 111.5.1 de Hoek y Brown (1980).
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O

Uniaxial compressive strength of a specimen of diameter d (mm) ¢y,

Uniaxial compressive strength of 50 mm diameter specimen
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Symbol Rock Tested by
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Limestone Koifman
Granite Burchartz et al
Basalt Koifman
Basalt-andesite lava Melekidze
12 Gabbro linickaya
®  Marble IInickaya
L] Norite Bieniawski
4  Granite Hoskins y Horino
11l ® v  Quartz diorite Pratt et al
a® 0,18
(oc/ocs0) = (50/d)
»
°
0 50 100 150 200 250

Specimen diameter (mm)

Figura I11.5.1 Resistencia a la compresion uniaxial en funcion del diametro de la muestra

Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

Se aprecia que la realizacion de ensayos de compresion uniaxial con probetas de diametro

inferior a 50 mm, implica una sobreestimacion de la resistencia de entre un 10-30%.

5.2.3 Influencia de la anisotropia

Jaeger (1960) analizé el efecto de la anisotropia en muestras en ensayos de compresion uniaxial

y determino, como se indica en la Figura I11.5.2, que habia una orientacién de la esquistosidad,

con respecto a la direccion de aplicacion de la carga, que daba una resistencia minima cuyo
valor podria ser el 40% de la resistencia sin anisotropia.
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Figura 111.5.2 Influencia de la esquistosidad sobre la resistencia uniaxial.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.
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La orientacion de la carga a la resistencia minima ocurre para:

Prin =45 °+[£
2

B dngulo que forma el plano de debilidad perpendicular a la direccion de aplicacién de la

carga

@ : es el angulo de friccion interna de la roca ensayada.

5.2.4 Pruebas posteriores a la falla

Cuando se utilizan prensas convencionales, al alcanzar la resistencia maxima de la muestra, en
esta se produce la falla en una fraccion de segundo.

Por lo tanto, para obtener el gréfico tension-deformacion en post-rotura, primero se requiere
que la rigidez de la prensa sea muy superior a la de la probeta, de lo contrario, cuando comience
la falla, la prensa transmitira la energia acumulada durante la deformacion elastica y la muestra
de roca literalmente explotara, no logrando el cometido de obtener el diagrama post-rotura.
Ademas, la prensa debe tener un sistema controlado que permita reducir la fuerza aplicada al
mismo ritmo que aumenta la tension en la muestra, es decir, un ensayo conocido con el nombre
de carga controlada.

A continuacion, a modo ilustrativo se muestra un grafico representativo de un ensayo de

tension-deformacion en post-falla, como se muestra en la Figura 111.5.3
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Figura I11.5.3 Gréfico obtenido en un ensayo de compresion uniaxial en post-rotura.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Los ensayos de compresion uniaxial con post-falla son mucho més costosos, pero son la Gnica
forma de conocer el comportamiento real del suelo cuando la tension tangencial alrededor del
tlnel supera la resistencia maxima del suelo.

Debido a su costo, estos ensayos se suelen utilizar en obras de gran envergadura, que justifiquen

su utilizacion, y en etapas de proyecto.
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5.3 ENSAYOS DE COMPRESION TRIAXIAL

El objetivo de los ensayos de compresion triaxial es conocer el comportamiento del terreno en
condiciones similares a las in situ. Para simplificar la implementacion del ensayo triaxial se
supone que las tensiones horizontales on=cn por lo tanto, la prueba se realiza colocando la
muestra dentro de una cAmara de acero, donde la tension on se mantiene constante. La falla del
espécimen se logra aumentando progresivamente el esfuerzo ov. La Figura I111.5.4 ilustra la
distribucion de esfuerzos durante una prueba triaxial simplificada adoptando la notacion usual

considerando:

0,=0,)yY 0,=03=0y.

Test
- specimen

Figura I11.5.4 Esquema de tensiones de un ensayo triaxial simplificado.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

La Figura 111.5.5 muestra los resultados de los ensayos triaxiales realizados por Brady y Brown
(1985) donde se aprecian los diferentes comportamientos esperados en post-rotura en funcién

de la tension de confinamiento.

O1-03
(MPa)
I
|
40
o5 =10.0 MPa
o]
o3 =5.0 MPa
20
63 =2.0 MPa
10
\\
. 0.5 1.0 1.5 2.0 2:5
(I) Axial strain €a = €1 (%)
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Figura 111.5.5 Distribucién de las tensiones Axiales (1) y las deformaciones (1) en un ensayo triaxial
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

La primera observacion importante es que, generalmente en rocas, el médulo de deformacién
de las muestras ensayadas es el mismo independientemente del esfuerzo de confinamiento
utilizado en la prueba. Si los esfuerzos de confinamiento son muy bajos, esto conduce a un
comportamiento mayoritariamente fragil, con una resistencia residual debida al esfuerzo de
confinamiento. Si las tensiones de confinamiento son medias, la muestra tiene un
comportamiento elastoplastico perfecto hasta alcanzar la resistencia maxima, que suele tener
lugar para una deformacion axial superior al 0,3%. Para esfuerzos de confinamiento elevados,
la resistencia de la probeta y la deformacion axial aumentan progresivamente, manteniendose
este comportamiento para deformaciones axiales superiores al 2,5%, que son unas diez veces
mayores que las correspondientes a una resistencia maxima con confinamientos bajos.

La Figura I11.5.6 reproduce los resultados de algunos ensayos triaxiales realizados sobre las
gravas de Santiago por Verdugo y Hoz (2006)

= (o1 - 2063)/3
4 ((c:(g/cm?))

18 20
Axial strain, € (%)

Figura 111.5.6 Resultados de ensayos triaxiales sobre gravas de Santiago de Chile
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design
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En esta figura se puede apreciar claramente que a medida que aumenta la tension de
confinamiento, también lo hace el valor de la resistencia maxima y también la deformacion
axial a la que se alcanza la resistencia maxima. Para que los ensayos triaxiales sean
representativos, la tension de confinamiento tiene que representar adecuadamente las
condiciones en las que va a trabajar el suelo. Como criterio general para seleccionar o3, en el
disefio de tuneles, se puede tomar 63=0.5 y H, enfoque derivado de las recomendaciones de
Hoek (2002), donde vy es la gravedad especifica del suelo y H es la profundidad a la que se
encuentra el tanel.

5.4 ENSAYOS DE TRACCION

La resistencia a la traccion de la roca es muy pequefia, ya que suele estar entre el 5y el 10% de
su resistencia a la compresién uniaxial, lo que crea muchos problemas al realizar ensayos de
traccion directos en muestras de roca. Para evitar estos inconvenientes se determina

indirectamente, aplicando una compresion diametral al espécimen de roca que genera un estado

de traccion en el centro del espécimen, como se ilustra en la Figura I111.5.7.
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Figura I11.5.7 Ensayo de compresién diametral (I) — Distribucion de Tensiones (I1)
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

En la zona central de la probeta se presenta un estado tensional biaxial, cuyo esfuerzo vertical
de compresion es tres veces mayor que el esfuerzo horizontal generado. La resistencia a la

traccion indirecta se calcula mediante la expresion:
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D: el didmetro de la probeta
L : longitud de la probeta

La tasa sugerida para la aplicacion de carga es de 200 N/s, de modo que la falla ocurra dentro
de 15a 30 s. El fallo ideal en este tipo de ensayo, se da por una linea de fractura vertical
desarrollada entre los dos puntos de carga. Durante el ensayo es necesario detener la aplicacion
de la carga tan pronto como se genere la primera fisura de traccién en el centro de la probeta,
de lo contrario la probeta estara sujeta a un efecto de compresion que aumentara, de forma poco
realista, la resistencia a la traccion. El ensayo brasilefio tiende a sobrestimar la resistencia a la
traccion, ya que la rotura no se produce en el plano mas débil de la probeta, sino en otro,
previamente determinado por el punto de aplicacion de la carga. Perras y Diedierich (2014)
indican las siguientes relaciones entre la Resistencia a la Traccion Directa (DTS) y la
Resistencia a la Traccién Brasilefia (BTS) para diferentes tipos de rocas:

e Rocas sedimentarias: DTS=0.68 BTS

e Rocas igneas: DTS=0.86 BTS

e Metamorficas rocas: DTS=0.93 BTS

Como en la mayoria de los ensayos, en el Ensayo Brasilefio, a medida que aumenta el diametro
de la muestra, el valor de la resistencia a la traccion indirecta disminuye, como se muestra en

la Figura I11.5.8 Tenga en cuenta que el eje horizontal esté en escala logaritmica

Onr (MPa)
10.0 - T —o—TRoxo(1995)
— — A=~ Chen y Yuan (1980)
= =5 =~ Sabnis y Mirza (1979)
8.0 ©- — Bazant (1991)
T
6.0 |- S
~
4.0
2.0 |
|
10 100 1000

D (mm)

Figura 111.5.8 Variacion de la resistencia a traccién en funcion del diametro del espécimen
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design
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5.5 ENSAYOS DE CORTE

Para el disefio de tuneles, los ensayos de corte se realizan en discontinuidades preexistentes en
el suelo, ya que la informacién proporcionada puede obtenerse mucho mas facilmente a partir
de compresion uniaxial y traccion indirecta.

5.5.1 Ensayos de cortante en discontinuidades

Para determinar la resistencia al cortante de una discontinuidad es necesario tomar un trozo de
roca que incluya la discontinuidad a ensayar. Para realizar el ensayo se aplica una fuerza normal
a la discontinuidad, que se mantiene constante durante el ensayo y otra fuerza tangencial a la
discontinuidad, que se incrementa progresivamente.

Para determinar la resistencia al corte de una discontinuidad es necesario realizar al menos tres
ensayos, cada uno a un esfuerzo normal diferente.

El valor de la tension normal a aplicar en los ensayos de cortante tiene que estar relacionado
con el rango de tensidn en el que realmente trabajara la discontinuidad; estos valores suelen
depender de la profundidad de excavacidn. Los resultados de las pruebas de corte se representan
en un diagrama de Mohr-Coulomb, para cuatro pruebas realizadas en la misma discontinuidad.

Shear stress (T)

Tres

Normal stress (On) Strain (€)

Figura I11.5.9 Resultados del Ensayo de Corte
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

La caja de corte Hoek tiene la limitacion del pequefio tamafio de la muestra, por lo que el
desplazamiento del blogue deslizante durante el ensayo solo puede ser de unos pocos
centimetros. Para evitar esta desventaja, se pueden realizar ensayos con bloques mucho mas
grandes que los utilizados en la caja de corte de Hoek, pero la preparacion de la muestra es
mucho mas dificil y el costo de las pruebas es mucho mayor.

5.5.2 Pruebas de corte en muestras de suelo

Conceptualmente, las pruebas de corte directo en muestras de suelo son similares a las pruebas
de corte en discontinuidades; pero como los suelos tienen menor resistencia al corte que las

diaclasas presentes en las rocas, es posible realizar ensayos de corte en la matriz del suelo.
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5.6 PRUEBAS RELACIONADAS CON LA EXCAVABILIDAD

En las siguientes secciones se describen tres pruebas relacionadas con la excavabilidad del
terreno: el indice de abrasividad Cerchar, el indice de velocidad de perforacion y el indice de
vida util del cortador.

5.6.1 Indice de abrasividad de Cerchar

El CAl se mide como el desgaste, en décimas de mm, del pasador de acero después de 10 mm
de recorrido sobre la superficie de la roca bajo una fuerza de 7 N.

La Tabla I11.5.2 indica los criterios utilizados para estimar la abrasividad en funcién del CAl.

CAl value Abrasivity estimation
0.1-04 Extremely low
0.4-0.9 Very low

0.9-1.9 Low

1.9-2.9 Medium

2.9-3.9 High

3.9-49 Very high

>4.9 Extremely high

Tabla 111.5.2 Criterios utilizados para estimar la abrasividad en funcion del CAl
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

5.6.2 Indice de tasa de perforacion

El indice de tasa de perforacion (DRI) es una prueba para estimar la capacidad de perforacion
del terreno midiendo la tasa de penetracidn de una broca en una muestra y su fragilidad.

La medida de la velocidad de perforacion esta cuantificada por el indice SJ, que es la
penetracion, expresada en décimas de milimetro, que se logra con una broca de 8,5 mm bajo un
peso de 20 kg después de 200 revoluciones. Para realizar esta prueba se utiliza el dispositivo

que se muestra en la Figura 111.5.10.

WEIGHT 20 Kg G ool

DRILL OF 8,5 mm OF
SAMPLE TUNGSTEN CARBIDE

Figura 111.5.10 Dispositivo para determinar el indice SJ
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

La fragilidad debe determinarse con una muestra de la misma roca en la que se obtuvo el SJ.
Para ello, se dejara caer 20 veces una masa de acero de 14 kg sobre 0,5 kg de roca triturada. La
fragilidad se mide por la pérdida de peso después de que la muestra de roca, al final del ensayo,
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pase por un tamiz de 11,2 mm. La pérdida de peso, referida al peso inicial, define el indice Sxo.
La Figura I11.5.11 ilustra el dispositivo para determinar el indice Sxo.

WEIGHT

f(g
20x ! 25 em
o=y,

ROCK SAMPLE

ROCK WEIGHT CRUSHED
BELOW 11,2 mm

Figura 1115.11 Dispositivo para determinar el indice Sz
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

Finalmente, el DRI se determina con el &baco reproducido en la Figura I111.5.12.

DRI
INDEX

100 200

150
90 |- 130
100
80 [ 50 T
20
70 E 10 gy
60 e /
50 |-
40 -

0 |- %

(A A, [ P . [0 d
10 20 30 40 50 60 70 80

20

10 |-

Figura 111.5.12 Abaco para la determinacion del indice DRI
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

La Tabla 111.5.3 presenta los criterios para estimar la perforabilidad a partir del DRI.

DRI value Drillability estimation
<21 Extremely low
2]1-28 Very low

28-37 Low

3749 Medium

49-65 High

65-86 Very high

> 86 Extremely high

Tabla 111.5.3 Estimar la perforabilidad de la roca a partir del DRI.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design
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5.6.3 Indice de vida util del cortador
El indice de vida util del cortador (CLI) se utiliza para estimar la vida util de los cortadores de
la tuneladora (TBM). El CLI se calcula mediante la expresion:

ST 0.3847
~H'S)

SJ: es el indice de perforacion definido en la Seccion 5.6.2

AVS: es un indice que mide el desgaste del cortador producido por una determinada roca.

CLI= 13.84-(

El AVS se determina con el dispositivo que se muestra en la Figura 111.5.13 de acuerdo con el

siguiente procedimiento:

Suction Assembly
Rock (AVS) <1mm

Flow rate

Weight 10 kg . o o oo
b

Vibrating

Cutting tool

___ Rotation
steel disc

= _IM ___ﬂi 20 rpm

Cutter ring steel

Figura I11.5.13 Procedimiento para determinar el AVS
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

 Los fragmentos de roca se colocan en un disco que gira a 20 rpm

« Sobre los fragmentos se coloca una pieza de acero cargada con un peso de 10 Kkg.
» Una vez colocada la pieza de acero sobre la roca, el disco gira a 20 revoluciones.
 Se retira la pieza de acero y se pesa, siendo la pérdida de peso el valor de AVS.
La Tabla I11.5.4 indica la abrasividad del suelo en funcion del AVS.

AVS Abrasivity

< | Extremely low
24 Very low

4-13 Low

13-25 Medium
25-35 High

3544 Very high

> 44 Extremely high

Tabla 111.5.4 abrasividad del suelo en funcién del AVS
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design
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5.7 ENSAYOS NO CONVENCIONALES

En los apartados siguientes se presentan algunos ensayos que solo son de interés en algunos
tipos especificos de rocas y con los que se intenta cuantificar los siguientes fenémenos:

+ Alterabilidad en presencia de agua

* Presiones de hinchamiento en presencia de agua

 Fluencia por confinamiento insuficiente

« Cargas ciclicas debidas a sismos

5.7.1 Ensayos de alterabilidad

Las rocas de origen sedimentario y de granulometria fina tienden a alterarse mecanicamente en
presencia de agua, su degradacién puede estimarse mediante la prueba de durabilidad de
apagado (SDT). En el RMRu4 los autores han propuesto la prueba de inmersion en etilenglicol,
como una forma facil de evaluar la alterabilidad de las rocas.

5.7.1.1 Ensayo de durabilidad en reposo

Este ensayo se realiza sometiendo diez fragmentos de roca, cada uno de ellos cargados con un
peso entre 40 g y 60 g, a dos ciclos de secado a 105°, y luego se colocan en un tambor
semisumergido en agua que gira 200 revoluciones en 10 minutos. Finalmente, los fragmentos
se pesan nuevamente y se calcula el porcentaje de peso perdido con respecto al peso inicial
(ID). La tabla I11.5.5, muestra la estimacién de la alterabilidad a través de la prueba SDT.

Rock durability in presence of water In | cycle of 10 minutes  In 2 cycles of 10 minutes
Very high < <2

High -2 2-5

Medium 2-15 540

Low 15-40 40-70

Very low >40 >70

Tabla I11.5.5 Estimacion de la durabilidad de la roca en presencia de agua con el ensayo SDT
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

5.7.1.2 Inmersion en etilenglicol

Broch (1996) identifico la degradacion que produce el agua a muestras de basalto, al sumergir
las muestras en una solucion de etilenglicol, que es el liquido anticongelante utilizado en los
radiadores de los vehiculos a motor.

El procedimiento consiste en seleccionar 40 muestras de roca, con un diametro aproximado de
1 pulgada, y sumergirlas en un recipiente con etilenglicol durante 30 dias. Las muestras no
deben tener grietas, deben pesarse antes de ser sumergidas y deben observarse en los siguientes
periodos: 1 hora, 1 dia, 5 dias, 10 dias, 15 dias, 20 dias y 30 dias. Piaggio (2015) ha clasificado
los resultados de la prueba de inmersion en etilenglicol en cinco categorias, de acuerdo con los

criterios presentados en la Tabla I11.5.6.
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Sample state after 30 days immersed in ethylene glycol Alterability degree

No disintegration or change in weight is observed. 0

Small surface cracks. [

The samples are broken into two or three parts. It is not possible to weigh all the 2
samples again.

Samples are disintegrated and cannot be weighed. 3

Tabla 111.5.6 Criterios de alterabilidad de Piaggio
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

5.7.2 Pruebas de hinchamiento

Algunas rocas de naturaleza arcillosa tienen la capacidad de absorber moléculas de agua en su
estructura generando presiones de hinchamiento importantes, pero la humedad anhidrita en
presencia de agua se convierte en yeso, lo que lleva a presiones mucho mayores.

5.7.2.1 Hinchamiento de rocas y suelos arcillosos

Los ensayos se pueden realizar si las muestras de roca se trituran en tamarios inferiores a 0,1
mm, aunque los resultados obtenidos con ellos solo proporcionan una primera indicacién sobre
el comportamiento de la muestra en presencia de agua. En la Figura 111.5.14 se puede observar
el resultado de una prueba de Lambe.

Swelling index (kp/cm?)

3,5 | ! /

[

3,0 { TESTS WITH DRY 1 /

OR WET S.‘\‘\Il’ly

' ' Z1 | TESTS WITH
: - ! / Lf-- SAMPLES WITH THE |-
T O O N ) WATER CONTENT OF | |4

) L A ._..//./ \{—++——— THE PLASTIC LIMIT 4~1——

1,0 _ T e /
/ |

N
wn

2,0

T

\

0,5 /'
0,0 B =) K :
0 1 2 3 4 5 6 7 8 S
NON CRITICAL MARGINAL (2-4) CRITICAL (4-6) VERY CRITICAL (>6)
(0-2)

Potential volume change

Figura 111.5.14 Resultado de una prueba de Lambe
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

Las pruebas para determinar la presion de hinchamiento y el hinchamiento libre se realizan en
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una caja para pruebas de edémetro, como la que se muestra en la Figura 111.5.15, colocando la

muestra entre dos placas porosas.

POROUS PLATE

POROUS PLATE SAMPLE

Figura I11.5.15 caja para realizar prueba de presion de hinchamiento e hinchamiento libre
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

La prueba de presion de hinchamiento se realiza restringiendo la muestra para que no se
produzca ningun desplazamiento vertical durante su humectacion y que se pueda medir la
presion generada. La prueba de hinchamiento libre no restringe el desplazamiento vertical
durante la hidratacion, por lo que se puede medir este pardmetro.

5.7.2.2 Expansion de las anhidritas

El sulfato de calcio SO4Ca esta naturalmente presente como una roca sedimentaria llamada
anhidrita. En presencia de agua, la anhidrita y la humedad se transforman en yeso que es menos

denso que la anhidrita segun:

SO,Ca + H,O & SO,Ca2H,0
Anhydrite  + Water &  Gypsum
Mass (g) 136.14 + 36 = 172.14
Density (g/cm?®) 2.96 | 2.32
Volume (cm;) 45.99 36 74.2

En consecuencia, la transformacién de anhidrita en yeso da como resultado el siguiente

aumento de volumen:

AV _T742-4599 00 =61%
1 5.9

Esta transformacion es reversible de tal forma que, si se aplica una presién de 80 MPa a 58°C,
el yeso vuelve a convertirse en anhidrita. La anhidrita pura no suele aparecer a profundidades
inferiores a los 60 m, ya que a esa profundidad la presion debida al peso del suelo ronda los 1,6
MPa, que es la presion que inhibe la humectacion del yeso. Por tanto, cuando se deba excavar
un tanel en anhidrita a profundidades superiores a 60 m y con toma de agua del suelo, la

anhidrita se humedecerd y su aumento de volumen generara presiones de hinchamiento que
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suelen oscilar entre 2y 7 MPa.

Esta es una sobrecarga adicional que debe soportar el soporte del tanel, por lo que, si no se tiene
en cuenta en los célculos del soporte, el soporte del tanel se dafiara gravemente. EI ISMR ha
propuesto los siguientes procedimientos para determinar el hinchamiento de la anhidrita:
 Hinchazdn dependiente del tiempo de una muestra radialmente confinada sumergida.
 Hinchazon libre axial y radial (sin confinamiento)

Otra opcion fuera de los procedimientos ISRM es el Huder-Amberg prueba de hinchamiento
radialmente confinado. La Figura 111.5.16 presenta los resultados obtenidos por Wittke (1999)

de una prueba de Huder-Amberg.

Ez (%)
A
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\©@
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| E2x(02) Logarithmic
0005 1 0\ 2 0 o
o T n -z m
Loos];:;ing : AN
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Figura 111.5.16 Resultados obtenidos de una prueba de Huder-Amberg.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

En esta figura las etapas 1, 2 y 3 corresponden al proceso inicial, que incluye dos ciclos de
carga, y la etapa 4 corresponde a la muestra de humedad, en la que no hay un aumento de
tensién sino una deformacion unitaria. Finalmente, la etapa 5 corresponde al proceso de
hinchamiento, en el que se alcanza una presion de hinchamiento de unos 700 kN/m2 (0,7 MPa).
5.7.3 Pruebas de fluencia

Las deformaciones que experimentan algunas rocas con el tiempo cuando se someten a una
carga constante se denominan fluencia. La figura 111.5.17 muestra la distribucién de
deformaciones tipica de los fendmenos de fluencia.

Cuando la muestra se carga inicialmente, sufre un acortamiento instantaneo, segun la ley de
Hooke ya partir de ese momento se pueden observar tres fases de fluencia:

« fluencia primaria, suele durar unas pocas semanas y se caracteriza por una tasa de
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deformacion decreciente.
» La fluencia secundaria, suele durar varios afios y se caracteriza por una velocidad de
deformacion constante que suele oscilar entre 20 y 100 micras/dia.
« La fluencia terciaria suele durar unos pocos meses y se caracteriza por una tasa de
deformacion creciente que conduce al colapso de la excavacion.
Strain

PRIMARY  SECONDARY TERTIARY

. > [
v=cte

FAILURE

CREEP
STRAIN

ELASTIC
INSTANT
STRAIN

Time

Figura 111.5.17 Distribucion de deformaciones tipica de los fenémenos de fluencia por carga constante
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

En rocas susceptibles de presentar un comportamiento de fluencia, este fendGmeno no aparece
hasta que se cargan con un esfuerzo igual o superior al 40% de su resistencia a compresion
simple.

5.7.4 Ensayos dindmicos con cargas ciclicas

En situaciones en las que la obra subterranea deba construirse en suelos y pueda estar sujeta a
cargas dindmicas, como las debidas a sismos, cobran mayor importancia los ensayos destinados
a determinar las caracteristicas dinamicas del suelo, a través de pruebas especializadas como la
columna resonante, la prueba de torque, cortante ciclico simple o triaxial dindmica. La Tabla

I11.5.7 muestra las pruebas mas comunes, las normas aplicables y los pardmetros obtenidos.

Test Regulation Paramaters obtained
Resonant ASTM D 4015-15. Standard Test Methods for Shear modulus and damping.
Column Modulus and Damping of Soils by Fixed-Base
Resonant Column Devices
Cyclic simple Without specific regulations Change in the shear modulus and
shear test damping with the variation of the
number of cycles.
Dynamic ASTM D 3999M-1 I el. Standard Test Methods for ~ Change in the shear modulus and
triaxial test the Determination of the Modulus and Damping damping with the variation of the
Properties of Soils Using the Cyclic Triaxial number of cycles. Change in the pore
Apparatus pressure. Fatigue tests.

Tabla 111.5.7 Ensayos dindmicos mas comunes en suelos
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design

En las rocas, la degradacion del mddulo de corte con las deformaciones tiene menos
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importancia que en los suelos y los ensayos dinamicos se limitan generalmente a la
determinacion de la resistencia dindmica de la roca a compresion y traccion uniaxiales. La
principal utilidad de estos ensayos es el disefio de voladuras, disefios resistentes a impactos y
explosiones, fendbmenos de rockburst en rocas fragiles sometidas a muy altos niveles de estrés

que, habitualmente, sélo se encuentran en tineles y minas muy profundas.
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6.1 CONCEPTOS GENERALES

Las masas rocosas son materiales complejos y heterogéneos porque su origen esta asociado a
procesos mineraldgicos producidos por fendmenos sedimentarios, tecténicos e intrusivos.
Conocer sus propiedades es fundamental para disefiar un tanel, pero este conocimiento puede
ser inexacto debido a las dificultades para explorar los macizos rocosos en profundidad. Sus
clasificaciones han surgido como poderosas ayudas de disefio en ingenieria civil, por lo que se
considera una actividad basica de la ingenieria de tuneles y en esta seccidn se presenta las
clasificaciones de ingenieria mas utilizadas, la estimacion de los pardmetros tension-
deformacion de los macizos rocosos en base a ellos y los criterios para clasificarlos.

6.2 CLASIFICACION EN LA INGENIERIA DE TUNELES

En ingenieria de taneles, la primera clasificacion del macizo rocoso fue propuesta en Estados
Unidos por Terzaghi (1946), para estimar la carga que debian soportar los arcos de acero
utilizados como elementos de soporte en los tuneles ferroviarios

Posteriormente se introdujo el indice de designacién de calidad de la roca (RQD) o
"recuperacion de nucleo modificado”, por parte de Deere en 1963. EI RQD se calcula como la
relacién entre la longitud de piezas de nudcleo sanas de mas de 10 cm recuperadas de un pozo.
Usando el RQD, el nucleo de roca se clasifica en cinco categorias, de acuerdo con los criterios
presentados en la Tabla I11.6.1.

RDQ (%) Ground quality
0-25 Very poor
25-50 Poor

50-75 Fair

75-90 Good
90-100 Very good

Tabla 111.6.1 Clasificacion del suelo en funcion del RQD.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

ElI RQD es muy facil de calcular cuando se dispone de nlcleos, pero cuando se tiene que estimar

en un afloramiento o en el frente del tanel, el proceso es mucho mas complicado.

RQD sigue siendo util hoy en dia, principalmente como parte de clasificaciones masivas como
el indice Q. Tenga en cuenta que el RQD no incluye los efectos de las condiciones de las juntas

(estanqueidad y relleno) ni sus orientaciones.

