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9.1. GENERALIDADES Y DEFINICIONES

Durante el predisefio de los elementos del sostenimiento, lo fundamental que a priori debe tener claro
el disefiador de un tunel es cudles son los tipos de procesos deformacionales y de redistribucion de
esfuerzos que van a generarse durante la excavacion, asi como cudles son los fendbmenos y
mecanismos que determinaran la estabilidad de la cavidad. Estos Ultimos estaran intimamente
relacionados con la naturaleza litologica de los materiales y en el caso tuneles en roca con el tipo de
discontinuidades que rigen el comportamiento del macizo y con el grado de fracturamiento, asi como
con la deformabilidad y resistencia del medio. Tomar en cuenta todo lo anterior es determinante al
momento de elegir los sistemas de soporte, estabilizacién y reforzamiento y también los tipos de
carga adecuados a cada uno de los distintos sistemas.

También es sumamente importante distinguir entre las metodologfas, criterios y consideraciones
que deben establecerse para trabajar con los elementos del sostenimiento, que van ligados al
procedimiento constructivo y que en muchos casos son de caracter temporal y las que deben tenerse
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en cuenta para calcular la estructura de revestimiento, que es de caracter definitivo y que, por lo
general, estara sujeta a solicitaciones distintas a las que afectan a los sistemas de sostenimiento.

Por otra parte, es comin que los sostenimientos, de caracter temporal, se incorporen al
revestimiento definitivo, de manera que la estructura debera analizarse en dos fases:

a) Considerando Unicamente las propiedades geométricas y mecanicas del sostenimiento
provisional (seccién simple).

b) Tomando en cuenta las propiedades geométricas y mecanicas del sostenimiento y del
revestimiento trabajando en conjunto (seccion compuesta).

En los analisis sera fundamental distinguir los estados tenso deformacionales de cada caso, asf
como las solicitaciones que debera resistir el sistema en cada fase de calculo.

9.2. MODELIZACION DE LOS DIFERENTES TIPOS DE ESTRUCTURAS

En muchos problemas de ingenieria geotécnica es necesario incluir elementos estructurales que
interacttan con el terreno, por lo que en los modelos es necesaria la inclusion de sus equivalentes
matematicos.

Los elementos estructurales con los que cuentan los cddigos computacionales para analisis
geotécnico mas comunes son representaciones simplificadas e idealizadas, de tal suerte que, por lo
general, no permiten obtener distribuciones de esfuerzos y deformaciones en el interior de un sélido,
sino que estan programados para proporcionar otras cantidades fisicas mas Utiles en disefio, como
son fuerzas axiales, momentos flexionantes, fuerzas cortantes, desplazamientos y rotaciones.

Los elementos estructurales mas comunes y sus nombres en inglés, son:

- Articulaciones y resortes de rotacion (hinges y rotation springs)
- Barras (bars o rods)

+  Vigas (beams)

«  Placas (plates)

- Cascarones (shells)

- Geotextiles (geogrids o membranes)

Adicionalmente, existen elementos compuestos que simulan mas adecuadamente la interaccion
de la estructura con el terreno como son:

« Elementos ancla (anchor elements)
- Elementos pilote (piles)
« Elementos revestimiento (liner)

Es muy importante tener en cuenta que cada elemento tiene sus particularidades, sus limitaciones
y sus capacidades para modelizar cierto tipo de estructura.

9.2.1. Modelos para la simulacién de conexiones

Las conexiones estructurales que forman articulaciones normalmente permiten rotaciones
discontinuas entre los diferentes elementos. El uso de conexiones es comun en vigas para representar
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apoyos con un grado de libertad rotacional, ya sea entre dos de ellas o entre una viga y un elemento
sélido.

Por ejemplo, en tuneles falsos construidos con elementos prefabricados es habitual colocar una
junta constructiva libre en la clave a modo de generar una estructura mas hiperestatica y eliminar los
momentos en dicho punto. Un esquema del modelo estructural de un tunel falso seria como el que se
representa en la Figura 9.1.

Una junta como la del tdnel falso de la Figura 9.1 casi no tendria rigidez rotacional, por lo que a la
rotula puede definirsele esta propiedad igual a cero. Sin embargo, existen otro tipo de juntas, como
los de las dovelas prefabricadas para tUneles excavados con tuneladora que tienen geometria
machihembrada y elementos de neopreno para impermeabilizarlas. En tales casos, la conexion
presenta una cierta rigidez rotacional que es necesario conocer para la correcta modelizacion.
Algunos cédigos comerciales de calculo incluyen resortes rotacionales a los que puede introducirseles
dicha rigidez y ademas pueden contar con un parametro adicional para definir el momento de
plastificacion de la rotula, M,

Figura 9.1. Modelo estructural de un tdnel falso con rétula en la clave.
9.2.2. Elementos tipo barra

Son los elementos estructurales mas simples y estan definidos en una sola dimensién mediante una
linea equivalente de espesor cero que interconecta dos nodos dentro de una malla. No poseen rigidez
a la flexién y su rigidez axial se define mediante el médulo de Young y el area transversal del
elemento real EA (por ejemplo, el area de acero de una barra de anclaje). Adicionalmente, puede
especificarseles un limite de fluencia Fpa y también pueden ser tensadas mecanicamente. Su ley
constitutiva por lo general es muy simple (elastica-perfectamente plastica) y pueden tener diferentes
resistencias a la tensién que a la compresion.

Son elementos adecuados para simular la longitud de tensién de un ancla, pero no la resistencia
friccionante entre el mortero vy el terreno. Para capturar dicho efecto es necesario combinarlas con
otros elementos (ver 9.2.5).

CAPITULO 9. ANALISIS Y DISENO ESTRUCTURAL DE LOS SISTEMAS DE SOSTENIMIENTO 3




MANUAL DE DISENO Y CONSTRUCCION DE TUNELES DE CARRETERA

9.2.3. Modelos estructurales para el calculo de elementos continuos de concreto
9.2.3.1. Elementos tipo placa

En la modelizacion de estructuras continuas como el concreto lanzado o el revestimiento definitivo
comUnmente se utilizan elementos especiales tipo placa®. Estos elementos son adecuados para
representar estructuras delgadas en interaccion con el terreno. Los parametros mecanicos mas
importantes de los elementos placa son la rigidez a la flexién El y la rigidez axial EA; a partir de estos

dos parametros se calcula el espesor equivalente deqg mediante la ecuacion:

El
Qe - ,[12— (9.1)
EA
Los elementos placa son geométricamente similares a solidos bidimensionales de esfuerzo plano
excepto que solo trabajan ante cargas transversales lo cual induce la flexién. Son el equivalente
bidimensional de los elementos viga y su formulacion estd basada en la teorfa de placas de Reissner-
Mindlin.

Un elemento placa, en términos simples, es un soélido tridimensional con una de las dimensiones
mucho mas pequefa que las otras dos y sin curvatura en la “superficie media” de la configuracion de
referencia (Figura 9.2); la carga produce exclusivamente flexion.

Figura 9.2. Esquema de un elemento placa.
9.2.3.2. Elementos tipo cascarén

La geometria de los elementos cascarén, en elementos finitos, es una aproximacién plana de
elementos sélidos; se obtienen a partir de una “degeneracion” de un elemento sélido tridimensional en
un elemento de superficie y sus ecuaciones se derivan a partir de la superposicion de tales elementos
“degenerados” con elementos finitos de esfuerzo plano (placas).

Un elemento cascaréon puede definirse como un sélido tridimensional con una de sus dimensiones
mucho mas pequefa que las otras dos, con curvatura en su configuracién actual y que, a diferencia de
las placas, admite cargas en todas direcciones, proporcionando, ademas de flexion, torsiones y
deformaciones en el plano; la combinacion de elementos producen un “efecto membrana” (sélidos
bidimensionales) a la flexion (placas). Este tipo de elementos suele ser mas comun en cddigos
comerciales de calculo.

El efecto membrana se supone desacoplado del efecto de las flexiones a nivel de elemento, lo cual
implica que las fuerzas de membrana no produciran deformaciones por flexion y vice-versa, pero a

1 En el caso bidimensional pueden considerarse como elementos “viga” (de ancho unitario), los cuales
son en realidad un caso particular de las placas.
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nivel estructural si se produce tal acoplamiento (especialmente cuando hay grandes curvaturas) por
lo que es normal que la discretizacion del cascaron sea mas fina que la del medio continuo.

Figura 9.3. Esquema de un cascaroén.
9.2.3.3. Elementos tipo viga

En dos dimensiones los objetos placa colapsan en elementos tipo viga, los cuales tienen tres grados
de libertad por nodo: dos grados de libertad para la traslacién (ux, uy) y un grado de libertad para el
giro (giro sobre el plano x-y). En tUneles suelen emplearse para representar elementos cuya longitud
es considerablemente mas grande que su peralte que su ancho. Son elementos estructurales cuya
funcion primordial es resistir cargas transversales, basicamente mediante flexocompresién. Existen
varias formulaciones matematicas para definir el comportamiento mecanico de estos elementos de
las cuales las mas comunes son la de Bernoulli-Euler, la de Timoshenko y la teoria de vigas de Mindlin;
estas Ultimas aplicables a vigas flexionadas por cortante. Los elementos viga pueden cambiar su
longitud cuando una fuerza axial es aplicada, también pueden convertirse en materiales plasticos si
alcanzan los valores de momento flexionante maximo o fuerza axial maxima. Los momentos
flexionantes y fuerzas axiales son calculados para los puntos de esfuerzos, los cuales, en el caso del

cddigo de elementos finitos PLAXIS (2002) son puntos ubicados a una distancia 0.5x dean/3 por
encima y por debajo de la linea central del objeto placa.

> Punto de integracion

# Nodo ‘
e

Figura 9.1. Posicion de nodos y puntos de esfuerzos en un elemento viga de 3 nodos. Tomado del
manual del cédigo PLAXIS (2000).

Es importante notar que el cambio en la relacion EI/EA cambiara el espesor deq y a su vez la distancia
de separacion entre los puntos de esfuerzos (PLAXIS, 2000).

9.2.4. Modelizacion de elementos de reforzamiento del terreno

En suelos es comun el uso de elementos de reforzamiento que brindan estabilidad a estructuras como
terraplenes u otros tipos de relleno. Para simular estos elementos (en dos dimensiones) se emplean
los elementos geotextil (geogrid o membrane) que estan compuestos por segmentos lineales, con
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dos grados de libertad en cada nodo (Ux, Uy). En estos elementos las fuerzas axiales se evallan en
puntos de esfuerzo que coinciden con los nodos (puntos de Newton-Cotes).

Figura 9.4. Esquemas de utilizacion de elementos geotextil en suelos. Tomado de PLAXIS (2011).

Los elementos geotextil no tienen rigidez a flexién ni a compresion, por lo que Unicamente trabajan a
tension. Puede definirse un limite de fluencia y su comportamiento post-pico es en plasticidad
perfecta (Figura 9.5).

Figura 9.5. Terraplén reforzado con Geotextiles y malla electrosoldada.

Una caracteristica interesante de estos elementos es que tienen la capacidad de conectarse a
elementos interface con lo cual su interaccién con el terreno puede ser cohesivo-friccionante. Lo
anterior, en tuneles, los hace atractivos para simular el efecto del mortero en anclajes de friccion,
cuando estos se combinan con barras, pero hay que tener en cuenta que sélo movilizaran este tipo de
resistencia cuando se generen movimientos diferenciales entre sus nodos, cuya componente principal
coincida con su eje. Es decir, no son Utiles para campos de desplazamientos complejos en los que el
mortero contribuirfa también con resistencia al corte en sentido transversal y/o a la compresion.

9.2.5. Modelizacion de elementos estructurales para anclas de friccién

En programas de calculo numérico basados en la Mecanica del Medio Continuo no resulta demasiado
aproximada la simulacion (con elementos tipo barra) del trabajo que realizan las anclas de friccion en
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un medio que, en la realidad, esta fracturado y forma bloques (medio discontinuo). Las anclas de
friccion, en la realidad, aseguran los blogues y proporcionan un cierto reforzamiento al medio que
rodea a la excavacion, dotandolo de una resistencia al corte adicional a la de su propia resistencia. Los
elementos tipo barra, en los analisis numéricos tradicionales, se desplazan acompafiando al medio
continuo en su deformacion hacia el interior de la cavidad simulada y sélo entran en tension de
acuerdo con los desplazamientos diferenciales entre los nodos alineados a lo largo de una misma
barra. Estos elementos carecen de rigidez a flexion y resistencia a cortante, por lo tanto, dificilmente
pueden representar un reforzamiento para el medio que rodea a la excavacion. El Unico efecto que
proporcionan es el de dotar de cierta restriccion a las deformaciones radiales que se generan en torno
al tunel.

En algunos programas, el efecto de la friccidbn que se genera a lo largo de las anclas puede
simularse mediante elementos tipo geotextil, los cuales simulan el material de inyeccién dentro del
barreno que aloja a las anclas. En la realidad existe un complejo estado tridimensional de esfuerzos en
torno a la lechada de inyeccion el cual no se puede modelar en dos dimensiones. Sin embargo, con el
sistema barra-geotextil, de acuerdo con algunos autores, es posible estimar la distribucion de
esfuerzos, las deformaciones y la estabilidad de la estructura a un nivel global, suponiendo que la
lechada de contacto no desliza de forma relativa respecto al terreno. (PLAXIS, 2011).

Durante el disefio debera establecerse qué porcentaje de la longitud total del sistema ancla-
mortero (Ly=longitud del ancla) trabajara a tensién (L; = longitud a tension) y qué longitud trabajara
a friccion (Ls = longitud a cortante).

En un modelo de diferencias finitas, las anclas de friccién se modelan con elementos que combinan
barras con interfaces que simulan la lechada. En el Codigo FLAC®P se les llama elementos tipo cable
(cablesel)?. Estos elementos constan de dos nodos. Cada nodo tiene un grado de libertad en
desplazamientos con orientacién axial. El elemento cable puede romper por tension y por compresion,
pero no puede resistir momentos (Figura 9.7). Estos elementos, ademéas de la barra, cuentan con
interfaces para simular el comportamiento cohesivo-friccionante entre el cable y la malla en la
direccion del eje de la barra, con lo que la fuerza resistente se desarrolla alrededor de su longitud
como respuesta al movimiento relativo entre la barra y la malla. Pueden ser cargados puntualmente o
aplicarles una tension (postensado).

Con este tipo de elementos las anclas de friccion convencionales no necesitan ser subdivididas en
tramos (L, = Ly + L) ya que ambos tipos de fuerzas trabajan acopladamente y las cargas se reparten
de acuerdo con sus propiedades (elasticas y de resistencia).

En el caso en que se requiera simular un anclaje de tipo activo, en el que una parte del sistema esta
adherido al terreno vy la otra esta libre de interaccion, se pueden conectar dos elementos cable: al
tramo interior so6lo se le asignan propiedades de acero y al que queda conectado con el fondo del
barreno se le modeliza con todas sus propiedades (acero y lechada).

2 Es importante tener en cuenta que no se trata propiamente de un elemento “cable”, sino mas bien
de una barra, ya que en teorfa, un cable no podria mostrar ni rigidez ni resistencia a compresion.

CAPITULO 9. ANALISIS Y DISENO ESTRUCTURAL DE LOS SISTEMAS DE SOSTENIMIENTO 7




MANUAL DE DISENO Y CONSTRUCCION DE TUNELES DE CARRETERA

Figura 9.6. Esquema de distribucién de fuerzas en un medio continuo anclado con elementos barray
elementos geotextil.

La resistencia al corte de la lechada se moviliza al existir movimientos relativos entre los nodos de
la interface que separa a la barra de los elementos de terreno. Este comportamiento esta definido por
la rigidez al corte de la lechada, la cohesién, el angulo de friccion interna, el perimetro de la lechada y
la presién de confinamiento (om) a la que esta sujeta (Figura 9.10).

Figura 9.7. Coordenadas y grados de libertad del elemento cable (izquierda) Comportamiento
mecanico de la barra (derecha). Figura tomada del manual de Flac3D.
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Figura 9.8. Esquema de un ancla de friccion y modelo mecanico de la lechada.
Tomada del Manual de FLAC?P (2009).

Figura 9.9. Idealizacion del sistema de la barra inyectada. Tomado del Manual de FLAC3® (2009).
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Figura 9.10. Comportamiento elastoplastico y criterio de rotura para la lechada.
Tomado del Manual de FLAC3P (2009).
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9.2.6. Modelizacion de elementos estructurales para marcos metalicos y puntales

Para el analisis de estructuras como marcos metalicos, puntales, etc. se utilizan elementos tipo viga.
En el caso de analisis en dos dimensiones, un elemento placa equivale a una viga de ancho unitario y
seccion rectangular. No obstante lo anterior, si se trata de perfiles de acero en los que la geometria y
el ancho en el sentido de la excavacién distan mucho de ser un rectangulo unitario, las rigideces EA 'y
El de la viga podran definir una estructura equivalente para fines de comportamiento a
flexocompresién y cortante, pero bajo debidas reservas.

Es posible simular con elementos viga a una seccion de concreto reforzado con marcos metalicos.
Para estos casos se calculan las rigideces equivalentes de la seccién compuesta.

La diferencia mas importante entre una estructura equivalente y una seccion real es que un
programa en dos dimensiones entendera que la interaccién terreno estructura se genera a lo largo de
todo el ancho unitario, mientras que, si se modeliza en tres dimensiones, esta interaccién sucedera
Unicamente en las secciones en las que existen marcos representados por vigas.

En tres dimensiones, estos elementos tienen dos nodos con seis grados de libertad cada uno (tres
en deslazamientos, tres en rotacion). Dependiendo del programa se les puede introducir un momento
plastico, una fuerza axial de plastificacién o incluso una rétula plastica entre diferentes elementos.
Los elementos tipo viga pueden acoplarse rigidamente a la malla, tanto en desplazamientos como en
momentos, o bien, estar separados por resortes en distintas direcciones. En la Figura 9.11, se muestra
un esquema con las definiciones geométricas propias de estos elementos.

Dependiendo de cuales son las condiciones de apoyo de los marcos metalicos con el terreno,
debera decidirse el tipo de conexion que tienen las vigas con la malla de medio continuo.

9.2.7. Modelizacién de elementos estructurales para micropilotes

Los elementos estructurales tipo pilote (o micropilote o pile) se definen por sus propiedades
geométricas y de acoplamiento. El modelo consiste en una barra de seccién bi-simétrica uniforme con
un nodo a cada extremo. Estos elementos cuentan con la capacidad de simular la interaccion terreno-
estructura de tipo cohesivo-friccionante tanto en la direccion axial como en la normal.

Figura 9.11. Coordenadas y grados de libertad del elemento viga. Tomado del Manual de FLAC?® (2009).
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Las interfaces tangenciales simulan la interaccién en el sentido longitudinal del pilote y por tanto
representan la rigidez y resistencia de fuste. Por su parte, los elementos normales simulan el
aplastamiento del material de inyeccion (lechada) alrededor del pilote.

Figura 9.12. Modelo mecanico de los elementos pilote.

9.2.8. Modelizacion de estructuras de concreto mediante elementos de medio
continuo

Una de las limitaciones mas importantes de los distintos elementos estructurales disponibles en los
coédigos de célculo méas comunes, especialmente de las vigas, placas, cascarones y pilotes, es que
estan definidos matematicamente de tal forma que no tienen una seccién resistente real en términos
geomeétricos: sus dimensiones en el plano transversal tienden a cero y por lo tanto no es posible
obtener distribuciones de esfuerzos y deformaciones en su interior. Ademas, estos elementos no
cuentan con leyes constitutivas elastoplasticas adecuadas para simular el comportamiento en rotura
de materiales relativamente complejos como el concreto; Unicamente en el caso de los elementos de
acero es posible especificar momentos y fuerzas axiales de plastificacién, que estan representadas
por diagramas de interaccion rectos y de igual comportamiento en tension y compresion.

En los casos en los que interesa conocer la distribucion de esfuerzos y deformaciones en un
elemento estructural con dimensiones finitas, es necesario modelizarlo con regiones solidas de medio
continuo. A través de esta técnica es posible dotar al modelo de estructuras con dimensiones reales y
definir comportamientos en rotura mucho mas complejos, como en el caso del concreto al que se le
puede asignar una respuesta cohesivo-friccionante, viscoplastica, porosa, e incluso introducir leyes
post-pico avanzadas.

Las dos principales desventajas del uso de elementos so6lidos de medio continuo son:
CAPITULO 9. ANALISIS Y DISENO ESTRUCTURAL DE LOS SISTEMAS DE SOSTENIMIENTO 11
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Primero: El nUmero de elementos en la malla aumenta considerablemente, sobre todo porque para
obtener una respuesta cercana a la real, es necesario discretizar la estructura en regiones, por lo
general muy pequefias respecto al tamano del dominio de célculo.

Segundo: Para obtener los elementos mecanicos (N, M, V) a partir de los estados de esfuerzos, es
necesario recurrir a técnicas de integracion a lo largo de secciones transversales en distintos bloques
de elementos; lo que puede representar una carga de trabajo muy importante.

En la Figura 9.13 puede verse relacién que existe entre la deflexién tedrica de una viga a flexion y
la respuesta de un modelo discretizado con elementos de medio continuo, para distintos tamanos de
elemento. Notese que la aproximacion a la solucién tedrica tiene una relacion logaritmica con el
ndmero (tamafo) y la relacion de aspecto de los elementos continuos.

Figura 9.13. Convergencia en deformaciones. Tomado de Pound (2006).
9.2.9. Condiciones de cargay frontera para el analisis de los elementos de soporte

El analisis de una estructura subterranea de soporte parte necesariamente del concepto de
interaccién terreno-estructura. Lo anterior quiere decir que el desempefio de una estructura estara
intimamente ligado a la combinacion de solicitaciones de carga y reacciones del terreno con el que
esta en contacto. A su vez, las solicitaciones podran ser de varios tipos, segln la naturaleza litologica
del medio y las caracteristicas de la excavacién, mientras que la interaccion tendra varias formas de
expresarse segun el tipo de contacto que exista entre la estructura y el terreno. Asi, no interactuaran
con el terreno de igual forma los marcos metalicos y el revestimiento: los marcos son elementos
estructurales aislados, colocados discretamente a una cierta separacion, que se recargan en algunos
puntos contra el contorno irregular de la excavacién o estan castigados con madera o retacados con
concreto lanzado; por su parte, el revestimiento, es un elemento continuo que puede estar colado
directamente contra el concreto lanzado del sostenimiento o contra la geomembrana
impermeabilizante, siendo que, en el primer caso, tendra una interaccion tangencial total con el medio
y en el segundo, la friccién se vera notablemente disminuida, produciendo una respuesta estructural
distinta.
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9.3. PRESIONES Y CARGAS DEL TERRENO SOBRE EL SOPORTE Y
ELEMENTOS DE ESTABILIZACION Y REFORZAMIENTO DEL MEDIO

9.3.1. Presiones de montana

Para este tipo de presiones, independientemente de cual sea el método de analisis para determinar
las solicitaciones sobre los elementos de soporte, estabilizacion y/o reforzamiento del medio (2D en
sus distintas aproximaciones o 3D), una vez calculadas, éstas deberan ser revisadas estructuralmente
de acuerdo con los requerimientos de servicio y resistencia que requieran.

Actualmente, casi todos los codigos de analisis tenso-deformacional para el calculo de estructuras
en interaccién con el terreno cuentan con las herramientas necesarias para determinar las fuerzas y
desplazamientos que experimentan estas estructuras ante casi cualquier condicion de carga (activas,
pasivas, estaticas, dinamicas, térmicas, hidraulicas, etc.) y que son necesarias para el disefio.

En el caso de las presiones de montafia, tal y como se explica en el Capitulo 6 de este Manual, el
terreno imprimira cargas sobre los elementos del sostenimiento (o en su caso del revestimiento
definitivo) de acuerdo con el nivel de relajamiento del medio al momento de que estas estructuras
son colocadas y/o, cuando adquieren las propiedades necesarias para comenzar a trabajar como
elementos resistentes.

En las siguientes figuras se muestran ejemplos de resultados de elementos mecanicos (fuerzas
axiales, momentos flexionantes y fuerzas de corte) sobre una estructura hipotética de concreto de
30 cm de espesor para un tunel de carretera excavado a seccion completa en un macizo de calidad
regular a buena, a unos 60 m de profundidad, utilizando un coeficiente de redistribucién de esfuerzos
A =0.7 (tal y como se define en el Capitulo 6).

Es importante hacer énfasis de que, en la mayoria de los casos, la determinacion de la respuesta
estructural de los elementos del sostenimiento ante presiones de montafna forma parte de la fase de
analisis de la excavacién ya que, avance y sostenimiento forman un binomio inseparable a menos que
el tlnel se excave sin ningln tipo de proteccion, en cuyo caso, ya no aplicaria el término “presion de
montana”.

9.3.2. Cargas de aflojamiento

Existen varias teorfas para determinar las posibles cargas sobre los sistemas de soporte debidas al
aflojamiento del medio que circunda a la excavacion. Estas teorfas pueden clasificarse en dos grupos;
aquellas que toman en cuenta el efecto de la profundidad de la excavacion y aquellas que no lo
consideran.

Para fines de estimacion de cargas de roca sobre los sistemas de soporte se utiliza la clasificacion
en unidades geotécnicas definida en proyecto. Los resultados obtenidos de estas teorias, al igual que
las recomendaciones que derivan de las clasificaciones geomecanicas (RQD, RMR, Q), deberan
tomarse en cuenta sélo en una etapa de pre-disefo. Durante la construccion de la obra, sera
necesario observar el comportamiento de la excavacién, reclasificar la roca, mapear las
discontinuidades y entonces volver a plantear los modelos ajustandolos a la realidad observada y
determinar si es necesaria alguna modificacion en el disefio de los elementos de reforzamiento,
estabilizacién y soporte, ya sea para proporcionar mayor seguridad (si el macizo asf lo requiere),
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como para economizar (si las condiciones de seguridad son mejores a las previstas en proyecto)
(Figura 9.17).

Figura 9.14. Diagrama de fuerzas axiales en los elementos de soporte de un tdnel.
Programa PLAXIS 2D3.

Figura 9.15. Diagrama de momentos flexionantes en los elementos de soporte del tanel.
Programa PLAXIS 2D.

3 Plaxis bv: Computerlaan 14, 2628 XK Delft, The Netherlands. Registration number: KvK 24239980.
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Figura 9.16. Diagrama de fuerzas cortantes en los elementos de soporte del tinel.
Programa PLAXIS 2D.

Para fines de estimacion de cargas de roca sobre los sistemas de soporte se utiliza la clasificacion
en unidades geotécnicas definida en proyecto. Los resultados obtenidos de estas teorias, al igual que
las recomendaciones que derivan de las clasificaciones geomecanicas (RQD, RMR, Q), deberan
tomarse en cuenta sélo en una etapa de pre-disefio. Durante la construccion de la obra, sera
necesario observar el comportamiento de la excavacion, reclasificar la roca, mapear las
discontinuidades y entonces volver a plantear los modelos ajustandolos a la realidad observada y
determinar si es necesaria alguna modificacion en el disefio de los elementos de reforzamiento,
estabilizacién y soporte, ya sea para proporcionar mayor seguridad (si el macizo asi lo requiere),
como para economizar (si las condiciones de seguridad son mejores a las previstas en proyecto)
(Figura 9.17).

Es importante tomar en cuenta que cada teorfa se adapta mejor a ciertas condiciones y que no es
posible aceptarlas como validas ante cualquier tipo de geologia y/o excavacion. La idea de que es
posible establecer férmulas empiricas con las que se puede determinar un cierto volumen de material
aflojado tiene su origen en las épocas en las que practicamente no existian las técnicas de
estabilizacién y reforzamiento y Unicamente se empleaban elementos estructurales rigidos para
contener al terreno. Actualmente se sabe que si se protege, refuerza y estabiliza adecuadamente al
terreno, la probabilidad de que se genere una zona de material aflojado es muy remota.

Al utilizar los métodos empiricos, cominmente es posible apreciar una dispersién de los resultados
muy amplia. Estas presiones, sobre todo en las clasificaciones antiguas, se refieren a la carga que
aportaria un bulbo de aflojamiento si se permitiera su total formacion, es decir, si no se reforzara ni
estabilizara el terreno y, dependiendo de la calidad de la roca, esto podria tardar dias, meses o afios.
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Figura 9.17. Sistema estructural definido en campo a partir de una situacion real de bloques
potencialmente inestables. Tinel Chimalpa I, febrero de 2014.

De todas las teorias que pueden encontrarse en la literatura sobre tuneles, las que arrojan los
valores mas razonables de presién de aflojamiento son las de Bieniawski (1979) y Barton (1992). La
hipotesis de Bieniawski se basa Unicamente en el indice RMR y en el ancho de la excavacién, mientras
que la Barton toma en cuenta, ademas de la calidad del macizo, el nimero de familias de
discontinuidades (J,) y la rugosidad (J,) de las juntas. En la realidad, en un macizo pueden presentarse
distintas caracteristicas de las discontinuidades para distintas calidades, sin embargo, para fines de
pre-disefio es posible proponer cierta relacion entre ellas.

Figura 9.18. Esquema de aflojamiento en un tdnel antiguo.
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9.3.2.1. Determinacion de las presiones de aflojamiento mediante métodos empiricos
a) Clasificacion de Bieniawski
Bieniawski (1989) propone, a partir de la clasificacion RMR, calcular la presién de aflojamiento de

acuerdo a la siguiente expresion:

o _100-RMR
100

9.2)

donde Y es el peso especifico de la roca y b el ancho de la excavacion.

b) Clasificacion de Barton

A partir del indice de calidad Q (Barton et al, 1974) los autores proponen distintos sistemas de
sostenimiento. Se introduce un parametro que depende de las dimensiones del tunel y de la calidad
del macizo llamado Dimension Equivalente, De. Dicho parametro se obtiene como el cociente entre el
claro o la altura del tunel (el que resulte mayor) y un factor denominado Excavation Support Ratio
(ESR) el cual se obtiene de la tabla siguiente.

Descripcion ESR
Galerias temporales de minas 3-5
Pozos verticales circulares/rectangulares 2.5/2
Galerias permanentes en minas; tlneles hidraulicos, galerias piloto o galerias de avance 1.6
Cavernas pequenfias, tUneles de acceso, tineles de carretera o FFCC poco importantes 1.3
Cavernas, tlneles de carretera o FCC, boquillas, intersecciones 1.0
Cavernas para fabricas, centrales, estaciones de ferrocarril, plantas nucleares 0.8

Tabla 9.1. Determinacion del ESR segin Barton et al (1974).

Luego, los autores presentan unas ecuaciones que relacionan el indice Q con el maximo claro sin
sostenimiento (Bmax) y con la presion que el macizo puede ejercer sobre los sistemas de soporte:
_ 0.4
B_. =2xESRxQ (9.3)
Presién sobre la clave:
2 , - . -
p=——— (paratres o mas familias de discontinuidades) (9.4)
1R
243J, - . -

(para menos de tres familias de discontinuidades) (9.5)

SRR )
Presion sobre los hastiales:

Se emplean las ecuaciones (9.4) y (9.5) pero modificando Q de la siguiente manera:

« Si Q>10,tomar 5Q
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« Si 0.1<Q<10,tomar 2.5Q
« SiQ<0.1,tomar Q

En la Tabla 9.2 se presentan los rangos propuestos de los parametros Jn y Jr asociados a las
clasificaciones geomecanicas.

Calidad Calidad Ndmero de Jn Jr
. s Caracteristicas de las discontinuidades

RMR familias

<20 <0.03 >4 Planas con espejo de falla 20 05-1
21-30 ] 0.03-0.13 | 3+ocasionala 4 Lisa, plana a ondulada ligeramente 12 -15 1-15
31-40 | 0.15-0.73 | 3 a3+ocasional | Irregular, rugosa, plana a ondulada ligeramente 12-9 15-2
41-50 | 0.89-2.52 | 2+ocasionala 3 Ondulada ligeramente a ondulada, rugosa, 9-6 2-3

irregular
51-60 | 2.83-8.41 | 2a 2+ocasional Ondulada, rugosa, irregular 6-4 3
61-70 ] 9.52-30.1 | l+ocasionala?2 Ondulada, rugosa, irregular 4-3 3
71-80 34.4-119 | 1a l+ocasional Ondulada, rugosa, irregular a discontinua 3-2 3-4
81-100 136 - Oal Juntas discontinuas 2al 4
1000

Tabla 9.2. Caracteristicas de las discontinuidades y paradmetros del criterio de Barton asociados a las
clasificaciones RMR y Q.

Con las ecuaciones (9.2) a (9.5) y los valores orientativos de la Tabla 9.2 se establecen los rangos
de carga de aflojamiento en la clave para las distintas calidades del macizo. Finalmente, la grafica de
la Figura 9.19, es un ejemplo de como relacionar los rangos establecidos de calidad geotécnica con
las cargas de aflojamiento sobre la clave y el médulo de Young del macizo rocoso para un ancho
determinado de excavacion.

Como se puede ver en el grafico de la Figura 9.19 la dispersion de resultados entre ambos criterios
es importante. Mas aun, el criterio de Barton resulta mas conservador que el de Bieniawski en rangos
de calidad bajos y viceversa. Para realizar un analisis y disefio estructural integrales se pueden
manejar los maximos y minimos de esta grafica como casos extremos.

Basandose en recomendaciones y experiencias previas y aunque la posibilidad de que se generen
presiones por aflojamiento que soliciten el trabajo de los elementos de soporte (marcos metalicos y
revestimiento definitivo) sea remota, es recomendable hacer calculos estructurales para los rangos
de posible variacién de la presién que se calculan con estas aproximaciones.

9.3.2.2. Consideraciones sobre los métodos empiricos de estimacion de las presiones
de aflojamiento

En obras de tuneles en roca es comun que la naturaleza geolégica de los materiales implique una gran
variabilidad de posibles situaciones geotécnicas, por lo que es extremadamente dificil establecer a
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priori, 0 incluso durante la obra, si existe la probabilidad de que se presente una cierta combinacion de
factores para ser considerados en los analisis. Siendo que es factible estimar in situ y dentro de un
rango aceptable de aproximacion, la rigidez del macizo, resulta muy complicado establecer el tamafio
de una potencial zona de aflojamiento o el desprendimiento y dimensiones de una posible cufia. Por lo
tanto, para fines de establecer patrones de disefio, las Unicas herramientas con las que se cuenta son
las correlaciones empiricas y el buen juicio que el geotecnista o gedlogo de frente demuestre durante
los trabajos de seguimiento y caracterizacion de las excavaciones.

70
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Figura 9.19. Relacién entre calidades del macizo rocoso, madulo de Young y cargas de aflojamiento
sobre la clave segln los criterios de Bieniawski (1974) y Barton (1992).

9.3.2.3. Técnicas de andlisis

Con base en las hipétesis de carga establecidas anteriormente, se proponen las siguientes
consideraciones para el analisis estructural (Figura 9.20):

+ Es primordial considerar la interaccion entre la estructura de soporte y la masa de roca: en el
caso del revestimiento de concreto se tiene en cuenta tanto en el sentido radial como en el
tangencial; en el caso de los marcos metalicos aislados, Unicamente se tiene en cuenta la
interaccion radial.

+ En el caso del revestimiento definitivo, la masa de roca se encontrara en un estado de completo
equilibrio estable antes de ser colada la estructura.

-+ Sobre la estructura sélo actuara la llamada carga de aflojamiento o el peso de alguna cufa o
blogue inestable.

- Se considera una estructura parcialmente embebida en un medio elastico continuo (macizo
rocoso); el envolvimiento no se considera en la totalidad de la estructura debido a que se supone
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que, en la zona de la clave, es donde se localiza el material aflojado y por lo tanto no existe
interaccion.

+ La carga de aflojamiento actuara sélo en la zona de la clave, mientras que la cufia actuara
conforme esté definida por la geologia estructural.

+ Laroca circundante restringira las deformaciones de la estructura, generando presiones pasivas
contra el revestimiento

- Se aplica la condicion de no-tensién entre la masa de roca y el revestimiento. Es decir que en la
intercara solamente actuaran esfuerzos normales de compresion y esfuerzos de friccion.

Actualmente esta forma de analizar la interaccién terreno-estructura se considera la mas
adecuada para este tipo de problemas. El terreno modelado, ademas de comportarse de acuerdo a
sus caracteristicas deformacionales, se encuentra en total contacto con los elementos del
revestimiento, dando como resultado una correcta interaccion entre ambos.

Los resultados mas importantes que arroja el andlisis son: elementos mecanicos vy
deformaciones en la estructura de soporte. La parte fundamental del disefio del soporte puede
reducirse a un problema de revision estructural para una geometria propuesta y utilizada en
el analisis, empleando los conceptos fundamentales de la teoria del concreto reforzado vy las
recomendaciones para disefio de algin cédigo reconocido.

Figura 9.20. Esquema de analisis para cargas por aflojamiento

En tuneles de carretera, por lo general, los revestimientos se disefian rigiéndose por cuestiones
geométricas y funcionales mas que por factores de carga o presiones sobre la estructura. En la fase
de proyecto geométrico se define una estructura de concreto con un cierto espesor en la clave, que
comunmente se ensancha hacia las partes bajas de los hastiales. Los programas comerciales de
calculo permiten dividir la estructura en segmentos de distinta rigidez.

La respuesta de una estructura sometida a presiones por aflojamiento en la clave esté relacionada
con la rigidez del terreno que lo confina. Mientras mas rigido es el terreno, la reaccion pasiva del éste
sobre la estructura que tiende a deformarse lateralmente produce mayores fuerzas de compresion
axial y permite que se generen momentos flexionantes menores. Sucede lo contrario conforme el
terreno es menos rigido.

Considerando la gran variabilidad de rigideces que podria presentar el macizo a lo largo del trazo
del tunel y tomando en cuenta también que las boquillas de acceso al tlnel tendran exactamente la
misma seccién transversal y que posiblemente éstas sean cubiertas con rellenos como parte del
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proyecto arquitectonico de portales, se debe realizar un andlisis de sensibilidad de la respuesta del
revestimiento ante un amplio rango de presiones sobre la clave y valores del médulo de Young de los
elementos de terreno.