En la década de 1970 se propusieron dos clasificaciones muy aceptadas de ingenieria de
macizos rocosos, y que se utilizan en la actualidad: el Rock Mass Rating (RMR) de Bieniawski
(1973) y el indice Q de Barton (1974).
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6.2.1 Sistema de clasificacion RMR
Este método de clasificacion de ingenieria incluye el RMR presentado por ZT Bieniawski y
modificado ligeramente por €l en 1989. EI RMRgy se calcula mediante la suma de las

clasificaciones de los siguientes cinco parametros:

Compresion uniaxial resistencia de la roca intacta, valorada de 0 a 15 puntos
RQD, valorada de 0 a 20 puntos

Espaciamiento de las discontinuidades, valorada de 0 a 20 puntos

Estado de las principales discontinuidades, valorada de 0 a 30 puntos

o & w N P

Presencia de agua en el suelo, puntuada de 0 a 15 puntos

Ademas, la orientacion de los pardmetros de las discontinuidades se incluye indirectamente
como un ajuste a la suma total de los pardmetros puntuados, de acuerdo con la Tabla I11.6.2

: ; h i
Strike perpendicular to the tunnel axis Strike paraliel to the tunnel

Excavation with dip Excavation against dip axis
Dip Dip 0°-20°
Dip 45-90 2045 Dip 45-90 Dip 20-45 Dip 45-90 Dip 20-45 any direction
Very favorable Favorable  Fair Unfavorable  Very unfavorable  Fair Fair
0 =2 =5 -10 =12 =5 -5

Tabla 111.6.2 Ajuste del RMR basico en funcion de la orientacion del eje del tinel con respecto a la orientacion
del conjunto principal de juntas.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

El RQD fue reemplazado por el parametro de frecuencia de fracturas, que esta correlacionado
con él, pero que se determina de manera mas facil y confiable tanto a partir de nucleos de roca
como de estudios de afloramientos superficiales y frentes de tineles. La evaluacion de estos
pardmetros se puede realizar utilizando la Tabla I11.6.4 o los graficos de la Figura 111.6.1.

Parameter Range of values
| Strength of Point load > 10 MPa 4-10 MPa 24 MPa 1-2 MPa For this low range — uniaxial
intact rock strength index compressive test is preferred
material Uniaxial > 250 MPa 100-250 MPa 50-100 MPa 25-50 MPa 5-25MPa | I-5MPa | < | MPa
compressive
strength B
Rating 15 12 7 4 2 | 0
2 Dirrill core Quality RQD 90%—100% 75%—90% 50%-75% 25%-50% < 25%
Rating 20 15 10 8 5
3 Spacing of discontinuities >2m 0.6-2m 200-600 mm 60-200 mm < 60 mm
Rating 20 15 10 8 5
4 Condition of discontinuities Very rough Slightly rough Slightly rough Slicken sided Soft gouge>5 mm thick or
(See E) surfaces surfaces surfaces surfaces or separation >5 mm continuous
Not continuous Separation < | Separation < | mm Couge <5 mm
No separation mm Highly weathered thick or
Unweathered wall | Slightly walls Separation |-5
rock weathered walls mm continuous m—
Rating 30 25 20 10 0
5 Ground water | Inflow per 10 None <10 10-25 25-125 > 125
m tunnel
length (I/m) B )
(Joint water 0 <0.1 0.1-02 02-05 >05
press)/(mayor
principal ¢)
General Completely dry Damp Wet Dripping Flowing
conditions
Rating 15 10 7 4 0

The individual ratings shown for the five input parameters are their average values (not the minimum values) for each range of the parameters.

Tabla 111.6.3 Criterios para calcular el RMEgs.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.
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Figura 111.6.1 Gréficos para evaluar la RMR, Pardmetros de entrada: resistencia a compresion uniaxial, RQD y
espaciamiento de las discontinuidades.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

El valor general de RMR calculado con los criterios anteriores es la suma de las calificaciones
de los parametros, lo que se denomina RMR baésico y se representa como RMRbgg. Cuando se
considera la posicion relativa del eje del tunel con respecto a la orientacion del conjunto
principal de juntas, el comportamiento de la excavacion del tanel en el frente cambia; ya que
es bien sabido que es mas facil excavar el mismo terreno cuando se realiza perpendicularmente
a la direccion de buzamiento de las discontinuidades que cuando se excava en direccién
paralela. Para tener en cuenta este efecto, la RMRy, debe ajustarse de acuerdo con los criterios
indicados en la Tabla 111.6.2.

Cuando la excavacion se realiza perpendicularmente al rumbo de buzamiento de las capas, se
presentan dos situaciones extremas; uno favorable, en el que las capas buzan hacia el frente de
excavacion y no pueden deslizar y otro cuando las capas buzan hacia el tinel excavado y pueden
deslizar en el frente del tanel, creando una situacion desfavorable. La figura 111.6.2 aclara estas

dos situaciones.

Estrada, Cristian Ariel
Flores Romano, Jesus Gabriel
Pagina 147 de 250



UCASAL - Facultad de Ingenieria e Informatica
Capitulo I11: Marco Teorico

A. UNFAVOURABLE SITUATION B. FAVOURABLE SITUATION

POSSIBLE INESTABILITY
OF THE TUNNEL FACE

EXCAVATION DIRECTION ’

‘ EXCAVATION DIRECTION

Figura 111.6.2 Situaciones creadas al excavar perpendicularmente al rumbo de buzamiento de las capas.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

La RMR, calculada con los criterios anteriores, varia entre 0 y 100 puntos y permite clasificar

los macizos rocosos en cinco clases, como se indica en la Tabla I11.6.4.

RMR value Class Ground Classification
81-100 | Very good

61-80 2 Good

41-60 3 Fair

2140 4 Poor

0-20 5 Very poor

Tabla I11.6.4 Clasificar los macizos rocosos usando RMR.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

La RMR en el frente del tanel no tiene un valor exacto y depende del criterio del profesional.
Se recomienda que dos profesionales, un ingeniero y un gedlogo con suficiente educacién y
experiencia, determinen los valores de RMR para el mismo frente del tnel en el rango de RMR
(+/- 4%). Esto significa que, si el valor real de la RMR del frente del tunel es de 56 puntos, el
rango esperado de calificaciones seré de 54 a 58 puntos.

6.2.1.1 Modificacion para calificar el RQD y el espaciamiento de las discontinuidades
combinadas

Para calcular el RMRsg es necesario conocer el RQD, lo que crea un problema importante al
evaluar el RMR en el frente del tanel o en un afloramiento, donde el RQD no se puede calcular
directamente y este parametro tiene que ser estimado a través de cualquiera de las correlaciones
disponibles. Por otro lado, también se debe evaluar el espaciamiento de las discontinuidades,
que es un parametro relacionado con el RQD. La Figura I11.6.3 establecida por Bieniawski
(1973), que muestra la correlacion media entre la densidad de las discontinuidades o el nimero
de discontinuidades por metro de terreno que corresponde a rangos de valores del espaciamiento

de las discontinuidades y el RQD.
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Figura 111.6.3 Correlacion entre RQD y las discontinuidades.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

En el afio 2000, Geocontrol utilizé esta informacion para agrupar el RQD y el espaciamiento
de las discontinuidades reemplazandolos, en el célculo del RMR, por el nimero de
discontinuidades presentes en un metro de terreno. EI nimero de discontinuidades por metro se

calificé con un méaximo de 40 puntos, utilizando los criterios contenidos en la Tabla I11.6.5.

RMR (2+3) No. of joints per meter (RQD and spacing between discontinuities)

Joints per meter 0 0.5 | 2 3 4 5 6 7 8 9 10 I 1213 14 15 16 17 18
Rating 40 37 34 31 29 28 27 26 25 23 22 22 21 20 19 18 17 16 16 15
Joints per meter 19 20 21 22 23 24 25 26 27 28 29 30 31 32 33 34 35 36 37 38
Rating 15 14 14 12 12 1 I 10 10 10 9 9 9 8 8 8 8 8 7 7
Joints per meter 39 40 41 42 43 44 45 46 47 48 49 50

Rating 7 7 7 7 5 5 5 4 4 4 4 3

Tabla 111.6.5 Valoracién del nimero de discontinuidades por metro en el frente del tanel.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Posteriormente, Lawson (2013) propuso la grafica que se muestra en la Figura 111.6.4 para

evaluar este parametro, con lo cual se obtiene una mayor precision.

Rating

40

35 \ s

o N\

s |
5

20

" -
10 \\
; .. -

0 10 20 30 40 50
Number of discontinuities per meter

Figura 111.6.4 Clasificacion continua del nimero de discontinuidades por metro.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

6.2.1.2 Actualizacion del RMR en 2014
Después de casi cuatro décadas de usar el RMR, se identificaron problemas que podrian
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conducir a mejorar la ingenieria de taneles:
e Es muy raro encontrar terrenos con RMR>90.
e El efecto favorable de la excavacion mecénica no se incluy6 en el RMRgg original

e Loscriterios para calcular el RMRgg tendieron a concentrarse en macizos rocosos en el rango
de RMR de 40 a 60 puntos.

e No se considero la pérdida de resistencia de algunas rocas sometidas al efecto del agua.

Entre 2012 y 2014, Geocontrol llevé a cabo un proyecto de investigacion industrial para mejorar
los problemas anteriores, utilizando informacion relacionada con RMRsg con el mapeo de 2.298
frentes de tuneles. EI RMR original se desarrollé sobre la base de 351 historias de casos de
taneles, segun la lista de Bieniawski (1989). Fruto de este trabajo se desarrollé una nueva
version del RMR, denominada RMR14, que conserva la estructura original del RMR, pero

introduce importantes mejoras, y se calcula mediante la expresion:
RMR,,= (RMR,,,+F,) +F,+F,

RMR, ;= RMR, ,: del macizo rocoso, sin el ajuste por orientacion del eje del tiinel con respecto a
las discontinuidades

F,:Factor que considera el efecto de la orientacion del eje del tinel con respecto a las
discontinuidades

F,: Factor que considera la mejora del comportamiento del suelo al realizar la excavacion con
TBMj

F,: Factor que caracteriza el efecto de fluencia del suelo en el frente del tiinel
El RMRu4 se calcula evaluando cinco parametros, que incluyen la resistencia a la compresion
uniaxial de la roca intacta, el nimero de discontinuidades por metro y la presencia de agua.
Estos tres parametros se calificaciones y evallan de la misma manera que en el RMRgg. L0S
otros dos parametros son nuevos y representan el estado de las juntas presentes en el terreno y
la alterabilidad del terreno en presencia de agua. El efecto del agua sobre la resistencia del
macizo rocoso tiene una importancia considerable en los paises tropicales. El estado de las
diaclasas presentes en el macizo rocoso se califica entre 0 y 20 y se evalGa con los criterios que

se muestran en la Tabla 111.6.6.

Discontinuity < | m I-3m 3-10m > 10m
length

Rating 5 4 2 0
Roughness Very rough Rough Smooth Sliding surfaces
Rating 5 3 | 0
Infilling Hard Soft

< 5mm >5mm <5mm > 5 mm
Rating 5 2 2 0
Weathering Unweathered Slightly weathered Highly weathered Decomposed
Rating 5 3 | 0

Tabla 111.6.6 Criterio para evaluar la fuerza de las discontinuidades.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.
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El efecto del agua sobre la meteorizacion de las rocas se valora entre 0 y 10 puntos, en funcién
del comportamiento observado durante 24 horas cuando una muestra de roca se sumerge en una
solucién de etilenglicol, en la que se ha reducido el tiempo de observacion, para obtener
resultados aproximados en 24 horas. Visualmente, se puede observar la meteorizacion real de
las muestras a las 1, 8, 16 y 24 horas y los resultados se evaltan con los criterios presentados
en la Tabla I11.6.7.

Behavior after immersing 5 rock fragments in ethylene glycol. Rating
The rock disintegrates in a few minutes. 0
The rock partially disintegrates after 8 hours. |
The rock is superficially softened after 16 hours. 4
The rock is not altered after 24 hours. 10

Tabla 111.6.7 Criterio para evaluar la fuerza de las discontinuidades.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

La Tabla 111.6.8 presenta la forma més reciente para calcular la RMR14p.

|. Compressive strength of 2. Discontinuities per meter
the intact rock Rating
Rutimg 40
" T
! I O O S D = 5
14 1 i 1 ] |
71———1r}~—;:ii;15 30\
st ! } 4 i { + t 1 \
8 | 9 i o Y | 2
1: ' 5 i ; R R [ S | i \\
' = e
1 ; i 1 [ 5
e e e |
‘ t 1 Peey e [t aEad e |
: | | ] : i 5 ~ \
3 ] I T 1 i 1 i I
0 | | B G 0
T T T T T T T 1) 10 20 30 40 50
r iy ¥ e e = i Number of discontinuities per meter
1. Uniaxial Compressive Strength - MPa

3. State of the joints

Discontinuity length <Im 1-3m 3-10m > 10m
Rating 5 4 2 0
Roughness Very rough Rough Smooth Sliding surfaces
Rating 5 3 | 0
Filling Hard Soft
Rating <5mm >5mm < 5mm > 5mm
5 2 2 0
Weathering Unweathered Slightly weathered Highly weathered Decomposed
Rating 5 3 | 0
4.Water presence
State Dry Slightly wet Wet Water dropping
Rating 15 10 7 4
5. Alterability because of the water
Effect after immersing 5 The rock disintegrates in a few The rock partially The rock is softened  The rock is not altered after 24 hours
rock fragments in minutes disintegrates after after 16 hours
ethylene glycol. : 8 hours
Rating 0 | 3 10

Tabla 111.6.8 Formas de calcular el RMRI4b.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

El factor de orientacion del tunel Fo, es el mismo que se utiliz en el RMRgg y, por lo tanto, se
determina de acuerdo con el contenido de la Tabla I11.6.3. El factor de efecto Fe representa la
mejora en el comportamiento del macizo rocoso cuando se utilizan maquinas perforadoras de

tuneles y se evalla utilizando el grafico que se muestra en la Figura 111.6.5. Cuando una
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excavacion no se hace con tuneladora, Fe=1.

Fe 14 ——-
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Figura 111.6.5 Evaluacion del factor Fe.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

El factor efecto de fluencia del suelo en el frente Fs solo se utiliza para determinar la RMR en
el frente del tunel, ya que en otros casos su valor es Fs=1. Este factor tiene en cuenta los
movimientos producidos en el frente del tunel que modifican el aspecto de las juntas y la roca.
La masa en el frente del tunel parece tener un RMR mas bajo que el que corresponderia al suelo
antes de excavar. Esta correccion se basa en el valor ICE en el frente del tinel. La evaluacion

del factor Fs, se realiza mediante el gréafico presentado en la Figura 111.6.6.
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Figura 111.6.6 Evaluacion del factor Fs.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

6.2.2 Sistema Q

En 1974, N. Barton, R. Lien y J. Lunde publicaron su articulo "Ingenieria en la clasificacion de
macizos rocosos para el disefio de soporte de tuneles” introduciendo el sistema Q. Desarrollado
después de analizar alrededor de 200 registros de casos de tuneles, el soporte permanente se
correlaciond con el indice Q. A diferencia del RMR, que tiene como objetivo clasificar los
macizos rocosos y estimar sus propiedades, el indice Q se centré en la seleccion del soporte del

tanel.

6.2.2.1 Estructura del sistema Q

El indice Q se dividia en tres partes:
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e Parte I: Estimacion de la calidad del macizo rocoso
o Parte II: Estimacion de la presion sobre el soporte del tinel
o Parte I1l: Seleccion del soporte de tunel basado en casos precedentes

Las aplicaciones del indice Q para estimar la calidad de los macizos rocosos mantienen su
vigencia. Cuando se introdujo el concepto, la seleccion del soporte del tunel ofrecia una
seleccion de 38 categorias de medidas de soporte recomendadas, cuya aplicacion requeria la
consideracion de detalles meticulosos, por lo que tener en cuenta un gran nimero de
observaciones necesarias para su ejecucion, hacian impracticables tantas recomendaciones.
Eventualmente, diez afios mas tarde, Grimstad y Barton (1994) sintetizaron los 38 apoyos
recomendados iniciales en nueve categorias de refuerzo representadas en la Figura 111.6.7.

ROCK CLASS

T T
-
o N -

w

¥

Span of height in m
ESR
s
1=¥63 40} w uj PBue jjog

1,5
L~ = 2 > - ; | i
0,001 0,004 001 004 01 04 1 a4 10 40 100 400 1000
Rock mass quality Q-M—x—x o
Ja * SRF
REINFORCEMENT CATEGORIES
1) Unsupported 6) Fibre reinforced shotcrete and bolting, 9-12 cm. Sfr+B
Z)Wobonmn.sb 7) Flbre reinforced shotcrete and bolting, 1215 cm. Sfr+B
S)Wc 8) Fibre reinforced shotcrete >12-15 cm.
cholﬂno pMummuoun),m) reinforced ribs of shotcrete and bolting. Sfr, RRS+B
5) Fibre reinforced shoerete and bolting, 5-8 cm. Sfr+B 9) Cast croncrete lining, CCA

Figura I11.6.7 Categorias de refuerzo en funcion del indice Q de Barton.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

El factor ESR (Excavation Support Ratio), esta relacionado con el uso al que se destina la

excavacion y el grado de seguridad exigido.

Con el tiempo, el disefio empirico del soporte del tunel ha perdido importancia en comparacién
con la metodologia de disefio basada en los analisis de tensién-deformacion y, en consecuencia,
la seleccién del soporte del tanel utilizando el indice Q solo debe usarse en las primeras etapas

de un proyecto de disefio de tanel.
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6.2.3 Correlaciones entre el RMR y Q

Tanto el RMR como el Q tienen como objetivo evaluar la calidad de los macizos rocosos, por
lo tanto, se puede esperar una correlacion entre ambos sistemas.

Bieniawski y Van Heerden (1975) presentaron tal correlacion que se muestra en la Figura
111.6.8, donde se evidencia la siguiente relacion entre RMR y Q:

RMR =9-Ln(Q) +44

Rock mass rating RMR
exc.poor | EXTREMELY | yreypoor | PoOR |FAIR | GoOD |Yea| 0 | EXC
100 U=
® &
® NGI CASE STUDIES &
O GEOM. CASE STUDIES o o &
80 - A OTHER CASE STUDIES o) T
O INDIAN CASE STUDIES O ¢ o 2
- §
60 ° Y )
E3
=
40 + 44—
’ :
20} - E—-
o o RMR =9 1nQ + 44 z
g
0 al
0.001 0.01 0.1 1 10 100 1000
Rock mass quality Q_

Figura I11.6.8 Correlacion entre Q y la RMR.
Fuente: Bieniawski y Van Heerden, 1975.

Posteriormente, Barton et al. (1985) propusieron la siguiente expresion como correlacion entre

laRMRYy Q:
RMR=15Log(Q)+50

La figura 111.6.9 muestra las correlaciones propuestas por Bieniawski y Barton.

Rock mass rating RMR
Exc.pooR | FREMELY | veRyrooR | POOR | FAIR | GooD [Yo8T ch%o c%gn

100 7 [-)
| |8
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w“ / :
A :
pd :

60 //
/ 2

RMR - 15 1ogQ. 50 /
40 &

- e

MR « 91 + 44
20 A RM nQ ] .
/ z
0 4 £
0.001 0.01 0.1 1 10 100 1000

Rock mass quality Q_

Figura 111.6.9 Representacion de las correlaciones propuestas por Barton y Bieniawski (2008).
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Donde se puede observar que ambas correlaciones son razonables para terrenos dentro del
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intervalo 50 <RMR< 80, es decir, para macizos rocosos de buena a regular calidad. Sin
embargo, en macizos rocosos con RMR menores de 50 puntos, la diferencia entre ambas

correlaciones es claramente excesiva.

Para correlacionar la RMR14 con Q se han utilizado los valores de la RMR14 para cada uno de
los 101 casos representados en la Figura I11.6.8 tras ignorar los casos considerados menos
representativos. Como resultado, los valores presentados en la Figura 111.6.10 se han trazado
junto con una relacion derivada de estos datos.

RMRu4

100
90
80
70
60
50
40
30
20
10

L

RMR:4 =« 8,12 1In (Q) + 498
R* = 0,6801

0,00 0,01 0,10 1,00 10,00 100,00 1000,00

Q

Figura 111.6.10 Correlacion entre Q y RMR1..
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

La ecuacion que correlaciona Q con el RMR14 es:
RMR;,=8.12-Ln(Q)+49.8

Aqui, el coeficiente de correlacion es r* =0.68 que es bastante bajo, pero es consistente con el
hecho de que existe la correlacion entre RMR y Q.

6.3 ESTIMACION DE LOS PARAMETROS TENSION-DEFORMACION DEL
MACIZO ROCOSO

El proposito en la clasificacion del macizo rocoso, es hacerlo segun su calidad y permitir la

estimacion de los parametros que representan su comportamiento tension-deformacion, que

deben utilizarse con precaucion y solo en las fases preliminares de disefio. En los estudios de

disefio final de tlneles es fundamental utilizar los parametros obtenidos mediante ensayos

especificos, realizados en laboratorio y directamente in situ.

6.3.1 Determinacion de la resistencia a la compresion uniaxial
La resistencia a la compresion uniaxial de un macizo rocoso es un parametro de gran relevancia
en el disefio de tineles y es muy dificil de medir directamente, debido al efecto de escala que

producen las discontinuidades en el terreno.

Aydan y Dalgic (1998) proporcionaron datos de unas 20 pruebas de cizallamiento realizadas in

situ, en especimenes cuyo RMRs vario de 5 a 80 puntos de calificaciéon. La Figura 111.6.11
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presenta los resultados de estas pruebas.

Rock mass strength O'm / Laboratory styrength Oc

1.0
0.9 O lnsitu tests from construction sites in Japan (Aydan, O and Dalgic, §, 1998)
s Original Hoek Brown criterion (1980) - Gem / Gl = sqrt (exp((RMR-100)/9)
0.8 s Kalamaris. G and Bicniawski, Z.T. 1993 - Gem / Gel = exp ((RMR-100)/24)
s Yudhbir and Bieniawski, Z.T. 1983 - Oem / Ocl = exp (7.65((RMR-100)/100))
07 Sheorey, P.R, 1997 - Gem / Ocl = exp ((RMR-100)/20)) / |
s Aydan, O and Dalgic, S, 1998 - Gem / Gel (RMR/(RMR+6(100-RMR) / /
0.6 Genealised Hock Brown 1997, mi =5 /

. 0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100
Rock mass rating RMR

Figura 111.6.11 Correlacion entre la RMR y la resistencia a la compresion del macizo rocoso.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

La expresion que mejor correlaciona estos resultados es:

RMR — 100

24
OM=0c~€

o, es la resistencia a la compresion uniaxial de la roca intacta

Cuando se utiliza el RMR,;,, la expresion anterior se convierte en:
RMR — 100
17

Ou=0c*€
6.4 EXCAVABILIDAD DE MASA ROCA CON MAQUINAS PERFORADORAS
El uso de TBMs en la construccién de tineles ha logrado éxitos a escala mundial, logrando
1.000 m/mes de construccion. Sin embargo, también se han producido algunas fallas
importantes, provocadas por un mal ajuste de las caracteristicas del TBMs al comportamiento
real del macizo rocoso. A principios del siglo XXI, se han realizado dos intentos importantes
para desarrollar procedimientos para clasificacion RME cuando se utilizan maquinas

perforadoras de tuneles. Estos fueron los sistemas que presentaban el indice RME y el Qrem.

6.4.1 Indice de excavabilidad del macizo rocoso

El indice de excavabilidad del macizo RME tiene como objetivo clasificarlo desde el punto de
vista de su excavabilidad, y pronosticar las tasas de avance que puede alcanzar el TBMs,
variando entre 0 y 100 puntos. Tiene una estructura similar al RMR y se calcula calificando los

siguientes cinco pardmetros:
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¢ Resistencia a la compresion uniaxial de la roca intacta, calificada entre 0 y 2.5 puntos.
e Indice de tasa de perforacion, calificado entre 0 y 15 puntos.

¢ Influencia de las discontinuidades en el frente del tunel, valorado entre 0 y 30 puntos.
e Cedencia del frente del tinel, valorado entre 0 y 25 puntos.

e Entrada de agua en el frente del tanel, valorado entre 0 y 5 puntos.

La resistencia a la compresion uniaxial del suelo se clasifica utilizando la Figura 111.6.12.
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Figura 111.6.12 Clasificacidn de la resistencia a la compresion uniaxial de la roca intacta.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Debe tenerse en cuenta que los terrenos 6ptimos para ser excavados por TBMs, deben contar
con una resistencia a la compresion uniaxial de la roca intacta, entre 30 y 60 MPa. Por debajo
de estos valores se pueden producir problemas en el direccionamiento de la tuneladora, lo que
reduce las tasas de avance. Por encima de 60 MPa, el desgaste de los cortadores comienza a
afectar negativamente el rendimiento. EI DRI es una prueba de perforabilidad que ha sido
desarrollada por la Universidad de Trondheim (Noruega) y ha sido utilizada por Bruland (2014)
para pronosticar las tasas de avance de TBMs. La Tabla 111.6.9 muestra algunos valores tipicos
de DRI.

Amphibolite | !
Basalt ——t———
Diorite ———— 1
Gabbro e e———
Gneiss ———te———
Granite e —
Granitic Gneiss  ——
CGreenstone - ——
Limestone e —— |
Marble L ———
Mica Gneiss - c——— |
Mica Schist —_— et
Phyllite e e
Quartzite ———
Sandstone e e—————
Shale e ———
0 10 20 30 40 S0 0 70 80 90
| | | " y
10% 25% 50% 75% 90% percentiles Driting Rets Inclex, DRI

Tabla I11.6.9 Valores tipicos de DRI.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

La calificacion del DRI para cada roca se realiza utilizando el grafico de la Figura 111.6.13.
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Figura 111.6.13 Calificacion de la DRI.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

La evaluacion del efecto de las discontinuidades presentes en el frente del tanel, valoradas de

0 a 30 puntos de rating, se realiza como se indica en la Tabla I11.6.10.

- Homogeneity No. of joints per meter Orientation with respect to the tunnel axis
Homogeneous Mixed 0-4 48 8-I5 1530 =30 Perpendicular Oblique  Paralle!
Rating for 10 0 2 7 15 10 0 5 3 0

the
middle
value

Tabla 111.6.10 Valoracién del efecto de las discontinuidades en el frente del tunel.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

La figura I111.6.21 muestra los criterios teniendo en cuenta la homogeneidad del frente del tinel,
entre 0 y 10 puntos, que es uno de los factores que definen el efecto de las discontinuidades en

el desempefio de la tuneladora.

I.- Tunnel face consisting of hard and very hard rocks

< 25%
45 < Oci < 120MPa

50%
45 < Oci < 120MPa

> 75%
45 < Oci < 120MPa

Rating: 6 points Rating: 8 points Rating: 10 points

IL.- Tunnel face consisting of hard and semi-hard rocks

ST <% D
[/ Gei < 45MPw/ /D

> 75%
120 > Oci > 45MPa

< 25%
20 > Oci > 45MP;

Rating: 0 points Rating: 2 points Rating: 4 points

Figura 111.6.14 Valoracion de la homogeneidad del frente del tanel.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.
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Para aplicar estos criterios se identifica la siguiente clasificacion de resistencia de la roca:

Medium strong rocks o, <45 Mpa
Strong rocks 45 MPa<o < 120 Mpa
Very strong rocks o> 120 MPa

La evaluacion del numero de puntos en el frente del tunel esté realizada con la Figura 111.6.15.
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Figura 111.6.15 Evaluacidn del nimero de juntas en el frente del tanel.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

o

Un frente de tanel muy fracturado no proporciona un buen rendimiento de excavacion, porque
pueden aparecer problemas de inestabilidad que produciran sobreexplotacion y ralentizaran las
tasas de avance, y sin grietas tampoco son una condicién positiva porgue la falta de grietas hace
que sea mas dificil excavar el suelo con una tuneladora.

La fluencia del frente del tanel se evalGa utilizando el ICE (indice de Comportamiento Elastico)

y el gréfico de la Figura 111.6.16.
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Figura I11.6.16 Evaluacion del ICE desde el frente del tunel.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

El indice mas alto de la ICE del frente del tunel corresponde a un estado totalmente elstico,
ICE>130, mientras que el indice mas bajo, asociado a la posibilidad de inmovilizacion de la
tuneladora, se produce cuando ICE=15. La entrada de agua en el frente del tinel cuando se
excava con TBMs no es un problema no se supere los 20 I/s, porque surgen dificultades con la

carga del suelo excavado y disminuye el rendimiento. La cantidad de agua en el frente del tinel
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se evalla utilizando el gréafico de la Figura 111.6.17.

Rating

5

S~

™

0

10 20 30 40 50 60 70 80 90 100
Water intake in the tunnel face (I/s)

Figura I11.6.17 Evaluacion del caudal de agua en el frente del tinel.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

El RME permite evaluar la excavabilidad de macizos rocosos clasificados en cuatro grupos,

segun los criterios que se muestran en la Tabla 111.6.11.

6.4.2 Q1em

Class RME Excavability

| Excellent 80 <RME< 100
2 Very good 60<RME<79
3 Good 40 <RME<59
4 Bad RME <40

Tabla 111.6.11 Excavabilidad del suelo.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

En 1999 Barton propuso una modificacién del conocido indice Q con el fin de poder predecir

el rendimiento de las TBM; el nuevo indice se denomind Qtem Y se calcula mediante la

expresion:

‘RQD{J. r Jw .S]GMA' 20 . q .06'

Orgur= - —

J, J, SRF F© CLI 20 5
20°

J iy SRF: son los parametros originales que definen el Q
RQDo=RQD: orientado a lo largo del eje del tanel

F: Empuje promedio por cortador (Toneladas)

SIGMA: Resistencia estimada del macizo rocoso (MPa)
CLLI: indice de vida Gtil del cortador

g: Contenido de cuarzo en el suelo (%)

oe: Esfuerzo biaxial en el frente del tanel.

El Qstm esta relacionado con la Tasa de Penetracion (PR), definida como la tasa de avance

lograda por la TBM al girar la cabeza de corte, como se muestra en la Figura 111.6.18.
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Figura 111.6.18 PR como una funcién de Qrgm.
Fuente: Barton, 2000.

6.4.3 Energia especifica de excavacion

El concepto de energia especifica (SE) es bastante simple ya que se refiere a la unidad de
volumen excavado y se mide en MJ/m3. Originalmente aplicado por la industria petrolera al
perforar pozos verticales de gran diametro, fue utilizado por Teale (1965), quien establecio la
siguiente relacion:

sep=t y2ime- T
A Aep

SED: Especifico energia en la perforacion (MJ/m?)

F : Empuje del cabezal de corte en el suelo (kN)

A : Area del pozo (m?)

w : Velocidad de rotacion del cabezal de corte (rev/seg)

T': Torque aplicado al cabezal de corte (kN-m)

i : velocidad de penetracion (m/seg)
De la ecuacidn se deduce que SED tiene dos componentes; uno es por el empuje del cabezal de
corte en el suelo y el otro es la energia disipada por la rotacidn del cabezal de corte. La energia

gastada en empujar el cabezal de corte representa solo el 1% del SED.

Durante 2009 a 2011, Geocontrol (2011) desarrollé un proyecto de investigacion para
desarrollar un método de clasificacion del suelo excavado por la tuneladora a partir de los

parametros de operacion de la tuneladora.

F

Degrs
sp=ty2m T
A

AP
P=pu/w: es la penetracion especifica que logra la tuneladora en un tunel por cada revolucion de

la cabeza de corte.
En resumen, el SE se puede expresar como:

SE =SE+SER
SEr: es la energia especifica consumida para avanzar la tuneladora (alvededor del 1% del total)
SE : es la energia especifica de rotacion consumida para hacer girar la tuneladora
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Por similitud, se considera que el SE de excavacion se calcula mediante la expresion:

La investigacion se desarrolld en dos fases; una intensa adquisicion de datos durante la
construccién del Tunel de Pontones (Asturias, Espafia) y el desarrollo del sistema realizado en
los Tuneles de Sorbas (Almeria, Espafia) y Veta Sur Mina Los Bronces (Santiago de Chile).
Del trabajo realizado en el Tunel de Pontones (Asturias, Espafia) se obtuvieron dos importantes
conclusiones. El primero confirmo que el SEr, era solo el 1% del SEr. La segunda fue que el

SE de rotacion tiene tres componentes:
SErR =SERgr + SErt+ SEgs

SErr: Energia disipada para presionar la cabeza de corte de la tuneladora al frente del tanel, que
en condiciones normales esta entre 57 y 77% del SE, los valores mas altos corresponden a las

clasificaciones RMR mas altas de la masa rocosa excavada.

SErs: Energia disipada para hacer girar la cabeza de la tuneladora durante el proceso de corte

que, en condiciones normales, esta entre el 41 y el 28% de la SE.

SEre: Energia disipada para mover el suelo excavado a través de la cabeza de corte que no

supera el 1% de la SE.

El SErr, es el componente SE de mayor importancia, se decidio correlacionarlo con los valores

RMRgg de los frentes excavados del tunel.

La Figura 111.6.19 muestra la correlacidn obtenida entre la SErr, y la RMRgg la cual responde a

la siguiente ecuacion:

60 ]
a A a
A s A e, al s
A R P
) s S % 4 o Pontones
50 s o | | @ Sorbas
A Tl LI a Los Bronces
ol ug]
40 o afd e a7 oo
o o8 b 3 ]
g
?UO ’A
o *
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o
o &
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Figura 111.6.19 Correlacién entre SEgr Y RMRgs.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.
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El coeficiente de correlacion es r?=0.86. La correlacion encontrada entre el SErr y el RMRsg
tiene un error promedio de (+/-5) puntos, bastante razonable para estimar automaticamente la
calidad del suelo en el frente del tunel. Con esta correlacion, es posible detectar, utilizando los
parametros de operacion de la tuneladora, cambios en la calidad del macizo rocoso en tiempo
real, lo cual es muy Util para predecir cuando la tuneladora atravesara un macizo rocoso de mala

calidad, evitando asi una situacion costosa cuando la tuneladora puede estar inmovilizada.

6.5 PERFIL GEOMECANICO

Como resultado de la clasificacion de los terrenos en los que se va a construir un tanel, es
necesario elaborar el perfil geomecanico que contiene los principales datos que caracterizan el
comportamiento del terreno y también una estimacion de los posibles problemas constructivos

que se presentaran durante la fase de disefio.
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7.1 HISTORIA

El método de construccion de un tinel puede definirse como el conjunto de actividades, que
permite construir un tunel de forma organizada, segura y economica. El suelo es el factor
predominante en el proceso de estabilizacion durante la construccion del tinel, desde este punto
de vista, el concepto integrador de las actividades necesarias para la construccion de tineles
debe ser el comportamiento tenso-deformacion al del macizo rocoso excavado. La Tabla I11.7.1

muestra la clasificacion, en base a este criterio, de los métodos mas utilizados en la construccion

detuneles.
Grado de Comportamiento de la . .
Entorno o - Métodos constructivos
mecanizacion excavacion
- Excavacion de cara completa Excavaciones de
Elastico ;
grandes secciones
Excavacion de coronacion y de banco
Terrenos en fluencia Enfilajes colocados antes de la excavacion
Parcial Invertidas
Galerias laterales
Terrenos con fluencia Galerias de cimentacion
Subterraneo intensa Muro temporal central
Armadura_del frente del tanel
- . Tuneladoras abiertas
Elasticas o con fluencia -
emergente Escudos simples
Escudos dobles
Total Escudos EPB
. scudos
De fluencia moderada a -
intensa Hidroescudos
Escudos hibridos
. . . Elastico Corte y cobertura
Tajo abierto Parcial . ., y
Cualquiera Excavacion entre pantallas

Tabla I11.7.1 Clasificacion de los métodos de construccion.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

La seleccién del método de construccion de tdneles mas apropiado, conduce al que proporciona
mayor seguridad y menores costos de construccion, siendo una tarea compleja, que implica
evaluar los riesgos geologicos potenciales y otros factores como las restricciones ambientales,
la limitacion de los impactos en la superficie causados por la construccion del tunel, el plazo de
construccidn, los accesos al puesto de trabajo, a los equipos y la experiencia de la empresa
constructora.

7.2 METODOS DE CONSTRUCCION SUBTERRANEA CON MECANIZACION
PARCIAL

El método tradicional de construccion de tlneles subterraneos se basa en la repeticion de
operaciones elementales: excavacion, carga de los terrenos excavados y ejecucion del

sostenimiento del tunel, que constituyen el ciclo de trabajo.
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7.2.1 Excavaciones con comportamiento elastico

Una excavacion tiene un comportamiento totalmente elastico cuando el indice de
comportamiento elastico ICE>130. En estas condiciones, el 66% del desplazamiento que debe
sufrir el suelo hasta la estabilizacion ya se habra producido en el frente del tanel y el 34%
restante se producird a pocos metros del frente del tinel. Los desplazamientos del suelo,
referidos al origen, seran de unos pocos mm vy la convergencia seré casi nula. En estos casos,
la excavacion sera autoestable durante un periodo de tiempo muy largo y este estado s6lo se
vera afectado por hipotéticas acciones externas que reduzcan la calidad del terreno. Cuando la
excavacion se comporta elasticamente, el apoyo del tunel tendrd un impacto minimo en el ciclo
de trabajo que consistira principalmente en la excavacion y extraccion del suelo del frente del
tanel.

7.2.1.1 Excavacion de seccion completa

Las excavaciones de seccion completa solo se utilizaban en la construccion de tdneles con
anchos menores de 8 m. Para anchos mayores, el gran volumen de terreno excavado condujo,
con el equipo disponible, a ciclos de trabajo considerablemente mas largos. Hoy en dia, con el
uso de maquinaria mas pesada, este método se puede aplicar en la construccion de tlneles con
un ancho de hasta 12 m.

En la excavacion de cara completa, es fundamental que no se produzcan desprendimientos de
rocas en la cara del tanel, lo que es coherente con el concepto de comportamiento elastico de la
excavacion. Por lo tanto, para disefiar un tlnel a excavar en toda su cara, es fundamental
analizar la estabilidad de los bloques de roca que pudieran aparecer en el frente del tdnel.

El limite inferior para aplicar el método de cara completa corresponde a una excavacion con

un ICE= 70, que es el umbral de una fluencia moderada.

7.2.1.2 Excavaciones subterraneas con secciones grandes

Cuando la seccion de un tinel a excavar supera los 120 m?, es dificil excavar en toda su cara
no debido a ningln tipo de restricciones de tensién-deformacion sino a razones operativas.
Esto se soluciona excavando por fases y cumpliendo las restricciones operativas, ya que el
comportamiento elastico de la excavacion no impone ninguna restriccion. Por los que la seccion
a excavar se puede dividir en excavaciones por fases, con el criterio de que las excavaciones
progresen hacia abajo.

7.2.2 Excavaciones en terrenos en fluencia

La fluencia del terreno en una excavacion puede comenzar para valores ICE inferiores a 130
puntos y se vuelve muy intensa para valores ICE inferiores a 39 puntos, por lo que la division

de la seccion a excavar no puede hacerse Unicamente con criterios geométricos, porque a
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medida que los valores de ICE disminuyen la fluencia se vuelve mas intensa y el control de la
estabilidad del frente del tinel se vuelve mas complicado. Esto significa que, para valores de
ICE inferiores, ser& necesario utilizar soportes méas pesados y disminuir el volumen excavado
en cada voladura lo que, inicialmente, se consigue disminuyendo la longitud de avance. Estos
efectos provocaran una disminucién de las tasas de avance obtenidas, y nunca podran ser
iguales que las obtenidas al excavar en terrenos con comportamiento elastico. En terrenos
cedidos, el método constructivo mas habitual se basa en la division del tramo a excavar en dos
etapas: cabecera superior y banco, aunque, a medida que aumenta la fluencia, se afladen mejoras
en la estabilidad de la excavacion como las "patas de elefante”, una boveda autosoportada o
antepecho colocado antes de la excavacion y soleras.
7.2.2.1 Método clasico de encabezamiento y escalonamiento
El método tradicional para la construccion de tuneles, con anchos entre 10 y 15 m, es el método
de encabezamiento y escalonamiento, que divide el tramo a excavar en dos fases:
e La cabeza superior, que suele tiene 6 m de altura para permitir la plena funcionalidad de la
maquinaria habitual.
e La bancada, que completa la seccidn de excavacion.
Cuando el sostenimiento se realiza con bulones y hormigon proyectado, la fase de banco se
excava de una sola vez, pero cuando se utilizan arcos de acero en suelos, es necesario construir
el banco en dos etapas, con un desfase de unos 10 m entre ellas. El limite entre el uso de pernos
0 arcos de acero es cercano a ICE =40. Cuando se utilizan arcos de acero como elementos de
apoyo, es recomendable apoyar los arcos de acero colocados en la fase superior del frente

mediante bases de ensanchamiento, conocidas como "patas de elefante™, Figura 111.7.1.
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Figura I11.7.1 "Patas de elefante” a los lados de la excavacion del frente superior de un tinel de 14 m de ancho.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Las patas de elefante consiguen trasladar la concentracion de tensiones, que aparece en los
soportes del arco de acero, lejos de los muros del tinel que se deben excavar en la fase de
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excavacion en banco; esto mejora significativamente las condiciones de los cimientos.

7.2.2.2 Enfilajes colocados antes de la excavacion

Con ICE cercano a 15 puntos, aumenta la fluencia del suelo alrededor de la excavacion y es
necesario introducir elementos de apoyo para mejorar las condiciones de estabilidad. Esto se
realiza con enfilajes colocados antes de la excavacion, generando un antepecho o "paraguas”,
formado por micropilotes perforados a lo largo del perimetro de la boveda del tanel, con una
separacion entre 9 y 15 m, que suelen estar compuestos por tubos de acero, con un didmetro
entre 80 y 100 mm, que se colocan en agujeros, taladrados con un angulo de 5° con respecto al
eje del tanel, y se fijan al suelo mediante inyeccion de cemento.

7.2.2.3 Invertidas

La construcciéon con invertidas en un tdnel da como resultado una seccion estructural casi
circular, que permite contrarrestar la fluencia significativa del suelo. Sin embargo, es una
operacion costosa y lenta, por lo que se limita su uso a los casos estrictamente necesarios. Dado
que las soleras se utilizan en secciones con un comportamiento tension-deformacién mas
desfavorable, este elemento de refuerzo debe combinarse con el método de patas de elefante y

enfilajes colocadas antes de la excavacion.
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Figura I11.7.2 Seccién disefiada con invertida
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design
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7.2.2.4 Boveda auto soportada

En excavaciones poco profundas, donde la sobrecarga es menos del doble del ancho de la

excavacion, no se puede crear el efecto de arco. Ademas, teniendo en cuenta que los terrenos

poco profundos suelen ser de mala calidad, es muy probable que el soporte y el revestimiento

del tanel deban soportar el peso de todo el sobrecargado sobre la boveda del tunel. Frente a este

riesgo, se ha desarrollado el concepto del método de bdveda autosoportada, que es una variante

del método de cabeza y banco, complementado con patas de elefante y postes delanteros

colocados antes de la excavacion para soportar la estructura de la boveda.

Este método se basa en colocar el revestimiento lo mas cerca posible del paramento del tdnel,

con el objetivo de integrarlo con el soporte, de manera que puedan soportar el peso de la

sobrecarga, ya que no es posible el efecto arco.
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Figura I11.7.3 Tanel de 17 m de ancho disefiado con el método de b6veda auto soportada.

Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Es importante sefialar que las dos vigas de arriostramiento longitudinal, construidas en la base

de la béveda, permiten la excavacion segura del banco en una sola fase.
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Figura 111.7.4 Detalle de la viga de arriostramiento longitudinal.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.
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Si el suelo donde se asientan las patas de elefante no tiene suficiente capacidad portante, es
necesario apuntalar la boveda con micropilotes, que deben estar embebidos en las vigas de

arriostramiento, como se muestra en la Figura I11.7.5.
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Figura I11.7.5 Método de boveda auto soportada utilizado en la construccion de la Estacion Los Leones.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

7.2.3 Construccion de tuneles en terrenos con fluencias intensas

En excavaciones con valores ICE inferiores a 40 puntos, la fluencia del terreno a su alrededor

serd intensa, y para tramos de excavacion en torno a los 50 m? (medidas habituales), la

estabilidad del tanel probablemente se vera afectada. Al alcanzar la capacidad portante del

suelo, se pueden seguir tres posibles estrategias:

e Aumentar el nimero de fases de excavacion para reducir los anchos de excavacion; ya que,
segun las teorias de Terzaghi y Protodyakonov, las cargas sobre los elementos de apoyo son

proporcionales al ancho de la excavacion.

e En tlneles poco profundos, los esfuerzos axiales que actlan sobre el soporte y el
revestimiento seran pequefios, debido al pequefio espesor de sobrecarga. Los momentos
flectores se pueden minimizar con una definicién cuidadosa del soporte y la geometria del
revestimiento. En este contexto, serd economicamente factible disefiar el apoyo y el
revestimiento lo suficientemente fuertes como para poder lograr el equilibrio de la
excavacion con los menores desplazamientos posibles. Esto implica la construccién del tanel

que incluye una solera lo més cerca posible del frente del tanel.

e En taneles profundos, la situacion se volverda mas compleja, ya que las tensiones axiales
seran altas y la estabilizacion de la excavacion requerira el disefio de soportes muy fuertes,

lo que puede resultar antieconémico.

Para minimizar la resistencia requerida de estos apoyos, es posible utilizar los apoyos altamente
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ductiles y disefiar una seccion con sobreexcavacion para que compense los desplazamientos del

terreno antes de la estabilizacion.

7.2.3.1 Division vertical y horizontal de la seccion a excavar

Dentro de los métodos constructivos que se ocupan de la fluencia intensa del terreno a través
de una reduccion drastica de la seccion a excavar son las galerias de pared lateral, la pared
temporal central y los métodos de galerias de cimentacion.

7.2.3.1.1 Método de galerias laterales

El método de excavacién mediante galerias laterales se basa en la construccion de dos galerias
de unos 4 m de ancho, que comparten pared con el tnel a construir. Una vez excavadas las dos
galerias, se excava el nivel superior del tinel. Luego, se excava el nivel intermedio, equivalente
al banco convencional, y finalmente se construye un soterramiento.

7.2.3.1.2 Método de galerias de cimentacion

El método de galerias de cimentacion consiste en la construccion de dos galerias laterales
colocadas en la parte inferior del tramo del tunel, que sirven de cimentacién para la boveda

del tdnel y ayudan a minimizar su asentamiento.
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Figura 111.7.6 Fases de un tramo de tinel construido por el método de galerias de cimentacidn.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Con el método de galerias de cimentacién, la division de la seccion es mucho menos intensa
gue con el método de galerias laterales. En las galerias de cimentacion se deben construir dos
muros para soportar la boveda de tunel, por lo que el espesor del hormigdn armado en la losa
de fondo oscila entre 1,4 y 2,2 m. La figura 111.7.7 muestra el detalle del hormigén armado en

la losa inferior de la galeria de cimentacion.
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Figura 111.7.7 Detalle de la losa de fondo en la galeria de cimentacién.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

.

En esta figura también se puede observar un detalle de un foso de fondo longitudinal, rellenado
con hormigdn armado, con el fin de minimizar los desplazamientos horizontales de las galerias
de cimentacion, tras la excavacion de la bdveda. Como este método se utiliza en terrenos de
alto rendimiento, se recomienda el uso de sombrillas de antepecho para controlar las
sobreexcavaciones en la bdveda del tanel. Si se quiere minimizar el hundimiento superficial, se
puede reforzar el paramento del tinel mediante pernos de fibra de vidrio, anclados con lechada

de cemento y con longitudes entre 12 y 20 m.

7.2.3.2 Refuerzo del frente del tanel
Consiste en el refuerzo del terreno en el frente del tanel, ya que ahi es donde se originan

desplazamientos importantes durante la construccién.

CORE OF GROUND AHEAD
THE TUNNEL FACE

_G;
-

CONVERGENCE | }}

an

Figura I11.7.8 Esfuerzos y desplazamientos cerca del frente del tunel. 1. Estado de tensiones delante del frente del
tanel. I1. Desplazamiento del terreno alrededor del tunel.
Fuente: Lunardi, 2006.

Se puede ver que, a una distancia por delante del frente del tunel, el suelo se encuentra en un

estado de tension triaxial (61, 62 y 63). Sin embargo, en el frente del tdnel no se suelen colocar
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elementos de apoyo y por lo tanto 63=0, por lo que el nuevo estado de tension creado alrededor

del frente del tnel provoca deformaciones en el frente del tinel y en el revestimiento, lo que
da lugar a tres tipos de desplazamientos.

1. Pre-convergencia, tiene lugar delante del frente del tanel.
2. Laconvergencia conduce a una disminucion de la seccion del tinel excavado.

3. La extrusion provoca el desplazamiento del frente del tanel hacia el espacio creado por la

construccién del tunel.

Claramente, si la extrusion en el frente del tunel excede el valor limite que puede soportar el
suelo en el frente del tanel, colapsara y comprometera seriamente la estabilidad del tdnel. Para
controlar los desplazamientos en el frente del tunel en el método ADECO-RS, el suelo en el
frente del tanel se refuerza con pernos de gran longitud, normalmente alrededor de 20 m, con
una separacion longitudinal de 10 m.

7.3 CONSTRUCCION SUBTERRANEA CON MECANIZACION COMPLETA

Los TBMs permiten mecanizar todas las operaciones necesarias en la construccion de tuneles
y por ello se consideran una opcion especial para el disefio y construccion. Su surgimiento se
produjo a finales del siglo XIX, pero no comenzaron a utilizarse con éxito hasta la segunda
mitad del siglo XX.

Desde la primera TBM capaz de construir un tunel, han tenido una evolucion impresionante
que ha llevado a la construccién de tineles en una amplia variedad de condiciones geoldgicas,
con grandes dimensiones y alcanzando velocidades de avance superiores a los métodos
parcialmente mecanizados.

La ventaja de utilizar TBMs radica en mejores condiciones de seguridad de los operadores que
construyen el tlnel ante posibles inestabilidades en el frente del tdnel, y se pueden lograr tasas
de avance impresionantes, que son inalcanzables con métodos parcialmente mecanizados.

En todos los procesos de alta mecanizacion se alcanzan avances significativos, siempre que el
trabajo se realice en las condiciones asumidas cuando se disefié la maquina; sin embargo,
cuando las previsiones de las condiciones del sitio resultan diferentes, una tuneladora se vuelve
rapidamente ineficiente y, en el limite, deja de funcionar. En condiciones inesperadas y
diferentes a las previstas, particularmente en el caso de tineles construidos en terrenos con alto
rendimiento, el riesgo que se puede producir es que el suelo que rodea a la tuneladora se
desplace demasiado y entre en contacto con el casco y la maquina terminal de la tuneladora por
no tener la fuerza necesaria para vencer el rozamiento entre el suelo y el casco.

Cuando la tuneladora se atasca en el terreno no queda otra solucion que abrir una ventanilla en

el casco de la tuneladora y, desde ella, excavar manualmente una pequefia galeria para llegar a
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la zonade atrapamiento y retirar, manualmente, los terrenos en contacto con la tuneladora. Este
proceso tarda varias semanas en liberar la tuneladora. Probablemente el caso que mejor ilustra
esta situacion en el funcionamiento del TBM:s es la construccion de los Tuneles de Pinglin, en
Taiwén, donde dos TBMs fueron inmovilizados varias veces en dos afos.

La Figura 111.7.9 muestra el proceso para liberar la tuneladora del Tunel de Pinglin, que
consistio en excavar manualmente una galeria piloto delante de la TBM.

FRACTURED
ROCK

7 %4
7,

LOOSENED
ROCK

CONCRETE CONSOLIDATION
BACKFILL GROUTING

CENTRAL
PILOT

GALLERY TO FREE
THE SHIELD

Figura I11.7.9 Detalle de la galeria piloto excavada manualmente delante de una de las TBMS que trabajaban en
la construccidn del Tanel de Pinglin.
Fuente: Shen et al., 1999.

7.3.1 Cuestiones basicas con el uso de TBMs

Cada TBM debe fabricarse o ajustarse de acuerdo con las caracteristicas del tanel a construir.
El sistema de tdneles no es realmente conveniente, ya que cada tunel tiene requisitos especiales
como resultado tanto de las condiciones geoldgicas como del disefio estructural. Los ingenieros
de tuneles deben seguir desarrollando nuevos conceptos y combinaciones, que convertiran en
obsoletas las ideas que hoy parecen definitivas. En consecuencia, aqui estan los tres conceptos

basicos sobre el uso de tuneladoras.

7.3.1.1 Investigacion del terreno en taneles construidos por TBMs

Los TBM; son maquinas en las que es muy dificil realizar cambios una vez iniciada la
excavacion del tanel, por falta de espacio. El acceso al frente del tinel, para solucionar posibles
problemas de inestabilidad, estd muy restringido, por tanto, si después del inicio de la
construccién se requieren modificaciones importantes en una tuneladora, estas pueden requerir
varias semanas o meses de trabajo. Para evitar estos problemas, la mejor solucion es proponer
un plan de investigacion de terreno eficaz que permita conocer, con la mayor precision posible,
las caracteristicas de las secciones de los tuneles con menor calidad del macizo rocoso, de forma

que la tuneladora esté preparada para afrontarlas.
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7.3.1.2 Tiempo que requiere una tuneladora para comenzar a trabajar

La Tabla I11.7.2 muestra la duracion promedio de las actividades necesarias para que una
tuneladora, con un didmetro entre 9 y 11 m, inicie la construccion de un tanel (21 meses).
Ademas, se requiere un periodo de aprendizaje entre dos a cuatro meses para que la tripulacion

se acostumbre a la operacion de la tuneladora y pueda lograr tasas de avance razonables.

Actividad Duracion Total ( Meses )
Seleccion de la TBM y orden de compra 3
Fabricacion de la TBM 12
Desmontaje de la TBM y transporte a obra 3
Montaje en obra 3
Total 21

Tabla I11.7.2 Duracidn de las actividades necesarias para comprar y montar una tuneladora.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

7.3.1.3 Costo de los tuneles construidos con TBM

Las TBMs cuestan millones de ddlares, los cuales deben ser amortizados en al menos el 75%
de la construccion del tunel. EI tramo de tunel realizado con tuneladora es siempre circular lo
que requiere la excavacion y relleno de la parte inferior del tramo, excepto en tineles de gran
seccion en los que se puede aprovechar este espacio. La Figura 111.7.10 muestra el uso del

espacio excavado bajo el pavimento.
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Figura I11.7.10 Galeria de evacuacion bajo la calzada de la Calle 30 Variante Sur de Madrid.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Los TBMs son capaces de reducir los costes en la construccion de tuneles, en comparacion

con los métodos parcialmente mecanizados, debido a los tiempos de ejecucion mas cortos.
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Teniendo en cuenta las circunstancias anteriores, existe una longitud minima para cada tunel
en la que los costes de construccion con tuneladora son iguales a los de los métodos
tradicionales.

La Tabla I11.7.3 muestra los rangos de longitud del tanel en los que los costos de construccion

con TBMs o métodos convencionales alcanzan el punto de equilibrio, segun el diametro del

tanel.
. Longitud a la que se
Diametro del tunel (m) equilibran los costos (km)
4a6 2.5a3.5
6a8 2.0a3.0
8all 3.0a4.0
11a14 2.5a3.5
> 14 1.5a25

Tabla 111.7.3 Duracién en la cual los costos de construccién usando TBMS y métodos convencionales alcanzan el
punto de equilibrio.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Por tanto, es necesario un tunel de mas de 3 km para logra menores costos de construccién con
tuneladora que con un método parcialmente mecanizado. En tlneles de gran diametro, TBMs
empieza a ser rentable en longitudes de mas de 1,5 km.

Para taneles con diametros entre 6 y 8 m, los costes de construccion con TBMempiezan a ser

mas atractivos en tuneles de més de 2,5 km.

7.3.2 TBMs para frentes de tuneles estables

El frente del tanel no tendréa problemas de estabilidad, desde el punto de vista de las tensiones-
deformaciones, cuando el suelo excavado tenga un ICE>130. En estos casos, la Gnica tarea a la
que se enfrenta el TBMs es la excavacion del suelo, ya que la estabilidad de la excavacion estara
asegurada si se dispone de suficiente tiempo de parada. Los tipos de TBMs adecuados para
construir tuneles con caras de tunel estables son TBMs abiertos, de escudo simple y de escudo
doble.