Los marcos metalicos se utilizan como medida de proteccién provisional en los tramos de
emportalamiento, justamente en las zonas interiores adyacentes a los tUneles falsos y en las zonas
de material de peor calidad. Para la fabricacion de los marcos, se debe proponer utilizar secciones de
acero que provean de mayor estabilidad a la seccion, tomando en cuenta que los momentos
flexionantes a que estaran sujetos podran provocar pandeo lateral y por tanto el colapso del sistema
de soporte. Las propiedades geométricas mas importantes a considerar en el analisis son:

. Area de la seccién de acero, A
- Momento de inercia respecto al eje horizontal, Iy
+ Momento resistente respecto al eje horizontal, Wiy

En el célculo de la rigideces utilizado en los analisis es necesario considerar la separacion entre
marcos.

La metodologia de analisis de los marcos ante cargas de aflojamiento es similar a la que se utiliza
en el caso del revestimiento definitivo, con la diferencia de que no se permite que exista interaccion
en el sentido tangencial en ningln punto del contacto marco-terreno. Se construye una malla de
elementos finitos en la que se reproducen los marcos y su geometria mediante elementos tipo viga
de comportamiento elastoplastico y rigidez equivalente, parcialmente embebidos en un medio
elastico; sobre la clave se aplica una carga uniformemente distribuida que simula la accién del bulbo
de aflojamiento o el peso de una cufa gravitando sobre el marco. La carga axial resistente y el
momento resistente de los elementos se calculan a partir de las mismas relaciones presentadas en el
inciso 9.4.3.1.

En los andlisis bidimensionales con carga distribuida sobre la clave se aprecia que la capacidad de
carga los marcos se ve favorecida por la interaccién con el terreno, aunque ésta solo se genere en la
direccién normal a la seccion resistente; los marcos, de forma aislada, podrian llegar a no resistir las
solicitaciones mas pesimistas calculadas con las aproximaciones empiricas, sin embargo vy, de
acuerdo con la adecuacién del proyecto, durante la construccién de éstos se deberan cubrir
completamente con concreto lanzado de tal forma que se tendrda una seccion resistente mucho
mas robusta; estos analisis solo se emplearon para conocer la capacidad de soporte de los marcos
aislados y ante cargas gravitacionales simétricas y perpendiculares al avance de la excavacion.

9.3.3. Presiones de hinchamiento
9.3.3.1. Criterios de diseno

Comunmente, durante la fase de analisis, las cargas producidas por el hinchamiento de los materiales
arcillosos expansivos son simuladas mediante presiones radiales constantes bajo la contrabdveda del
revestimiento. En estas aproximaciones se intenta correlacionar las presiones de hinchamiento para
disefo con los resultados de las tipicas pruebas de laboratorio. La maxima presion de hinchamiento es
aquella para la cual las deformaciones por expansividad son suprimidas completamente, manteniendo
el material a un volumen constante; este esfuerzo es considerado normalmente como limite superior
al momento de seleccionar las presiones de disefio (Grunicke et al., 2.002).
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Los valores obtenidos en laboratorio para la deformacién maxima vy la presion de hinchamiento son
de gran interés practico debido a que dan una idea clara del potencial de hinchamiento de las distintas
capas y/o zonas del macizo; sin embargo, en la mayoria de los casos estos valores no pueden ser
aplicados directamente al problema del tunel ya que el hinchamiento suele ser inhomogéneo en el
macizo.

Aungue se realicen un buen nimero de ensayos vy las propiedades de la roca estén determinadas
de forma rigurosa, es imposible derivar una presion de hinchamiento realista si no se tienen en cuenta
los siguientes elementos:

+ Lainteraccion de la estructura con el terreno.

-+ Larelajacion y la redistribucion de esfuerzos en el macizo.
- Eldafio inducido a la roca alrededor del tunel.

+ La migracion del agua a través del macizo.

La variacion en la distribucion de presiones a lo largo de la contrabdveda, ya que el proceso de
desarrollo de las presiones de hinchamiento depende no sélo de la rigidez global de la estructura sino
también de las condiciones locales de rigidez

Las tendencias actuales en construccion de tuneles implican una cierta relajacién del macizo para
activar el autosostenimiento de la roca previa a la colocacion de los elementos de soporte o
estabilizacién y por tanto se permite que una parte de las deformaciones de hinchamiento se
desarrollen durante la construccion, disminuyendo el valor maximo que podrian conseguir las
presiones a largo plazo. Pero, debido a que los esfuerzos alrededor de la excavacion, una vez
redistribuidas, no son uniformes; ni las deformaciones ni las presiones que se desarrollaran bajo el
revestimiento seran uniformes. Lo anterior contradice los métodos tradicionales de célculo con
presiones constantes bajo la contraboveda (Grunicke et al.,, 2.004).

AUn y con las recomendaciones de realizar la excavacién en condiciones lo mas secas posibles, el
hinchamiento no se puede evitar. Uno de los problemas fundamentales consiste en poder cuantificar
la extension de la zona donde seran activados los procesos expansivos. En estos casos también es
necesario considerar la zona que potencialmente se degradara como consecuencia del hinchamiento.
Este proceso hara que continlen las deformaciones, aumentando la permeabilidad y éstas
continuaran hasta que la roca termine su potencial expansivo o hasta que se consiga un nuevo estado
de equilibrio, como por ejemplo el inducido por un revestimiento rigido que impida el movimiento del
terreno. Seglin Pimentel (1996), es importante recalcar que ni la resistencia al corte ni la rigidez ni la
permeabilidad son constantes en el material. El proceso de hinchamiento puede aumentar si el agua
freatica de otros estratos de roca no se drena adecuadamente durante la construccion, de tal forma
gue un considerable exceso de agua incremente las deformaciones de forma dramatica como
consecuencia de la plastificacion y la pérdida de resistencia (Pimentel, 2003).

Uno de los aspectos fundamentales del disefio de tUneles en rocas expansivas es suponer o
determinar presiones y deformaciones realistas, especialmente cuando se consigue un nuevo estado
de equilibrio. La Unica forma adecuada de cuantificar el potencial de hinchamiento del macizo rocoso
es realizando pruebas de hinchamiento sobre muestras inalteradas y representativas de roca, asf
como bajo condiciones de contorno también representativas. Aun asf resulta extremadamente dificil
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extrapolar los resultados de laboratorio a las presiones que realmente se presentaran sobre el
revestimiento del tunel.

En el caso de materiales arcillosos es importante destacar que, ya que el proceso de expansion se
activa durante la construccion, la roca es capaz de disipar parte de su potencial expansivo. Esto indica
que la presién de hinchamiento conseguida en el laboratorio no es necesariamente la que
experimentara el tdnel. Segin Pimentel (2003) este valor se tiene que corregir permitiendo una
deformacion de 0.5% a 1.0%. En los casos en los que durante la construccion un acuifero pueda
entrar en contacto con la roca expansiva, es necesario, con fines de calculo, considerar una pérdida
importante a la resistencia y la rigidez de la roca.

9.3.4. Presiones por roca fluyente

La presion en la roca y su deformacion estan intimamente ligadas. Debido a ello, durante el proceso
constructivo existen dos formas de afrontar el problema de las rocas fluyentes:

a) Principio de resistencia: esta aproximacion consiste en disefiar un revestimiento lo
suficientemente rigido para evitar los desplazamientos de la roca. El revestimiento debera
resistir la presion ejercida por el terreno sin sufrir ningln tipo de dafio

b) Principio de deformacion: consiste en permitir grandes deformaciones y asi evitar la
presion ejercida por la roca. Con el fin de compensar las convergencias esperadas, el
tunel debe ser sobre excavado y el revestimiento debe estar disefiado para ser flexible.

En la realidad se opta por una situacion intermedia entre estas dos filosoffas (Figura 6.23). Enlas
obras subterraneas en general y en los casos de roca fluyente en particular, siempre existiran
deformaciones en la roca. Por un lado, éstas no pueden eliminarse completamente, pero por el otro,
no puede admitirse un descontrol geométrico con deformaciones excesivas.

El revestimiento ideal deberia ser resistente y flexible, pero estos requisitos son opuestos entre si
y es necesario tomar ciertas medidas para lograr tener ambas caracteristicas. Entre las
consideraciones a tener en cuenta es primordial la geometria de la seccién, ya que el tamafio y la
forma de ésta juegan un papel fundamental en los casos de roca fluyente. Como se puede observar
en la Figura 6.24, una seccion tipo herradura con paredes laterales rectas es muy desfavorable debido
a la combinacion de cargas verticales y laterales. Si el refuerzo del tlnel consiste en marcos de acero,
éstos pueden pandearse incluso con pequefas presiones laterales. Si el refuerzo del tunel es de
concreto lanzado, éste puede fallar a tensién. Por otro lado, las secciones curvas en las que los arcos
funcionan a compresién son muy favorables para estos casos.

Actualmente, en la construccion de tuneles se utilizan marcos de acero, concreto lanzado y anclas
como sostenimientos temporales. Estos elementos se utilizan de manera combinada para obtener
diferentes resultados en cuanto a resistencia y flexibilidad.

El acero tiene una alta capacidad de deformacion y puede ofrecer resistencia incluso en estados
de plastificacién; sin embargo, es necesario aplicarlo correctamente. No se recomienda el uso de
marcos de celosia en los casos de roca fluyente ya que estos materiales suelen fallar en las
uniones de soldadura. Por otro lado, las conexiones deslizantes utilizadas en mineria de acuerdo
con el principio de Toussaints-Heintzmann proporcionan una convergencia limitada y una
resistencia constante por parte del refuerzo.
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Soporte Excavacion de

gran tamano

Figura 9.21. Filosofias de diseio de revestimientos en tineles en roca fluyente: a) principio de
resistencia b) principio de deformacion (A partir de Kovari, 1998).

a) - b}

Figura 9.22. Influencia de la forma de la seccidn en la resistencia del sostenimiento.

Las uniones deslizantes en costillas de acero son capaces de resistir tanto momentos flexionantes
como fuerzas cortantes. Sin embargo, la fuerza axial se reducira y variara entre 300kN hasta un
maximo de 600kN dependiendo del nimero de anillos de conexién. Debido a esto, la distancia entre
los marcos juega un papel importante para lograr una resistencia adecuada.

En rocas en las que se aprecian altas presiones no se recomienda el uso de concreto lanzado en
combinacién con un revestimiento de acero flexible, ya que se producen fallas fragiles. Los arcos de
acero provocan, con pequefas deformaciones, grietas en el concreto lanzado si es que no existe una
malla de refuerzo. No existe ninguna unién entre el perfil de acero y el concreto lanzado, por lo que el
marco de acero no trabaja como un refuerzo. Por ello es mas recomendable una solucién basada en
marcos de acero en combinacién con placas de revestimiento como soporte entre los marcos que
utilizar concreto lanzado. Adicionalmente, la solucién con placas de revestimiento requiere menor
mano de obra que la de concreto lanzado.

Otra solucion importante de soporte temporal son las anclas, cuya funcion estatica se muestra en
la Figura 6.24. Basicamente se traga de dos fuerzas de igual magnitud y direccion opuesta que se
aplican mediante un ancla a la masa rocosa. En el caso de las anclas inyectadas, las llamadas anclas
pasivas, los esfuerzos cortantes entre la lechada y la roca resultan en un equilibrio entre las fuerzas
opuestas STy S”. Poco se conoce acerca de la distribucién real de los esfuerzos a lo largo del ancla.
Para convergencias largas la union se pierde y solamente una fuerza residual de friccién persiste. En el
caso de las llamadas anclas activas, la transmisién de los esfuerzos a la roca se presentan en el
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cabezal del ancla A"y en el extremo final A. En la Figura 6.24 se puede observar que la longitud del
ancla influye de manera importante en el equilibrio estatico. Para anclas corsas la aplicacién de las
fuerzas Sy A, respectivamente, se localiza cerca de la excavacion, de tal forma que el soporte
ejercido por STy A", respectivamente, se ven limitados. Los anclajes pasivos son muy comunes en
obras en roca fluyente, y pueden utilizarse también en tlneles con seccién de herradura para reforzar
las paredes laterales, aunque esta solucion puede ser econémicamente viable solamente en algunos
tramos cortos.

Anclas pasivas Anclas activas

Figura 9.23. Representacion esquematica del comportamiento estatico de las anclas pasivas y activas
(A partir de Kovari, 1998).

En cuanto al método constructivo, en la Figura 6.25 se muestran los procedimientos mas comunes
para tuneles carreteros con secciones superiores a 90m? en roca fluyente. Antiguamente se
avanzaba en dos frentes paralelos en los cuales se colaban las zapatas del tlnel para posteriormente
comenzar a excavar la seccién superior y luego la seccién inferior (Figura 6.25 a). Este método ya no
se utiliza debido a que las dimensiones reducidas de los tUneles laterales hacen que los avances en la
excavacion sean lentos. Incluso en condiciones favorables de roca, no es posible alcanzar mas de 1
metro diario.

El excavar la seccion superior y luego realizar el banqueo (Figura 6.25 b) permite un mayor grado
de mecanizacion, ya que galibo vertical suele ser 4.5m o mas. Es comin que en este tipo de
excavaciones sea necesario utilizar anclas horizontales en el frente de la excavacion para lograr una
estabilizacion.

El realizar la excavacion de la seccion completa en una sola etapa (Figura 6.25 ¢) en roca fluyente
en donde los diametros de la excavacion pueden variar de 9 a 12 metros a primera vista pareceria
poco viable. Sin embargo, si tanto la periferia de la excavacion como el frente se encuentran
suficientemente reforzados, desde el punto de vista estatico esta solucion es valida. En Italia se ha
desarrollado un método en el cual se estabiliza la seccion completa con tubos reforzados con fibra de
vidrio e inyectados con resina en avances de 13 a 24 metros. En este método se realiza una sobre
excavacién para compensar las convergencias.
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Figura 9.24. Métodos constructivos en roca fluyente: a) frentes paralelos y banqueo b) Secciéon
superior y banqueo c) Seccién completa (A partir de Kovari, 1998).

9.3.5. Cargas por desprendimiento de cuihas

El tamafio de una cufia potencial gravitando sobre el soporte es funcién de la orientacion de las
discontinuidades en combinacion con la geometria y la orientacién de la excavacion. Las cufias tienen
la caracteristica adicional de que no necesariamente gravitan ortogonalmente al eje de las
estructuras, sino que pueden tener trayectorias de deslizamiento tales que produzcan cargas
excéntricas, teniendo la capacidad de comprometer la resistencia de la estructura en direcciones no
contempladas en los disefios tradicionales. Debido a lo anterior resulta tan importante el
arriostramiento (a compresion y tensién) de los marcos metalicos. Normalmente los perfiles
estructurales y los arcos formados por los marcos tienen mucha menos rigidez en el eje perpendicular
a la secciéon de excavacion y por lo tanto, practicamente no tienen capacidad de carga en dicha
direccion. Un sistema de marcos bien arriostrado actuara como una estructura tridimensional con una
capacidad portante mucho mayor en la direccion del tnel.
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Por otro lado, a través de varios estudios realizados, se ha podido establecer que la posicién mas
desfavorable de una cufa presionando sobre la estructura de soporte no es precisamente en la clave,
sino unos grados mas hacia el costado y orientada ligeramente hacia atras o hacia adelante en la
direccion de excavacion. Cuando una cufia gravita sobre la clave, al no deslizar sobre ninguna
discontinuidad, tiende a repartir su peso en toda el area de contacto con el soporte, mientras que la
cufa inclinada concentra mucho mas las cargas en el vértice formado por el (o los) planos de
deslizamiento y el borde de la excavacion. Ademas, una carga proveniente del costado produce
cambios mas fuertes de momento y cortante sobre la estructura. Por Ultimo, en estos casos, los
andlisis en dos dimensiones suelen ser muy limitados ya que no reproducen adecuadamente la
distribucion de las presiones sobre la estructura. En la Figura 9.25, se muestra la geometria de la cufia
maxima que descarga sobre el costado superior de la estructura de soporte.

Con una cufia como la que se presenta en la Figura 9.25 es posible realizar estudios de sensibilidad
para varias condiciones, variando tanto su tamafio como las caracteristicas de las estructuras y las
propiedades del terreno. Al final, se puede obtener un disefio integral que permita establecer los
rangos de aplicabilidad para cada tipologia estructural estudiada.

Figura 9.25. Geometria de las cuiias para analisis de sensibilidad.

En el caso de un revestimiento, como ya se anticipd, el disefio estructural también suele
contemplar las cargas generadas por cufias inestables. A no ser que la cufia tenga una caida franca
paralela al eje de la excavacion y pueda simplificarse el mecanismo a un caso de dos dimensiones, el
modelo de célculo debe formularse en un cédigo de andlisis en tres dimensiones. La geometria del
revestimiento se puede modelar con elementos tipo placa o tipo liner, cuyas rigideces coinciden con
las de la estructura de proyecto; adicionalmente puede considerarse una capa de concreto lanzado
con elementos de medio continuo. Los elementos tipo liner ademas de tener propiedades de rigidez
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axial y rigidez a flexion, cuentan con una interface de contacto que permite simular adecuadamente
la interaccién entre dichos elementos y el medio que los confina. Conviene imponer la condicion de no
friccion y no resistencia a tension entre el revestimiento y el concreto lanzado, a fin de simular la
presencia del sistema de impermeabilizacion. En la Figura 9.26, se muestra un esquema de analisis de
sensibilidad para distintos tamafios de cufia: a) area de contacto sobre la seccién excavada (gris
oscuro); b) geometria de la cufia menor; c) geometria de la cufia media; d) geometria de la cufa
mayor.

La cufa analizada normalmente corresponde con la geometria critica definida en el estudio
geologico-estructural. Los elementos de la cufia deben estar separados de los elementos del terreno
mediante interfaces con propiedades de rigidez normal y tangencial correspondientes a las del macizo
rocoso, pero con propiedades de resistencia al corte residuales (cy, @).

Se establece la hipotesis de que la cufia se suelta y desliza después de colocado el revestimiento.
Para fines de revision estructural del revestimiento, interesa que el concreto lanzado no contribuya a
cargar a la cufa y por lo tanto también se debe simular su rotura mediante elementos interface
(Figura 9.27). Los analisis de sensibilidad se realizan para distintos tamafios de cufia y distintos
maodulos de elasticidad del terreno.

Figura 9.26. Esquema de analisis de sensibilidad para distintos tamaiios de cuiia.
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Figura 9.27. Penetracion de la cuiia a través del concreto lanzado.

Los resultados mas importantes que arrojan estos analisis son los elementos mecanicos en la
estructura (M, N, V). Estos resultados pueden ser verificados en los correspondientes diagramas de
capacidad de carga de la estructura como se vera mas adelante.

9.4. ANALISIS Y DISENO ESTRUCTURAL

9.4.1. Criterios generales

Un procedimiento de analisis estructural debe definirse de tal forma que permita verificar el
desempefo del sostenimiento y/o revestimiento ante el mayor nimero de situaciones que pudieran
presentarse de acuerdo con las propiedades del medio y las condiciones del tlnel en su interior; ya
sea por las presiones que imprima el terreno en procesos de redistribucién prolongados, como por el
volumen de material aflojado que pudiera gravitar sobre él, por el peso de cufas y bloques sueltos en
la boveda u otro tipo de fendmenos.

La metodologia aqui propuesta corresponde con una filosofia de andlisis y disefio integral que
permite establecer los adecuados niveles de seqguridad que se relacionan directamente con los niveles
de incertidumbre previsibles en la obra.

En el caso de tuneles donde la profundidad es reducida y los procesos de redistribucion de
esfuerzos y generacion de deformaciones se completan en plazos relativamente cortos, resulta
conveniente excavar la totalidad del tunel utilizando Unicamente sistemas de sostenimiento de tipo
temporal. Después, si las necesidades funcionales del tunel asi lo requieren, se colocarda un
revestimiento definitivo.

Para el analisis estructural de los elementos del sostenimiento es necesario distinguir entre los
considerados propiamente como soporte (marcos metalicos) y los considerados sistemas de
estabilizacion y reforzamiento (anclas y concreto lanzado). En los casos en los que la estabilidad
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de la excavacion estd controlada por esfuerzos, los sistemas temporales de estabilizacién y
reforzamiento requieren de un tipo de andlisis en el que se aplican los conceptos de redistribucion
gradual de esfuerzos y se incluyen en los célculos tensodeformacionales de la excavacion, explicados
en el Capitulo 6.

En el caso del analisis estructural de un revestimiento definitivo ante cargas por aflojamiento,
antes que lleguen a generarse las solicitaciones de disefio, tendrian que fallar los sistemas de soporte,
estabilizacién y reforzamiento primarios. Esto en teoria no deberia suceder. Mediante el sistema de
analisis presentado en este capitulo, es posible comprobar que un revestimiento econdémico en
cuanto a seccion y reforzamiento, se desempefaria adecuadamente en practicamente todas las
situaciones que pudieran presentarse, incluyendo las mas desfavorables.

Al momento de ser colocado el revestimiento, se asume que la excavacion se encuentra en total
estabilidad y que con seguridad los elementos del sostenimiento estaran en condiciones de recibir
buena parte de las posibles cargas a largo plazo. Por lo tanto, el disefio comUnmente se realiza bajo
hipétesis menos conservadoras. De hecho, es una practica cada vez mas extendida proponer
revestimientos de concreto simple, prescindiendo del acero de refuerzo. Aun asi, en todo proyecto de
tunel, el disefio estructural debe justificarse con argumentos consistentes, basados en la geometria,
en las condiciones geotécnicas en las que sera construido, en la tipologia de la estructura y en las
propiedades que la dotaran de resistencia y capacidad de carga.

En el disefio de un revestimiento de tUnel debera darse igual importancia tanto a los aspectos
de trabajo estructural, como a los de funcionalidad. En un tdnel bien construido es poco probable que
la estructura de revestimiento llegue a recibir solicitaciones de carga, aun cuando si estara sujeto a
elementos externos para los que también debe desempefiarse adecuadamente; estos son: cambios
de temperatura y humedad, envejecimiento, corrosion, fluctuaciones del nivel freatico, etc. Para esto,
el revestimiento debera estar dotado de dispositivos adicionales que ayuden a garantizar la integridad
de la estructura, tales como sistemas de impermeabilizacion y drenaje, juntas constructivas
adecuadas, aditivos especiales, etc.

En cuanto a las condiciones de carga para analisis de la estructura de revestimiento, suelen
emplearse las mismas hipotesis que para los elementos de soporte temporal. No obstante, es una
practica comun considerar que un sostenimiento adecuado tendra la capacidad de absorber buena
parte del trabajo y que por lo tanto las cargas de disefio aplicadas al revestimiento pueden ser
minoradas. Desafortunadamente es dificil desarrollar criterios soélidos con los qué estimar o acotar los
rangos en los que dichas solicitaciones pueden presentarse. Durante la etapa de proyecto de un tdnel
es imposible anticipar cuales seran las condiciones finales que prevaleceran en el entorno de la
excavacion y que pueden (o no) representar un cierto compromiso para la estructura. Dichas
condiciones estaran relacionadas con factores que van desde las caracteristicas geologicas,
geotécnicas y geohidrolégicas del macizo rocoso (que en el proyecto sélo pueden ser estimadas)
hasta las constructivas: la calidad en el uso de explosivos, la idoneidad de los elementos del
sostenimiento empleados durante la obra y el correcto desempefio de dichos elementos como
resultado de la calidad de su puesta en obra.

Ante tal situacion, en la etapa de disefio, parece mas racional emplear procesos que permitan
establecer niveles de seguridad, que se relacionen directamente con los niveles de incertidumbre
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previsibles. De esta forma pueden acotarse las condiciones para las cuales las estructuras estaran del
lado de la seguridad, en el medio o al limite. Y si durante la construccion se lleva a cabo un
seguimiento geoldgico-geotécnico adecuado, asi como una rigurosa supervision de los trabajos de
obra, podra establecerse si las estructuras de soporte requieren de un nuevo disefio o si se ajustan
correctamente a las condiciones prevalecientes.

Por su parte, los marcos metalicos si se consideran elementos estructurales que pueden trabajar
bajo cargas activas del terreno, como pueden ser las de montafa, las de aflojamiento del terreno o las
inducidas por cufias o bloques de roca inestables y, por lo tanto, son motivo también de esta seccién.
Adicionalmente, cuando el concreto lanzado alcanza espesores importantes, como en el caso de los
marcos cubiertos completamente con este sistema, también se considera como parte del soporte.

9.4.2. Analisis y diseno estructural de elementos de concreto lanzado
9.4.2.1. Consideraciones sobre la modelizacién del concreto lanzado

Excavaciones en roca: Si se considera que la excavacion se realizara en un medio fracturado, un
macizo de roca dura que forma bloques definidos por sus distintos sistemas de discontinuidad y que
la excavacion se llevara a cabo por el método tradicional de barrenacion y voladura:

« El perfil de la seccién de andlisis puede ser en extremo irregular de modo que, para espesores
pequenos de concreto lanzado, las irregularidades del contorno del tUnel son demasiado
importantes

- El espesor de concreto lanzado no sera constante ni homogéneo, tendra huecos en su interior y
algunos puntos de debilidad.

- Durante las primeras horas después de su colocacion, el concreto lanzado se comportara como
un elemento viscoso, muy deformable y plastico, que se adaptara rapidamente a los procesos
deformacionales de la excavacion de tal forma que cuando adquiera una cierta rigidez vy
resistencia de trabajo tendra unas caracteristicas que dificiimente se asemejen a un medio
homogéneo continuo e isétropo.

Por todo lo anterior, es dificil pensar que, en el caso de capas delgadas de concreto lanzado, este
elemento pueda comportarse como arco portante y el hecho de analizarlo con elementos
homogéneos tipo viga o placa, para después revisarlo con base en las fuerzas internas que desarrolla
(elementos mecanicos), resulta una aproximacién que hay que tomar con sus debidas reservas.

Ante dichas condiciones, el perfil de la seccion de analisis, siendo muy optimistas, podria ser como
el que se muestra en la Figura 9.28-a. Si a esta seccion se le aplican 8 o 10 cm de concreto lanzado,
haciendo una ampliacion del contorno del tdnel se verfa algo como la Figura 9.28-b.

Las aportaciones del concreto lanzado a la estabilizacion y el reforzamiento de excavaciones
subterraneas en roca pueden enumerarse como sigue:

1. Sella las grietas, fisuras y otras discontinuidades de la superficie expuesta de la excavacion
(estabilizacién).

2. Al endurecer, aumenta la resistencia de la superficie interior de la excavacién debido al
efecto de “piel” 0 “membrana” resistente (reforzamiento).
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3. Crea una costra endurecida que evita el deterioro de la roca expuesta por el efecto de la
meteorizacion (proteccion).

4. En su estado plastico, sigue primero las deformaciones de la superficie interior de la
excavacion (adherido a ella) y las reduce en un cierto grado. Una vez endurecido, sigue las
deformaciones diferidas del terreno, restringiéndolas hasta que alcanza su limite de rotura
(reforzamiento).

Una consideracion basica es que una capa delgada de concreto lanzado, aplicada en la superficie
interior en una excavacion subterranea irregular, se integra al terreno y queda sujeta primordialmente
a solicitaciones directas de tension, compresion y cortante (efecto de cascara) y por tal razén tiene
poca capacidad para resistir esfuerzos de flexién; es decir, no posee la rigidez que se requeriria para
transmitir cargas a modo de un arco portante.

€Y (b)

Figura 9.28. Contorno de una excavacion en roca fisurada y detalle de la forma que puede tener la capa
de concreto lanzado en una excavacion en roca fisurada.

Sobre el disefio del concreto lanzado, Evert Hoek destaca que éste es un proceso muy impreciso:

La compleja interaccion entre la roca en estado limite de falla en la periferia de la
excavacién y una capa de concreto lanzado de espesor variable y con
propiedades que cambian con el tiempo, desafia los intentos de un andlisis tedrico.

Excavaciones en suelos o terrenos blandos: Para el caso de tlneles excavados con maquinaria,
en suelos o terrenos blandos (como los tuneles urbanos):
- El contorno suele ser bastante mas uniforme que en el caso de la roca excavada con explosivos
- Elespesor de concreto lanzado puede ser constante y homogéneo

+  Se puede construir formando un anillo cerrado inmediatamente después de cada avance

Esto hace que efectivamente el concreto lanzado se convierta, junto con el terreno, en una
estructura de soporte. Incluso se ha desarrollado una tecnologia, supuestamente basada en el
llamado Nuevo Método Austriaco (sprayed concrete lining, SCL), que consiste en la excavacion de
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pequefas secciones las cuéles se protegen con una capa importante de concreto lanzado (hasta 30
cm), que se cierra en forma de anillo (invert temporal). Ver figura 9.21.

Figura 9.29. Esquema constructivo del método SCL.

Hoek (1995) afirma que “un claro entendimiento del comportamiento del concreto lanzado
requerira aun muchos afos de experiencia”.

En la conceptualizacion del concreto lanzado como elemento de sostenimiento, es muy
importante tener en cuenta que cada situacion geotécnica particular tendra sus propios
requerimientos estructurales y que estos pueden ser muy distintos. Por ello, antes de seleccionar las
caracteristicas del sistema y sobre todo, antes de pretender calcularlo y disefiarlo, es imprescindible
contar con un entendimiento profundo de su comportamiento y su desempefo ante los distintos
mecanismos que puede desarrollar el terreno.

En resumen, el concreto lanzado aplicado a tUneles tiene dos extremos de funcionamiento: el de
membrana y el de estructura. Como es natural, la linea que divide el momento en que deja de ser
puramente una membrana y puede comenzar a comportarse como estructura es difusa y depende de
muchos factores, de los cuales los mas importantes son:

+ Elespesor

+ Larugosidad del contorno excavado

+ Latécnica de recubrimiento

- Latipologia de mecanismos que lo pondran a trabajar

9.4.2.2. Capacidad estructural del concreto lanzado

En ingenieria estructural, la capacidad resistente del concreto se define de acuerdo con la respuesta
observada en especimenes sometidos a ciertos arreglos preestablecidos (artificiales) de cargas y para
otras condiciones de frontera (geométricas, por ejemplo) disefiadas ex profeso. A la resistencia
definida mediante este tipo de procesos se le llama cominmente resistencia nominal.

En el caso del concreto lanzado aplicado en contornos de tuneles, el trabajo real de este elemento
dista mucho de producirse de acuerdo con arreglos y geometrias preestablecidos y por lo tanto es
mas conveniente hablar de comportamiento, capacidad o resistencia in situ.

En ingenieria de tuneles no existe una regla ni ninglin criterio universal para abordar el tema del
andlisis y el disefio del concreto lanzado, especialmente en el caso de las obras en roca. Con lo que si
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se cuenta es con criterios aplicables a casos particulares, pero todos ellos estan basados en
simplificaciones que deben ser tomadas en cuenta como parte de las limitaciones que éstas implican.
Al considerar dichas limitaciones debe asegurarse que el procedimiento empleado en los céalculos esté
del lado de la seguridad y que las incertidumbres tengan el minimo de posibilidades de influir en el
comportamiento.

El parametro basico para definir un modelo de comportamiento del concreto convencional es la
resistencia a la compresion simple y por lo general el resto de parametros (resistencia a tension, a
flexion, a cortante y el modulo de elasticidad) se establecen a partir de correlaciones simples con
dicha resistencia. Hasta ahora, internacionalmente ha sido aceptado que tales correlaciones sean
extendidas al concreto lanzado sin demasiados cuestionamientos. Sin embargo, debido al reciente
gran auge del concreto lanzado reforzado con fibras, se han desarrollado sofisticadas técnicas, asf
como ensayos de laboratorio especificos para la determinacion de las propiedades resistentes de este
tipo de mezclas.

En cuanto a la resistencia a la tension, si se utiliza el modelo de Griffith (rotura fragil) en el que la
rotura esta controlada por una red de pequefas grietas, se predice una resistencia a tensién de mas o
menos el 10% de la resistencia a compresion uniaxial. Sin embargo, debido a la heterogeneidad de las
mezclas, el concreto tipicamente exhibe una resistencia a la tensiéon que oscila entre el 5% y el 23%

de f_, ademas de que, por lo general, la forma de estimar estas resistencias parte de pruebas de
tension indirecta y no de tension pura.
En tUneles que exhiben rangos de deformacion perceptibles es muy probable que algunas partes

del concreto lanzado entren en régimen de tensién por lo que siempre resultara mas conveniente
introducir acero de refuerzo, ya sea mediante malla electrosoldada o mediante fibras de acero.

Por su parte, la resistencia al corte del concreto lanzado, segiin Windsor (1998) es muy dificil de
obtener en laboratorio y reporta datos de entre el 8% y el 12% de la resistencia a la compresion
uniaxial. En cddigos comerciales de calculo de tuneles como los de la empresa Rocscience®, para
calcular la resistencia al corte del concreto lanzado se utiliza el Canadian CSA simplified standard is
shear strength (MPa):

7, =021, (9.6)

Esta relacién es mas conservadora y arroja valores de entre el 3% y el 5% de f, .

La resistencia a flexién se toma como el modulo de ruptura o resistencia de pico bajo momento
flexionante puro. Los resultados de la literatura para concreto lanzado son similares a los del concreto

convencional y oscilan entre el 10 y el 15% de f, .

9.4.2.3. Mecanismos de interaccién del concreto lanzado

Cada modo de falla del concreto lanzado, estd asociado a algln tipo de solicitacién por parte del
terreno (salvo en el caso de la falla por mala adherencia). Entonces, el concreto lanzado debera
cumplir los requerimientos estructurales necesarios para afrontar cada mecanismo posible, de
acuerdo con el terreno para el cual esta siendo disefiado.
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Una técnica para alcanzar un disefio racional ante la complejidad de factores y comportamientos
hasta ahora descritos, comienza necesariamente por categorizar los mecanismos de inestabilidad del
terreno y sus modos de interaccion con el concreto lanzado. Desafortunadamente, en la literatura
sobre concreto lanzado se encuentran pocos trabajos que hayan abordado este tema con
profundidad (Stacey, 2001).

A continuacion se mencionan algunos de los mecanismos (y efectos inducidos en el terreno) mas
importantes que pueden comprometer la estabilidad y las acciones asociadas a la presencia del
concreto lanzado:

ACCION EFECTO
a) Movimiento de bloques o cufas: Promocion de la trabazén entre bloques
b) Aflojamiento de la masa Contenedor
¢) Presiones importantes de terreno Arco estructural/reforzamiento
d) Pandeo de lajas de roca Reforzamiento ante pandeo
e) Deterioro de propiedades por meteorizacion Protector
f)  Flujo de agua hacia el interior Impermeabilizante y resistente

Tabla 9.3. Acciones sobre el concreto lanzado y sus efectos estabilizadores.

a) Promocién de la trabazon entre bloques.

La Figura 9.30 muestra un esquema en el que se definen 5 mecanismos cinematicamente
admisibles para el caso de un tunel en roca fracturada. En la Figura 9.31 se ilustra la activacion de
dichos mecanismos vy las fuerzas que desarrolla el concreto lanzado. Los mecanismos ilustrados en la
Figura 9.31 se asocian con las acciones a) y d) de la Tabla 9.3, a la vez que evitan el desarrollo de una
masa de bloques aflojados [accion (b)]. En estos casos lo que rige el disefio de la membrana de
concreto lanzado es su resistencia al corte, a la tension y a la flexién, pero sélo a nivel local, es decir,
para dimensiones reducidas.

En el Mecanismo 1, la estabilidad del bloque A estarfa controlada por la resistencia al corte () del
concreto lanzado; si ésta es vencida, el bloque A caera dejando al bloque B sélo con el sustento del
concreto lanzado; la estabilidad de dicho bloque dependera entonces de las fuerzas resistentes de
tension (ot) y de la resistencia al corte () que posee el concreto lanzado. En un caso asi, la malla
electrosoldada o las fibras de acero en el concreto lanzado contribuiran de manera muy importante a
la resistencia del concreto y por ende a la estabilidad de los bloques.

El Mecanismo 2 parte de la movilizacién y caida del bloque C, lo cual, deja sin apoyo el costado del
blogue B, que tendera a girar y posteriormente caer; si el concreto lanzado en la zona que limita los
bloques A y B tiene la suficiente resistencia a la flexién, desarrollara un momento resistente (M,) que
podria contrarrestar el giro del bloque B.

En el Mecanismo 3, la cufia D’ tiende a caer verticalmente, pues no tiene juntas que restrinjan su
movimiento vy, sin la presencia del concreto lanzado, sélo tiene que despegarse de las paredes que la
limitan para movilizarse. Con la capa de concreto lanzado, su peso se vera contrarrestado por la
resistencia al cortante (z) y el momento resistente (M,) en los extremos de la porciéon de arco (viga).
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Figura 9.30. Mecanismos cinematicamente admisibles en un tiinel excavado en roca fracturada.

Figura 9.31. Detalle de los mecanismos cinematicamente admisibles y sus fuerzas.
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En programas de célculo de estabilidad de cufias como UNWEDGE de la casa Rocscience®, el
efecto del concreto lanzado en el factor de seguridad se representa mediante una fuerza
estabilizadora (Fy) que resulta del producto de la resistencia al corte del concreto () y el area de
contacto lateral del concreto en el perimetro de la cufia: (Ly+L,+L3)xt en la Figura 9.32.

R=(L+L+Lg)rt 9.7)

con 7, =O.53\/f70' por ejemplo (ACI-11.3.2).

Figura 9.32. Esquema de una cuiia soportada por concreto lanzado.

Es importante tener en cuenta que este método de calculo puede resultar en extremo optimista,
especialmente para espesores pequefios de concreto, debido entre otras cosas a que el contorno
L;+L,+Ls en la realidad distara mucho de ser uniforme. Sin embargo, también puede considerarse
conservador si se tiene en cuenta que no tiene en cuenta la resistencia a la flexion del concreto (Mp).

b) Efecto contenedor

Enlos casos en que lleguen a generarse zonas de material aflojado en las que la roca o el suelo pierda
totalmente su resistencia, el concreto lanzado puede contribuir a contener dicho material evitando
que entre en la excavacion. En estos casos resulta fundamental la capacidad a flexion del sistema y
por lo tanto el refuerzo del concreto.

Figura 9.33. Ejemplo de efecto contenedor.
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c) Arco estructural/refuerzo

En macizos de roca fragil a grandes profundidades, la roca forma lajas o lajas incipientes en las
proximidades de las paredes y la béveda del tunel; si las deformaciones son importantes, dichas lajas
se pandean y pueden llegar a fallar. En estos casos, el concreto lanzado pasa a formar parte del
espesor efectivo de las lajas, aumentando su seccion resistente y por tanto su capacidad para resistir
la flexion.

d) Refuerzo ante pandeo

El Mecanismo 4 de la Figura 9.31 consiste en el despegue y posterior flexion de las “losas” definidas
como bloque E. En este caso, el concreto lanzado actuara como viga bi-empotrada sometida a flexion
y la estabilidad de los bloques dependera de la resistencia a flexién del elemento de concreto.
Ademas, este mecanismo tendera a activar la movilizacion de los bloques F.

e) Efecto protector

Varios tipos de roca son susceptibles al intemperismo rapido (por humedad vy flujo de aire, por
ejemplo) y su principal consecuencia es la pérdida de resistencia. Entonces, el concreto lanzado
funcionara como una membrana protectora que evitara el deterioro del macizo en las proximidades
de la excavacion.