7.3.2.1 TBMs abiertas

Las TBMs abiertas se conocen y cuentan con un cabezal de corte giratorio, equipado con
cortadores de discos, que se empuja contra el frente del tinel mediante cilindros hidraulicos,
que también sirven para mover la TBM. La fuerza de empuje en la cabeza de corte se obtiene
apoyando la tuneladora contra el suelo mediante pinzas accionadas por cilindros hidraulicos.
El terreno excavado se puede ver desde detras del cabezal de corte, aunque tambien se
denominan tuneladoras con tipologia pinza o, simplemente, TBM para rocas duras.

La Figura 111.7.11 muestra el cabezal de corte de una antigua tuneladora abierta de pequefio

diametro y la Figura 111.7.12 muestra una de las pinzas de esta maquina.
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Figura I11.7.11 Cabezal de corte de una tuneladora abierta.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Figura 111.7.12 Pinza de una tuneladora abierta.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

El suelo excavado cae a la parte inferior del paramento del tunel y alli es cargado por cangilones
perimetrales de la picadora que, tras ser elevados, son descargados sobre una cinta
transportadora situada cerca del eje de la tuneladora. Como el suelo excavado no pasa por el
cabezal de corte, sino que es tomado por los cangilones perimetrales, el cabezal de corte es una
superficie continua donde se ubican los cortadores y su superficie abierta es menor al 10% de
su superficie. El soporte del macizo rocoso se realiza con bulones, malla metélica y concreto,
los cuales se colocan detras del cabezal de corte, y de ser necesario colocar un revestimiento,
se hace con concreto colado en el lugar. Los sistemas necesarios para el funcionamiento de la
tuneladora se colocan en remolques de apoyo, que se enganchan a la picadora y son arrastrados
por ella, Figura 111.7.13.
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Figura 111.7.13 Estructura de una tuneladora abierta fabricada por Herrenknecht AG (Alemania).
Fuente: Herrenknecht AG.

Los TBMs abiertos tienen serias dificultades para atravesar terrenos inestables, especialmente
en presencia de agua, por lo que, en estos casos, el terreno inestable debe ser tratado antes de
excavar, como se muestra en la Figura 111.7.14, las modernas TBMs abiertas estan equipadas

para ejecutar paraguas y lechada en el suelo antes de la TBM.

GROUTING OF THE FOREPOLE'S
GROUND L=30m /" UMBRELLAS L=15m

Figura I11.7.14 Ejemplo de perforacién delante de una tuneladora abierta, fabricada por Herrenknecht
(Alemania), para mejorar el terreno a excavar.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

En TBMs abierto, el proceso de excavacion sélo se detiene para empujar las pinzas hacia
adelante, ya que las operaciones para realizar el sostenimiento son simultaneas a la excavacion.
El estrés inducido por las pinzas al suelo es una de las causas que limita el uso de los TBMs
abiertos, ya que este soporte produce presiones de varios MPa, que en ocasiones superan la

capacidad portante del suelo.

7.3.2.2 Escudos

En la metodologia anterior, cuando se necesita colocar un revestimiento, debe hacerse con
concreto colado en el lugar. Para solucionar este problema se plante6 la idea de realizar una
TBM que permitiera colocar anillos formados por dovelas prefabricadas de hormigén armado
que sirvieran tanto de apoyo como de revestimiento, dotando a la TBMs abierta de un escudo
perimetral de acero e instalar un rotor giratorio para ensamblar los anillos de segmento en su

interior, razon por la cual estos TBMs se conocen como escudos.
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El blindaje perimetral de estos TBMs es incompatible con las pinzas en TBMs abiertos; la razén
es que el empuje que requieren los escudos para excavar lo proporcionan los cilindros
hidraulicos, los cuales descansan sobre la ultima dovela colocada. A medida que avanza el
escudo, emerge el tinel completamente construido.

Debido a la coraza perimetral, los escudos tienen proteccion contra pequefios problemas de
inestabilidad que se pueden producir en el terreno excavado, permitiendo excavar tanto rocas
duras como en terrenos de menor resistencia o blandos, donde los cabezales de corte cuentan
con herramientas fijas, como cinceles, raspadores y aberturas para dejar pasar las particulas mas
finas del terreno a fin de evitar el atrapamiento de los discos cortadores.

La principal desventaja de los escudos es que el proceso de excavacion debe detenerse mientras
se ensambla el anillo de dovelas, lo que demora entre 15 y 30 minutos para cada anillo.
Asimismo, en los escudos no existe un apoyo efectivo hasta que las dovelas estan en contacto
con el suelo, lo que ocurre, en los casos mas favorables, a una distancia del paramento del tanel
de entre 10 y 12 m, requiriendo terrenos con tiempos de parada significativos, que no siempre
se logran en terrenos de menor calidad. Ademas, que el anillo de dovelas esta montado en el
interior del escudo, obliga a que el radio exterior del anillo sea unos 15-20 cm menor que el de
la excavacion dando como resultado una distancia radial entre la superficie exterior de los
anillos y el suelo que se denomina "brecha". El hueco complica la carga de los anillos dovelares
y aumenta el hundimiento en tineles de poca profundidad, por lo que hay que rellenarlo con
grava si el tinel se excavaba en roca o con mortero de cemento, si se excavaba en suelo blando.
En ambos casos, debido al angulo de reposo de la grava o mortero, nunca fue posible llenar
completamente el desnivel, lo que incrementd considerablemente la distancia al frente del tinel
sin apoyo. Este problema se soluciona actualmente con materiales de relleno compuestos por
dos componentes: un mortero de arena, cenizas volantes, cemento y bentonita, y un aditivo
catalizador, que asegura el rapido endurecimiento del relleno y permite el relleno completo del

hueco.

7.3.2.3 Escudos dobles

Los escudos dobles fueron creados para solucionar la imposibilidad de excavar durante el
montaje del anillo segmentario afiadiendo otro escudo con pinzas a la tuneladora de escudo
simple, de manera que, durante el montaje del anillo, el escudo doble pudiera funcionar como
una tuneladora abierta, apoyada contra el suelo.

Estas maquinas tienen dos inconvenientes importantes, siendo uno de ellos causado por la caida
de pequefias piedras en el area telescopica cuando la tuneladora esta soportada por las pinzas y
se estd ensamblando un anillo de dovelas, lo que dificulta la operacion de mover el escudo

trasero hacia adelante, conocida como reagarre. Otro inconveniente se deriva de su mayor
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longitud respecto a los escudos simples, para el mismo diametro, porque el suelo excavado debe
ser autoestable en una longitud mayor que cuando se usa TBMs abierto o escudos simples. Para
paliar este problema se han fabricado dobles escudos compactos.

7.3.2.4 Campos de aplicacion de TBMs en frentes de tuneles estables

Para determinar el campo de aplicacion de TBMs cuando un frente de tanel es estable, es Gtil
el indice RME, presentado en la Seccion 111.3.4.1.

A partir de la RME, se defini¢ el concepto de Tasa Media de Avance (ARA) como la tasa de
avance, expresada en m/dia, que se consigue en tramos con longitudes superiores a 30 m y
valores RME similares, y sin paradas excepcionales de la TBM durante la construccion de cada
seccion.

Los valores de ARA obtenidos se estandarizaron para un tunel con un didmetro de excavacion
de 10 m, al que se denomind ARATypitied (ARAT). Para correlacionar los valores de ARAT con
el tipo de tuneladora utilizada en cada caso, se concluyd que los tramos analizados debian
agruparse en dos tipologias definidas por si el suelo excavado con una resistencia a la
compresion uniaxial es inferior o superior a 45 MPa.

Para suelos cuya roca intacta tiene una resistencia a la compresion uniaxial (oci) inferior a 45

MPa, se propusieron las correlaciones que se muestran en la Figura 111.7.15.
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Figura 111.7.15 Correlacién entre el RME y el ARAy, para tramos de tinel excavados en roca con o <45 MPa.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.
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Obteniéndose las siguientes conclusiones:

1. Los TBMs abiertos son menos adecuados para construir tineles en rocas con c¢i<45MPa.

2. Los TBMs mas adecuados para construir tineles en rocas con o¢i<45MPa, son los de Doble
Escudo. Estos TBMs podran trabajar en modo doble escudo en terrenos con un RME>77 y

en modo escudo simple cuando el RME<77.
3. Si RME<77 en todos los tramos del tunel, sera mas rentable utilizar un solo escudo.
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En el caso de tineles excavados en rocas con una resistencia a la compresion uniaxial (oci)

superior a 45 MPa, se propusieron las correlaciones que se muestran en la Figura 111.7.16, del

cual se obtienen las siguientes conclusiones:

1. Con el TBMs existente, las secciones de tineles en rocas con oci > 45 MPa y RME <45 no
se pueden excavar econdmicamente. Estos suelos corresponden a la combinacion de rocas

muy duras y abrasivas en un macizo rocoso poco fracturable.

2. En el rango 70<RME<80, los tres tipos de TBMs estudiados (TBMs abiertos, escudos
simples y escudos dobles) dan rendimientos similares.

3. En terrenos con RME>80 los TBMs abiertos brindan las mejores tasas de avance.

4. Para terrenos con 45<RME<75, los blindajes simples brindan los mejores resultados.

5. Los escudos dobles trabajando como escudos dobles en terrenos con RME>75 y como
escudos simples para RME<75, darian un desempefio razonablemente bueno en ambos

terrenos.
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Figura I11.7.16 Correlacion entre el RME y el ARAT, para tramos de tunel excavados en roca con oci >45 MPa.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

7.3.3 Prondstico de las tasas de avance de TBMs en frentes de tuneles estables

El pronostico de las tasas de avance que se pueden obtener con una TBM al construir un tunel
esta influenciado por las caracteristicas de la roca, masa a excavar, la tuneladora elegida y la
formacion profesional del equipo que debe manipular la tuneladora.

A pesar de las numerosas publicaciones sobre la prediccion de las tasas de avance de TBMs,
no existe una metodologia que resuelva este problema de forma completa y definitiva. Sin

embargo, hay metodologias que han hecho contribuciones importantes a esta tarea.

7.3.3.1 indice de tasa de penetracion de la Escuela de Minas de Colorado

Un modelo para la prediccion del rendimiento de TBMs de roca dura, basado en el calculo de
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la penetracion que se logra en el suelo en una rotacion del cabezal de corte, tiene un indice que
se conoce como tasa de penetracion y debe expresarse en milimetros penetrados en el suelo por
una revolucién del cabezal de corte, aunque a menudo se expresa en mm/hora. El indice PR
estd estrechamente relacionado con el trabajo realizado por los cortadores y el espacio entre
ellos, la figura 111.7.17 ilustra el efecto de un cortador aislado cuando se indenta en la superficie

de una roca con una fuerza F.

DECREASING
PRESSURE AT
THE SIDES

TENSILE
CRACKS

ZONE

MEDIAN (VENT) CRACK

Figura I11.7.17 Efecto producido por la muesca de un solo cortador.
Fuente: Rostami y Ozdemir, 1993.

La fuerza que empuja el cortador crea altas presiones en la superficie del suelo para que el
cortador penetre en la superficie de la roca creando una distribucion de presiones en el suelo
que tiene sus valores mas altos en el area de contacto entre el cortador y el suelo. Estas presiones
crean un area de suelo triturado y provocan grietas por fuerzas de traccion.

Los efectos que se producen cuando dos cortadores adyacentes muelen el suelo, como sucede
cuando gira el cabezal de corte de la tuneladora, se ilustran en la Figura 111.7.18 y dependen del

espaciamiento entre los cortadores.

Insufficient Crack
Length

a. Ridge formation due (o lack of pressure and length of cracks

Optimum Chip Size
Formed

c. Normal cutung with optimum crack length and direction.

Figura 111.7.18 Indentacién de dos cortadores adyacentes.
Fuente: Rostami y Ozdemir, 1993.
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Si el espacio entre ambos cortadores es lo suficientemente grande, actian individualmente,
creando una cresta entre ellos.

Sin embargo, si el espaciamiento entre ambos cortadores es muy pequefio, las grietas de
traccion generadas por ambos cortadores se vinculan entre si, resultando en una fracturacion
excesiva del terreno. Existe un espaciamiento 6ptimo entre cortadores cuando las grietas de
traccion inducidas por cada uno tienen un minimo conexion que induce la formacion, por rotura
a traccion, de una pieza plana de suelo denominada habitualmente "viruta".

El grosor medio de las virutas producidas con la separacion éptima entre cortadores se conoce
como PR y se mide en mm/rev o en m/h. Para calcular el valor maximo de presion de
indentacion (P’) Rostami y Ozdemir (1993) propusieron la siguiente correlacion:

P’ = 100500 + 12170.S + 7.888 o, — 288300,%1 — 192.5% — 0.0001470.2 — 29450 .T — 13000 .R

S espacio entre cortadores (pulgadas)
o... compresion uniaxial de la roca (psi)

o, resistencia a la traccion indirecta de la roca (Prueba Brasileiia) (psi)

T': espesor minimo del disco de corte (pulgadas)
R : radio del disco de corte (pulgadas)

Una vez calculado el valor de PR, se calcula la Tasa de Avance (AR) mediante la expresion:

AR=PR - U
U: es el porcentaje de tiempo en que la TBM esta excavando
El método propuesto por Colorado School of Mines para predecir el PR de una tuneladora tiene

un significado fisico, ya que maneja tanto datos del terreno como de la tuneladora. Sin embargo,
el célculo del AR, establecido para un periodo de tiempo de varias horas, es bastante subjetivo,
ya que el porcentaje de tiempo que la tuneladora esta disponible para excavar es muy variable
y dificil de conocer con precision.

7.3.3.2 Método QTBM

El indice Qrawm, ya presentado en la Seccion 111.3.4.2, permite estimar el PR en suelo mediante

la expresion propuesta por Barton (2003):
PR (%] =50

Barton hace la suposicion que a medida que aumenta el periodo en el que se mide el AR de una

TBM, el AR disminuye. Por tanto, para el calculo del AR se propone la siguiente ecuacion:

sl

T': periodo de tiempo en el que se calcula.
m : coeficiente que controla la disminucion del AR a lo largo del tiempo
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Los valores AR se clasifican en cinco grupos, como se muestra en la Figura 111.7.19.
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Figura I11.7.19 Clasificacion de valores AR.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

La prediccion del rendimiento de la tuneladora basada en el indice Qrem tiene mucho menos
significado fisico que la metodologia propuesta por la Escuela de Minas de Colorado, y la
hip6tesis de que a medida que aumenta la longitud del tonelaje disminuye el rendimiento ha
tenido un desacuerdo importante, debido a la evidencia insuficiente en practica.

7.3.3.3 Metodologia RME

Como se discutié en la Seccion 111.7.3.2.5.4, el ARAT se puede estimar con el RME, para TBMs
abiertos, escudos simples y dobles. ARAT, se determinan valores para las caracteristicas
especificas de cada tdnel, en funcidn de la experiencia del personal de tuneleria, la adaptacion
al terreno excavado y el didmetro del tanel.

7.3.4 Escudos presurizados

Cuando un frente de excavacion presenta problemas de inestabilidad debe ser reforzado
inmediatamente de lo contrario, es muy probable que el suelo en la corona del tunel se
derrumbe. Por ello, se han desarrollado escudos presurizados en el frente del tinel, que permiten
crear una presion directa en el frente del tanel para estabilizarlo.

Actualmente existen dos procedimientos para aplicar presion en el frente del tinel: amasando
el suelo excavado para crear una masa con consistencia plastica o arrastrando el suelo excavado
mezclandolo con una suspension de bentonita y agua, creando un fluido bombeable. Tanto la
masa plastica molida como el fluido con los suelos suspendidos se comprimen y esa presion se
transfiere para estabilizar el frente del tinel. En ambos casos, existe una cdAmara cerrada detras
de la cabeza de corte de la tuneladora donde se comprimen los lodos o suelos fluidizados. Para
aislar la camara de excavacion, que esta bajo presion, se instala una cerradura de doble puerta.
Esta tecnologia siempre se aplica al escudo TBMs y se denomina escudos o hidroescudos
equilibrados con presién de tierra (EPB), dependiendo de como se crea la presion en el frente
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del tunel.

7.3.4.1 Escudos EPB

EPB significa que, en el frente del tanel, se logra el equilibrio entre las presiones que intentan
desestabilizarlo (presiones de agua y tierra) y las presiones estabilizadoras del lodo. Para
mantener la presion del lodo en la camara de excavacion, el suelo amasa la cdmara con un
transportador de tornillo, ubicado dentro de una carcasa de acero para mantener la presion.

La Figura 111.7.20 muestra la seccion longitudinal de un escudo EPB.

EXCAVATION REAR GATE FOR DISCHARGE
/ CHAMBER _-. OF CONDITIONED GROUND
CYLINDERS INSTALLED

SEGMENTS

CUTTERHEAD

SCREW SEGMENT
CONVEYOR ERECTOR

Figura I11.7.20 Seccion longitudinal de un escudo EPB fabricado por Herrenknecht AG.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Como se muestra en la Figura 111.7.21, la presion del lodo se puede variar modificando la fuerza

aplicada al cabezal de corte o variando el flujo del suelo extraido.

Increase/reduce the thrust
on the cutterhead

TR

Increase/reduce the rotation rate of
the screw conveyor

Ground
_ pressure

i W e
e era— ——— ] R SR KR SR L

Figura I11.7.21 Acciones para modificar las presiones generadas por el estiércol en un escudo EPB.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Con base en los estudios realizados por Thewes (2009), la Figura 111.7.22 muestra las
caracteristicas del acondicionamiento del suelo requerido, segin su distribucion
granulométrica, para excavar con escudos EPB.
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Figura I11.7.22 Acondicionamiento del suelo cuando se excava un tanel con EPB-Shields.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

La zona 1, corresponde a terrenos ideales para ser excavados con escudos EPB. Como se indica,
dichos suelos deben tener mas del 30% de finos y no deben contener gravas. La zona 5,
corresponde a terrenos que no deben excavarse con escudos de EPB cuya granulometria se
caracteriza por la ausencia de finos y contiene gravas medianas y gruesas en una proporcion
superior al 40%. En las tres zonas restantes (2, 3 y 4) la intensidad de acondicionamiento del
suelo en la cdmara de excavacion, mediante la adicion de productos quimicos, varia como se

muestra en la Tabla 111.7.4.

Granulometric zone Fines (%) Medium gravels (%) Products added through the cutterhead
2 20-30 <20 Foams

3 20-10 <40 Foams and Polymers

4 <10 <60 Foams, Polymers and fines

Tabla 111.7.4 Tipos de acondicionamiento del suelo.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

El acondicionamiento del suelo genera un aumento de los costes y una disminucion
considerable del ritmo de excavacién si no se realiza de forma adecuada, por lo que es muy
importante conocer con precisién la proporcién de suelo a excavar y su distribucion
granulometrica.

Los cabezales de corte de los escudos EPB tienen dos diferencias principales en comparacion
con el cabezal de corte de la tuneladora para frentes de tlneles estables; uno son los elementos
de corte y el otro es la superficie abierta del cabezal de corte. En general, los escudos EPB
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tendran que excavar en zonas de baja resistencia, principalmente en suelos, ya que el frente del
tinel es més inestable. Para excavar en suelos, la tuneladora no utiliza cortadoras de disco, que
hacen trabajar el suelo a compresion y traccion, sino que utiliza cinceles o raspadores que
excavan el suelo cortando. A diferencia de los TBMs en frentes de tdneles estables, donde los
agujeros en la superficie del cabezal de corte para extraer los terrenos excavados son menos del
10% de su superficie, los escudos EPB tienen una mayor cantidad de agujeros, normalmente
entre el 30 y el 60% de la superficie total del cabezal de corte. EI motivo es que los escudos
EPB buscan las mejores condiciones para amasar el suelo excavado, por lo que dejar pasar el

suelo por el cabezal de corte facilita la consecucion de este objetivo.

7.3.4.2 Hidroescudos

Los Hidroescudos difieren de los EPB en la forma en que se realiza la excavacion del suelo y
en como se transfiere la presion al suelo en la cAmara de excavacion. El transporte terrestre
excavado se realiza hidraulicamente mezclandolo con lodo de bentonita que llena casi toda la
camara de excavacion. De esta forma, al igual que ocurre en los sondeos, el lodo de bentonita
hace que la superficie del terreno sea menos permeable. La presion del lodo de bentonita en la
camara de excavacion se controla regulando la presion del depdsito de aire comprimido creado
en su parte superior. En consecuencia, a lo largo de un tanel construido con hidroescudos debe
haber tres tuberias para garantizar las tres funciones siguientes:

1. Suministro de aire comprimido a la camara de excavacion.
2. Linea de alimentacion de lodo de bentonita.
3. Bombeo de los terrenos excavados suspendidos en lodo de bentonita.

La Figura 111.7.23 muestra la seccion longitudinal de un hidroescudo en el que se ha sustituido
el transportador de tornillo (del escudo EPB), por la tuberia que transporta hidraulicamente el

suelo excavado.
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Figura 111.7.23 Vista longitudinal de un Hidroescudos fabricado por Herrenknecht AG.
Fuente: Herrenknecht AG.
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Debido al efecto de pared impermeable creado con la lechada de bentonita, los hidroescudos
son adecuados para trabajar en suelos arenosos y pedregosos. En la Figura 111.7.24 se distinguen
tres areas para la aplicacion de Hidroescudos.
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Figura 111.7.24 Areas para la aplicacion de hidroescudos.
Fuente: Thewes, 2009.

Con las siguientes caracteristicas:
e AreaA: El suelo no presenta arcilla y el porcentaje de arena es mayor al 10%. Es el terreno

ideal en el que utilizar un hidroescudo.

e Area B: El suelo tiene arcilla y hasta un 40% de particulas finas. En estos terrenos, la
recuperacion de bentonita es mas dificil a medida que aumenta el contenido de arcilla.

e Area C: El suelo tiene menos del 10% de arena y el resto son gravas; esto lo hace muy
permeable y requiere la adicion de materiales de relleno finos para que la lechada de

bentonita pueda ser efectiva.

Un cabezal de corte hidroescudo puede verse como un gran mezclador del fluido compuesto
por agua, bentonita y tierra, por lo que el porcentaje de superficie abierta en el cabezal de corte
puede llegar hasta el 60%. El transporte hidraulico de los terrenos excavados influye
considerablemente en el didmetro de los fragmentos a transportar, por lo que es comun colocar

una trituradora de mandibulas en el cabezal de corte del hidroescudo.
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7.3.4.3 Observaciones sobre las presiones en la cAmara de excavacion

Cuando un escudo trabaja con la camara a presion, a mayores presiones se necesita mas energia
y, ademas, a medida que aumenta la presion en la camara aumenta el desgaste del escudo. Esto
conduce a ARS mas bajos y costos mas altos. Para calcular la presion necesaria en la cdmara
de excavacion, cuando se excava una seccion especifica del tunel, existen varios metodos, como
el de Anagnostou-Kovari donde considera que el equilibrio de la cara de excavacion de un
escudo depende del prisma ilustrado en la Figura 111.7.25.

Figura 111.7.25 Modelo propuesto por Anagnostou-Kovari.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

La presion a aplicar en el frente de excavacion es la necesaria para asegurar la estabilidad del
prisma de tierra se ve afectado por el nivel freatico.

Es de gran importancia definir correctamente la presion a aplicar en la cAmara de excavacion
de un escudo.

En particular, la presion en la camara de excavacion debe calcularse resolviendo un modelo
geomecanica tridimensional y el resultado debe verificarse durante la construccion del tunel,
verificando que los movimientos previstos en los calculos se correspondan razonablemente con

los medidos por el monitoreo, tanto en la superficie y en areas cercanas a la excavacion.

7.3.5 Escudos hibridos

Las TBMs son sistemas muy rigidos, por lo que es bastante dificil y costoso introducir cambios
durante la excavacion para adaptarse a las caracteristicas del terreno. Ademas, dado que el
principal campo de aplicacion de TBMs son los tuneles largos, es muy probable encontrar
terrenos con caracteristicas muy diferentes a las del resto del tanel. En consecuencia, la idea de
un sistema universal de tuneles mecanizados no es realmente conveniente, ya que cada tanel
tiene requisitos especiales como resultado tanto de las condiciones geoldgicas y el disefio
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estructural. Los ingenieros de tuneles deben seguir desarrollando nuevos conceptos y
combinaciones, que tendrdn un amplio efecto para convertir en obsoletas las ideas que hoy
parecen definitivas. La idea de desarrollar una tuneladora con varios modos operativos ha sido
adoptada y desarrollada eficientemente por Herrenknecht en las Gltimas décadas, lo que ha dado
lugar a TBMs hibridas o multimodales. El tipo de TBM para el que se han desarrollado TBMs
hibridos son los escudos abiertos, que deben poder funcionar como hidroescudos o escudos
EPB, como se ilustra en la Figura 111.7.26.

Single Shield TBM

/7 N\

Mix Shield | EPB Shield |

Figura I11.7.26 Concepto de TBMS hibrido.
Fuente: Herrenknecht AG.

Para tener una tuneladora hibrida funcional, el cambio de modo de operacion tiene que
realizarse en el menor tiempo posible, lo que obliga a limitar las intervenciones en la cdmara
de excavacion en la medida de lo posible, ya que el desgaste mecéanico que produce el terreno
excavado, a su paso por los orificios del cabezal de corte, dificulta enormemente estas
intervenciones. La opcion de utilizar TBMs hibridos es muy atractiva, ya que se amplia el
campo de aplicacion de TBMs.

7.3.5.1 Escudos bimodales

Los escudos bimodales, EPB-hidro o abiertos ya se utilizan desde hace afios y cuentan con dos
de los tres principales sistemas de transporte del suelo excavado:

e Cinta transportadora, para el escudo abierto.
e Transportador de tornillo, para el escudo EPB.
e Tuberias de acero, para el hidroescudo.

La coexistencia de dos sistemas de transporte requiere un diametro minimo de la tuneladora,

que ronda los 10 m.
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7.3.5.2 Escudos multimodales

Los escudos multimodales son TBMs que pueden funcionar en los tres modos posibles: abierto,
EPB e hidro. Herrenknecht AG ha desarrollado esta tecnologia en los tltimos afios, que se basa
en la idea de realizar, en los tres modos, el transporte primario de los terrenos excavados por
medio de un transportador de tornillo que transporta el suelo excavado cuando opera en modo
de escudo abierto; el suelo se transforma en lodo cuando esta en modo EPB y se mezcla con
agua y bentonita si funciona como hidroescudo. Cuando el escudo funciona en modo abierto o
EPB, el transportador de tornillo descarga los terrenos excavados en una cinta transportadora a
través de una primera compuerta, que se cierra cuando funciona como hidroescudo para
conducir la mezcla de suelo, bentonita y agua, a través de una segunda compuerta, a la tuberia

que transporta la mezcla al exterior. Herrenknecht AG llama a este tipo de TBM escudos de

densidad variable, ya que el escudo puede adaptarse a las caracteristicas del suelo cuando

cambian las condiciones del suelo.

7.3.6 Observaciones sobre la eleccion de la tuneladora

La tecnologia de las TBMs se ha ido adaptando a muy diferentes tipos de terrenos y a
condiciones constructivas de gran dificultad. Sin embargo, para utilizar con éxito una
tuneladora se debe conocer el terreno a excavar. En los tineles excavados en roca es necesario
evaluar la excavabilidad, la presencia de tramos a lo largo del tanel con suelos de alto
rendimiento y realizar un perfil longitudinal detallado del tunel, con el que se puede seleccionar
el tipo de TBM mas adecuado.

Hay tres opciones: tuneladora abierta, escudo simple y escudo doble; A partir de estas dos
alternativas se puede decidir el tipo de tratamiento en zonas de alto rendimiento: tratamiento
del suelo con tuneladora o trabajo con opciones de presion en el frente de excavacion.

En taneles con paramentos inestables, o mas importante es conocer con precision la
granulometria del terreno a excavar; si se trata de un suelo claramente cohesivo, los escudos
EPB seran los mas adecuados, y si se trata de suelos granulares gruesos, los hidroescudos seran
la mejor alternativa.

La seleccion de un blindaje dual, EPB e hidro, es muy atractiva; pero para saber si es la mejor
opcidn, es necesario evaluar las consecuencias y costes derivados de la necesidad de disponer
de una planta de recuperacion de bentonita.