En estudios como los de Coates (1970) y Finn et al. (1999) se sugiere que el sellado contra la
entrada del aire en el entorno de un tdnel promueve un efecto de succion que limita la dilatancia del
terreno y por lo tanto la tendencia a la falla.

f) Efecto impermeabilizante

Aungue no debe de considerarsele un sistema de impermeabilizacion definitivo, el concreto lanzado
evita el aporte de agua al interior de la excavacién mejorando las condiciones de trabajo.

Cuando existen cantidades considerables de agua en el terreno tal que se genera un nivel
piezométrico por encima de la excavacion o una red de flujo importante hacia el interior de ésta, el
calculo del sostenimiento con concreto lanzado debera considerar las presiones generadas por el
agua, sobre todo en los casos en los que el sellado con este elemento implique un restablecimiento o
al menos una subida importante del nivel freatico con el correspondiente cambio en el estado de
esfuerzos efectivos.

9.4.2.4. Concreto lanzado con malla electrosoldada

No obstante que en la actualidad el concreto lanzado reforzado con fibras ha adquirido una gran
popularidad en obras subterraneas, el refuerzo con malla electrosoldada contintia siendo una solucién
imprescindible en cierto tipo de terrenos.

En terrenos de calidad muy pobre, en los que la alteracion de la roca involucra cantidades
importantes de arcillas y limos y donde la humedad es considerable, asi como también en suelos,
arenosos o arcillosos, el concreto lanzado presenta problemas de adherencia que en ocasiones
producen peligrosos desprendimientos (Figura 9.35).
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Figura 9.34. Ejemplo de efecto refuerzo: a) sin concreto lanzado; b) con concreto lanzado.

De igual forma, en taludes donde la calidad de la roca es mala y las condiciones de alteracién son
importantes, resulta mucho mas conveniente utilizar concreto lanzado con malla electrosoldada. Una
de las razones principales es que, debido a que la malla tiene que ser anclada al terreno, por si misma
representa ya un reforzamiento ante la caida de blogues y, una vez cubierta con concreto lanzado, le
proporciona una durabilidad mucho mayor, dado que impide que éste se desprenda por tramos,
efecto que a mediano plazo acaba por erosionar la totalidad de la cara del talud.

Otra aplicacién muy comun es cuando, por caida de bloques o cufias, se producen cavidades en la
boveda de la excavacién, mismas que si no se recubren pueden activar mecanismos de inestabilidad
mas profundos y acabar por generar una zona de aflojamiento de mayores proporciones. En estos
casos es recomendable cubrir la cavidad con malla, de tal modo que ésta salga por completo y se
ancle al concreto sano para posteriormente lanzar la zona reforzada.

Figura 9.35. Desprendimiento de concreto lanzado por falta de adherencia. Tnel Interlomas I. Estado
de México, febrero de 2014.
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9.4.2.5. Concreto lanzado con fibras de acero
a) Definiciones

El concreto lanzado reforzado con fibras tiene unas caracteristicas de desempefo estructural y de
eficiencia en los trabajos de puesta en obra tal que, desde hace algunos afios, representa una
innovacion tecnoldgica y constructiva adoptada por la mayoria de los grandes constructores de
tuneles alrededor del mundo.

Respecto a los avances cientificos en el entendimiento y la modelizaciéon de su comportamiento,
hoy en dia se cuenta con una vasta bibliografia y un acervo muy importante de articulos, reportes,
manuales, ensayos de laboratorio etcétera. No obstante, los métodos de analisis y disefio de
estructuras construidas con esta tecnologia estan aun en fase de desarrollo y requieren de varios
afos de estudio y experimentacion. Por lo anterior, los calculos realizados en este respecto se basan
en hipétesis que, aunque sélidas, se deben tomar con sus debidas reservas.

En cuanto al comportamiento en tension del concreto, éste puede ser caracterizado, ademas de
por su resistencia, por su fragilidad. El objetivo de introducir fibras en el concreto muchas veces es el
de proporcionarle a la mezcla un comportamiento mas ductil. En la Figura 9.36, se muestra el efecto
de la adicion de fibras de acero en la mezcla del concreto para varias dosificaciones. Es posible
observar que, ademas de un aumento en la resistencia a tensién de pico, se consigue un aumento
considerable en la ductilidad. Obsérvese también que después del pico ocurre un decremento subito
de la resistencia (menos fragil para mayores dosificaciones) seguido de un plateau que es resultado de
la continua friccion de extraccion de las fibras (Kooiman, 2000).

En cuanto a la etapa de comportamiento lineal-elastico, las investigaciones de Keer (1984, en
Kooiman, 2000) sugieren que el médulo de Young del material compuesto apenas si se ve afectado
por la adicion de las fibras.

Como ya se anticip6 en el capitulo 8, varias investigaciones comprueban que las fibras de acero no
afectan significativamente la resistencia a la compresion simple (Maidl, 1995; Konig & Kiitzing, 1999
en Kooiman, 2000). Por lo anterior, dentro de las hipétesis establecidas para los célculos de un
proyecto de tUnel debera suponerse que la resistencia a compresién simple del concreto lanzado con
fibras sera la misma que la del concreto lanzado simple, ademas, en las leyes constitutivas utilizadas
para la modelizacién del concreto lanzado, puede suponerse que la rotura del material se producira de
forma menos fragil, generando deformaciones laterales importantes y evitando la localizaciéon de la
fractura en una banda de corte.

También existe un conocimiento importante del comportamiento a flexién de vigas de concreto
reforzado con fibras. En este caso la resistencia o0 mddulo de ruptura (tenacidad, toughness) se mide
como el valor del area bajo la curva de carga-desplazamiento y difiere en cada cdédigo o manual de
recomendaciones. En la Figura 9.37, se muestra una comparacion del desempefio mostrado por vigas
de concreto simple y vigas con diferentes tipos de fibras de acero.

En Hoek et. al, 2000, se presentan los resultados obtenidos por Kompen (1989) sobre ensayos a
flexion de placas de concreto lanzado simple y concreto lanzado reforzado con fibras de acero
‘Dramix”. El concreto lanzado simple tenfa una resistencia a compresion simple de 50 MPa. En la
Figura 9.38, se aprecia que la resistencia de pico de estas placas aumenta entre el 85% y el 185%
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para dosificaciones del 1% y 1.5%, ademas de proporcionar una mucho mayor ductilidad (Hoek, et
al,, 2000).

Esfuerzo de tension O, [N/mnr’]

W=3%
¥=2%
V=1%
W= 0%

I I | T | I S[mm]
0 0.04 0.08 0.12 0.16 0.20 0.24

Figura 9.36. Curvas carga-desplazamiento en tension uniaxial para probetas de concreto simple y con
fibras de acero (Maidl, 1995, tomado de Kooiman, 2000).
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Figura 9.37. Curvas carga-desplazamiento en flexion pura para vigas de concreto simple y con fibras de
acero (tomado de Kooiman, 2000).

Respecto a la tenacidad o modulo de ruptura, ésta es la caracteristica que mas se ve beneficiada al
agregar fibras en la mezcla y una manera de medirla es determinando las caracteristicas del
comportamiento post pico en elementos sujetos a flexion. En 1995 Banthia y Trottier propusieron el
concepto de resistencia post-rotura (post-crack strength, PCS) el cual distingue entre la energia
almacenada antes del pico de resistencia (la cual no se ve influida por la presencia de las fibras) y la
que se disipa durante las subsiguientes deflexiones y que ademas toma en cuenta varias etapas de
dicha deflexion relacionandolos con los limites de servicio de resistencia Ultimos.

Finalmente, para modelizar los elementos de concreto lanzado es necesario establecer las
hipdtesis necesarias para que la resistencia (en tensién, compresion, cortante y flexién) de la
estructura tome en cuenta la presencia de las fibras y, ademas, para que su desempefo ante las
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distintas solicitaciones a las que estara sujeta (basicamente a flexocompresién) sea similar al que
muestran las estructuras formadas por dicho material compuesto.

Figura 9.38. Curvas carga-deflexion para placas de concreto lanzado simple y con fibras de acero.
(Kompen, 1989 tomado de Hoek et al., 2000).

b) El Método o-¢

Las técnicas de calculo actualmente consideradas como las mas adecuadas para el concreto
reforzado con fibras, por lo general requieren de procedimientos mas elaborados que los que
tradicionalmente se emplean en estructuras convencionales. El método conocido como o-¢ Method
(método Sigma-Epsilon) hace uso de la teorfa del concreto reforzado pero ademas utiliza varias
recomendaciones del comité técnico RILEM TC 162-TDF y del European pre-Standard ENV 1992-1-1
(Eurocode 2: Design of Concrete Structures- Part 1). La consideracién basica del disefio mediante el
método o-e consiste en permitir que el concreto reforzado con fibras desarrolle la resistencia a
tension y flexion que le brindan las propias fibras. El diagrama de esfuerzos en tension que aparece en
la Figura 9.39, esta definido por tres esfuerzos (o3, 02 y o3) derivados de las resistencias pico y
residual obtenidas de pruebas de flexion en vigas bi-apoyadas con muesca al centro (a partir de las
cargas y deflexiones medidas: CMOD, crack mouth opening displacement).

La Figura 9.39 muestra la distribucion de esfuerzos y deformaciones de una seccion rectangular
plana de concreto lanzado reforzado con fibras.
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Figura 9.39. Descripcion del desarrollo de resistencia del concreto reforzado con fibras de acero.
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Los parametros que aparecen en la Figura 9.39, se describen a continuacion:

. fck Resistencia del concreto lanzado (28 dias)

<1 Factor de reduccion de resistencia del concreto

© & Deformacion maxima del concreto al estado Ultimo
< & Deformacion unitaria del acero al estado Ultimo

- 01,0,y 03 Esfuerzos pico y residuales en tension para el concreto reforzado con fibras

Con estos parametros se calculan los diagramas de capacidad de carga ante la acciéon combinada
de momento flexionante y fuerza axial.

El método o-¢, se basa en los mismos fundamentos que los utilizados para el disefio del concreto
armado convencional, especificamente en lo expuesto en el Eurocédigo 2. Los parametros de disefio
utilizados se determinan con base en pruebas de laboratorio de una probeta prismatica bi-apoyada, a
la que se hace una muesca transversal y es sometida a esfuerzos de flexién y con deformacion
controlada (Prueba CMOD, UNE-EN 14651, Figura 9.40).

Sin embargo, las relaciones esfuerzo-deformacién del concreto armado con varilla y del concreto
reforzado con fibras metélicas son muy diferentes debido a la capacidad de absorcion de esfuerzos
de tension de las fibras después del agrietamiento. Lo anterior se debe al hecho de que las fibras
puentean entre las fisuras, dandole al concreto la capacidad de absorcion de dichos esfuerzos, los
cuales fluyen a través de éstas y entre las fisuras.

Figura 9.40. Dimensiones del espécimen, disposicion de los transductores de desplazamiento y
condiciones de carga de la prueba EN 14651 para determinar los esfuerzos residuales de tension. A
partir de Barros y Antunes, 2003.

Los parametros nominales que se obtienen del ensayo antes mencionado se calculan a partir de
una representacion grafica como la que se muestra en la Figura 9.41. En el diagrama se muestran los
valores de la fuerza aplicada al centro de la viga versus la deformacion de ésta medida en términos de
la apertura de la muesca (CMOD). Alternativamente puede medirse la deflexién (&) en términos de
los desplazamientos verticales al centro de la viga a través de un dispositivo LVDT.

En el diagrama se miden las fuerzas que se producen para aperturas de muesca de 0.5, 1.5, 2.5y
3.5 milimetros: Fri, Fra2, Fr3s Y Fra, respectivamente. A partir de estas fuerzas y de la carga
correspondiente al limite de proporcionalidad F es que se obtienen la resistencia a la flexotensioén, y
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los correspondientes esfuerzos residuales del diagrama de tensiones en el concreto fgj, tal y como se
explicara mas adelante.

Por su parte, en México, hasta la fecha de redaccién de estas notas, no se ha publicado la
implementacion del método o-e de acuerdo con la terminologia, los diferentes factores de resistencia
y las correlaciones que se emplean en las normas nacionales para la determinacién de parametros.
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Figura 9.41. Diagrama carga-deformacion o abertura de fisura (CMOD)). A partir de Vandewalle, 2003.

Tomando en cuenta que la mayor parte de la experimentacion y la teoria que de ella se desprende
en torno al comportamiento del concreto reforzado con fibras, ha sido desarrollada en Europa, resulta
conveniente emplear la nomenclatura y las correlaciones del Eurocodigo para las definiciones que a
continuacion se presentan.

De acuerdo con numerosas publicaciones, la resistencia a la compresion del concreto reforzado
con fibras metalicas, debera considerarse igual a la del concreto simple. El parametro de referencia es
la resistencia caracteristica a la compresién simple de cilindros de concreto (2:1) a los 28 dias de
edad, f. (que en el Eurocddigo se denomina fy). A partir de dicha resistencia y con las siguientes

correlaciones, pueden obtenerse las resistencias medias y de disefio (caracteristicas) a tensién axial y
a tension por flexion para concretos equivalentes a los que la Norma Mexicana, denomina como
Clase-1 vy Clase 2:

+  Resistencia media a la tension axial:
fom = 0.3( o )& oMPa) (9.8)
- Resistencia media a la tension por flexién o médulo de rotura:
fom, i =MAX[ (1.6 —h)x o, fo | (MP) (9.9)

con d como el espesor del elemento en my fym en MPa.

«  Resistencia de disefo (caracteristica) a la tension axial:

foy = 0.7 f oy (MP) (9.10)
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- Resistencia de disefio (caracteristica) a la tensién por flexién, o médulo de rotura de disefo:

fo. i = 0.7 feym n (MPR) (9.11)

« Modédulo de elasticidad secante de disefio (en GPa):
f (13)
Ecm = Ecoe [%} (9.12)

con fenmen MPay Eg = 21,500 (MPa) y e como un factor que depende de los agregados (ver

Tabla 9.4).
Tipo de agregado OF
Basalto, caliza densa 1.2
Cuarcita 1.0
Caliza 0.9
Arenisca 0.7

Tabla 9.4. Valores del coeficiente a: segin el Model Code 2010.

Por su parte, las resistencias equivalentes en la Norma Mexicana, en MPa son:

«  Resistencia media a la tensién axial:

f, =047, (9.13)
para concretos clase 1y
f, =0.38,/1, (9.14)

para concretos clase 2

«  Resistencia nominal (disefio) a la tension axial:

f, =0.757, (9.15)

. =063/ (9.16)

para concretos clase 1y:

¢ =0.44./1/ 9.17)
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para concretos clase 2
- Resistencia nominal (disefio) a la tensién por flexién, o médulo de rotura de disefio:

fi =053 f, (9.18)

para concretos clase 1vy:

fi =038 (9.19)

para concretos clase 2, donde f, =0.85f,

+  Mddulo de elasticidad:
E. =4,400,/f/ (9.20)
para concretos clase 1 con agregado grueso calizo;
E. =3,500,/f, (9.21)
para concretos clase 1 con agregado grueso basaltico y
E. =2,500,/f/ (9.22)

para concretos clase 2

En la Tabla 9.5 se incluyen las resistencias para diferentes clases de concretos, asi como sus
correspondientes médulos de elasticidad segun el Eurocédigo EC-2.

Tipo de
CO:UetO C12/16 | c16/20 | c20/25 | Cc25/30 | C30/37 | C35/45 | C40/50 | C45/55 | C50/60
1:ck
(cilindro, 12 16 20 25 30 35 40 45 50
MPa)
fok (cubo) 20 24 28 33 38 43 48 53 58
feim 1.6 1.9 2.2 2.6 2.9 3.2 3.5 3.8 4.1
fom.f # 2.4 2.9 3.3 3.8 4.3 4.8 53 5.7 6.1
E.(GPa)® 23 25 27 29 31 33 34 35 37

Tabla 9.5. Resistencias y modulos de elasticidad tipicos para varias clases de concreto segin el
Eurocodigo EC-2 y el Model Code 2010.

4 Los valores corresponden con el ensayo de viga bi-apoyada (Figura 9.40) cond=0.125 m.

> Valores correspondientes con un o = 1.0 (agregados de cuarcita).
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Las resistencias de los concretos estan dadas en MPa y los médulos de elasticidad en GPa. En general,
la inclusién en la mezcla de cuantias tipicas de fibras metalicas (hasta 40 kg/m?) no modifica el
modulo de elasticidad, E., ni el modulo de rotura, fyms medio del concreto (Moens y Nemegeer,
1991).

Por su parte, la Tabla 9.6 incluye las resistencias para los concretos Clase 1 y Clase 2, asf como
sus correspondientes moédulos de elasticidad segin Las Normas Técnicas Complementarias para el
Disefo y Construccion de Estructuras de Concreto del Distrito Federal (NTCDCECDF).

Tipo de concreto Clase2 | Clasel | Clasel | Clasel | Clase1l | Clase 1 | Clase 1
f¢ (MPa) 20 25 30 35 40 45 50
f_t (MPa) 2.1 2.4 2.6 2.8 3.0 3.2 3.3
f; (MPa) 2.8 3.2 3.5 3.7 4.0 4.2 4.5
E. (GPa) ¢ 20 22 24 26 28 30 31

Tabla 9.6. Resistencias medias y médulos de elasticidad tipicos para concretos segiin las NTCDCECDF.

A partir de las fuerzas que se registran en el ensayo de viga (Fr; a Frs en la Figura 9.41) se
determinan las resistencias residuales de flexotension que definen la ley constitutiva en tension, frj:

3F,L
~ 2bh2

R,j (9.23)

donde fp ; es la resistencia residual para CMOD;; F; es la fuerza aplicada correspondiente a CMOD;; L

es el claro de la viga; b la atura y hg, (125 mm) es la diferencia entre la altura de |a probeta y la altura
de la muesca (Figura 9.40).

Los parametros fr1 vy fra (ecuacion (9.23)) son los esfuerzos provocados por las fuerzas Fry y
Fr4, respectivamente, y corresponden a las deflexiones dg,1= 0.46mm vy &4=3.0 mm, que a su vez
son equivalentes a las aperturas CMOD; y CMOD..

Por su parte, el limite de proporcionalidad se define como la resistencia a la flexotension al
momento de producirse la primera grieta y se calcula mediante la siguiente expresion:

3F.L

m (9.24)

fct, fl =

con FL como el valor maximo registrado en la curva fuerza-deflexion (Figura 9.41) para un valor de
CMOD=0.05.

¢ Valores para concreto Clase-1 con agregado grueso calizo.
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Los esfuerzos de tension para disefio (Figura 9.42) en funcion de las deformaciones se
esquematizan de la siguiente manera:

Figura 9.42. Diagrama esfuerzo—deformacién del concreto armado con fibras metalicas (método -).
A partir de Martinez, 2006.

De acuerdo con la version 2003 del comité RILEM TC 162-TDF las relaciones para obtener los
esfuerzos de diseno (Figura 9.42) y sus correspondientes deformaciones se calculan mediante las
siguientes expresiones:

O,
07 =07 fy g (L6 —d); &, = E—l (9.25)
C
0, =045 1k; &, = &4 +0.1%o (9.26)
03 =0.37 g JKy; &5 = 25 %0 9.27)

donde d es el peralte efectivo de la seccién, en metros y k, es un factor de tamafio para ajustar la
altura del elemento en estudio si ésta no es igual a la considerada en la prueba de laboratorio (Figura
9.40), que es lo mas comun y se define de acuerdo con la Figura 9.43.

a) Ensayos especificos para concreto lanzado con fibras aplicados a tuneles

En el caso del concreto lanzado para aplicacion en tuneles, la norma europea EN 14487-1, establece
los estandares que deben cumplir las mezclas cuyo objetivo es el de crear estructuras que trabajaran
en interaccion con el terreno (suelos y rocas) y contempla la posibilidad de utilizar vias secas o
himedas para su generacion. También hace mencién a las diferentes formas de especificar su
ductilidad en términos de su resistencia residual y capacidad de absorcion de energfa, aunque precisa
que son conceptos distintos (de Rivaz, 2011).

De acuerdo con de Rivaz (2011) la absorciéon de energia medida en un panel cuadrado puede ser
un valor de disefio adecuado cuando se pone énfasis en cuanta energia debe ser capaz de absorber el
sistema durante la deformacion de la roca, que es el caso del concreto lanzado combinado con anclas
de friccion utilizado como sostenimiento primario.
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Figura 9.43. Factor de tamafio, segiin RILEM-TC-162-TDF.

En cambio, las resistencias residuales pueden ser las que rijan en el disefo cuando el concreto
lanzado debe cumplir funciones estructurales.

La Compaiiia Ferroviaria Nacional (SNFC) de Francia y el laboratorio Alpes Essai disefiaron una
prueba para medir la absorcion de energia especifica para sostenimientos de tuneles bajo presiones
de roca alrededor de los anclajes. Se trata de una prueba de punzonamiento y flexion sobre un panel
cuadrado apoyado en los cuatro bordes. Esta prueba estda también avalada y recomendada por la
EFNARC’ y se incluye en la Norma Europea EN 14487 para el concreto lanzado.

El panel mide 600x600x100 mm (EN 14488-5) y al centro se aplica una carga puntual sobre una
superficie de contacto de 100x100 mm?. En esta prueba se registra la curva carga-deflexién hasta
alcanzar los 25 mm al centro del panel.

Figura 9.44. Esquema de la prueba de punzonamiento.

La Figura 9.45 muestra un ejemplo de curvas de deflexion y de absorcion de energia tipicas de una
prueba de punzonamiento.

7 European Federation of National Associations Representing producers and applicators of specialist
building products for Concrete.
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De acuerdo con la Norma Europea, a partir de los resultados de las pruebas de punzonamiento,
pueden establecerse 3 clasificaciones para el CLRFA: E500, E700 y E1000, que a su vez

corresponden con concretos de f{=300 kg/cm?

« 500 Joules para terrenos de buena calidad
700 Joules para terrenos de calidad intermedia
- 1,000 Joules para condiciones dificiles

De acuerdo con de Rivaz (2012): para la misma matriz de concreto, la cantidad de absorcion de
energia esta significativamente influenciada por el tipo de fibra (p.ej. relacion de esbeltez
longitud/diametro, tipo de anclaje) y la dosificacion de fibra. Cuanta mas elevada sea la relacion de
aspecto y contenido de fibra, mejor sera el comportamiento del CLRFA.

Figura 9.45. Curvas de deflexion y absorcion de energia de una prueba de punzonamiento.

En cuanto a la resistencia residual, la Norma EN 14488-3 establece una relacién entre distintos
niveles de deformacion del terreno y la capacidad a flexién que debera desarrollar la estructura de
concreto lanzado. El limite de deflexion correspondiente a cada nivel de deformacion se define en
términos de la rotacion angular equivalente de una viga fisurada al centro de la longitud (p. ej. para
una prueba de viga de 450 mm x 125 mm x 75 mm conforme a la Norma EN 14488-3). La notacion
consiste en combinar el rango de deformacién con el nivel de esfuerzo residual. Por ejemplo: D2S2
significa que el esfuerzo residual debe exceder los 2 MPa en el rango entre 0.5 y 2.0 mm (de Rivaz
2012, Tabla 9.7).

La Figura 9.46 muestra un ejemplo de resultados de un ensayo sobre una viga que cumple con las
especificaciones D1S3,D2S2 y D2S1.

“Las especificaciones, en lo que respecta a la resistencia residual, estan relacionadas con las
condiciones de deformacién de la masa rocosa. Un mayor grado de deformacién de la roca exigira
una mayor capacidad de flexion del sostenimiento de concreto” (de Rivaz 2012).
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Escalas de deformacion Nivel de resistencia minima requerida (MPa)
Nivel & (mm) S1 S2 S3 S4
D1 entre 0.5y 1.0 mm (//250)
D2 entre 0.50 y 2.0 mm (I/125) 1 2 3 4
D3 entre 0.5y 4.0 mm (I/56)

Tabla 9.7. Rangos de deformacion y esfuerzos residuales segiin la Norma EN 14488-3.
De acuerdo conla Norma EN 14488-3, “existira conformidad en la resistencia residual cuando”:

« El valor medio obtenido de los resultados de 3 pruebas de especimenes cumpla con los
requerimientos en el limite de la resistencia residual especificada hasta el limite de deflexién
adecuado para los niveles de deformacién especificados.

« Ningun resultado de una prueba individual mostrara en ningun punto (correspondiente al nivel
de deformacion especificado) una resistencia residual que sea menor del 10% del esfuerzo
correspondiente al limite de resistencia de la clase especificada.

Figura 9.46. Ejemplo de niveles de deformacion y esfuerzo. Tomada de Bekaert, 2012.

Segun la propia EFNARC, la prueba de flexion de 3 puntos en panel cuadrado (EN 14488-5) es
mejor que la de viga para caracterizar el comportamiento del CLRFA ya que corresponde mejor con el
sostenimiento (o revestimiento) de un tunel. Esta prueba también se conoce como Prueba EFNARC
de tres puntos en panel cuadrado con muesca.

Otra ventaja de esta prueba es que, tal y como sucede en la realidad, las fibras de acero actian al
menos en dos direcciones y no en una sola, que es el caso en una prueba de viga; “el efecto de
refuerzo de la fibra en una placa es bastante mas parecido al comportamiento real de un
revestimiento de CLRFA” (de Rivaz, 2012).

Los valores de deflexién del panel cuadrado difieren de los de la prueba de viga. En la Tabla 9.8 se
presentan las equivalencias entre aperturas de muesca y deflexiones para pruebas de viga y prueba
de panel cuadrado segin EFNARC.
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Figura 9.47. Esquema de la prueba EFNARC de 3 puntos.

Resistencia residual CMOD (mm) Deflexion (mm)
fr1 0.5 0.454
fro2 1.5 1.364
EN14651 (prueba de viga)

fr3 2.5 2.273

fra 3.5 3.182

fr1 0.5 0.631

1.5 1.894

Prueba de tres puntos en fr2

panel cuadrado frs 55 3156

fra 3.5 4.420

Tabla 9.8. Equivalencias entre aperturas de muesca y deflexiones para pruebas de viga y prueba de
panel cuadrado segiin EFNARC (ENC 371 FTC V1.1_18-06-11).

A partir de la prueba de flexion de 3 puntos en panel cuadrado se obtiene un diagrama fuerza vs
deflexion (o apertura de muesca, CMOD) similar al de la Figura 9.41, con el que se determinan las
fuerzas para CMOD = 0.5, 15, 2.5 y 3.5 mm (Fr1 a Fra) y los esfuerzos residuales frj [ecuacion
(9.23)]. Finalmente los esfuerzos de disefio se calculan con las ecuaciones (9.25) a (9.27).

b) Alternativa de predisefio

Tal y como se mencion6 en parrafos anteriores, en la etapa de proyecto de un tunel (o de predisefo)
y ante la falta de ensayos de caracterizacion de las mezclas de concreto lanzado con fibras, el
disefiador debera especificar los requerimientos minimos de desempefio del sistema a modo de
preservar la seguridad, la eficiencia y al mismo tiempo, la economia de las excavaciones.
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Entonces, una especificacion para la mezcla puede comenzar con la definicion del nivel de energfa
que debera ser capaz de absorber la fibra (Clasificacién E500, E700 y E1000):

500 Joules para terrenos de buena calidad; 700 Joules para
terrenos de calidad intermedia y 1,000 Joules para
condiciones dificiles.

Posteriormente deberan especificarse los valores promedio de los esfuerzos residuales frj para una
determinada resistencia caracteristica de la mezcla y una determinada dosificacion de fibras.

De esta manera podran determinarse los valores de los esfuerzos de disefio y calcular los
correspondientes diagramas de interaccion, asi como la capacidad de resistencia al esfuerzo cortante
del sistema.

Asi, por ejemplo, de acuerdo con la Norma Mexicana PROY-NMX-488-ONNCCE-2013 del
Organismo Nacional de Normalizacion y Certificacién de la Construccion y Edificacion, S.C,, en el
proyecto se podra especificar cual es la informacion que debera suministrarse junto con el producto,
de acuerdo con el Numero del certificado de conformidad NMX. En la Figura 9.48 se muestra un
ejemplo de una ficha con la informacion técnica especificada.

Figura 9.48. Ejemplo de una ficha técnica.
c) Comportamiento a flexocompresion

Para el calculo de resistencias de elementos armados con refuerzo convencional y/o fibras metalicas,
las recomendaciones RILEM-TC-162-TDF asumen las siguientes hipétesis:

- Las secciones planas permanecen planas después de la deformacion (hipotesis de Bernoulli).
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El diagrama de esfuerzo-deformacion es como el que se muestra en la Figura 9.49.

Los esfuerzos en el acero de refuerzo (si existe) se obtienen de un diagrama de esfuerzo-
deformacion bi-linear que toma como base lo expuesto en el Eurocédigo 2.
La deformacion unitaria maxima a la compresion estara limitada al -3.5%eo.
La apertura maxima de fisura admisible sera de 3.5mm para garantizar la capacidad de

anclaje de las fibras metalicas.

Para concreto reforzado con fibras y con acero de refuerzo convencional, la deformacioén a la
altura de las barras se limitara a 25%o.
En algunos casos la contribucion de las fibras de acero debera ser reducida, dependiendo de la
clase de exposicién del concreto.

La resistencia de la zona comprimida se asume igual a la del concreto simple. En la rama de tension

el comportamiento del concreto armado con fibras se considera elastico hasta antes del

agrietamiento (o1). Una vez agrietado, el comportamiento del concreto se caracteriza por dos

estados de esfuerzos: oz y o3. La deformacion en la zona de tension se limita al 25%o. Si el elemento
ademas estd armado con refuerzo convencional, se limitara la deformacion igualmente al 25%. a la
altura del centroide de las varillas de refuerzo (Figura 9.49).

8(.‘1(

|
~

&t

gt‘u

i
25%u0

concreto se define como:

O

fon [ L1+(x—2)7

donde 1= & /&1y Kk =Eeu/Ec1 (Figura 9.50).

54
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1000
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Los parametros &; Yy Eq pueden estimarse con las siguientes relaciones:

Figura 9.49. Diagrama esfuerzo—deformacién (método o) para el estado Gltimo de esfuerzos.

De acuerdo con el Eurocddigo-2, la ley esfuerzo-deformaciéon para la rama de compresion del

(9.28)

(9.29)
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0.4.fém__ EC

E¢
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&1 Ecu
Figura 9.50. Ley esfuerzo-deformacion para el concreto en compresion de acuerdo con el EC-2.

f
Eq=—"" (9.30)
€a1

donde fin = f+8 en MPa. Para encontrar la relacion entre & y Y, se establece una relacién lineal en el
diagrama de deformaciones de la Figura 9.49:

£ (Y)= ¢ (Pl} (9.31)
Yo

donde y, es la profundidad del eje neutro para un cierto estado de esfuerzos.
Sustituyendo (9.30) en la expresion de &, se obtiene:

— Ecmgcl

9.32
f (9.32)

cm

Sin embargo, de acuerdo con la Norma Europea (Model Code 2010), es necesario agregar un
factor adicional tal que:

E
x =1,05—emel 9.33)

cm

Luego, sustituyendo 7, ky (9.31) en (9.28) y reordenando:

2
1,05 Zemel {‘%U[l— yﬂ - {‘90“(1— yﬂ
fcm gcl YO ‘901 yO
- - 9.34)
1+ (1.050mcl - ZJC”[l—y]
cm ‘9(:1 yO

o [gc ( y):l =—f
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Por su parte, para la rama de tension, de acuerdo con la Figura 9.42, el diagrama de esfuerzos se
divide en tres partes:

(&) Z;iigt para 0<¢ <L (9.35)
cm
o (&)=01+ (01-) (& —€a) para —L <g <g, +107 (9.36)
(gtl ~é2 ) cm
o (&) =03 +%(a‘t ~&3)  para g +107 <g <g, 9.37)

donde &3 = &u. Luego, al igual que para la rama de compresion, se establece una relacion lineal entre
los niveles de la deformacion & y la posicion y (Figura 9.49):

&

st(y)=m(y—yo) (9.38)

donde d es diferente de h si se considera un cierto espesor (r;) de concreto en la rama de tensién en
el que no trabajan las fibras.

Sustituyendo (9.38) en (9.35),(9.36) y (9.37):

o & oy
o l&)=— ara 0<g <—— (9.39)
t(t) gtl[d VOJ(y yo) p t E,,
o, — O i
O-t(gt)zo-l+((gti_gtzz))|:(d8_tuy0)(y_yO)_gtl para isgtggtz (940)
| cm
o, — O ]
O't(é‘t)=0'3+((82_g3))|:(d‘9_tuy )(y—yo)—gt3 para & Sé‘tﬁé}g (9.41)
t2 ~ ¢t3 0 i

Y sustituyendo también las inecuaciones de & (9.35), (9.36) y (9.37) en (9.38), finalmente se
obtiene:

& & (d_yo)
E u_|(y_y, paray, <y<—t 2%y
Cm(d—YOJ( o) ’ Ew ’

o, -0 & En(d-y &a(d -y
e e L T B e
o, (02 G3)|: Sy (y_yo)_gt3i| parayo+M<ySd

(gt2 &) (d=Yo) “u
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Por otro lado, del diagrama de la Figura 9.49 pueden obtenerse las ecuaciones de equilibrio para
fuerzas axiales y momentos:

¥ d
FC+FI+FS+N:0:J.000'c|:8c(y):|bdy+.l. Gt[gt(y)]bdy-i-N (9.43)
Yo

¥ d
M, +M, +M, +M :ozj'ooac[gc(y)]dbdy+j o[&(y)]dbdy+M (9.44)
Yo

donde Fs y Mg serfan nulas si no se incluye acero de refuerzo convencional.

Finalmente, resolviendo las integrales de (9.43)y (9.44) y despejando N y M pueden obtenerse las
fuerzas axiales y los momentos flexionantes de una seccion de concreto reforzado con fibras de
acero de peralte h y ancho b.

d) Esfuerzosy fuerzas en la seccion resistente para estados limite de falla

El diagrama de interaccion (o diagrama de capacidad de carga) se define como la representacion
grafica del lugar geométrico en el que todas las combinaciones de carga axial (Ny) y momento
flexionante (My) en un elemento estructural se encuentran dentro de sus limites de resistencia.

El procedimiento para construir el diagrama se basa en las hipdtesis clasicas de la teoria
estructural asi como en las recomendaciones provenientes de algin codigo de disefio. En este
diagrama pueden definirse puntos muy caracteristicos como el punto de compresion pura (Pg); los
puntos de falla balanceada (P,, Mp); los puntos de momento puro (Mp) y el punto de tension pura
(Poy.

El punto Py que corresponde a una carga axial de compresién pura, para el cual se supone un
estado de deformaciones unitarias de compresién uniforme (en secciones simétricas) puede
calcularse como:

Poc =71 fc’bh (9.45)

donde 7 es un factor de reduccion de resistencia que de acuerdo con la Norma Mexicana vale 0.80,
b el ancho de la seccién y h la altura.

Por su parte, la falla balanceada (punto Py, Mp) se define como la situacion en la que la seccion
llega al limite de su resistencia tanto en compresion como en tension, para la cual se supone un
estado de deformaciones unitarias definido por & en la fibra extrema en compresion y &, en el acero
de tension (Figura 9.49). Este estado se tiene cuando el concreto alcanza su deformacién maxima Util
en compresion asi como en tensién, en este caso favorecido por la presencia de las fibras (estado
Ultimo de resistencia). La obtencién de la profundidad de este punto se realiza por triangulos
semejantes como se deduce de la Figura 9.49, de modo que:

&,d

Yo=— — (9.46)
gcu + gtu
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Para la obtencion de las fuerzas normales, la parte de la integral (9.43) que corresponde con de
los esfuerzos de compresion en el concreto [ecuacion (9.34)] queda como sigue:

_M[K_@[l_i} L }_ ’
(x-2) £ 2yo ) (x-2)

- fchO5013 (K_l)z ln{‘Yo [gcu (Z_K)_gcl} + &y y(’(_z)‘}

(9.47)

0

Mientras que la que corresponde con las fuerzas de tension se expresa como:

Iyiat[g‘(y)]bdyzjytEcm(d v j(y—)’o)bd)“r

&
Yo

n (eu—¢&2)| (d—Y,
R e R

donde los limites de integracion de acuerdo con la ecuacion (9.42) se definen como:

d- d-
:etl( y0)+y0; Vs = Ve +M (9.49)

St S

Y1

Entonces, la integral de los esfuerzos de tensién queda de la siguiente manera:

[ "at[et(yﬂbdw{E°’“g‘“(y_2y°)}wb

Yo 2(d _yO) Yo

1
+

+ (9.50)
2(d -y )(&n —&12) "

d
(02— 03)[ & (Y= 2Yp)— 2612 (d = Yo) |
+90, + xyxb
2(d - YO)(th _5tu)
\

Como puede apreciarse, la integral de la ecuacién (9.44) esta referida a la posicion del eje neutro
(Yo), por lo que no es valida para calcular los momentos respecto a la mitad de la seccion resistente.
Para calcular el momento respecto a la mitad de la seccién resistente resulta mas sencillo multiplicar
las fuerzas de compresién y tensién por sus respectivas excentricidades (brazos de palanca).

De la Figura 9.49 y de la Figura 9.50 puede apreciarse que la geometria de la curva esfuerzo-
deformacion es relativamente compleja de tal forma que para determinar los centroides es
conveniente recurrir a técnicas semi-graficas. En el esquema de la Figura 9.51 se muestran las
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variables que es necesario determinar para poder calcular los distintos brazos de palanca de las
fuerzas actuantes y por ende, los momentos.

Figura 9.51. Diagramas de esfuerzos y deformaciones para la determinacion de centroides.