Finalmente, el problema méas complejo son los tineles que deben excavarse tanto en roca como
en suelo; aunque nuevamente, el mejor punto de partida es tener un perfil geotécnico
longitudinal preciso del terreno a excavar. En estos casos, la eleccion mas importante es si
utilizar una tuneladora para rocas adaptada para trabajar en suelos o una tuneladora para suelos
adaptada para excavar rocas. En ambos casos hay que considerar la posibilidad de cambiar el
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cabezal de la tuneladora, aprovechando una estacion u otra excavacion similar de gran tamafio,
aunque también es una opcion razonable disefiar un cabezal de corte mixto.

7.4 METODOS DE CONSTRUCCION A CIELO ABIERTO

Los taneles a cielo abierto a menudo se denominan "tdneles de corte y cubierta” porque el suelo
sobre el tunel estd completamente excavado y luego se reemplaza por tierra compactada sobre
el tanel, por lo que no se puede desarrollar ningln efecto de arco sobre el suelo, y el relleno
colocado sobre el tunel debe ser considerado como carga muerta.

Entre los métodos de construccion de tuneles a cielo abierto hay dos que son muy utilizados:

corte y cubierta y excavacion entre pantallas.

7.4.1 Método de corte y cobertura

El método de corte y cobertura consiste en excavar una zanja con pendientes autoestables,
construir la estructura del tanel y restaurar el perfil original del terreno rellenando el vacio
creado. Este es un método muy sencillo y seguro, pero poco utilizado en zonas urbanas, debido
a que gran parte de la superficie se ve afectada durante su construccion.

— ""»”**—11 |-**~1~lm X - AR
2m 2m
93m

Figura I11.7.27 Tdnel construido con el método de corte y cubierta.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

7.4.2 Excavacion entre pantallas

Este método de excavacion entre pantallas resuelve el problema del gran impacto superficial,
ya que en lugar de excavar entre dos taludes autoestables se excava entre dos paredes de
hormigon. Con esta solucion, el impacto en la superficie se limita a una franja con el ancho del

tinel como se ilustra en la Figura 111.7.28.

. /FILLING

Ry

—

~CROWN
e

DIAPHRAGM ___ |
WALL WALL

ﬂ | DIAPHRAGM

Figura 111.7.28 Excavacidn entre muros pantalla.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.
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Los muros consisten en médulos de hormigon armado con una longitud de 2,5 m y un espesor

de entre 0,8 y 1,2 m, aunque cuando no hay flujo de agua en el suelo, los muros pueden

construirse mediante pilotes, con diametros entre 1,0 y 1,5 m. Este método constructivo se

utiliza normalmente en zonas urbanas, aunque presenta tres grandes inconvenientes. Uno es el

impacto sobre el tréfico y la actividad comercial, el segundo se deriva de la necesidad de desviar

todos los servicios que pasan por la excavacion y el tercero esta relacionado con el posible

efecto presa que genera el tanel cuando el nivel freético esta cerca de la superficie. Cuando el

nivel freatico esta cerca de la superficie, la construccion de un tunel entre las paredes del

diafragma creara un efecto de presa que alterara la distribucién del nivel freatico. Para evitar

este inconveniente, se pueden disefar sifones transversales, figura 111.7.29.

REGISTRATION
CHAMEER

DRAINING MATERIAL
GRAVEL FILTER

PVC PIPE

e —

1T

@ 400

DIAPHRAGM WALL ——

REGISTRATION
CHAMBER

—— GEOTEXTILE
WATER TABLE
A4

. DRAINING MATERIAL
GRAVEL FILTER

PVC PIPE

INVERT

@ e

|- DIAPHRAGM WALL

Figura I11.7.29 Sifones transversales para evitar el efecto presa tras la construccion del tunel entre pantallas.
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8.1 CONCEPTOS GENERALES

Este capitulo trata de la seleccion de los modelos constitutivos que deben representar, con la
mayor precision posible, el comportamiento tensién-deformacion de una excavacion, siendo
esta actividad la fase principal de la metodologia de Disefio Estructural Activo.

8.2 EL OBJETIVO DE UN MODELO CONSTITUTIVO

El objetivo principal de un modelo constitutivo o criterio de falla, es definir todos los posibles
estados limite de tension-deformacion del terreno, expresandolos como una funcion
matematica, formulada en tensiones y/o deformaciones, ajustadas para cada tipo de suelo segln
sus caracteristicas de tension-deformacion.

8.3 SELECCION DE UN MODELO CONSTITUTIVO

La seleccion del modelo constitutivo para un terreno es el que mejor represente su
comportamiento tension-deformacion, tanto en el dominio el&stico, en la fase de fluencia antes
y después de la falla.

8.3.1 Mecanismos de estabilidad en excavaciones subterraneas

Hoek y Brown propusieron mecanismos de estabilidad para el suelo en taneles, figura 111.8.1,
definiendo cuatro categorias:

TUneles someros

e Macizo rocoso fracturado a media o baja profundidad
e Macizo rocoso masivo a media o poca profundidad

e Macizo rocoso masivo a gran profundidad

Representacion Caracteristicas
* Tuineles poco profundos en suelos o macizo rocoso

meteorizado
* Fluencia del suelo en el frente del tinel y zapatas
* Riesgo de inestabilidad y tiempo de parada corto

* Técnicas de construccion de corte y cubierta, tineles en
* Roca con juntas de bloque parcialmente meteorizada

* Nivel de estrés medio-bajo
* Inestabilidad asociada a caidas de bloques desde techo y

paredes

* Roca masiva con pocas juntas no meteorizadas
« Sin problemas serios de estabilidad

* Macizo rocoso masive a gran profundidad
* Fracasos inducidos por estrés firagil, desconchado y
i estallido con posibles desprendimientos de roca

Figura 111.8.1 Mecanismos de estabilidad para excavaciones subterraneas.
Fuente: Hoek y Brown, 1980.
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8.3.2 Principales modelos constitutivos

El proceso de carga del suelo se inicia con una respuesta elastica que continda hasta que la
carga aplicada alcanza el 40 o 50 % de su resistencia maxima. En ese momento comienza la
fase de cedencia, que continua hasta que se alcanza la resistencia maxima, luego comienza la
fase posterior a la falla y se desarrolla hasta que la muestra se desintegra. Esto varia segun el
tipo de suelo, distinguiéndose cuatro comportamientos diferentes, como se muestra en la Figura
111.8.2.

I.- Brittle IL.- Perfectly ductile
Stress (0‘,-03) in MPa Stress (01-53) in MPa
100 — 100 —
' Fracture
| |
I\ Fracture |
50— [ | 50 — |
| |
[ |
| |
| |
l l
I I [ [ I I I | I I
1 2 3 4 5 1 2 3 4 5
Strain (el) in% Strain (81) in%
II1.- Ductile with softening IV.- Bilinear elasticity
Stress (0,-0,) in MPa Stress (0,-0,) in MPa
A
100 — 100 —
|
|
50 — | 50 —
|
| Fracture
: ; Fracture
I | |
[ I I I | | I [ I T I
1 2 3 4 5 1 2 3 4 5
Strain (g,) in % Strain (81) in %

Figura 111.8.2 Tipos de fallas en rocas.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

El comportamiento fragil, tipico de rocas duras y muy duras o > 70 MPa, se caracteriza por la
pérdida total de resistencia después de alcanzar el valor pico, con una deformacion axial inferior
al 1%.

El comportamiento perfectamente ductil, que se obtiene cuando se mantiene la tension maxima
hasta que se alcanzan deformaciones axiales por encima del 5%, es inusual y solo ocurre en
algunas rocas evaporiticas, como la sal de roca.

El comportamiento ductil con reblandecimiento, tipico de rocas de resistencia baja a media, 10
MPa < o < 70 MPa, es un comportamiento intermedio entre fragil y perfectamente ductil. Para
rocas blandas o suelos, oci < 10 MPa, es comun tener una disminucion en el modulo de

deformacion cuando se acerca al pico de tension en la fase elastica, que generalmente se alcanza
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con deformaciones axiales superiores al 3%.

La falla frégil, la falla perfectamente ductil y la lograda después de la elasticidad bilineal,
pueden ser explicadas por modelos constitutivos formulados sobre esfuerzos, porque en estos
casos se puede suponer que existe una relacion Unica entre esfuerzos y deformaciones.

Sin embargo, como se muestra en la Figura 111.8.3, para fractura dudctil con reblandecimiento,
un valor dado de la tension corresponde a dos deformaciones diferentes, lo que requiere
expresar los modelos constitutivos sobre las deformaciones para este tipo de comportamiento
del terreno.

Stress (61—03) in MPa

Elasticity | Post-failure
100 - |

Fracture

5
Strain (El) in%

Figura 111.8.3 Relacién tension-deformacion en fractura ductil con reblandecimiento.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

8.4 MODELOS CONSTITUTIVOS PARA LA ROCA INTACTA Y EL MACIZO
ROCOSO

Como se sefial6 anteriormente, la ecuacion gque define el modelo constitutivo de un terreno debe
ajustarse a sus caracteristicas especificas con base en los resultados de los ensayos de
laboratorio; pero como estos ensayos se realizan en muestras sin discontinuidades, los
resultados obtenidos representaran inicamente el modelo constitutivo de la roca intacta.

De acuerdo con el efecto de escala, el criterio de falla para el macizo rocoso deberia permitir

estados de tension menos intensos que para la roca intacta, como se ilustra en la Figura 111.8.4.

FAILURE CRITERIA FOR
THE INTACT ROCK

L Triaxial compressions

th of th |
Strength of t! € Gy !

intact rock FAILURE
CRITERIA FOR
THE ROCK
MASS

i
| . - .
i Uniaxigl compressions
Strength of the =

rock mass Omr

Brazilian test

O3 G,

Figura 111.8.4 Criterios de falla para la roca intacta y el macizo rocoso.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.
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Donde se representan las curvas de la roca intacta y del macizo rocoso y, como se puede
apreciar, para un determinado valor de la tension de confinamiento (o3i) existe un valor de la
resistencia del macizo rocoso (omr) que es menor que el de la roca intacta (ori).

8.5 MODELOS CONSTITUTIVOS MAS USADOS

Ante el exceso actual de modelos constitutivos disponibles, debe entenderse que a medida que
aumenta la complejidad de un modelo constitutivo, aumenta la dificultad para obtener datos
reales y representativos que puedan ajustarse a un determinado terreno. En consecuencia, en
los célculos de proyectos de factibilidad y detalle, no tiene sentido utilizar modelos

constitutivos que no estén basados en pruebas de laboratorio.

8.5.1 Modelos constitutivos formulados sobre esfuerzos

Los modelos constitutivos formulados sobre esfuerzos son los mas numerosos, y entre ellos,
Mohr-Coulomb, Hoek-Brown y Cam-Clay son los mas utilizados para el disefio de
excavaciones subterraneas.

8.5.1.1 Modelo de Mohr-Coulomb

El criterio de falla de Mohr-Coulomb fue presentado por Christian Otto Mohr en 1882, basado
en los trabajos desarrollados por Coulomb (1776) afirmando que el terreno falla bajo un

esfuerzo cortante, el cual se puede calcular mediante la siguiente ecuacion:
t=c+o,-tan(¢)

T: esfuerzo cortante (MPa)

¢ : cohesion del terreno (MPa)

0, . esfuerzo normal a la superficie de falla (MPa)
¢ : dngulo de friccion interna (%)

La Figura 111.8.5 muestra la superficie de falla al esfuerzo cortante que de acuerdo con el criterio

de Mohr-Coulomb, se crearia dentro de una probeta sometida a compresion triaxial. Este plano

esta definido por el angulo 6 = 45° + %

1.- Stresses in the testing core I1.- Representation in the Mohr diagram

| Failure surface ST

A A'

Figura 111.8.5 Esfuerzos desarrollados en una probeta ensayada a compresion triaxial, segin Mohr-Coulomb.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.
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La ecuacion 111.8.1 se puede escribir en tensiones principales en la ecuacion 111.8.2:

o+ 1 +seng o

1=0, 3
© 1—seng

o, : tension principal mayor

0, resistencia a compresion uniaxial

0; : tension principal menor

Usada para verificar la idoneidad del angulo de cohesion y friccion adoptado en cada caso, ya
que la resistencia a compresion calculada con esta expresion debe ser similar a los resultados
de los ensayos de compresion uniaxial. Para ajustar el criterio de falla de Mohr-Coulomb a un
terreno especifico, se deben utilizar todas las pruebas disponibles, representandolas en un
diagrama de esfuerzos de Mohr, definido port y on.

Para ello se debe tener en cuenta que, en la mayoria de los ensayos habituales, los esfuerzos

principales de rotura son los que se indican en la Tabla 111.8.1.

Principal stresses
Test G, C3
Uniaxial compression c. 0
Indirect tension (Brazilian test) 30 -or
Triaxial compression o, o, (constant)

Tabla I11.8.1 Tensiones principales en varios ensayos.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Utilizando los criterios de esta tabla, la Figura 111.8.6 muestra el ajuste de la envolvente de falla
de Mohr-Coulomb mediante cinco pruebas: dos pruebas triaxiales, una prueba de compresién
uniaxial, una prueba brasilefia y una prueba de traccion directa. El angulo de rozamiento
interno del suelo (¢) es el que forma la envolvente de rotura de Mohr-Coulomb con el eje on,

y la cohesion es la ordenada en la que la envolvente de rotura corta al eje 7.

T A —Direct tension » Mohr-Coulomb
— Indirect tension o failure envelope

»
L

(0

n

Figura 111.8.6 Determinacion de la envolvente de falla Mohr-Coulomb.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

8.5.1.2 Modelo de Mohr-Coulomb mejorado
El modelo de Mohr-Coulomb asume un comportamiento lineal del suelo, tanto en tracciones
como en compresiones, que difiere del comportamiento real del suelo, como se puede observar

en la figura 111.8.7.
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Mohr-Coulomb

— Direct tension i
failure envelope

A —Indirect tensi

T -~ i Real failure envelope

—1

: Area where the

‘. 7| ground strength | Py~ .
,

is overestimated -

7 - | ,

O,

n

Figura 111.8.7 Comparacion entre la envolvente de falla Mohr-Coulomb y la envolvente de falla real.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Mohr-Coulomb sobrestima la resistencia real del terreno, en la zona donde trabaja a traccion y
en menor medida a compresion. Se ha mejorado este criterio adoptando dos variantes:
1. Se considera que, en la zona a traccion, el valor maximo admisible de on, corresponde
a la resistencia real a traccion del terreno.
2. Se considera que la cohesion (c) y el angulo de friccion del suelo ¢ no son constantes,
sino que dependen de la tension normal que actla sobre la superficie de rotura.
Se pueden definir varios pares de valores (c, ¢) a partir de la tangente a la envolvente de falla

real para un valor dado de on. La figura 111.8.8 ilustra estas dos variantes

Mohr-Coulomb

A failure envelope
N 2 Real fail 1
| -~ eal failure envelope
| L= ?
| 27 ‘
s Area where the 1 /& \
ground strength | \
— is overestimated [ \
[ \
| == | Mohs-Coulomb adjusted |
(J;’;‘ | to the tangent in G|
" | |
-1 |
- | |
s - i B3

Lo 1 G,

ni n

Figura 111.8.8 Mejora del modelo de Mohr-Coulomb, limitando las tensiones a traccién y estimando c y ¢
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

8.5.1.3 Modelo de Hoek-Brown

El modelo de Hoek-Brown resuelve los dos errores principales del modelo de Mohr-Coulomb;
teniendo en cuenta el valor de la resistencia a la traccion del terreno y considerando que la
dependencia entre o1 y o3 no es lineal. La formulacion inicial, cuyo objetivo era definir el

comportamiento de las muestras de roca intacta, es:

2
o; =cr3+\/m *0.+03;+5+0,
g, : esfuerzo principal mayor en la falla
03 esfuerzo principal menor en la falla

m :constante material del suelo
o, resistencia a la compresion uniaxial de la roca intacta

s :constante material del suelo
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La Figura 111.8.9 muestra el criterio de falla de Hoek-Brown, mostrando la posicion de puntos

representativos de ensayos triaxiales, ensayos de compresion uniaxial y tension directa.

-

Hoek-Brown
failure envelope

o

=

=

=

<

=

= | 9

«

wv . .
2 | o, Triaxial
8 =\ =3 .
@ compression
e, i

5 |

=

g

&

8

B s

= Uniaxial

B compression

- Indirect tension (Brazilian test)

Uniaxial tension =—{ | }—=

—=— Tension Compression —#= G
Minor principal stress

Figura 111.8.9 Criterio de falla de Hoek-Brown
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

8.5.1.4 Modelo Cam-Clay

El modelo Cam-Clay fue desarrollado para reproducir el comportamiento tensién-deformacién

de suelos con altos indices de vacios, inicialmente para arcillas normalmente consolidadas o

ligeramente sobreconsolidadas y reproduce un comportamiento elastico no lineal con

endurecimiento a medida que aumenta su compactacion.

Los principales comportamientos explicados con este modelo son los siguientes:

e Durante la fase elastica el modulo de tierra no es lineal.

e Durante el proceso de consolidaciéon, el suelo tiene un médulo de deformacion diferente
dependiendo de si el esfuerzo es mayor o menor que el esfuerzo de sobreconsolidacion.

e Se considera la existencia de estados criticos, que son aquellos estados producidos por un
aumento de la deformacion sin un aumento de la tension efectiva.

Este modelo explica razonablemente bien el comportamiento tensién-deformacion de aquellos

materiales que, debido a su alta relacion de vacios y baja resistencia, son propensos a tener un

empaquetamiento de su matriz durante el proceso de carga.

Sin embargo, este modelo constitutivo requiere de un flujo de informacion elevado que no se

dispone en la etapa de proyecto y por lo tanto sobrepasa los alcances de este trabajo.
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8.5.2 Modelos constitutivos formulados sobre deformaciones

Tanto el modelo de Mohr-Coulomb como el de Hoek-Brown evitan que la presion en el interior
de un elemento exceda los valores dados por las envolventes de falla para cada valor de os. Sin
embargo, ambos modelos permiten mantener constante la tensibn maxima cuando se

alcanza.

Stress (c‘-cj) in MPa

| Modelling with Mohr-Coulomb
or Hoek-Brown

100 — Area where the ground

strength is overestimated
1

AN
/ &
/ N
/ &
N
50 X7
B
‘ L
/ k64
Vi ‘ I Post-failure
Real ground
behaviour
y
L3 e
1 2 3 4 5

Strain (el) in %

Figura 111.8.10 Sobreestimacion de la resistencia del suelo.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Esto, en la préctica, significa que elsuelo tiene un comportamiento elastopléastico que en general
no se corresponde con el comportamiento real de tension-deformacion del suelo.

Para evitar estos problemas se ha desarrollado el modelo constitutivo de ablandamiento por
deformacion. De esta forma, se pueden definir los valores de resistencia a la traccion, cohesion,
friccion y dilatancia, en el post-rotura, en funcion de la deformacion del terreno, como se

muestra en la Figura 111.8.11.

¢ ()

40" — I.- Friction
30° \ C (MPs)
|
n
! I Post-failure 20
| |
| 10—
I

I1.- Cohesion

[ Post-failure
0 +—--- o {—— R
0.01 0,02 0.03 £ 0.01 0.02 0.03 €
“) o, MPa)
v II1.- Dilatancy IV.- Tensile strength
10° 15

I Post-failure

Post-failure
0.01 0.02 0.03 € 0.01 0.02 0.03 €

Figura 111.8.11 Definicién de parametros para un modelo de ablandamiento por deformacién.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Estrada, Cristian Ariel
Flores Romano, Jesus Gabriel
Pagina 200 de 250



UCASAL - Facultad de Ingenieria e Informatica
Seccion I11: Marco Teorico

8.6 MODELOS DEPENDIENTES DEL TIEMPO
Como los modelos descritos anteriormente no tienen en cuenta el efecto del tiempo para
resolver problemas en el disefio de tuneles, por ejemplo, los fendmenos de hinchamiento por

deslizamiento o anhidrita, es necesario utilizar modelos constitutivos especificos.

8.6.1 Modelo constitutivo del fenémeno de fluencia
El fendmeno de fluencia, se caracteriza por desplazamientos del suelo a lo largo del tiempo
cuando se aplica una presion constante. La Figura 111.8.12 muestra la evolucion de la

convergencia vertical y horizontal medida durante casi 19 afos.
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Figura 111.8.12 Convergencias por fluencia en una galeria de investigacion medidas durante 6.910 dias.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Uno de los modelos mas utilizados para simular la fluencia del terreno es el modelo
viscoplastico unidimensional, desarrollado por Rousset (1988), figura 111.8.23.

60% (c, )

. ——

"‘ Si Eer o

Figura 111.8.13 Modelo de Rousset (1988).
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

En este modelo, la deformacion unitaria total (¢) es la suma de una componente instantanea,

compuesta por una componente elastica (¢f), y una componente plastica (P), mas la
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componente de fluencia (ecr), es decir:
E=¢g;+¢,= (82 +6”) +&,,

La deformacion elastica depende del modulo de deformacion y del coeficiente de Poisson del
suelo y es simulada por el resorte de la figura 111.8.20.

La deformacion pléstica se rige por la cohesion y el &ngulo de friccion del suelo y se simula
mediante el control deslizante de la figura 111.8.20.

La deformacién por fluencia se simula mediante un control deslizante y un amortiguador
colocados en paralelo. Este deslizador esta calibrado para que no se mueva hasta que la tensién
aplicada sobre €l supere el 60% de la resistencia del suelo, definida por la cohesién y el angulo
de friccion. Cuando se alcanza este valor, el deslizador permite el movimiento del amortiguador

y aparecen las deformaciones por fluencia, de acuerdo con la siguiente ley:

— n
g, =A0

A y n:son propiedades del suelo

a" : depende de la segunda invariante de tension, que cuantifica cudndo el estado de tensién ya
no es isotropo y permite la fluencia y se calcula mediante la expresion:

" =4/3-J,
1
2= g[(fﬁ — 0,)% + (07 — 03)* + (0, — 03)?]

donde Ay n pueden determinarse mediante las pruebas descritas anteriormente o ajustandolas

a medidas reales de convergencia si el tlnel ya esta construido.

8.6.2 Modelo constitutivo para el hinchamiento de anhidrita

El hinchamiento de anhidrita en excavaciones subterraneas, que se explicé en la Seccion
111.5.7.2.2, conduce a tensiones adicionales del suelo en el revestimientode soporte del tunel
que alcanzan valores de hasta 7 MPa, y ademas suelen aparecer en zonas concretas del
perimetro de excavacién perjudicando el revestimiento de apoyo del tlnel. Estas presiones se
producen por una reaccién quimica cuya velocidad varia en funcién de las caracteristicas del

terreno y de la forma en que se afiade el agua para el inicio y desarrollo de la reaccion.
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9.1 INTRODUCCION

Como se indico en el apartado 111.1.3.1, el soporte del tanel se coloca para reforzar el suelo
excavado para resistir el aumento de las tensiones de corte creadas durante la redistribucion de
las tensiones. Este concepto de soporte del tunel significa que sus elementos deben interactuar
rdpidamente con el suelo excavado y actuar juntos hasta que se estabilice la seccion del tunel.
9.2 HORMIGON PROYECTADO

El Hormigdn Proyectado es un tipo de hormigén elaborado con un tamafio maximo de arido de
10 a 12 mm, con aditivos para acelerar el tiempo de fraguado sin producir una disminucién
significativa de la resistencia. A principios del siglo XX se introdujo un producto similar al
hormigon proyectado, al que se denomind gunita, pero tenia dos diferencias principales en
comparacion con el hormigon proyectado. La mas importante es que los aridos y el cemento se
conducian neumaticamente a través de una manguera, y se mezclaban con agua en su boquilla.
Por tanto, la resistencia de la gunita dependia en gran medida de la habilidad del artillero, por
lo que la calidad obtenida muchas veces no cumplia con los requisitos de disefio, ya que su
resistencia a la compresion uniaxial a los 28 dias apenas superaba los 20 MPa.

La segunda diferencia estaba en los rendimientos obtenidos, que apenas superaban los 2 m*/h,
con elevadas pérdidas por rebote, que superaban el 30% al proyectarse sobre las bovedas de los
tineles. A finales del siglo XX se comercializ6 el proceso de proyeccion himeda que,
combinado con aditivos muy complejos, superaba todas las carencias de la gunita

convirtiéndola en hormigon proyectado.

9.2.1 Componentes basicos del hormigdn proyectado

Las especificaciones basicas del hormigdn proyectado se refieren a los siguientes aspectos:
 Resistencia caracteristica a la compresion uniaxial a los 28 dias, entre 30 y 45 MPa.

+ Tamafio maximo del arido, entre 10 y 12 mm.

+ Cantidad y tipo de cemento en la dosificacion, superior a 400 kg/ma3.

« Asentamiento del hormigon antes de la proyeccion, entre 18 y 20 cm medidos con el ensayo

de asentamiento.

9.2.1.1 Aridos

Los aridos utilizados en el hormigon proyectado se obtienen seleccionando y clasificando
materiales naturales, triturados o una mezcla de ambos. Las arenas mas finas contribuyen a
mejorar la contraccion, mientras que las mas gruesas aumentan el porcentaje de rebote. El uso
de agregados finos o gruesos, o una mezcla de ambos, se realiza de acuerdo al espesor de la

capa de hormigén proyectado a aplicar. En general, no se deben utilizar aridos mayores de 15
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mm, debido a las limitaciones de los equipos de bombeo y también, para evitar las elevadas
pérdidas por rebote. Las arenas con un equivalente de arena inferior al 80% producen
segregacion, mala lubricacion y riesgo de colmatacion y dificultan mucho el alcance de la
resistencia requerida. En la Figura 111.9.1 se muestra la curva de distribucion granulométrica

recomendada por EFNARC para los agregados utilizados en hormigon proyectado.

% Pass

100 — T T T T
90 [ == Maximum (%) 1T
80 [ e Minimum (%) T ‘ :
70 —+ ’ |
60 —
50 T
40 —4—+ ‘
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001 o1
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Figura 111.9.1 Curva Granulométrica para agregados de hormigdn proyectado.
Fuente: EFNARC.

9.2.1.2 Cemento

En presencia de agua agresiva, deben utilizarse cementos resistentes a los sulfatos. Tenga en
cuenta que uno de los elementos que tendra influencia en el periodo de trabajo o "tiempo
abierto™ del hormigon proyectado es el tipo de cemento y su dosificacion. La cantidad de
cemento utilizada en la dosificacion del hormigdn proyectado oscila normalmente entre 400 y
500 kg por metro ctbico en funcion de la resistencia final requerida del hormigon.

9.2.1.2.1 Agua

A la hora de determinar la cantidad de agua que requiere el hormigon, en funcion de la relacion
agua/cemento, también se debe tener en cuenta el coeficiente de absorcion de agua del arido.
La relacion agua/cemento tipico para el hormigon proyectado esta entre 0,35y 0,45. El agua de
amasado no debe contener ningin componente nocivo en cantidades que afecten a las
propiedades del hormigon.

9.2.2 Aditivos

Los aditivos juegan un papel fundamental en el hormigon proyectado para conseguir los
siguientes objetivos:

« Mejorar su resistencia e impermeabilizacion

 Reducir las pérdidas por rebote

* Mejorar el bombeo del hormigén

« Comprobar la vida util de la mezcla
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9.2.2.1 Superplastificantes

Los superplastificantes son el principal aditivo en la dosificacion del hormigon proyectado

debido a que se pueden lograr los siguientes efectos:

» Confieren propiedades cohesivas al hormigon proyectado antes de su proyeccion,
manteniendo una buena trabajabilidad de la mezcla hasta su proyeccion y reducen el rebote
durante la misma.

* Reduccion del contenido de agua de la mezcla, para la misma consistencia, entre un 30 y un
40%.

 Laresistencia final mejora significativamente.

* Mejora de la durabilidad.

Los polimeros sintéticos, como los productos de naftaleno-sulfonatos y melamina-sulfonatos,

se utilizan como superplastificantes. Recientemente, se introdujeron los "hiperplastificantes™

que dieron como resultado una reduccién en la relacion agua/cemento de mas del 40%. La
dosificacion de referencia de superplastificantes es del 1% del peso del cemento y debe
ajustarse a las siguientes caracteristicas:

* Relacion agua/cemento en torno a 0,40 Consistencia fluido/liquido de la mezcla para
permitir el bombeo.