El esfuerzo de compresién correspondiente con la deformacién Ultima &, se calcula con la expresién
(9.34) y con y=0. El centroide Cy se calcula con la siguiente expresion:

fom (260 — ket ) + € [0'00 (2—-x) +\/K‘2 (0g0— fem )2 +40y(1-K)(0go + fcm)}

(9.51)
CO,]. = yO
4 fcmgcu
Las areas de compresion se calculan como sigue:
Py =2Cg 100
i bd
Ai_.[o oe(¥)ody =4, (9.52)
i
A, =| o.(y)bdy
Yo
donde y;=2Cy;. Luego, el centroide del Area 2:
-2C
C,= (yo 0’1_) +2Cy; (9.53)
Y finalmente, el centroide de todo el diagrama de compresion:
C - Coa(A+A)+CoA,
¢ (9.54)

Yo
[ “oc(y)oay
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El brazo de palanca de la parte de compresion es:
be, :E_CC (9.55)
Por su parte, los centroides de la parte de tensién se calculan como sigue: Primero se determinan

las distancias X, del diagrama de la Figura 9.51:

X o X & X ¢
_ No3v2 _ Tozetl _ MNoz“t2 _
B TE o K= X g = X == -y (9.56)
emét3 &3 &3

X
Y luego los centroides del diagrama de tension respecto al eje neutro:

2X (20'3+0'2)(X03 —xUZB)
’ YA4,5 = xo_l, YA6 = XO'ZB +

Y, =
"8 3(0'3 + 02) @573

Por otro lado, las areas Az a Ag del diagrama de la Figura 9.51, las cuales representan a las fuerzas
axiales de tension:

B A
As=—x‘¢2msz; A4=(XJZ_XUZ)X(01_UZ)xb;
2 2
Xy =X, )%(02 +3) (9.58)
A5=(X52—X£2)Xasz:Ae=( : Z 0

Entonces, la resultante de las fuerzas axiales queda como:
Nup = Fo xb—(As+ Ay + A+ Ag) (9.59)

Y los brazos de palanca respecto a la mitad de la seccion:

para (yO +YA3)>%

“%‘(VOJfYAs)
P = d d
(yO +YA3)_E para (y0 +YA3)SE

o

—‘%—(YO +YA4’5) para (yo +YA45)>E

b, 5 = (9.60)
N A Y A B

—‘%—(yo +YA6) para (yO +YA6)>%
bA{5 =
(yO +YA6)—% para (yO +YA6)£%
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Finalmente, los momentos:
My = Fe xbe, + Agxby, + Ay 5% bA4'5 + Agbp (9.61)

e) Diagrama de interaccion

La formulacion hasta aqui presentada esta definida en términos de la normativa europea y por lo
tanto, emplea las férmulas y nomenclatura propias de ésta. A continuacién se enlistan una serie de
pasos para construir el diagrama de interaccion de acuerdo con la Norma Mexicana.

Se especifican los valores de: f,, &,(=0.003, segun las NTC de México) y &, (=0.002, idem).

Se define el espesor del elemento de concreto, h, y se decide si se va a considerar un cierto
espesor de “recubrimiento”, rj, es decir, un limite en la seccion resistente para las fuerzas de
tension (Figura 9.49).

« Se introducen los esfuerzos fg; v fra (para CMOD=0.5 y CMOD=3.5, respectivamente)
especificadas en proyecto o indicadas en la ficha técnica de las fibras (Figura 9.48).

. Secalcula f, con(9.13)0(9.14) de acuerdo con el tipo de concreto.
- Secalcula f; con(9.15) 0 (9.16) de acuerdo con el tipo de concreto.

« Secalcula E; con (9.22).
Se calcula la deformaciéon en el pico de la resistencia del concreto &1 con (9.29) vy

sustituyendo fe,, por fc'. Notese que &1 se refiere al diagrama de resistencia parabélico del

Eurocddigo EC-2 y no es equivalente al que utilizan cédigos como los del ACl o la AASHTO.
Calculo del coeficiente xcon (9.33) sustituyendo Egm por E¢ y fom por fc'.

Punto de compresion pura del diagrama de interaccion:

Poc = fo xd xb (9.62)

Con f, =0.8f,
« Finalmente, haciendo variar y desde 0.0 hasta d, se calculan las fuerzas axiales y los

momentos resistentes (Ny, My de siguiendo todo el procedimiento desde (9.47) hasta
(9.61), cambiando yg pory.

En la Figura 9.52 se muestra el diagrama de interaccion que resulta al final de todo este proceso
para un concreto lanzado reforzado con fibras de acuerdo con la ficha técnica de la Figura 9.4 8.

a) Estado limite Ultimo de esfuerzo cortante

En cuanto a la resistencia al esfuerzo cortante del concreto reforzado con fibras metalicas, lo que se
expone a continuacién es valido Unicamente para vigas o placas y para cuando el elemento de
concreto contiene acero de refuerzo tradicional de flexién trabajando en conjunto con las fibras
metalicas. Si el elemento no estd armado con refuerzo convencional, la resistencia a cortante se
tomara como la de un elemento de concreto simple (Vandevalle, 2003).
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Por otra parte, en algunas guias de disefio de concreto reforzado con fibras metalicas, la resistencia a
cortante de una seccién armada con acero de refuerzo de cortante y fibras de acero, Vrgs, esta dada
por la siguiente expresion:

Vra3 =Ved +Vig +Vi (9.63)

Figura 9.52. Diagrama de interaccion para una seccién de concreto lanzado reforzado con fibras de
acero de f ’(=30 kg/cm? que contiene 30kg/m? de fibras de I=35 mm, d=0.55 mm y resistencia 1,100
N/mm?2.

donde V¢4 es la fuerza cortante que toma el concreto (las Normas Técnicas Complementarias para
disefio y construccion de estructuras de concreto la definen como Vg); Vg €5 la fuerza de disefio que
toma el acero de refuerzo transversal (estribos, etc. En las NTC para disefio y construccion de
estructuras de concreto se denomina V) Yy Vig la contribucion del refuerzo con fibras metalicas, la
cual esta dada por la siguiente expresion:

Vi =7140,d (9.64)

con tr¢ como el valor de diseno del incremento de resistencia a cortante dado por las fibras.
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Segln algunas guias de disefo, para fibras con ganchos, s puede ser obtenida con la siguiente

formula:
de :0'54ft *R[ /7C (9.65)
donde ye= 1.5y
1.10W; A4
i —— (9.66)
180C +W; A,

con C= 20; Ar como la relacién de esbeltez de la fibra, que es el cociente de la longitud entre el
diametro (I/d), y Ws la dosis de fibra de acero, en kg/m?.

Los valores minimos de W/ para los diferentes tipos de fibra se presentan enla Tabla 9.9.

Relacién de aspecto I/d Wi (kg/m?)
50/0.50 30
60/0.80 32
60/1.00 40
30/0.50 40

Tabla 9.10. Valores minimos de W para distintos tipos de fibra.

9.4.2.5.1. Estados limite de servicio de agrietamiento

En lo que se refiere al estado limite de servicio por fisuramiento o agrietamiento, para el calculo de la
apertura de fisura, el RILEM-TC-162-TDF se basa en lo expuesto en el EC2: Eurocédigo 2, Proyectos
de estructuras de hormigon, Parte I:

W :ﬁsrmgsm (9.67)

donde wy es la anchura de fisura de célculo; sy la separacion media final entre fisuras; &g la
deformacion media producida bajo la correspondiente combinacion de cargas, considerando los
efectos de rigidizacion a tension, retraccion, etc. y S el coeficiente que relaciona la anchura media de
fisura con el valor de calculo. Para mayor detalle sobre el calculo de la anchura de fisura, se
recomienda consultar la norma de referencia.

9.4.3. Analisis y diseno estructural de marcos metalicos
9.4.3.1. Consideraciones generales

Los marcos metalicos deben ser considerados como estructuras de soporte. Se trata de estructuras
cuyas propiedades pueden ser faciimente acotadas de acuerdo con sus caracteristicas geométricas y
resistentes. Sin embargo, su desempefio estructural tendra siempre una dependencia muy grande
respecto a la manera en que éstas interactUan con el medio circundante. A su vez, el tipo de
interaccién que generen dependera tanto de los procesos de puesta en obra, como de una serie de
factores relacionados con el medio en que es excavado el tunel, asi como también de los procesos
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constructivos (excavacion con voladura, excavacion mecanica, presencia de otras estructuras de
sostenimiento, etc.).

Ademas del trabajo que desempefian en el sentido transversal a la excavacion, es muy importante
considerar su contribucion a la estabilidad en el sentido de la longitudinal. Pero para que este tipo de
trabajo pueda desarrollarse, siempre sera necesaria la colocacién de elementos orientados en el
sentido de la excavacion de tal manera que arriostren al sistema y permitan la transferencia de cargas
excéntricas, evitando el pandeo lateral. De esta forma, ademas de aumentar la capacidad a flexiéon de
cada elemento, es posible reducir su seccion.

Para cada tipo de situacion existe una metodologia de analisis estructural y por ende no deben de
perderse de vista las distintas fenomenologias que han sido estudiadas a lo largo de este Manual.

a) Rigidez

En su forma mas basica, un soporte formado por marcos de acero en contacto con el terreno, en un
tUnel circular de radio R y con una separacion s, tiene como mdédulos de rigidez normal y a flexién las
siguientes relaciones:

E.A E.l

K. = ;o Ky =—3 (9.68)
SR

Cuando se utilizan programas de calculo bidimensional en deformacion plana, los médulos de
rigidez que se introducen equivalen a una seccién de sostenimiento rectangular de base unitaria, b =
1.0 my altura h. Entonces, es necesario encontrar los valores equivalentes de las rigideces de dichos
maodulos, los cuales deben corresponder con la rigidez que proporcionan los marcos por cada metro
longitudinal de excavacion. Los modulos de rigidez de una seccién rectangular de base b = 1.0m vy
altura h son:

BN . . ENW
K“_(l—uz)R’ Kf_12(1—uz)R3 (9:69)

Partiendo de la hipotesis de que debe cumplirse la siguiente relacion:

Ka/ _Ky
Asf /f:. (9.70)

se obtiene la expresién para la altura equivalente de la seccion rectangular (independientes de sy R):

3l
h, =2 [—* (9.71)
A
Finalmente los valores para los médulos de rigidez equivalente se calculan como:
Rigidez axial: EA= E,;lcero X heq (9.72)
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Rigidez a flexion: El = E x4 (9.73)

b) Resistencia

Cuando el analisis estructural de los marcos se lleva a cabo por métodos inelasticos, es decir,
permitiendo que éstos entren en el rango plastico en algunos puntos de forma que redistribuyan sus
esfuerzos hasta que no sea posible mantener mas su estabilidad, los parametros de resistencia

. , . e .y M . .
requeridos para el calculo son: la carga axial de plastificacion F’p y el momento de plastificacion

M
M.
C ial de plastificacion: M
arga axial de plastificacion Pp =1, % & % fy _ Ag X0, (0.74)
Momento de plastificacion: Mg’l =7, X Zxx % fy _ Zxx X0, (9.75)

donde Zy es el mddulo de seccidn plastico, Ag el area de la seccion de acero, 72 un factor de reduccion
de resistencia para el acero (normalmente 7, = 1/, ecuacion (9.103)), fyel esfuerzo de fluencia del

aceroy O, =1, %X fyel limite elastico del acero.

Se recomienda que para el disefio de los perfiles metalicos se sigan las recomendaciones de las
Normas Técnicas Complementarias Para Disefio y Construccion de Estructuras Metalicas (NTC-
RCDF), del American Institute of Steel Construction (AISC LRFD).

Durante el disefio del sistema de soporte temporal con marcos metalicos es fundamental que se
tomen en cuenta secciones tales que los trabajos de fabricacién, izado y montaje puedan llevarse a
cabo de forma eficiente y con maquinaria convencional. Cabe mencionar que si los marcos son
colocados y castigados adecuadamente contra la roca, el confinamiento proporcionado por la
excavacion favorece el desempefo de este sistema de soporte, aun cuando algunos elementos
alcancen la plastificacion en ciertos puntos: la respuesta del sistema sera tal que se crearan rotulas
plasticas en aquellos puntos y la estructura redistribuira el trabajo a elementos que alin se encuentran
en el rango elastico.

La resistencia a la flexocompresion se determina segun la formula de interaccién siguiente:

PU MU
F(Pu,Mu)z—M +—-<1.0 (9.76)
P M
P P
Es decir, que el elemento se mantiene en el rango elastico mientras se cumpla la relacién (9.76);
una vez que en el elemento F (P,, My) es igual a uno, éste se comporta plasticamente. Por lo general,
la falla del elemento se produce por flexion, entonces, al ir aumentando la carga, el segmento
plastificado recibe mas fuerza axial y reduce su momento flexionante. La falla de un marco se
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produce cuando el nimero de elementos plastificados es tal que no es posible conservar en equilibrio
la estructura.

9.4.3.2. Andlisis por cargas de aflojamiento

Para calcular marcos metalicos sujetos a cargas por aflojamiento es posible construir un modelo de
vigas y resortes o una malla de elementos finitos bidimensional en la que se reproducen los marcos y
su geometria mediante elementos tipo placa de comportamiento elastoplastico y rigidez equivalente,
parcialmente embebidos en un medio elastico; sobre la clave se aplica una carga uniformemente
distribuida que simula la accion del bulbo de aflojamiento gravitando sobre el marco (Figura 9.53).

Figura 9.53. Malla de elementos finitos usada en el analisis de marcos

A modo de ejemplo, en la Figura 9.54 se muestran las propiedades geométricas tipicas de un perfil
IR de 254 x 44.8 kg/m, mientras que en la Figura 9.55 se presenta una seccion tipica de marcos para
un tunel de carretera de tres carriles.

Perfil IR 254 x 44.8 kg/m (W 10 x 30 Ib/ft)

d=26.6cm
b=14.8cm
A=570cm?
l,=7,076 cm*
Sy=531cm?
Zy=600cm?
W =44.8 kg/m

Figura 9.54. Propiedades geométricas de un perfil IR 254 x 44.8 kg/m.
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Figura 9.55. Esquema del marco metalico (cotas en centimetros).

La carga axial resistente y el momento resistente de los elementos que simulan los marcos se
calculan a partir de las relaciones (9.74) y (9.75). Las propiedades de los materiales tipicas que se
introducen en un modelo de calculo aparecen en la Tabla 9.11. Los parametros del terreno
corresponden con las condiciones geotécnicas D y D definidas en el inciso 4.6.2 de este Manual.

Terreno

Parametro Cond. Geo. D© Cond. Geo. D™

Enm (MPa) 200; 700; 1200 1,200; 2,350; 3,500
Vin 0.20

Parametro Marcos @ 1.0m Marcos @ 1.5m
EA 1.197e+06 kKN/m 7.98e+05 kN/m
EI 1.486e+04 kN/m 9.91e+03 kN/m
Vs 0.18 0.18
w 0.45 kN/m/m 0.29 kN/m/m
P 1,442 kN/m 961 kN/m
M; 151.8 kNxm/m 101 kNxm/m

Tabla 9.11. Propiedades del terreno y del sostenimiento propuesto para calculo.
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Notese que los parametros de rigidez, peso y resistencia de los marcos corresponden con una
seccion de acero como la que se muestra en la Figura 9.54, espaciados a 1.0 m (Condicion
Geotécnica D®) y 1.50 m (Condicién Geotécnica D).

Como se dijo anteriormente, la falla del elemento se produce por flexion: al ir aumentando la carga
de aflojamiento, el elemento plastificado recibe mas fuerza axial y reduce su momento
flexionante (ver trayectorias en la Figura 9.56 y en la Figura 9.57). La falla del marco se
produce cuando el numero de elementos plastificados es tal que no es posible conservar en
equilibrio la estructura.

Figura 9.56. Diagrama de interaccién y Figura 9.57. Diagrama de interaccion y resultados
resultados de elementos mecanicos para los de elementos mecanicos para los marcos metalicos
. . . . icié acni -+)
marcos metalicos en la condicion geotécnica D©. en la condicion geotecnica D®.

En las graficas se observa la evolucion de las fuerzas en el marco durante el proceso de carga.
Notese como las fuerzas van aumentando, primero en la rama elastica, hasta que en cierto punto
tocan el diagrama de interaccion. A partir de ese momento los momentos comienzan a disminuir
gradualmente mientras que estructura continla absorbiendo carga axial. Las graficas corresponden a
procesos de carga que van de 1.0 a 14.5 toneladas en el caso de la Condicién Geotécnica D©, y de
1.0 a 9.5 toneladas en el caso de la Condicién Geotécnica D, que es cuando la estructura colapsa
en ambos casos. Los valores de las cargas que se presentan en las graficas corresponden con los
momentos maximos que se presentan en la estructura y estan situados en la clave (momentos
positivos) y en una region del hastial (momentos negativos). Para la Condicién Geotécnica D® la
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presidn sobre el marco para la cual se produjo la falla de la estructura fue de "™ = 14.5 ton/m?,
mientras que para la Condicién Geotécnica D fue de ™ = 9.5 ton/m?2.

Es comun que cuando se analizan marcos metalicos aislados (sin la contribucién del concreto
lanzado) se obtengan resistencias inferiores a las cargas mas pesimistas estimadas mediante las
ecuaciones (9.2) a (9.5) del inciso 9.3.2.1 para las correspondientes unidades geotécnicas. Sin
embargo, hay que recordar que estas estructuras de soporte son de caracter temporal y que la
implementacion de tratamientos como el concreto lanzado vy el propio retague de los marcos contra
el terreno, contribuirdn de manera importante a retrasar un posible aflojamiento en la clave. En
términos generales estos analisis pretenden demostrar las cargas maximas que resisten los marcos
de forma aislada.

La conclusién mas importante que debe obtenerse de este tipo de andlisis es que los marcos
metalicos, a pesar de que desarrollan zonas plasticas durante el proceso de carga, se mantienen
estables hasta un nivel de trabajo adecuado acorde con su caracter de soporte temporal.

9.4.3.3. Cargas por desprendimiento de cunas

Para analizar cargas por desprendimiento de cufias sobre elementos de soporte existen programas
especializados como el UNWEDGE de la casa Rocscience® el cual hoy en dia es el mas utilizado en el
medio de la mecanica de rocas. Este tipo de programas poseen las herramientas basicas necesarias
para determinar la geometria de las distintas cufias posibles que pueden caer o deslizar hacia el
interior de tUneles de casi cualquier seccion. Asimismo, cuentan con elementos de sostenimiento
como anclas y concreto lanzado y con base en las propiedades resistentes que se les definan
permiten representar de forma simple las fuerzas estabilizadoras que proporcionan y su influencia en
el factor de seguridad de los mecanismos.

Sin embargo, en el caso de estructuras tridimensionales formadas por marcos metalicos, no
resulta sencilla la determinacion de la forma en que se distribuyen las cargas (por lo general
asimétricas y excéntricas) sobre los distintos elementos. Mas dificil todavia puede resultar el estudio
de cémo los distintos marcos interactlan con sus vecinos a través de los elementos de
arriostramiento, formando un complejo entramado de piezas conectadas en puntos especificos.

Hoy en dia es posible realizar andlisis tridimensionales de desprendimientos de cufas que tengan
en cuenta diversos factores del funcionamiento de este tipo de estructuras mediante programas
avanzados de calculo numérico. En estos casos, los marcos pueden, ademas, simularse como
embebidos en el concreto lanzado (parcialmente o retacados hasta el tope), por lo que la interaccion
con el terreno circundante puede darse sentido normal y tangencial. Esta situacion aumenta
considerablemente la capacidad de carga del sistema. Adicionalmente, al tratarse de una estructura
tridimensional, arriostrada longitudinalmente, es capaz, por un lado, de repartir la presion ejercida por
la cufia en varios elementos vy, por otro, aquellos marcos que se sobrecarguen transmitiran las cargas
excéntricas a los marcos vecinos que se encuentren mas relajados.