 Trabajabilidad durante mas de 60 o 90 minutos Mezcla homogénea y sin disgregacion de
particulas.

9.2.2.2 Aditivos retardantes del fraguado

Los aditivos retardadores del concreto se utilizan para retrasar el proceso de fraguado del

concreto hasta 36 horas, sin disminuir sus propiedades finales. Los aditivos retardadores del

fraguado son muy utiles cuando la distancia entre la planta de fabricacion de hormigén vy el
lugar de trabajo es grande y cuando la temperatura exterior es muy alta, lo que demanda

mayores cantidades de agua en la mezcla.

9.2.2.3 Aditivos aceleradores de fraguado

Los aditivos aceleradores de fraguado producen dos efectos importantes:

« Cambiar la consistencia del hormigon proyectado a seco-plastico, para mejorar su
adherencia al suelo y reducir las pérdidas por rebote.

 Lograr una resistencia inicial lo mas alta posible, de modo que el hormigon proyectado puede
empezar a actuar como soporte lo antes posible.

El punto negativo es que los acelerantes de fraguado reducen la resistencia final del hormigon,

dentro de los siguientes limites:

» Aproximadamente un 50% con acelerantes de silicatos.
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« Entre un 20 y un 25% con acelerantes de aluminatos.

« Entre 2y 5 % con aceleradores sin alcalis.

Las dosis tipicas de aceleradores de fraguado, expresadas como porcentaje del peso del cemento

en la mezcla, suelen ser las siguientes:

« Entre 8y 12 % para silicatos.

» Entre 4y 6 % para aluminatos.

» Entre 4y 8 % para productos libres de alcalis.

En la actualidad existe una tendencia a utilizar aceleradores libres de alcalis por las siguientes

razones:

« Son productos no causticos que no contienen hidréxidos alcalinos solubles, con un pH entre
3y 5, lo que contribuye a la seguridad y salud en el trabajo.

 Su efecto negativo sobre la resistencia final es significativamente menor.

« Contribuyen mejor a la proteccion del medio ambiente debido a la reduccion de la cantidad
de componentes agresivos; tanto en el hormigén proyectado colocado in situ como en el
material de rebote que se transporta al vertedero.

9.2.2.4 Aumento de la compacidad

Las particulas méas finas presentes en la dosificacion del hormigén son las particulas de
cemento. A finales del siglo XX se empez6 a producir comercialmente silice micronizada,
obtenida como subproducto de la industria de semiconductores, para rellenar los huecos
existentes entre las particulas de cemento en el hormigon y aumentar su compacidad. De esta
forma se consiguen las siguientes ventajas:

« Una mayor cohesion de la mezcla, asi como un aumento de la adherencia al terreno.
 Reduccion del rebote, a niveles inferiores a 10 %.

 Incremento de la trabajabilidad y reduccion del polvo en el sitio de trabajo.

 Incremento de la resistencia a la compresion inicial y final.

 Disminucion de la permeabilidad del hormigon proyectado.

La dosificacion minima de microsilice es de 30 kg por m® de hormigon.

Los productos que contienen nanosilice, que son particulas de silice mil veces mas pequefias
que las de microsilice, mejoran las caracteristicas del hormigon, ya que crean una red inorganica
reactiva y mejoran su compacidad. Ademas, juegan un papel activo en el fraguado del concreto
ya que actlan como puntos iniciales en la cristalizacion. Asi, actia como un ligante que
contribuye a reforzar el esqueleto del hormigon y mejora las siguientes propiedades:

» Hidratacion del cemento.

« Compacidad gunitada, proceso de fraguado y endurecimiento.

 Capacidad anti-segregacion.
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» Reaccion alcali-arido en el hormigon; porque su efecto de 6xido acido neutraliza este riesgo.

* Permeabilidad.

9.2.2.5 Aumento de la ductilidad

El hormigon es un material con una resistencia a la traccién muy baja en comparacion con su
resistencia a la compresion uniaxial, lo que lo hace muy fragil después de la falla. Este
comportamiento fragil no se adapta a los desplazamientos del terreno generados durante el
proceso de redistribucién de tensiones. Para eliminar este inconveniente se desarroll6 una
tecnologia para reforzar el hormigon, que consistia en reforzar el hormigén con fibras de acero
y, unos afios después, con fibras sintéticas.

Las fibras deben estar fabricadas, como minimo, de aceros con un limite elastico de 345 MPa,
pero también se fabrican fibras de aceros con un limite elastico de hasta 1.000 MPa. Las
dosificaciones actualmente utilizadas varian del 0,25% al 1,0%, expresado en porcentaje del
volumen de hormigén, lo que supone de 20 a 80 kg de fibras por m3 de hormigon. Estas
dosificaciones son pequefias y no aumentan significativamente la resistencia, pero hay una
fuerte disminucion en su comportamiento fragil después de la falla, como se ilustra en la Figura
111.9.2.

A Concrete reinforced
with fibres

1,0% of fibres

0,5% of fibres

0,25% of fibres

B
Strain

= Concrete without fibres

Figura 111.9.2 Efecto de las fibras de acero sobre el comportamiento del hormigén después de la falla.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Se piensa que, durante el proceso de fabricacion del hormigon, las fibras se distribuyen
uniformemente por toda la masa de hormigén, de modo que cuando se carga y aparecen las
primeras grietas, las fibras uniran los dos lados de las grietas. Por tanto, se acepta que las fibras
de acero retardan la progresion de las fisuras en el hormigon de forma que éste pierde su
comportamiento fragil y pasa a tener un comportamiento dictil que aumenta con la cantidad de
fibras.

9.2.3 Proyeccion de Hormigon

El hormigdn proyectado se fabrica en plantas de hormigdn convencionales, donde se afiaden a

la mezcla los aditivos y se transportan en camiones hormigoneras normales. Cerca del frente
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del tanel, los camiones o hormigoneras verterdn el hormigon en el robot de hormigon
proyectado. Las dos partes esenciales del robot de hormigén proyectado son la bomba que
impulsa el hormigon a traves de una manguera de goma y la estructura telescopica que soporta
la boquilla de la pistola, controlada a distancia por el operador de la proyeccion. El acelerador
se afiade a la boquilla de la pistola, cuyo caudal se regula mediante una pequefia bomba situada
en el robot y aire comprimido, para acelerar la proyeccion del hormigon proyectado. El aire
comprimido debe tener una presion de entre 5y 6 kg/cm? y puede ser suministrado a través de
la red existente en el tunel o por un compresor ubicado en el robot. Se obtienen las siguientes
ventajas con los actuales robots de hormigon proyectado frente a los antiguos sistemas
manuales:

 No se produce polvo durante la proyeccion.

« Las pérdidas de rebote son inferiores al 10%.

« Las tasas de rendimiento de proyeccion alcanzan los 30 m/h.

« La calidad del hormigdn proyectado es excelente; porque la boquilla de la pistola se puede
colocar cerca de la superficie y con la inclinacién necesaria para hacer una proyeccion
perfecta.

 El operador que realiza la proyeccion esta lejos del area de proyeccion; por lo que se mejoran

las condiciones de salud y seguridad.

9.2.4 Campo de aplicaciones del hormigén proyectado

El hormigdn proyectado tiene tres funciones en tdneles:

« Sellado: preserva el suelo de los cambios de humedad y ademaés actiia como soporte ligero
a corto plazo.

» Revestimiento primario: proporciona la presion radial necesaria para estabilizar las
excavaciones.

» Revestimiento secundario: proporciona un revestimiento funcional al perimetro del tinel.

En las siguientes secciones se analizan estas funciones.

9.2.4.1 Sellado con hormigén proyectado

Luego de la excavacion y remocion de las piezas sueltas del terreno con equipo mecanico para
despegar fragmentos de roca inestable, el terreno debe permanecer estable durante el tiempo
necesario para colocar el sostenimiento. Durante este tiempo los cambios de humedad en el
frente del tanel, provocados por la ventilacion, inciden negativamente en la estabilidad ya que
contribuye a abrir las juntas, con el riesgo de que se produzcan desprendimientos. Desde que
se comercializaron los robots hormigoneras, este problema se eliminé utilizando una capa de

hormigén proyectado de 5 cm de espesor minimo, lo que se conoce como sello. Durante la
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proyeccion del sello, el operador se ubica en el tramo del tunel que ya ha sido apoyado, de
manera que esté protegido de posibles caidas. Para reducir el tiempo en el que el sello alcanza
una resistencia minima, entre 1,0 y 1,2 MPa, se suele acelerar en exceso el hormigdn. En estos
casos, el espesor del sello no se considera para el calculo del apoyo, debido a la posible pérdida

significativa de resistencia a largo plazo.

9.2.4.2 Revestimiento primario de hormigon proyectado

El hormigdn proyectado proporciona una buena interaccion entre el suelo y el soporte, aunque
no es tan buena como la interaccion que se obtiene con los bulones. Sin embargo, el hormigén
proyectado tiene una ventaja sobre cualquier otro tipo de apoyo, que es la alta presion radial
gue se consigue. Como ya se menciond, un soporte de tlnel hecho de hormigdn proyectado
debe combinarse con arcos de acero. Cuando se utiliza hormigon proyectado como elemento
de soporte, el espesor de las capas alcanza los 80 cm en casos extremos, aunque se recomienda
proyectar en capas de hasta 20 cm de espesor. La resistencia a la compresion uniaxial requerida
para el hormigon proyectado a los 28 dias suele ser de 35 MPa, pero 45 MPa se pueden alcanzar

facilmente con una fabricacion cuidadosa.

9.2.4.3 Revestimiento secundario de hormigén proyectado

El hormigdn proyectado utilizado en el soporte secundario tiene dos ventajas en comparacion
con el hormigoén colado in situ. Una es que incorpora parte de los desbordes al tramo resistente
del tunel; y la otra es que son posibles revestimientos de menos de 30 cm de espesor, que no se
pueden lograr con hormigon colado en sitio. El ahorro asociado a estas dos ventajas se
maximiza en taneles cortos, donde el impacto econémico de utilizar un carro de encofrado es
importante y en tuneles con poca agua, donde el hormigdn proyectado se puede realizar sin
problemas. El nivel de calidad alcanzado en la fabricacién y proyeccién del hormigén, permite

la utilizacion de este material como revestimiento de tuneles sin ningun problema.

9.2.5 Especificaciones de disefio del hormigén proyectado

Al igual que otros tipos de soporte, actualmente el hormigon proyectado se disefia mediante la
resolucion de modelos geomecéanicos, que permiten conocer la distribucion de los momentos
flectores, axiales y cortantes. Cuando el espesor del hormigon proyectado es inferior a 30 cm,
se modela con un elemento estructural "shell"; pero cuando el espesor es mayor, puede ser
mejor modelarlo usando los elementos del modelo, asignandoles las propiedades especificas
del hormigdn proyectado y su variacion durante el proceso de fraguado. Las propiedades
requeridas para los calculos son las siguientes:

+ Resistencia a compresion uniaxial (N/m?) y su evolucion en el tiempo.

+ Modulo de deformacion (N/m?) y su evolucion en el tiempo.
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 Relacion de Poisson Densidad (kg/m3).
« Resistencia residual después de la falla (N/m?).
 Propiedades de la interfaz entre el elemento estructural y el suelo (rigidez normal y tangente,

modelo de falla, etc.).

9.2.6 Control de hormigén proyectado
Las siguientes secciones explican los principales ensayos que deben realizarse en muestras de

hormigon proyectado.

9.2.6.1 Ensayo de equivalente de arena
La determinacion del equivalente de arena del agregado fino en el hormigén proyectado es
fundamental, ya que los equivalentes de arena por debajo del 80% hacen imposible obtener una

buena resistencia del hormigon.

9.2.6.2 Resistencia a una edad temprana

La determinacion de la resistencia a compresion uniaxial del hormigon proyectado a una edad
temprana, inferior a 1 hora, es fundamental para asegurar el correcto desemperio del sello. Estas
resistencias se miden con un penetrémetro de aguja, que se puede utilizar entre 15 y 120
minutos después de la proyeccion de hormigon y permite estimar la resistencia del hormigén
en el rango de 0,2 a 12 MPa.

A edades entre 1y 24 horas, el método mas comun utilizado para estimar la resistencia es una
prueba de arranque con clavos de acero, los cuales se perforan en el hormigdn proyectado con
una pistola de clavos. Para estimar la resistencia a la compresion uniaxial del hormigon
proyectado utilizando este método, es necesario medir la longitud de penetracion del clavo y la
fuerza necesaria para sacarlo.

Todos los métodos existentes para determinar la resistencia del hormigén proyectado a una
edad tierna requieren el acceso al sitio donde se ha proyectado el hormigén, lo que es un riesgo.
Para eliminar este problema, se esta desarrollando un método en la Universidad de Cambridge
(Reino Unido) para medir la resistencia del hormigon proyectado utilizando iméagenes

infrarrojas.

9.2.6.3 Resistencia estandar del hormigon proyectado

En el hormigon proyectado, al igual que en el hormigon colado in situ, la resistencia de
referencia se alcanza a los 28 dias, aunque debido a su fraguado acelerado, la resistencia a
compresidn uniaxial también se alcanza entre tres y siete dias. A diferencia del hormigén colado
in situ, las muestras de ensayo para determinar la resistencia a la compresion uniaxial del
hormigon proyectado tienen 6 cm de diametro y 12 cm de altura. Estos ejemplares se extraen

de cubetas cuadradas de 50 cm de lado y 15 cm de espesor que se rellenan in situ.
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9.2.6.4 Resistencia a la traccién del hormigén proyectado reforzado con fibras

Uno de los parametros mas relevantes para caracterizar el comportamiento de un hormigén
reforzado con fibras es su resistencia a la traccion y existen dos ensayos especificos para
determinar este parametro.

El primer ensayo consiste en la rotura a flexion de prismas de hormigon armado con fibras, que
tienen una longitud de 550 mm y una seccion cuadrada de 150 mm de lado.

La segunda prueba es la prueba de Barcelona, se realiza sobre probetas de 15 cm de didmetro
y 15 cm de altura, que tienen la ventaja de pesar sélo 6,5 kg y se pueden extraer del hormigon
ya proyectado. La figura 111.9.3 muestra el esquema de la prueba de Barcelona y un espécimen

listo para ser ensayado.

Figura 111.9.3 Esquema y realizacion de la prueba de Barcelona. |. Esquema de la prueba. 2. Muestra lista para
ser analizada.
Fuente: Aire, Molins y Aguado, 2013.

9.2.6.5 Control del espesor del hormigén proyectado

El control del espesor del hormigdn proyectado ha sido uno de los aspectos mas dificiles en la
aplicacion de esta técnica debido a que es imposible determinarlo por observacion visual. El
método mas eficaz para controlar el espesor del hormigon proyectado es colocar clavos sobre
la superficie a proyectar, cuya longitud debe quedar completamente cubierta por el hormigon
proyectado.

El segundo método maés eficaz consiste en realizar perforaciones, de unos 10 mm de diametro,
con las que se detecta la transicion del hormigén a la roca durante su perforaciéon y se mide el
espesor real del hormigon proyectado. Recientemente, unos robots equipados con un escaner
topografico han permitido medir el perfil transversal de las secciones a proyectar antes y
después de la proyeccion, lo que permite estimar el espesor proyectado.

9.3 MICROPILOTES (FOREPOLING)

Los micropilotes son tubos de acero de unos 100 mm de didmetro y 10 mm de espesor, que se

encuentran adheridos al suelo mediante lechada de cemento y tienen longitudes entre 9y 25 m.
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Tambien Ilamados antepechos, tienen dos aplicaciones muy diferentes en la construccion de

taneles: (i) paraguas de soporte temporal y (ii) apuntalamiento estructural de algunos tuneles.

9.3.1 Paraguas de apoyo temporal

Los paraguas de apoyo temporal estan constituidos por una disposicion en abanico de
micropilotes que rodea parte del coronamiento del tinel y paralelos a su eje. En la Figura
111.9.24 se muestra un tramo longitudinal de tdnel con sombrilla de micropilotes, donde se
construyen para controlar el desarrollo de desbordamientos que aparecen en tramos de tdneles
con fluencia muy intensa, ICE < 15, aunque deben ser utilizados sistematicamente en las bocas

de los tuneles como medida de seguridad.
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Figura 111.9.4 Seccién longitudinal del tinel con paraguas de micropilotes.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

En tineles excavados a seccién completay en las bocas de los tineles se pueden utilizar equipos
de perforacion equipados con alimentadores de hasta 15 m de longitud, que pueden ejecutar
micropilotes de hasta 25 m de longitud sin mayores desviaciones. Los equipos de perforacién
con avances de 15 m requieren maquinas muy voluminosas y su uso crea dificultades en muchos
tlneles. Por esa razon, dejaron de usarse cuando se comercializaron sistemas de perforacion de
micropilotes que se podian colocar en los jumbos estandar. En estos sistemas, los tubos de acero
y las barras de perforacion se introducen en el suelo al mismo tiempo, sin someterlos a ningun
tipo de fuerza, uniéndolos en tramos sucesivos hasta longitudes de 12 a 15 m, dependiendo del
tipo de suelo. Una vez finalizada la perforacion, se retira la parte central de la broca, quedando
los tubos de acero listos para ser inyectados. Estos sistemas son mucho mas rapidos que los
equipos de perforacion con avances largos; pero, como se indica, con ellos, la longitud del

paraguas no puede exceder de 15 m.
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9.3.2 Apuntalamiento

Cuando los tuneles se construyen en terrenos de muy mala calidad, puede haber problemas de
asentamiento con el soporte de la estructura que constituye el soporte del tinel. Estos problemas
se controlan facilmente apuntalando la base del soporte del tinel con micropilotes, como se

muestra en la Figura 111.9.5.
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Figura 111.9.5 Apuntalamiento de micropilotes de un soporte de tunel.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

En estos casos, es muy importante disefiar dos vigas de arriostramiento que contengan los
extremos superiores de las dos filas de micropilotes, para evitar que los micropilotes penetren

en el apoyo, lo que haria ineficaz el uso de micropilotes.

9.3.3 Disefio de las sombrillas de micropilotes

Los micropilotes en una sombrilla funcionan de una forma compleja que puede considerarse
como una viga empotrada en el terreno, sustentada por arcos de acero. También es necesario
tener en cuenta una superposicion entre los parasoles, entre 3 y 4 m de longitud, ya que esto
tiene un impacto significativo en el modelado del disefio.

Cuando se utilizan micropilotes para apuntalar el apoyo, su funcionamiento es mas sencillo, ya
gue trabajan a compresion transfiriendo las cargas al suelo por el rozamiento en la superficie
lateral de los micropilotes y por compresion, en la punta del micropilote. En ambos casos, la
mejor manera de calcular los micropilotes es integrarlos en los modelos de calculo
geomecanico, lo que requiere conocer los siguientes datos:

» Diametro de perforacion (m).

+ Resistencia a compresion uniaxial de la lechada (N/m?).

* Interior y exterior diametro del tubo de acero (m).

+ Resistencia a la traccion/compresion del acero (N/m?).

+ Moddulo de elasticidad del acero (N/m?).

+ Relacion de Poisson del acero.
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» Propiedades de la interfaz entre el elemento estructural que modela el tubo y la tierra;
Rigidez normal y tangencial

9.4 APOYOS COMPRESIBLES

En tramos profundos de tdneles que deban construirse en terrenos de muy mala calidad, con
valores ICE claramente inferiores a 15 puntos, apareceran fuertes cedencias en el perimetro del
tanel, que pueden no ser controlados por los apoyos convencionales y la seccion del tunel puede
disminuir progresivamente su tamafio hasta que el apoyo sea ineficaz. La Figura 111.9.6 ilustra
esta situacion en un tramo de tanel, excavado a una profundidad de 1.500 m, utilizando la
metodologia de las curvas caracteristicas.
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Figura I11.9.6 EIl concepto de estabilizacion de un suelo de muy mala calidad en un tdnel profundo.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

El punto de partida de la curva caracteristica de excavacion corresponde a la tension radial oy
=40 MPa sin deformacion. El esfuerzo de 40 MPa se toma de un estado de esfuerzo
hidrostatico Ko=1 que es consistente con un suelo altamente productivo a gran profundidad.
La transicion de elasticidad a fluencia tiene lugar aproximadamente a ;=20 MPa con £=0.5%.
A partir de este punto, las deformaciones crecen rapidamente hasta que la tension radial alcanza
su minimo a una deformacion de e=4.5%. A partir de la tension radial minima, a medida que
aumentan las deformaciones, también lo hace la tension radial hasta alcanzar la deformacion
limite e=8% en la que la excavacion colapsa.

Si se coloca un apoyo convencional, marcado con 1 en la Figura 111.9.26, a una deformacién
del 1%, se comprueba que no es posible estabilizar la excavacion, aunque la tension radial
proporcionada por el apoyo sea de 10 MPa, que es un valor extremadamente alto. Como
alternativa, se puede disefiar otro apoyo, marcado con 2, para estabilizar la excavacion, el cual,
cuando se alcanza un esfuerzo radial de 5 MPa, mantiene este esfuerzo, aunque aumente la
deformacion, lo que puede estabilizar la excavacion en una tension del 3,5%.

Desde un punto de vista practico, se puede obtener un soporte con un comportamiento elastico-
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plastico practicamente perfecto, colocando en el soporte tiras longitudinales de elementos
comprimibles. En estos casos, el problema méas importante a resolver es como disefiar un apoyo
combinado, que combine la alta deformabilidad de los elementos compresibles con la reducida
capacidad de deformacidon de los elementos de apoyo convencionales, particularmente los arcos
de acero. En los siguientes apartados se presentan las caracteristicas mas relevantes de algunos

elementos comprimibles que se comercializan.

9.4.1 Cilindros coaxiales compresibles

Entre 1996 y 1999, el grupo geotécnico de la Universidad de Graz, Austria, desarrolld
elementos compresibles, denominados controladores de esfuerzos de revestimiento (LSC), los
cuales, en su version mas moderna, estan hechos de tres cilindros coaxiales, como se muestra

en la figura 9.7, que se pueden acortar 200 mm bajo una carga de 200 kN.

Figura 111.9.7 Cilindros compresibles LSC.
Fuente: Moritz, 1999.

9.4.2 Conglomerados compresibles

Los conglomerados compresibles, comercializados bajo el nombre de hormigén de alta
deformabilidad (HiD-con), estdn compuestos por cemento, fibras de acero y particulas huecas
de vidrio y tienen forma de ladrillo. Los ladrillos HiD-con pueden tener una deformacion del
50% de su espesor inicial, pero esta alta deformacion depende de los otros elementos de soporte;

esto sucede con todos los elementos compresibles.

9.4.3 Tubos compresibles entre placas de acero

Otra solucidn para construir elementos de alta deformabilidad es colocar tubos, que puedan ser
aplastados de forma controlada, entre placas de acero.

9.5 ANILLOS SEGMENTALES

Los anillos compuestos por dovelas de hormigén armado se utilizan en Tuneladoras blindadas,

para actuar como soporte del tunel.
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9.5.1 Caracteristicas geométricas

El disefio geométrico de los anillos debe cumplir con los siguientes criterios:

« Los anillos deben soportar todos los esfuerzos generados durante su fabricacion, transporte
e instalacion.

« En tdneles profundos, se deben considerar adecuadamente las cargas generadas por la
presion del suelo sobre los anillos.

« Lainstalacion de los anillos debe ser facil y realizarse en el menor tiempo posible.

9.5.1.1 Longitud y espesor de los anillos de revestimiento

La longitud de los anillos, que oscila entre 1 'y 2 m, depende de la curvatura del tinel a trazar
por la tuneladora y del espacio disponible para manejar las dovelas dentro del Escudo. Como
regla general, para diametros de excavacion entre 8 y 10 metros los anillos tienen una longitud
de 1,5 m; mientras que para didmetros de excavacion superiores a 10 m su longitud aumenta
progresivamente hasta llegar a 2 m. El espesor de los anillos depende del didmetro del tanel y
de los factores del terreno, principalmente la presencia de un nivel freatico. La figura 111.9.8
muestra la relacién entre el espesor de la dovela (E) y el didmetro interior (Di) de varios tlneles,
expresado en %, y el diametro interior de cada tinel.
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Figura 111.9.8 Relacidn entre el espesor de la dovela y el diametro interior del tanel (%).
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Esta figura muestra que el valor minimo de E/Di-100, para diametros de tanel entre 7 m y 13
m, es constante y casi igual al 3%. Para diametros menores a 7 m, los valores minimos de
E/Di-100 aumentan a medida que disminuye el diametro interior del tunel, debido a que el
espesor de la dovela comienza a verse influenciado por las condiciones de manejo y
almacenamiento. En tuneles con un didmetro interior mayor a 13 m, los valores minimos de
E/Di-100 también aumentan, debido a que en estos tuneles muchas veces se disefian estructuras
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para aprovechar el espacio disponible.

9.5.1.2 Geometria de los segmentos

Todos los anillos tienen al menos un segmento que cubre un angulo mucho menor que los
demas y tiene forma trapezoidal, de manera que hace el papel de una "llave™ que puede cerrar
el anillo facilmente. El disefio, dimensionamiento y construccion de segmentos de hormigén
prefabricado instalados en la parte trasera de una tuneladora, muestra tres tipos de anillos, con
caras transversales paralelas, segun la forma:

+ Segmentos rectangulares.

+ Segmentos paralelogramicos.

» Segmentos trapezoidales.

9.5.1.2.1 Anillos con caras transversales paralelas y segmentos rectangulares

En estos anillos, los segmentos tienen caras transversales paralelas, excepto la llave y los
contras segmentos, como se muestra en la Figura 111.9.9. En esta figura, los segmentos estan
numerados de acuerdo con su orden de colocacion.

TUNNEL EXCAVATION DIRECTION
0\

STANDARD SEGMENT - KEY

¢

Figura 111.9.9 Anillo con caras transversales paralelas y segmentos rectangulares.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Este tipo de aro se utilizaba habitualmente cuando las uniones entre dos aros contiguos se
sujetaban con tornillos que se introducian en sus alojamientos cuando las dovelas ya estaban

colocadas.

9.5.1.2.2 Anillos de caras transversales paralelas y segmentos paralelogramo
Se desarrollaron los segmentos del paralelogramo que se muestran en la figura 111.9.10. Con

TUNNEL EXCAVATION DIRECTION
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este tipo de anillo se requieren dos llaves, colocadas en posicion inversa.

Figura 111.9.10 Anillos con caras transversales paralelas y segmentos de paralelogramo.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.
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9.5.1.2.3 Anillos de caras transversales paralelas y segmentos trapezoidales
Los anillos de caras transversales paralelas y segmentos trapezoidales fueron desarrollados para
que la excavacion pudiera continuar antes de terminar el montaje. Para ello, los anillos tienen

un namero par de segmentos con la misma forma, como se muestra en la figura 111.9.11.
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Figura 111.9.11 Anillos con caras transversales paralelas y segmentos trapezoidales.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Para el montaje del anillo se colocan primero las dovelas pares, y sobre ellas se apoyan los
gatos de empuje de escudo, de manera que se puede continuar con la excavacion mientras se
ensamblan las dovelas impares. La instalacion de la segunda mitad de los segmentos es muy
dificil, ya que todos estos segmentos se colocan como si fueran "llaves"”, lo que aumenta el
tiempo de montaje de los anillos. Por esta razon, este tipo de anillo no ha sido muy utilizado.
9.5.1.3 Anillos para trazar curvas

Para secciones curvas, es necesario disefiar segmentos conicos simétricos o asimétricos, como

se muestra en la Figura 111.9.12.

L-ASYMMETRICAL TAPERED RING 11.-SYMMETRICAL TAPERED RING

Figura 111.9.12 Segmento conico.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

El estrechamiento (c) se define como la diferencia entre la longitud maxima (Lmax) Y minima
(Lmin) del segmento. La Figura 111.9.13 muestra un tunel construido con segmentos conicos

simétricos que describen una curva de radio R.
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Figura 111.9.13 Curva descrita por un tunel construido con segmentos conicos simétricos.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

En este caso, el estrechamiento necesario (c) es calculado mediante la expresion:

c_D1
R

D: didgmetro del anillo exterior.

L. longitud del anillo.

R: radio de la curva.

9.5.1.3.1 Anillos convencionales

Los anillos convencionales estan compuestos por segmentos de diferente longitud. Los anillos
convencionales tienen la ventaja de que el segmento inferior, al tener una posicion fija, puede
tener el tamafio adecuado para acomodar las vias temporales que dan acceso al frente del tdnel,

como se muestra en la Figura 111.9.14.

Figura 111.9.14 Anillo convencional con el segmento inferior preparado para acomodar las pistas temporales.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.
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9.5.1.3.2 Anillos universales
Los anillos universales estan constituidos por segmentos conicos todos iguales excepto la llave,
que cubre la mitad del angulo con respecto a los demas. Los n segmentos que componen un

anillo universal se pueden colocar en 2n-1 posiciones, como se ilustra en la figura 111.9.15, que

muestra las 13 combinaciones posibles en un anillo universal compuesto por siete segmentos.

Figura 111.9.15 Detalle de las 13 combinaciones posibles de un anillo universal de siete segmentos.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Los anillos universales tienen una gran cantidad de posibles combinaciones de segmentos. El
problema es que no es posible mantener el segmento inferior en una posicion fija para acomodar
las pistas; porque los segmentos cambian de posicion segun la configuracion seleccionada. Este
problema se resuelve colocando una pieza adicional de concreto, como se muestra en la Figura

111.9.16, que actia como un segmento inferior para acomodar las vias.

Figura 111.9.16 Anillo universal con pieza de hormigén para alojar las vias provisionales.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.
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9.5.1.4 NUumero de dovelas en cada anillo

El ndmero minimo de dovelas por anillo es de cuatro en aquellos anillos con dovelas
hexagonales para tuneles cuyo didmetro sea inferior a 5 m. A partir de 5 m, el nimero de
segmentos aumenta progresivamente; siendo razonable encontrar de siete a nueve en aquellos
tuneles cuyo didmetro se encuentre entre 8 y 12 m. Los dos criterios basicos para determinar el
namero de segmentos en un anillo son facilitar el montaje del anillo y evitar dafiar los segmentos

durante su almacenamiento y manipulacion.

9.5.2 Terminacion de las dovelas

Los anillos deben cumplir las funciones requeridas tanto para el sostenimiento como para el
revestimiento. Para ello, las dovelas deberan disponer de complementos que permitan su
correcta conexion y que sean impermeables y, en el caso de tuneles profundos, adaptarse a
grandes desplazamientos del terreno.

9.5.2.1 Junta de estanqueidad

Los anillos deben ser funcionales como revestimiento de tdneles, por lo que deberan
impermeabilizar cuando esta condicion sea requerida. Para la impermeabilizacion de los anillos
se utilizan juntas de material elastico que, al ensamblar los anillos, se comprimen para evitar el
flujo de agua. Si existen presiones de agua elevadas, es imposible que los anillos, incluso con
juntas de estanqueidad, logren la impermeabilizacion del tunel, en estos casos, para conseguir
la impermeabilizacion, no queda otra solucion que adosar a los anillos un revestimiento de

hormigdn armado, como el que se muestra en la figura 111.9.17.
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Figura I11.9.17 Revestimiento impermeable de hormigén armado adosado al anillo
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design
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9.5.2.2 Elementos de conexion

Los segmentos deben tener elementos de conexidn que permitan un facil montaje del anillo y
eviten la union discontinua entre dos anillos adyacentes; asi se han desarrollado los elementos
de conexion que se explican a continuacion.

9.5.2.2.1 Pasador hembra

Los pasadores hembra se utilizan para permitir el posicionamiento correcto de dos segmentos
adyacentes en el mismo anillo. Son barras de plastico, de unos 60 cm de longitud y 30 mm de
didmetro, que se fijan en unos alojamientos especificos del segmento, para encajar en los
alojamientos del segmento contiguo.

9.5.2.2.2 Conectores longitudinales

Los conectores longitudinales cumplen una tarea similar a la de los pines hembra al conectar
los segmentos de dos anillos adyacentes. La figura 111.9.18 muestra un despiece de un conector
longitudinal, que consta de una varilla roscada, que encaja en dos alojamientos realizados en
los tramos a unir, y un centralizador.
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Figura 111.9.18 Elementos de un conector longitudinal.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

9.5.2.2.3 Pernos de encaje

Tanto los pines hembra como los conectores longitudinales estan disefiados para facilitar el
montaje de los anillos. Para conseguir anillos més rigidos es necesario utilizar pernos hembra.
La figura 9.19 muestra un perno de encaje utilizado para unir dos segmentos de un anillo y los

agujeros disefiados para acomodar el perno de encaje en cada segmento.
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Figura 111.9.19 Perno de encaje entre dos segmentos. I. Perno de encaje. 1. Montaje de un perno de encaje.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Los tornillos de cabeza hueca son fundamentales para garantizar el correcto funcionamiento de
las juntas de impermeabilizacion. Sin embargo, en algunos tlneles ferroviarios se retiran
después de haber montado los anillos para evitar fugas y en algunos taneles hidraulicos, si se
instalan, es necesario tapar las cavidades para reducir las pérdidas por friccién cuando el agua
fluye.

9.5.2.3 Elementos compresibles

Si se utilizan dovelas en tramos de tunel donde se esperan grandes deformaciones,
correspondientes a valores ICE inferiores a 15 puntos, los anillos deben estar disefiados para
hacer frente a grandes movimientos del terreno. Aunque este problema no esta definitivamente
resuelto en la actualidad, existen dos técnicas que intentan conseguir este objetivo. La primera
posibilidad es incluir en los anillos los elementos compresibles “controladores de esfuerzos”,

presentados en la Seccion 111.9.6.3, como se ilustra en la Figura 111.9.20.

Figura 111.9.20 Elementos Stress Controller fijados al anillo.
Fuente: Bochumer Eisenhiitte.

Esta opcidn requiere un disefio cuidadoso del anillo y la fabricacién de algunos segmentos con
dimensiones diferentes en tramos de tunel donde se esperan deformaciones habituales, la otra

opcion es rellenar el hueco entre los anillos y el suelo con un mortero de cemento comprimible,
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tipo Compex que, como se muestra en la Figura 111.9.21, tolera deformaciones de hasta el 65%
para una tension de 5 MPa.
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Figura 111.9.21 Deformacién de un mortero Compex en compresion.
Fuente: Schneider & Cie.

9.5.3 Fabricacién, manipulacién y almacenamiento de las dovelas de revestimiento
Las dovelas de revestimiento de tlneles se fabrican en plantas de hormigon armado, siguiendo

el proceso que se muestra en la Figura 111.9.22, que incluye un horno para el fraguado acelerado
y controlado del hormigén.
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Figura 111.9.22 Planta de hormigoén, con horno, para la fabricacion de dovelas de revestimiento.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.
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Desde finales del siglo XX, el refuerzo de acero convencional se ha complementado y, en
ocasiones, reemplazado por completo por fibras de acero, que sin duda tienen la ventaja de
evitar dafios en los bordes de los segmentos donde no existe refuerzo. Este efecto se ilustra en
la Figura 111.9.23.

(IT)

)

Figura 111.9.23 Roturas en los bordes de las dovelas reforzadas con barras de acero convencionales. 1. Por
compresion entre dos segmentos. I1. Por la compresién que producen los gatos de empuje.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Estos defectos se evitan cuando se incluyen fibras de acero en el hormigdn, con una cantidad
minima de 30 kg de fibras por m3 de hormigon. Dadas las ventajas de las fibras de acero en el
control del desarrollo de fisuras en el hormigon, es conveniente sustituir parte de la armadura
por fibras de acero o incluso, sustituirla por completo.

9.5.4 Disefio de las dovelas

Para el disefio de las dovelas de revestimiento es necesario considerar los esfuerzos generados
durante el proceso de desmoldeo y almacenamiento y los generados durante el montaje en el
tanel.

9.5.4.1 Cargas durante el proceso de desmoldeo y almacenamiento

Las tensiones en las dovelas durante el proceso de desmoldeo se suelen calcular mediante
modelos sencillos, que reproducen razonablemente bien las tensiones reales. La figura 111.9.24
muestra un modelo utilizado para calcular los esfuerzos durante el apilamiento de los segmentos

que componen un anillo.

Figura 111.9.24 Modelo para calcular los esfuerzos generados durante el apilamiento de las dovelas
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design
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Como ya se ha mencionado, el desmoldeo suele ser la operacion mas critica a la que deben
someterse las dovelas de revestimiento, antes de ser colocadas en el tanel. Para determinar con
precision estos esfuerzos, es util realizar calculos en modelos tridimensionales, como se ilustra

en la Figura 111.9.25.
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Figura 111.9.25 Distribucién de los esfuerzos de traccion en la dovela por la succion aplicada para desmoldarla.
I. Desmoldeo. II. Modelo del proceso de desmoldeo. IlI. Distribucién de los esfuerzos de traccion durante el
desmoldeo.

Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

9.5.4.2 Cargas generadas por el empuje de los cilindros de escudo

Los TBMs blindados son capaces de avanzar por la accion de los cilindros hidraulicos en el
altimo anillo. Esto genera tensiones de compresion en los segmentos de revestimiento que
deben soportar. Sin embargo, cuando la tuneladora se desvia de su trayectoria, se deben hacer
correcciones para compensar tales errores, que resultan en situaciones en las que los cilindros
actuan de manera excéntrica y generan esfuerzos desfavorables. Estas situaciones se pueden
analizar simulando el apoyo excéentrico de los cilindros sobre los segmentos con un modelo
tridimensional, como se muestra en la Figura 111.9.26, que muestra una instantanea de los
cilindros empujando excéntricamente, su modelado y la distribuciéon de los esfuerzos de

traccion generados.

@'
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Figura 111.9.26 Distribucion de los esfuerzos de traccion en un segmento debido a los empujes excéntricos. .
Detalle del apoyo excéntrico de los cilindros de empuje sobre las dovelas. Il. Modelado del apoyo excéntrico de
los cilindros de empuje sobre las dovelas. I11. Esfuerzos de traccion generados por el empuje excéntrico sobre las
dovelas.

Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

En tuneles poco profundos, los anillos no tienen presiones de suelo significativas porque hay
presiones muy pequefias que los anillos soportan facilmente. Por otro lado, para los taneles
construidos a varios cientos de metros, en terrenos con ICE <15, los anillos se enfrentaran a
presiones significativas.

9.6 EL COMPORTAMIENTO DE LOS DIFERENTES TIPOS DE SOPORTE

Los tipos de soporte mas comunes tienen diferentes comportamientos de tensién-deformacion

que reflejan sus diferentes caracteristicas cuando se comparan, Figura 111.9.27.

Pressure provided by the support (G7)

i + Cast-in-place
concrete
Shotcrete
<-—-D ——
Kug
Bolts with
el
Kep chemical Sucl

— anchorage

Bolts with
mechanical
anchorage

T

Convergence

€= D

Figura 111.9.27 Comportamiento tension-deformacion de tipos de apoyo comunes. Los simbolos K son la rigidez
equivalente de los soportes mostrados.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.
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Tanto el hormigon colado in situ como el hormigdn proyectado pueden alcanzar resistencias
muy altas y significativamente similares. Sin embargo, el hormigén proyectado, debido a su
fraguado acelerado, tiene una rigidez inicial mayor que el hormigon colado in situ.

La Figura 111.9.28 muestra, en escala logaritmica, la resistencia de los diferentes tipos de apoyo

definidos en la Figura 111.9.48, en funcién del diametro del tanel.
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Figura 111.9.28 resistencia de los diferentes tipos de apoyo
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Esta figura muestra que para tineles circulares de 10 a 15 m de diametro solo es posible alcanzar
una presion de apoyo inicial superior a 2 MPa con una capa de hormigdn proyectado de 30 cm
de espesor y una resistencia a compresion uniaxial a los 28 dias de 30 MPa.
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10.1 CONCEPTO DEL ANALISIS TENSION-DEFORMACION
Las soluciones analiticas cerradas tienen muchas limitaciones que bloguean la resolucion
exitosa de los problemas de mecéanica de rocas, debido a la gran dificultad para resolver modelos

teoricos.

10.1.1 Resolviendo los algoritmos
Los algoritmos mas comunmente utilizados en el analisis tension-deformacion son los

algoritmos de elementos finitos de elementos de contorno y de elementos de diferencias finitas

10.1.1.1 Elementos de contorno
El algoritmo de elementos de contorno considera que, después de excavar, los esfuerzos
tangenciales y radiales en el perimetro son cero, lo cual es exacto si el suelo excavado se

comporta elasticamente, como se muestra en la Figura 111.10.1.
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Figura I11.10.1 Hipdtesis basica. I. Estado tensional antes de la excavacion. I1. Estado tensional tras la
excavacion.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

En consecuencia, el estado tensional se obtiene combinando dos estados tensionales: el estado
inicial y el que se produce en el suelo tras la aplicacion de los esfuerzos, como se muestra en la
Figura 111.10.2.
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Figura 111.10.2 Determinacién del estado tensional tras una excavacion segin el algoritmo de elementos de
contorno. I. Estado tensional inicial. Il. Aplicacién de -or y -7. IIl. Estado tensional tras la excavacion.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.
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Para conocer el estado tensional inicial en el perimetro de la excavacion, se discretiza en
segmentos o elementos donde se aplican fuerzas ficticias distribuidas, FX y FY como se

muestra en la Figura 111.10.3.

Figura 111.10.3 Fuerzas ficticias en el limite de la excavacion.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

El conjunto de fuerzas ficticias FX y FY estd determinado por un sistema de ecuaciones
analiticas. El algoritmo de elementos de contorno tiene la ventaja de requerir tiempos de célculo
muy cortos, pero solo puede usarse en excavaciones con un comportamiento elastico.

10.1.1.2 Elementos finitos

El algoritmo de los elementos finitos, desarrollado inicialmente para medios continuos con
comportamiento elastico, se basa en el principio del trabajo virtual, que postula que, si un sélido
en equilibrio se mueve bajo el efecto de fuerzas externas, el trabajo de los elementos del sélido
es igual al trabajo producido por las fuerzas externas. Para un solo elemento eléstico, el

principio del trabajo virtual asume que:
[q¢ 1=[ke ]-[u ]+ [ ]

[qe J > vector de fiterzas nodales

k® | :matriz de rigidez, eso depende de las funciones de forma y los parametros eldsticos del
material

BJ:]] > vector de desplazamientos nodales

: vector de tensiones iniciales + fuerzas de masa

La Figura 111.10.4 ilustra el significado de los términos de estas ecuaciones, aplicados a un

elemento triangular en dos modelos de elementos finitos -dimensional.
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Figura 111.10.4 Términos que definen el trabajo virtual de un elemento.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Cuando se consideran todos los elementos del modelo discretizado, se convierte en:
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Vector of v ¢ Vector of initial Vector of the mass
nodal ;C; <;r ° stresses at the center force at the center
displacements nodel orecs of the element of the element

Haciendo compatibles los desplazamientos nodales, a partir de elementos adyacentes y teniendo
en cuenta el modelo constitutivo del terreno, que define las relaciones tension -deformacion en
el dominio elastico y en la fluencia se obtiene un sistema de 2.N ecuaciones y 2.N incdgnitas,
donde N es el nimero de nodos en el modelo de elementos finitos.

Este sistema de ecuaciones se resuelve mediante el método directo, el método iterativo o
matrices algebraicas, lo que permite conocer los desplazamientos nodales y las tensiones
resultantes en los centros de los elementos. La informacion obtenida con el algoritmo de
elementos finitos puede referirse a excavaciones con comportamiento elastico o con fluencia,
sin embargo, los tiempos de calculo son mucho maés largos que los requeridos con el algoritmo
de elementos de frontera. El software de célculo tension-deformacion basado en el algoritmo
de elementos finitos resuelve los estados de fluencia modificando los componentes de la matriz
de rigidez de forma iterativa para que, en cualquier paso del calculo, se satisfagan las ecuaciones
de equilibrio, compatibilidad y modelo constitutivo. Para ello, la secuencia de aplicacién de las
cargas en el modelo se realiza en incrementos lo suficientemente pequefios para que la solucion
del sistema de ecuaciones pueda converger numeéricamente. Esta forma de resolver los estados
de fluencia aumenta significativamente los tiempos de célculo con el algoritmo de elementos

finitos.
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10.1.1.3 Diferencias finitas
Se cred el algoritmo de diferencia para resolver problemas de tension-deformacion en un medio
continuo con comportamiento elastopléstico. El algoritmo de diferencias finitas se basa en la

F=m-a

F: fuerza aplicada

m. masa del sélido

a: aceleracion

ley de Newton:

Esta ley aplicada a un sélido dividido en elementos finitos se expresa como:

En consecuencia, las fuerzas nodales que acttan sobre un elemento del modelo produciran una
aceleracién, que estard relacionada con una velocidad y un desplazamiento. Los

desplazamientos nodales de un elemento en el modelo producen una traslacion, una rotacién y

du’ - aa—g

"y
dt 6:(1 P&

po

p: densidad

x;:vector de posicion (x, y)

o, componentes del tensor de tension
g :aceleracion gravitatoria

una deformacién en ese elemento. Dependiendo del modelo constitutivo del terreno, para una
deformacion dada en un elemento existe una tension especifica asociada, como se muestra en

la Figura 111.10.5.

Stress
A
Calculated At .
stress
Constitutive
A model
* Strain

Figura I11.10.5 Calculo de la tensién en funcion de la deformacion.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

La ventaja del algoritmo de diferencias finitas es que fue desarrollado especificamente para

resolver problemas de tension-deformacion en terrenos con fluencia, por lo que es muy efectivo
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para analizar problemas de excavacion, pudiendo incluso simular el colapso de la excavacion.

10.1.1.4 Elementos distintos
El algoritmo de elementos distintos es una evolucion del algoritmo de diferencias finitas, que
ha sido creado para resolver problemas de célculo tension-deformacion en un medio
discontinuo con comportamiento elastoplastico. Este algoritmo es mucho més complejo, ya que
tiene en cuenta los bloques de roca potenciales que pueden individualizarse como consecuencia
de las discontinuidades existentes en el terreno y, ademas, identifica aquellos que se comportan
como bloques rigidos de aquellos que se comportan como blogues deformables.

Los procedimientos utilizados por el algoritmo de elementos distintos para identificar el

comportamiento de los bloques requieren un tiempo de célculo proporcional a N, donde N es

el nimero de bloques.

Las ventajas del algoritmo de elementos distintos son las siguientes:

» Permite analizar el comportamiento tension-deformacion de los bloques en el terreno,
siempre que se caractericen adecuadamente sus discontinuidades.

Al utilizar ecuaciones dinamicas, la simulacion de grandes desplazamientos de bloques se
realiza de forma realista y sin crear inestabilidades en el proceso de célculo.

+ Aligual que el algoritmo de diferencias finitas, permite estimar directamente las tensiones a
partir de modelos constitutivos.

» Los fendomenos de fluencia de los blogues en el modelo se resuelven con gran realismo ya
que el algoritmo de elementos distintos permite identificar las posibles fallas en los contactos
entre los bloques y también, el reblandecimiento de la matriz rocosa en el bloque.

10.1.2 Modelado del suelo

Los suelos se pueden clasificar en tres grupos en funcidn de sus conjuntos de juntas, teniendo

en cuenta los criterios recogidos en la Tabla 111.10.1 segun Kaiser:

Type of ground Joint sets in the ground RMRg,
Massive | or none >75
Moderately fractured 2or3 50-74
Highly fractured 4 or more < 50

Tabla 111.10.1 Clasificacion de los terrenos segln sus discontinuidades
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

10.1.3 Softwares de calculo mas comunes

La Tabla 111.10.2 contiene las caracteristicas de los softwares de calculo mas utilizados en los

analisis de tension-deformacion, que se pueden sintetizar en los siguientes criterios:

» Los softwares que utilizan el algoritmo de elementos de contorno dan resultados muy
limitados y s6lo deben utilizarse en los estudios preliminares de un proyecto.

+ Los softwares que utilizan el algoritmo de elementos finitos pueden utilizarse, en cualquier
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fase del proyecto, para obras subterraneas en terrenos que pueden considerarse como un
medio continuo, aunque se extiende algun software puede incluir conjuntos de juntas en el
modelo y su campo de aplicacion a terrenos con RMR <65.

« Los softwares que utilizan el algoritmo de elementos finitos no son adecuados para resolver
problemas con alto rendimiento, por lo que se recomienda su uso en areas con ICE>15.

+ Los softwares que utilizan el algoritmo de diferencias finitas pueden representar cualquier
tipo de fendbmeno de fluencia en terrenos con comportamiento continuo o con conjunto
juntas y se aplican en terrenos con RMR<65.

« Los softwares que aplican el algoritmo de elementos distintos son complicados de usar, en
particular el 3-DEC, y solo deben usarse para andlisis de tension-deformacion en terrenos
claramente discontinuos con 40<RMR<85.

Field of application
Calculation Reference of the — —
algorithm Commercial software Model dimensions supplier (www) Pr»oject phase Rock mass quality Excavation behawp{
_éoundary _Examine 2D 2 rocscience.com Preliminary studies RMR>75 ICE> 130
elements Examine 3D 3 Feasibility
Finite elements | RS2 (Phase 2) 2 Detailed engineering RMR <65 ICE> I5
RS3 (Phase 3) | 3
PLAXIS 2 or 3 (Extruded) plaxis.nl
| Abaqus 20r3 | _principia.es
MIDAS 2or3 midasoffice.com
ANSYS-CIVILFEM | 2o0r3 civilfem.com
Finite FLAC [ 2 itascacg.com Feasibility Any type of
differences FLAC3D 2o0r3 Detailed engineering | vielding
“Distinct U DEC 2 Feasibility |40 <RMR <85
elements 3DEC 2o0r3 Detailed engineering J

Tabla 111.10.2 Caracteristicas de los softwares de calculo mas utilizados para el analisis tension-deformacion.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

10.2 REQUISITOS BASICOS EN ANALISIS DE TENSION-DEFORMACION

Los programas informéaticos de célculo de tension-deformacién son herramientas muy
poderosas para analizar con precision el proceso de redistribucién de las tensiones en el suelo.
Segun la metodologia DEA, las tensiones del suelo obtenidas en los calculos deben utilizarse
para comprobar los factores de seguridad de los elementos de apoyo y los desplazamientos del
suelo esperados deben utilizarse, durante la construccion, para comprobar la calidad de los
calculos. Las siguientes secciones presentan los requisitos basicos que deben cumplirse para
obtener resultados representativos utilizando la metodologia de anélisis de tension-
deformacion.

10.2.1 Recopilacion de datos del terreno

Para construir un tanel sin desviaciones significativas en tiempo y presupuesto, es fundamental
caracterizar rigurosamente el terreno. Los resultados de las pruebas de laboratorio in situ deben
ser consistentes entre si, con los datos obtenidos en el mapeo geoldgico y con los obtenidos en
las estaciones de monitoreo. Las discrepancias entre los resultados obtenidos con las diferentes
técnicas de investigacion y caracterizacion del sitio deben analizarse cuidadosamente,
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especialmente en secciones de tuneles con fuerte rendimiento.

10.2.2 Representatividad de los datos del suelo

Los datos utilizados en los modelos para caracterizar el suelo deben ser lo méas representativos

posible: cuanto mejor se modele el comportamiento real del suelo, més realistas serén los

resultados obtenidos en los célculos. El grado de representacion debe ser mayor para aquellos
parametros del terreno con mas influencia en los calculos:

» Resistencia a compresion uniaxial

 Resistencia a compresion triaxial

» M0ddulo de deformacion

+ Resistencia a traccion

Para obtener datos representativos, se deben tener en cuenta las siguientes recomendaciones:

1. Los datos para caracterizar el suelo deben obtenerse de pruebas realizadas especificamente
para el tinel a construir, y no deben tomarse de referencias bibliograficas.

2. Los datos que caracterizan el comportamiento del suelo no pueden ser representados por un
solo valor; en cambio, cada conjunto de resultados obtenidos de las pruebas debe
caracterizarse por el valor maximo, minimo y promedio.

+ Si se seleccionan los valores medios en el disefio, existe el riesgo de colapso durante la
construccion a largo plazo.

» Por otro lado, hay que tener en cuenta que el disefio con valores minimos conduce a
soluciones constructivas muy conservadoras

» Enconsecuencia, las propiedades del suelo deben estar caracterizadas por un rango y el valor
utilizado en los calculos debe estar justificado.

3. Los valores que representan las propiedades del terreno no pueden verse afectados por
ningun factor de seguridad, de lo contrario, los desplazamientos calculados no podrian
compararse con los medidos durante la construccion.

4. Ladistribucion de la calidad del suelo en el perfil geomecanico debe definirse con precision
mediante valores reales (es decir, RMR) en funcion de las investigaciones realizadas en el
sitio. Por tanto, no es admisible enumerar simplemente proporciones porcentuales de los

distintos tipos de suelo; ya que esto significara que el sitio es suficiente.

10.2.3 Identificacién del proceso de construccion

El proceso de construccién debe modelarse incluyendo todas las etapas intermedias necesarias
para completar la seccion final de la excavacion subterranea. Esta definicion debe incluir la
geometria de las diferentes etapas constructivas, la distancia entre los frentes del tinel y la

longitud de avance de excavacion en cada uno de ellos.
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10.2.4 Caracterizacion del soporte

Los tipos de soporte a utilizar deben modelarse con elementos estructurales, cuyas
caracteristicas deben corresponder al soporte colocado en las obras. En el caso de utilizar
hormigon proyectado, se debe especificar la ley de incremento de resistencia, segun la edad del
hormigon. Si el espesor del hormigon proyectado supera los 60 cm, se puede modelizar con
elementos del modelo asignandoles las propiedades del hormigdn proyectado, teniendo en
cuenta su evolucion en el tiempo. La distancia al frente de excavacion, cuando se instala el
apoyo, debe modelarse para cada tipo de apoyo.

10.3 PROCESO DE MODELADO TENSION-DEFORMACION

El modelado tensién-deformacion permite abordar problemas de estabilizacién mas complejos
de excavaciones subterraneas, debido a que no existen limitaciones en las formas de
excavacion, ni en el nimero o caracteristicas del terreno a considerar. Es posible modelar los
métodos constructivos mas complejos, asi como cualquier elemento de soporte. Por el contrario,
el proceso de modelado tension-deformacion requiere mucho mas tiempo que la aplicacion de
las metodologias de calculo analitico.

La figura 111.10.6 muestra el diagrama de actividades del proceso de analisis tension-
deformacion que se puede agrupar en las siguientes cinco fases:

1. Actividades preliminares

2. Preparacion del modelo

3. Calculo

4. Andlisis de los resultados

5. Identificacion de las tensiones y deformaciones

Phase I: Preliminary | Phase II: Elaboration of the model
activities the stresses and
strains

Phase III: Calculation ‘ Phase TV: Analysis of the results Phase V: Identification of

| ! | i

Ground
properties

Geometrical profile
and functional section

Properties of
the support 4
W Meshing of tt g . eills =
Selection of the g i “_”_;‘ of¢ ‘]c || Initial stress L_—L alculation of the] ' | Analysis of within the S Identification of
truction method s i balance types of support the results 1 YES)] the stresses and
S model thresholds, strains

Construction
stages

I

Types of support
sections

NO

|| Boundary
conditions

Figura I11.10.6 Andlisis tensién-deformacion.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Es importante sefialar que el analisis tension-deformacion es un proceso iterativo, ya que la
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resolucion de un modelo requiere esencialmente encontrar las deformaciones en el suelo y las
tensiones en el soporte para una determinada presion radial aplicada en el perimetro de la
excavacion. De hecho, la resolucion de un modelo geomecanico equivale a calcular uno de los
infinitos estados de equilibrio que definen la curva caracteristica de una excavacion subterranea,

como se ilustra en la Figura 111.10.7.

Stress generated by the
tunnel support (cr)

~ Balance point

Failure due to
excessive strains

Stress provided by the
chosen support T

Ground strain Strain (g)
response

Figura 111.10.7 Curva caracteristica de una excavacion subterranea obtenida a partir del modelo geomecanico.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Es posible que, después de terminar los célculos de un modelo geomecanico, los esfuerzos
calculados requieran la optimizacion del soporte. En tales casos no queda mas remedio que
hacer de nuevo el proceso de célculo y, para realizar el minimo namero de calculos, la mejor

alternativa es definir, con el mayor detalle posible, el proceso de modelado.

10.3.1 Actividades previas al modelado
Las actividades previas al modelado se refieren a la recopilacion de la informacion necesaria

para preparar correctamente el modelo geomecanico correspondiente.

10.3.1.1 Seccidn representativa del tunel y perfil geomecéanico

Una seccidn representativa de un proyecto de excavacion subterranea es fundamental para
definir la geometria a excavar.

El perfil geomecanico contiene la distribucion de las secciones a excavar, que tienen un
comportamiento tension-deformacion similar, para ser analizadas en términos de tension-
deformacion. El perfil geomecanico debe contener informacion suficiente sobre el

comportamiento del terreno.

10.3.1.2 Seleccidn del proceso constructivo
Se pueden seleccionar varios métodos constructivos, pero solo uno de ellos minimizara el

tiempo de construccion, el costo y los desplazamientos superficiales.
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10.3.1.3 Definicidn inicial de las secciones de apoyo del tunel

Para resolver un modelo geomecéanico en términos de tension-deformacion es necesario conocer
las caracteristicas del apoyo. Inicialmente, las secciones de soporte se pueden definir utilizando
las recomendaciones basadas en el ICE, o las del indice Q. Con valores ICE<39, las
recomendaciones proporcionadas por ICE no seran lo suficientemente precisas y sera necesario
analizar la curva caracteristica de la excavacion que debe calcularse por puntos, utilizando un
modelo geomecénico bidimensional, como se ilustra en la Figura I11.10.8.

Radial stress (MPa)
3

0 2 4 6 8 10
Settlement (mm)

Figura 111.10.8 Curva caracteristica de una excavacion subterrénea obtenida a partir del modelo geomecanico.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Con esta curva caracteristica es posible analizar la estabilizacion de la excavacion mediante la
colocacion de un apoyo, que transmite un esfuerzo radial de 0,5 MPa y genera un asentamiento

de 5 cm, para lograr el equilibrio de la excavacién, Figura 111.10.9.

Radial stress (MPa)
3 __________________________

10
Settlement (mm)

Figura 111.10.9 Estimacion del apoyo necesario utilizando la curva caracteristica de la Figura 111.10.8.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.
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De acuerdo con las recomendaciones presentadas en la Tabla 111.2.2, para ICE=32, el apoyo
debe estar compuesto por arcos de acero TH-29 con una distancia entre ejes de 1 my 25 cm de
hormigon proyectado. En este caso, para estimar la resistencia requerida del soporte utilizando
la curva caracteristica. se puede considerar un factor de seguridad de 2,5, por lo que el soporte
debe proporcionar una presion radial de 0,5MPa x 2,5= 1,25MPa. Si se considera una capa de
hormigon proyectado de 15 cm y 35 MPa a los 28 dias, la presion radial se puede calcular
mediante:
P;=10.6-D7""

ParaD=12m la presion radial proporcionada por el hormigon proyectado es
Pl-“"n=0‘93 MPa.

La presion proporcionada por los arcos de acero TH-29, colocados con una separacion entre
ejes de 1 m, se puede estimar interpolando los valores obtenidos de las expresiones 6 y 7 de la
Figura 111.9.54, obteniendo un valor de Pinp=0.53 MPa. Como primera aproximacion, la
presion radial total proporcionada por el apoyo se puede obtener como la suma de las presiones
proporcionadas por los arcos de acero y el hormigdn proyectado, por lo que la presion radial
méaxima alcanzada en este caso serd Pi =0.93MPa + 0.53MPa=1.46MPa, lo que supera el

valor estimado de 1,25MPa necesario para estabilizar la excavacién. Este apoyo, compuesto
por arcos de acero TH-29 con paso entre ejes de 1 m y 15 cm de hormigon proyectado, es mas
ligero que el apoyo recomendado por el ICE vy, si el céalculo de tensién-deformacion lo valida,

sera un solucién méas econémica y efectiva.

10.3.2 Elaboracion del modelo geomecanico

Por un lado, para aplicar con éxito el analisis tension-deformacidn, es muy importante preparar
un modelo geomecanico eficiente, lo cual no es una tarea facil. Esto se debe a que el modelo
geomecanico debe incluir toda la informacion que afecta la estabilizacion de la excavacion
subterranea y, por otro lado, el modelo debe dividirse en elementos finitos, los cuales deben
reducirse a medida que aumentan los esfuerzos sobre ellos.

Hoy en dia, todos los programas de calculo de tension-deformacion tienen rutinas de mallado
que simplifican enormemente los modelos geomecanicos. Las rutinas de mallado son muy
faciles de usar y funcionan muy bien en modelos bidimensionales, pero su aplicacion a modelos
tridimensionales complejos requiere mucho trabajo. Para simplificar la elaboracion de un
modelo geomecanico es conveniente analizar si es posible introducir en él algun tipo de
simetria, ya que esto reducira drasticamente el numero de elementos del modelo. La Figura
111.10.10 muestra un ejemplo de un modelo bidimensional con simetria en el plano vertical que

pasa por el centro del tunel.
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10B TITLE : TUNEL SATE. UNION ENTRE SOTANOS NORTE Y CENTRAL. SECCION TIPO IIL e
FLAC (Version 3.40)

LEGEND

6-Apr-09 17:56
step 17

~328IE+01 <x< 2.349E+00
-L77E+01 <y< 1.778B+01

| 0250

LITOTIPOS

RELLENOS ANTROPICOS

ALUVIAL
T0SCO-PERUELA

|--0.760

Figura 111.10.10 Modelo bidimensional con simetria en el plano.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Las siguientes secciones presentan los aspectos mas importantes a considerar cuando se

preparan modelos geomecéanicos.

10.3.2.1 Tamafio del modelo

El requisito mas importante que debe cumplir el modelo geomecénico es reproducir con la
mayor precision posible las condiciones ambientales del tdnel y el proceso de construccion.
Este objetivo debe ser compatible con la obtencion de un modelo tan sencillo como sea posible,
especialmente en el analisis tridimensional, para disponer de tiempos de calculo admisibles. En
los modelos bidimensionales, el ancho y la altura del modelo suelen ser unas seis veces el ancho
de la excavacion, segun el tipo de proyecto. La figura 111.10.11 muestra un modelo

bidimensional de un tanel poco profundo.

[ 308 TITLE : TUNIL DEL BARRANCO DE LA TROCHA. WODELO DE CALCULO. oo
FLAC (Version 3.30) =
LEGEND
| 4o
10/02/1997 1820
step 0
~3ASSE+01 <x< SATOE+01
~1.817B401 <y< 5.317R+01
| 000
Depésitos antripicos
Arenas de grano fino
illu-p-mu-u . 200
Margas gris azuladas
Grid plot
[FFFrTTTTT FrTTrTeee |
0 % 1 L i
L o
L1000
GROCONTROL SA
Nesud, Rpen e e T e e

Figura 111.10.11 Modelo geomecénico tridimensional de un tlnel.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.
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Los modelos tridimensionales incluyen tanto la seccion transversal del tunel como sus etapas
de construccién a lo largo del eje del tanel, por lo que es posible simular la interaccion entre el
suelo y el soporte a medida que se construye. En la direccion del eje del tanel, los modelos
tridimensionales suelen tener longitudes entre 60 y 150 m.

Cuando se modelan excavaciones especiales, los modelos estan restringidos por las
dimensiones de las excavaciones, por tanto, no siguen el patron anterior.

10.3.2.2 Modelo bidimensional en medio continuo

En comparaciéon con otros modelos, los modelos geomecénicos bidimensionales requieren
menos trabajo para su elaboracion y también menores tiempos de célculo.

Sin embargo, esto tiene un inconveniente importante porque los modelos bidimensionales no
pueden explicar el equilibrio de tensiones producido en el tramo sin apoyo cerca del frente del

tanel, como se muestra en la Figura 111.10.12.

Tunnel
face
Unsupported span
! ;
Ground to be excavated ——————f=—Z={=——— Supported zone
A C B
Ground
to be ‘
excavated
Al CI B|
Section A-A' Section C-C' Section B-B'
Kol it L.
A/ Vg A & A A
/ \ Or Or Or
—p <— —p Gpi =0 |a— —» -
P » v » v
2 5 -3 7 5 X Fo *

Figura I11.10.12 Secciones de interés en la zona proxima al frente del tanel.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

En el tramo AA', situado delante del frente de excavacion del tanel, la presion or, actia en
direccidn radial con un valor igual a la tension vertical, para K, =1.

En el tramo BB', situado en un tramo excavado Yy apoyado, la presion de apoyo (op) equilibra
la presion radial (o).

Sin embargo, en la zona proxima al paramento del tanel, la presion radial que actua sobre el
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terreno no puede ser compensada por ninguna otra presion, ya que adn no se ha colocado el
apoyo. Para evitar este inconveniente, Panet (1979) asumi6 que, en el vano sin apoyo, el frente
de excavacion crea una presion radial ficticia (of), que viene dada por la expresion:

o= 0.75-0,+ M)
: 0.75-R+X

R : es el radio del tunel, considerando un tunel circular
X: la distancia entre el apoyo y el frente del tunel.

Si el apoyo se coloca en el frente del tunel, entonces x=0 y o;=0.750, Y si el apoyo se coloca
auna distancia del frente del tdnel igual a su diametro, entonces x=2R Yy o3 =0.20,.
Posteriormente, Panet (1995) introdujo una variacion en la ecuacion para tener en cuenta el
efecto de fluencia del terreno en el frente del tanel.

La Figura 111.10.13 muestra cuatro graficos para estimar la contribucion del frente de
excavacion en un tanel de 6 m de radio, construido con longitudes de avance de excavacion

de 2 m, en condiciones de fluencia moderada (ICE=52).

FLAC3D 3.00

Step 2885 0,704
20:43:59 Fri May 18 2007 g

O;/Po

Table '
2FLAC3D 0,604
Linesle —m0¥ ——————

2.091¢-003 <-> 5.342¢-001

g il 0,50 \

SIS e o ]' ; Advance Icngfl;n =_2_ ;n‘
4 Panet Elastic 1995
Linestyle — ———— | 0,404

8.579¢-003 <-> 7.500¢-00

Radius= 6 m

| DF/R= 2/6= 0.33
O¢/Po=0,18 |

5 Panet Plastic 1995
Linestyl
4.632¢-003 <-> 4.997¢-001 0,304

0,204

0,104

T + — ———r—
Itasca Consulting Group, Inc 00 2,0 40 6,0
Minneapolis, MN Distance to the tunnel face

Tunnel radius

Figura 111.10.13 Contribucidn del efecto de liberacion de tensiones en un tinel, segin diferentes estimaciones.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Tres de las cuatro gréficas se han calculado aplicando la teoria de Panet; dos con los modelos
elasticos de 1979 y 1995 y el tercero aplicando el modelo plastico de 1995. El cuarto grafico se
ha obtenido con el software FLAC3D. Esta figura muestra que ambas formulaciones de Panet
en el dominio elastico dan resultados similares, pero son muy optimistas,en el caso analizado,
debido a la fluencia en el frente del tanel. También se aprecia que la formulacion de Panet que
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considera la fluencia del suelo se ajusta bastante bien a los célculos realizados con el software
FLAC3D.

10.3.2.3 Modelos tridimensionales en medio continuo

Los modelos tridimensionales permiten analizar con gran precision la interaccion entre el suelo
y el apoyo en las diferentes etapas constructivas. Al coincidir el eje del tanel con uno de los
ejes del modelo, es posible analizar secuencialmente el desarrollo de los frentes de excavacion,
lo que requiere un espesor de los elementos, en el sentido de la excavacion, igual al recorrido
de avance de excavacion. Esto aumenta considerablemente el nimero de elementos en el

modelo.

10.3.2.4 Modelos en medio discontinuo
Los modelos para realizar los célculos tensién-deformacién en medio discontinuo son mucho
mas complejos, debido a que es necesario considerar las dificultades para definir los bloques

de roca que pueden aparecer en la excavacion.

10.3.3 Calculo de los modelos geomecéanicos
Los siguientes apartados contienen los aspectos mas relevantes a tener en cuenta en el proceso

de calculo de los modelos geomecanicos.

10.3.3.1 Condiciones de contorno

Si la superficie del terreno se incluye en los modelos geomecanicos, estos deben reproducir la
topografia y las estructuras existentes.

Para introducir la condicion de contorno de los desplazamientos, la base del modelo suele estar
restringida en todas las direcciones; los desplazamientos horizontales estan restringidos en los
lados laterales y los nodos en la cara superior pueden moverse libremente. Para esfuerzos in
situ, generalmente se asume un estado litostatico para el esfuerzo vertical con la relacién de

esfuerzos correspondiente, Kony Kon, en el plano horizontal.

10.3.3.2 Distribucion de las tensiones en el modelo antes del calculo

Como se indicé en el apartado anterior, en los limites del modelo se aplican las tensiones en el
terreno que corresponden al estado tensional in situ antes de la excavacion. Por tanto, antes de
iniciar los célculos, es necesario resolver una etapa previa, denominada ajuste de tensiones
inicial, para que todos los elementos del modelo tengan las tensiones deseadas in situ.

Para reducir el tiempo de célculo de esta fase, es habitual aumentar la cohesién de los elementos
del modelo, respecto a los valores que tendran en etapas posteriores, para evitar la fluencia de
los elementos del modelo que aumenta el tiempo de calculo. Una vez finalizada la fase inicial
de ajuste de tensiones, el siguiente paso es analizar los resultados obtenidos para comprobar

que el estado de tensiones en el modelo es el deseado.
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10.3.3.3 Calculo de las etapas de construccién

Una vez alcanzado el equilibrio de tensiones inicial, se calculan las etapas de construccion, una
tras otra. Para simular una etapa de excavacion, las propiedades resistentes de los elementos
gue se van a excavar en esa etapa se ponen a cero produciendo un desequilibrio en el modelo
que permite calcular la nueva distribucién de los desplazamientos nodales y tensiones en el
centro de cada elemento. Una vez que se equilibra una fase de construccion, se calcula la
siguiente fase, hasta que se haya calculado la secuencia de construccion completa. En los
calculos secuenciales, cada avance de excavacion, normalmente entre 0,5 y 5 m, produce un
desequilibrio en el modelo y, por tanto, se requiere un nuevo calculo. Sin embargo, el
desequilibrio de tensiones inducido es pequefio por lo que los tiempos de célculo para alcanzar
el nuevo equilibrio también son pequefios.

10.3.3.4 Tiempo de calculo

El tiempo de calculo necesario en un modelo tensién-deformacion depende de los siguientes
parametros:

* NuUmero de elementos en el modelo

« [Fases de construccion simuladas

« Tipo de algoritmo de calculo

 Grado de fluencia en los elementos del modelo

 Equipo disponible para realizar el calculo

La Tabla 111.10.3 presenta una estimacion de los tiempos de calculo necesarios para resolver
los modelos tensién-deformacion més frecuentes, usando un procesador Intel Core i7
4960x3.66 GHz.

Estimated calculation

Type of model No. of elements time (hours)
Two-dimensional model 5,000/10,000 025
Non-sequential three-dimensional model 40,000/400,000 | to 4
Sequential three-dimensional model 100,000/1,000,0000 24-240
Three-dimensional model in discontinuous media 50,000/500,000 48480

Tabla 111.10.3 Tiempos de calculo estimados para resolver los modelos tensidn-deformacion mas frecuentes,
utilizando un procesador Core 17 4960x3.66 Ghz.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Los modelos bidimensionales tienen muchas limitaciones, pero aplicando la teoria de Panet
para simular el efecto de apoyo del frente de excavacién y eligiendo la curva méas adecuada
para simular este efecto se pueden obtener resultados razonablemente representativos. Por lo
tanto, los modelos bidimensionales combinados con la teoria de Panet son muy utiles en el
analisis de tension-deformacion de obras subterraneas con fluencia moderada, es decir, para
ICE>40.

Estrada, Cristian Ariel
Flores Romano, Jesus Gabriel
Pagina 244 de 250



UCASAL - Facultad de Ingenieria e Informatica
Capitulo I11: Marco Teorico

10.3.4 Anélisis de los resultados

El andlisis de los resultados obtenidos tras el calculo de un modelo geomecanico debe
proporcionar la siguiente informacion:

» Verificacion de la estabilidad de la excavacion.

 Detalle de las tensiones sobre el apoyo.

+ Detalle de los desplazamientos del terreno.

Como resultado del célculo de un modelo geomecénico se obtiene gran cantidad de
informacidn, como los desplazamientos en cada nodo del modelo, las presiones aplicadas en
los centros de cada elemento y las tensiones en los elementos estructurales que simulan los

elementos de apoyo.

10.3.4.1 Estabilizacion de la excavacion

Una vez calculado el modelo geomecanico, es necesario verificar que el disefio adoptado
permita alcanzar la estabilizacion en condiciones compatibles con la funcionalidad requerida
en el tunel. La verificacion de la estabilidad de la excavacién se puede realizar analizando la
distribucion de los elementos en el modelo que han cedido durante el proceso de calculo o

evaluando el aumento en las deformaciones de corte que se han producido.

10.3.4.1.1 Elementos cedidos

Se considera que un elemento de un modelo geomecanico ha cedido, si durante el proceso de
céalculo o en la situacion final ha alcanzado el limite de tension impuesto por el modelo
constitutivo. Si un elemento de un modelo geomecénico ha cedido, no significa que la
excavacion se haya derrumbado sino simplemente que el suelo que constituye ese elemento se
encuentra en fase de post-falla. Para verificar el efecto de la fluencia local sobre el perimetro
de excavacion, es necesario analizar los factores de seguridad de los elementos de apoyo. En
cualquier caso, la fluencia generalizada alrededor de una excavacion indica que se debe
modificar el disefio. La figura 111.10.23 muestra un ejemplo de fluencia intensa alrededor de un

tunel, lo que indica claramente que el disefio analizado no es adecuado.

10.3.4.1.2 Incrementos en la deformacion por corte

El analisis de estabilidad de un disefio, basado en los elementos producidos después de los
calculos de tension-deformacién, es completamente cualitativo y por lo tanto de aplicacion
limitada. Mucho mas util es el analisis de los incrementos de deformacion por cortante,
producidos en los elementos durante la simulacion del proceso constructivo. El incremento de
la deformacion por cortante puede medirse en ensayos de laboratorio con post-fallo controlado
y, por tanto, es un indice objetivo del margen de seguridad hasta el colapso. Ademas, la

deformacion por cortante es un parametro intrinseco del terreno que tiene un valor limite y, por
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tanto, es en si mismo un criterio de falla. La figura 111.10.14 muestra una distribucion de los

incrementos de deformacidn por corte.

FLAC3D 5.00

©2012 Itasca Consulting Group, Inc.
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Figura 111.10.14 Aumento de las deformaciones de corte
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

A primera vista, la situacion que se muestra en la figura parece relativamente normal; pero si
se observa detalladamente la escala de colores, se verifica que el aumento de la deformacion
por cortante en la mayor parte del modelo es mayor que el 20%. La mayoria de los terrenos no
pueden alcanzar este valor, lo que indica claramente que el disefio analizado no es el correcto.
Ademas, si se observa el incremento de la deformacion por cortante en el apoyo de los arcos de
acero, es mayor a 1.8, es decir 180% lo cual no tiene significado fisico en mecanica de rocas.

10.3.4.2 Desplazamientos del terreno

La distribucién de los desplazamientos nodales en el modelo se obtiene del célculo del modelo
geomecénico tridimensional y se puede representar en tres dimensiones donde los
desplazamientos del terreno alrededor del tinel estdn en milimetros, lo que puede asociarse a
un comportamiento casi elastico en el tinel analizado.

En célculos tridimensionales, muchas veces es mas conveniente representar los
desplazamientos en los planos seleccionados ya que el andlisis es mucho maés intuitivo. La
figura 111.10.15 muestra la distribucion de los desplazamientos del suelo en una seccion
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transversal del tinel donde es claro que los principales desplazamientos aparecen en la corona

del tanel y en el centro de la losa de solera.

FLAC3D 4.00

2009 tasca Consuting Growp, .

Step 196615
16/01/2010 1251:10

ITASCA CONSULTORES S L.
Lianera, Spain

Figura 111.10.15 Distribucion de los desplazamientos del suelo en la seccion transversal de un tnel.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.

Sin embargo, los desplazamientos calculados representan los desplazamientos generados en el
suelo después del reajuste de esfuerzos y el origen de los desplazamientos esta varios metros
por delante del frente del tunel. Por lo tanto, se debe considerar que los desplazamientos del
suelo medidos en el tanel durante su construccion serdn mucho menores. La Figura 111.10.16
muestra que, en la convergencia, el desplazamiento relativo entre dos puntos en el perimetro
del tunel, que se puede medir es mucho menor que el calculado.

TUNNEL TO BE EXCAVATED TUNNEL ALREADY EXCAVATED

'
ot

CONVERGENCE |

j "4 EVOLUTION OF THE

j ’ ! CONVERGENCE THAT

| ‘r | CAN BE MEASURED

| ] ‘

‘ ’ .

1 ,' ]

; — - :

) ¢ i DISTANCE TO THE

TUNNEL FACE
ORIGIN OF THE DISTANCE AT WHICH THE
DISPLACEMENTS CONVERGENCE
MEASURES START BEING
RECORDED

Figura I11.10.16 Convergencia que se puede medir en un ttnel.
Fuente: Ground Characterization and Structural Analyses for Tunnel Design.
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Para calcular la convergencia o el desplazamiento vertical de la corona del tinel que se puede
medir durante la construccion del tunel, la mejor opcion es definir la posicion de los puntos de
referencia en el modelo, de modo que se pueda registrar el desplazamiento de estos puntos
durante la construccion.

El célculo de modelos geomecanicos tridimensionales también permite definir la depresion de
hundimiento que se producira en la superficie del suelo después de la construccion del tinel.
10.3.4.3 Cargas sobre los elementos de apoyo

Las cargas sobre los elementos de apoyo pueden utilizarse para calcular el factor minimo de
seguridad que proporcionan los arcos de acero, pernos y hormigon proyectado colocados como
apoyo, pero no son muy Utiles como parametros de control, ya que su medicion durante la
construccion es dificil, no muy precisa y muy costosa.

Se suele considerar que los arcos de acero en los tdneles trabajan a flexion-compresion y, por
tanto, los datos necesarios para verificarlos estructuralmente son los momentos flectores y las
cargas axiales, que suelen proporcionar los elementos estructurales utilizados para
modelarlos.

10.4 CALCULO TENSION-DEFORMACION EN OBRAS SUBTERRANEAS POR
DEBAJO DEL NIVEL FREATICO

Cuando se tiene que construir una excavacion subterranea por debajo del nivel freatico, el agua
Ilenara las juntas del suelo creando una presion hidrostatica, también conocida como presion
intersticial.

Si la presion intersticial tiene el mismo orden de magnitud que la resistencia del suelo, creara
un efecto mecanico significativo en los desplazamientos del suelo, lo que normalmente ocurre
en rocas o suelos erosionados y, en menor medida, en rocas blandas. Ademas, una excavacion
bajo el nivel freatico creara un efecto de drenaje significativo, por lo que, si la permeabilidad
del suelo y el flujo del acuifero son lo suficientemente altos, se creara un régimen de infiltracion
de agua permanente en la excavacion. Si la permeabilidad del suelo es lo suficientemente baja,
no sera posible controlar el flujo de agua infiltrado inicial, por lo que la presion intersticial
alrededor de la excavacion serd cero. Una vez colocado el soporte y el revestimiento, si este
Gltimo es estanco, no se produciran infiltraciones de agua y las presiones hidrostaticas volveran
a los valores iniciales, siendo necesario reforzar el revestimiento con barras de acero. Disefiar
un revestimiento impermeable es una solucion costosa, por lo que, alternativamente, se puede
considerar el disefio de un tanel drenado. Ademas, los tuneles drenados tienen la ventaja de que
no requieren un revestimiento reforzado. Como contrapartida, debe tenerse en cuenta que, por

motivos medioambientales, el efecto de drenaje de un tunel suele limitarse a caudales inferiores
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a 1 I/s por km de tanel. Para considerar el efecto de una excavacion bajo el nivel freatico en
los célculos de tension-deformacion, se pueden adoptar los modelos que se describen a

continuacion.

10.4.1 Modelo sin interaccion hidromecénica

La forma mas sencilla de modelar el efecto del agua en una excavacion subterranea es asumir
que el caudal no varia durante la excavacion y que el efecto del agua genera esfuerzos
unicamente sobre los elementos del modelo. Este modelo es adecuado para terrenos con baja
permeabilidad y resistencias medias a altas, ya que en estos casos las variaciones de presion
intersticial seran pequefias y despreciables con respecto a la resistencia del terreno.

10.4.2 Interaccion hidromecénica sin flujo de agua

Este modelo asume que el volumen de agua en el suelo permanece constante durante la
excavacion de una estructura subterranea, lo cual es aceptable en suelos con muy baja
permeabilidad. En estas condiciones, cuando el suelo se comprime, habra un aumento en las

presiones intersticiales y cuando se descomprime, se reduciran

10.4.3 Interaccion hidromecanica con el flujo de agua

Este modelo se recomienda para terrenos de baja resistencia y permeabilidad media a alta,
donde se construird una excavacion subterranea bajo un nivel freatico que genere un flujo de
agua importante en el tanel. El calculo con interaccion hidromecénicay caudal de agua requiere
tiempos de célculo mucho mas largos que para los dos modelos anteriores, ya que cuando se
varian las presiones intersticiales es necesario actualizar su distribucion durante el proceso de
calculo y calcular el efecto mecanico producido por estas variaciones en el suelo.

10.5 FACTOR DE SEGURIDAD DEL SUELO

Los programas de célculo basados en el algoritmo de diferencias finitas permiten modelar los
derrumbes de excavaciones subterraneas ya que son capaces de resolver problemas con fuertes
cedencias hasta el derrumbe.

Con estos programas informaticos es posible calcular el factor minimo de seguridad del terreno
para un método constructivo concreto, utilizando la metodologia que consiste en reducir
sucesivamente los parametros del terreno, normalmente la cohesion y el &ngulo de rozamiento.
Las isolineas del factor de seguridad en un modelo tridimensional permiten identificar las

posibles zonas de falla y el punto especifico donde comenzaria el colapso de una excavacion.
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SECCION IV: ANALISIS DE LOS RESULTADOS

En el proyecto de tanel para uso ferroviario en la ciudad tratado en esta tesis, en una primera
instancia se realizaron investigaciones y proyecciones sobre el crecimiento demografico, del
parque automotor y del flujo en la ciudad de salta.

Mediante todos los estudios realizados se pude concluir que debido al aumento en la poblacion
y a la saturacion del transporte en la ciudad de Salta Argentina, una solucion posible es la
implementacién de un subte que conecté puntos concurridos, descomprimiéndolos vy
permitiendo un mejor flujo en el transito de la ciudad. Con estos datos se pudo realizar la
eleccion y justificacion de la traza de tanel.

En una segunda instancia se prosigui6 con la recopilacion bibliografica, cursos de tunelacion y
el analisis de la informacion para elegir e implementar la metodologia mas adecuada con el cual
se desarrollo el proyecto.

En el marco teorico se desarroll6 distintos métodos y teorias para la recopilaciéon de datos que
se utilizaron para poder conformar un perfil del suelo, permitiendo el modelado con el uso del
programa RFEMD5, y la eleccion de la seccion circular. Ademas, se pudo definir le método
constructivo con el uso de tuneladoras y recubrimientos con dovelas, definiendo asi el tipo de
excavacion que se implementara, de manera tal que el desarrollo de la obra se pueda realizar de
la forma més segura y econémica.

Una vez modelado el suelo su interaccion con las dovelas de hormigén del tunel se realizé con
el programa RFEMD5, con el cual se obtuvieron los esfuerzos y deformaciones teniendo en
cuenta las distintas combinaciones de carga que contemplaban el peso propio de los elementos
analizados (estratos de suelo y aros de dovelas de una seccidn del tanel), sobrecarga debido a
las edificaciones circundantes y cargas de transito, y un analisis sismico. Obtenidos estos datos
se prosiguio con el disefio y célculo de la armadura longitudinal y transversal de las dovelas
con verificaciones pertinentes.

De esta manera, esta tesis resuelve las problematicas en la movilidad de la ciudad de Salta-
Argentina y proponiendo una traza y una metodologia constructiva a través de tuneladoras y la

implementacién de dovelas.
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