Para el analisis de sistemas de marcos sometidos a la accion de cargas transmitidas por cufias
pueden construirse modelos tridimensionales de diferencias finitas o de elementos finitos. La
estructura tridimensional formada por los marcos (Figura 9.58) se simula mediante elementos tipo
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viga. Pueden colocarse los separadores y tensores de acuerdo a proyecto y éstos simularse también
con elementos tipo viga, empleando un Unico elemento que trabaja a compresion y tension.

Figura 9.58. Estructura en un modelo tridimensional.

Las discontinuidades que forman la cufia se representan mediante elementos especiales tipo
interface, con una ley de resistencia adecuada (Mohr-Coulomb, Barton-Bandis, etc.), definida por los
parametros de resistencia correspondientes.

Las hipotesis de carga se pueden establecer de tal forma que, a partir de un valor de los
pardmetros de resistencia residual de las juntas que definen las cufias. (C{™ y tang;, por ejemplo) y
se realicen corridas para distintos tamanos posibles de cufia previamente definidos (Figura 9.59).

Los analisis pueden realizarse también para distintos rangos de valores de los modulos de
elasticidad del terreno, obteniendo distintos tipos de interaccion. Los resultados suelen presentarse
como parejas de momento maximo (positivo y negativo) y fuerza axial correspondiente al punto de
momento maximo, dentro del diagrama de interaccién correspondiente a cada condicion geotécnica.

Siguiendo con el ejemplo del inciso anterior, la hipotesis de carga puede ser la siguiente: para cada
condicion geotécnica (D y D) se establece un valor de los parametros de resistencia del macizo

(Cm YV én) vy se realizan corridas haciendo variar los parametros de las discontinuidades como
porcentajes de los del macizo:

Cj=100%, 75 %, 50%, 25%, y 10% de Cy,
tang = 100%, 75 %, 50%, 25%, y 10% de tangn,
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Figura 9.59. Estructura en el modelo: a) cuiia pequeiia; b) cuha mediana; c) cuia grande; d) detalle de
los marcos embebidos en el concreto lanzado.

El objetivo es que, con cada reduccién de la resistencia al corte de las discontinuidades la cufia se
movilice mas, descargando cada vez mas presion sobre la estructura de los marcos y al mismo tiempo
ir verificando su resistencia. Dado que los marcos se consideran elastoplasticos, sucede lo mismo que
en el analisis por cargas de aflojamiento, es decir, que al plastificar un cierto elemento, transmite el
trabajo a los elementos vecinos y asi sucesivamente hasta que se produce el colapso general de la
estructura.

Se realizan los célculos para cada uno de los médulos de elasticidad empleados en los analisis por
cargas de aflojamiento y los resultados se presentan como parejas de momento maximo (positivo y
negativo) y fuerza axial correspondiente al punto de momento maximo, dentro del diagrama de
interaccién correspondiente a cada condicion geotécnica.

En la Figura 9.60 se muestran los resultados de los analisis tridimensionales con cufa, para la
condicion geotécnica D , mientras que en la Figura 9.61 se muestran los correspondientes a la
condicion geotécnica D™. Los diferentes puntos en los graficos, para cada modulo de elasticidad del
macizo, corresponden a distintos porcentajes de la resistencia al corte de los planos que forman la
cufa, siendo que los que tienen menor carga axial estan asociados a los valores mas altos de
resistencia y viceversa.

Notese en la Figura 9.60 cémo existe una pareja de fuerza axial y momento flexionante que se
posiciona sobre el diagrama de interaccion. Lo anterior significa que dicho punto esta en estado de
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fluencia, formando una roétula plastica. Sin embargo, en ninguno de los casos analizados la estructura
sufrié un colapso.

En la Figura 9.61 puede verse que, a pesar de que el momento y fuerza axial resistentes son
menores respecto de los de la Figura 9.60 (por la separacion de los marcos), los elementos
mecanicos maximos estan mas alejados del diagrama de interaccién y no hay puntos plasticos. Lo
anterior se debe a la mayor rigidez del terreno la cual permite que se desarrollen flexiones menores.

Figura 9.60. Diagrama de interaccion de los marcos metalicos y elementos mecanicos de los analisis con
cuia, para diferentes médulos de elasticidad del macizo y diferentes resistencias de los planos de
deslizamiento. Resultados para la condicion geotécnica D©.

9.4.3.4. Conclusiones de los andlisis y el disefo de los marcos metdlicos

Las conclusiones mas importantes del estudio de estabilidad de los marcos metalicos se pueden
resumir como sigue:

-+ Enlos analisis bidimensionales con carga distribuida sobre la clave se aprecia que la capacidad
de carga de los marcos se ve favorecida por la interaccién con el terreno, aunque ésta sélo se
genere en la direccién normal a la seccién resistente; los marcos, de forma aislada, podrian
llegar a no resistir las solicitaciones mas pesimistas calculadas con las aproximaciones
empiricas, sin embargo, durante la construccion éstos se deberan cubrir parcial o
completamente con concreto lanzado tal forma que se tenga una seccion resistente mucho
mas robusta; estos analisis s6lo se emplean para conocer la capacidad de soporte de los
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marcos aislados y ante cargas gravitacionales simétricas y perpendiculares al avance de la
excavacion.

+  En los andlisis tridimensionales por desprendimiento de cufia, los marcos se simulan como
embebidos en el concreto lanzado (parcial o totalmente), por lo que la interaccién con el
terreno circundante se da en sentido normal y tangencial. Esta situacion aumenta
considerablemente la capacidad de carga del sistema. Adicionalmente, al tratarse de una
estructura tridimensional, arriostrada longitudinalmente, es capaz, por un lado, de repartir la
presion ejercida por la cufa en varios elementos y, por otro, aquellos marcos que se
sobrecarguen transmitiran las cargas excéntricas a los marcos vecinos que se encuentren
mas relajados.

Figura 9.61. Diagrama de interaccion de los marcos metalicos y elementos mecanicos de los analisis con
cuiia, para diferentes médulos de elasticidad del macizo y diferentes resistencias de los planos de
deslizamiento. Resultados para la condicién geotécnica D*.

9.4.4. Andlisis y disefio estructural de elementos de concreto colado in situ
(Revestimientos)

9.4.4.1. Consideraciones preliminares

Los conceptos basicos del disefio estructural fueron introducidos en el inciso 9.4.1 de este capitulo.
En esa seccidn, se hizo especial énfasis en la necesidad de desarrollar una metodologia basada en una
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filosoffa de andlisis y disefio integral, que permita establecer los adecuados niveles de sequridad que
se relaciona directamente con los niveles de incertidumbre previsibles en la obra.

Aungue es relativamente comun que se empleen elementos de concreto colado para fines
especificos de contencion o como estructuras auxiliares dentro de un tunel, las estructuras que
requieren de un proceso de andlisis y disefio mas especifico son los revestimientos definitivos.

Anteriormente se explico que en la mayoria de los casos, los revestimientos definitivos son
colocados al final de la excavacién, en un momento en el que se supone que el tunel es
completamente estable a través de los sistemas de sostenimiento y que por ende, estas estructuras
“no deberfan” estar sujetas a carga. No obstante, es recomendable, que tengan una adecuada
resistencia para soportar solicitaciones eventuales o de largo plazo, asociadas a distintos fendmenos
posibles y probables.

Dos de las grandes ventajas de los revestimientos colados in situ es que pueden adquirir
practicamente cualquier forma y que gran parte de su estabilidad se debe al tipo de interaccién que
desarrollan con el terreno; la presién pasiva que ejerce el medio sobre la estructura evita que se
pandeen y colapsen, mientras que la ductilidad propia de la estructura hace posible que, en los sitios
de mayores momentos, se formen “rétulas plasticas” que alivian los esfuerzos de flexién y por tanto
la mayor parte de las cargas se transmitan a modo de fuerzas axiales de compresion.

Un disefio 6ptimo de revestimiento debe buscar el equilibrio entre flexibilidad y ductilidad; suele
decirse que un revestimiento debe ser lo mas esbelto posible, sin embargo hay limites practicos que
no pueden excederse y que tienen que ver con la adecuada consolidacion de la mezcla y el completo
llenado de huecos. Seglin el Manual de Disefio de Tuneles de Carretera de los Estados Unidos, el
minimo espesor funcional para este tipo de tuneles seria 25 cm (107). Ademas del proceso de
colocacion (colado, vibrado, etc.) es importante tener en cuenta la presencia del acero de refuerzo, si
es que éste es requerido. En revestimientos muy esbeltos el acero de refuerzo puede resultar
problematico debido a que obstaculiza el flujo de la mezcla o también debido a que, ante ligeros
defectos en su colocacion, puede aflorar en las paredes de la estructura; si van a utilizarse dos lechos
(que es lo mas comun), el recubrimiento debe ser lo suficientemente generoso para evitar este
problema y por ende, es preciso aumentar el espesor. Adicionalmente, la habilitacion del acero de
refuerzo en ocasiones dafia los sistemas de impermeabilizacion.

Por todo lo anterior, el Manual de los Estados Unidos recomienda que: “en todos los casos
practicos en los que sea posible, los revestimientos de concreto colado in situ deben disefiarse como
concreto simple”.

9.4.4.2. Metodologia basica

El disefio de un revestimiento de concreto colado in situ, para un tdnel convencional, necesariamente
va ligado al analisis estructural y viceversa. Se trata de un proceso de alguna manera “iterativo” en el
gue van proponiéndose secciones resistentes mientras se revisan sus capacidades ante solicitaciones
distintas en cuanto a tipo y magnitud. La revision, se realiza, por lo general, ante las siguientes
combinaciones de acciones:

+  Flexocompresion (en clave)
+  Flexocompresion (en paredes)
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- Cortante (en paredes)

La revision por flexocompresién consiste en verificar la resistencia del revestimiento de un cierto
espesor, ante el efecto combinado de la fuerza axial (compresion) y el momento flexionante,
aprovechando que la compresion disminuye los esfuerzos de tension producidos por la flexion. Para
esto suelen realizarse estudios de sensibilidad sobre la respuesta del revestimiento ante distintas
combinaciones de carga v rigidez del terreno.

Determinar la resistencia de elementos de concreto armado sujetos a la accion de carga axial y
momento flexionante se basa en procedimientos que tienen origen en el diagrama de interaccion, el
cual es la representacion grafica del lugar geométrico de las combinaciones de carga axial y momento
flexionante que hacen que un elemento alcance su resistencia maxima. De esta forma, si se cuenta
con dicho diagrama para un elemento dado, se conocen todas las combinaciones de carga axial y
momento que puede soportar (Figura 9.62).

Figura 9.62. Diagrama de interaccion de una seccidon rectangular
9.4.4.3. Concreto simple

Actualmente es bien sabido que, salvo en los casos de macizos rocosos de muy mala calidad, suelos
inestables, condiciones de flujo de agua muy adversas o bajo la presencia de estructuras
comprometidas en superficie, es posible disefar revestimientos de concreto simple. Lo anterior
implica la consideraciéon de que el sostenimiento tiene la capacidad de soportar la mayor parte de las
solicitaciones que puedan presentarse durante la vida Util del tunel y que, en casos excepcionales, la
seccion del concreto colado in situ, proporcionara la resistencia adicional requerida.

En cuanto al armado por temperatura, se sabe que dentro del macizo rocoso los gradientes
térmicos suelen tener poca importancia y por lo general un buen vibrado y curado son mas que
suficientes para evitar el agrietamiento por contraccion del concreto.

CAPITULO 9. ANALISIS Y DISENO ESTRUCTURAL DE LOS SISTEMAS DE SOSTENIMIENTO 75




MANUAL DE DISENO Y CONSTRUCCION DE TUNELES DE CARRETERA

Adicionalmente, la tendencia actual de emplear revestimientos de concreto simple en tlneles
carreteros requiere de las siguientes valoraciones:

- Desde el punto de vista del acomodo del concreto entre la cimbra y el terreno natural, sin
duda, los revestimientos de concreto simple tienen ventajas.; las armaduras o refuerzos son
un obstaculo que llega a impedir el paso franco del concreto fresco a los sitios donde se
requiere e incluso llegan a impedir el llenado al contacto con el terreno.

- Desde el punto de vista de resistencia, en los tUneles en montafa se plantean dos situaciones:
la primera (menos frecuente), se presenta cuando el revestimiento soporta presiones
externas de los terrenos que lo circundan, sea porque estos se encuentran en estado suelto o
debido al hinchamiento de materiales expansivos o, en caso extremo, debido a presiones
genuinas a grandes profundidades; en la segunda situacion, las cargas activas sobre el
revestimiento son practicamente inexistentes (solo se presentan durante la etapa de
construccién y antes de la estabilizacién que ocurre a corto plazo) y la Unica posibilidad de
que el revestimiento reciba cargas es por un mecanismo de aflojamiento.

9.4.4.4. Concreto armado

a) Disefo por flexocompresion

Los datos necesarios para determinar un diagrama de capacidad de carga (diagrama de interaccion)
son: la geometria del elemento, la resistencia nominal del concreto f ’¢, el esfuerzo de fluencia del
acero f,, y la cantidad y distribucién del acero de refuerzo As.

El procedimiento para construir el diagrama debe basarse en las hipdtesis clasicas de la teoria
estructural asi como en las recomendaciones provenientes de algin codigo de disefio. En este
diagrama se pueden definir puntos muy caracteristicos como el punto de compresion pura (Pg); los
puntos de falla balanceada (P, My); los puntos de momento puro (Mp) y el punto de tension pura
(Pop) (Figura 9.62).

El punto Py que corresponde a una carga axial de compresién pura, para el cual se supone un
estado de deformaciones unitarias de compresion uniforme (en secciones simétricas) puede
calcularse como:

P, = 0.85 /A, + A f, ©.77)

Por su parte, el punto (Pp, My) de la Figura 9.62 corresponde a la falla balanceada, para el cual se
supone un estado de deformaciones unitarias definido por &, en la fibra extrema en compresion y &
en el acero de tension. Este estado se tiene cuando el concreto alcanza su deformacién maxima atil y
el acero su limite de fluencia (estado Ultimo de resistencia). La obtencién de este punto se realiza por
triangulos semejantes como se deduce de la Figura 9.63, de modo que:

&,,d

(9.78)
gcu + 853
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donde c se utiliza para obtener los valores de las deformaciones correspondientes a cada posicién de
esfuerzo del acero: &, & VY &s.
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Figura 9.63. Geometria del problema de flexocompresion.

Los esfuerzos en el acero son:

fg =1, fo = Egregp 5 f3= 1y (9.79)

y las fuerzas en el acero:

F=Afag s B = A fo i By = Ag-fg (9.80)

El célculo de My sera la sumatoria de cada esfuerzo por el brazo de palanca, incluido el
esfuerzo del concreto (Tabla 9.12)

Fuerza Brazo Momento
Cc (resultante de compresién en el concreto) d. M.
F1 (lecho de acero a compresién) dq M,
F, (lecho de acero medio) d, M,
Fs (lecho de acero a tension) ds M;
Mp

Tabla 9.12. Elementos para el cilculo de los momentos

El punto M, corresponde a un momento sin carga axial, en el que se supone un estado de
deformaciones semejante a los obtenidos para calculos de resistencia a flexion. Este punto es
necesario determinarlo de forma numeérica, calculando por aproximaciones la profundidad del eje
neutro para el cual la suma de las fuerzas de compresion se iguala a la suma de las fuerzas de tension.
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Para la revision estructural deben obtenerse diagramas de interaccién de una seccién transversal
del revestimiento de 1.0m de ancho y peralte d, considerando varias combinaciones de barras de
acero y espaciamientos y comparando con los puntos de respuesta de la estructura que
resultan de los analisis estructurales.

En primer lugar es conveniente analizar una seccion sin acero de refuerzo. Como se dijo
anteriormente, es bien sabido que bajo ciertas condiciones ideales es posible disefar revestimientos
de concreto simple, considerando que dentro del macizo rocoso los gradientes térmicos suelen tener
poca importancia. Este caso puede servir como ejemplo ilustrativo del trabajo a flexocompresion de
un revestimiento de tales caracteristicas.

Por lo general es interesante observar que el revestimiento de concreto simple se desenvuelve
adecuadamente para un amplio rango de modulos de elasticidad del terreno y ante presiones de
aflojamiento mucho muy superiores al maximo considerado en los analisis de sensibilidad.

Posteriormente se construyen los diagramas de interaccion que corresponden con varias
configuraciones de armado y se introducen los valores de momento y carga axial obtenidos en los
analisis para varios puntos criticos del revestimiento. Se procede de esta manera hasta encontrar una
seccion de armado 6ptima que consta de uno, dos o tres lechos de varillas de un cierto diametro,
dispuestas a una cierta distancia y con un cierto recubrimiento. En las gréficas debe verificarse
siempre que las fuerzas obtenidas para todas las combinaciones de rigidez del terreno y magnitud de
la carga sobre el revestimiento caigan dentro del diagrama de interaccion para la seccion propuesta.

En la Figura 9.64 se muestran los diagramas de interaccion para una seccién de revestimiento de
40cm de espesor, de concreto simple y concreto reforzado, con varios armados distintos asi como
los resultados de elementos mecanicos (M y N) para una carga de aflojamiento sobre la clave de 5 a
40 tonxm vy utilizando mddulos de elasticidad del terreno que van de 200 a 15,000 MPa. Este
ejemplo no considera la contribucion a la resistencia del sostenimiento.

Como es posible apreciar, a mayor médulo de elasticidad del terreno, menores son las flexiones
que se generan en la estructura, al mismo tiempo que ésta absorbe mas carga axial. Sucede lo
contrario en los casos de modulos de elasticidad bajos.

Notese por ejemplo que si se tiene un macizo rocoso de 15,000 MPa de modulo de elasticidad
(macizo de calidad media), el revestimiento de concreto simple serfa capaz de resistir sobradamente
una carga sobre la clave de 40 tonxm, mientras que si se tiene un E,, = 750 MPa (macizo de calidad
muy mala), se requerirfan incluso mas de 5 varillas del No. 6 por metro en el lecho inferior para
soportar los momentos en la clave producidos por =40 tonxm.

El ejemplo anterior resulta muy ilustrativo de la manera en que el disefio de un revestimiento debe
estar ligado a factores muy importantes como la calidad del macizo, la cual se traduce en la rigidez de
este y la posible magnitud de las posibles cargas de aflojamiento. Y como se vio anteriormente, el
mismo principio aplica a los demas tipos de carga a los que podria estar sujeta la estructura.
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Figura 9.64. Diagramas de interaccién para una seccion de concreto de 40 cm de espesor, simple y
reforzado con varios armados distintos y resultados de elementos mecanicos para una carga de
aflojamiento sobre la clave de 5 a 40 tonxm, utilizando modulos de elasticidad del terreno de 200 a
15,000 MPa.

a) Disefio por cortante

La revision por cortante se lleva a cabo comparando la fuerza cortante maxima que actla sobre el
revestimiento, con la fuerza cortante resistente de la seccién.

¢ (9.81)

- f! . . P
donde Fg es un factor de reduccion (0.80), ¢ es la resistencia a la compresion simple del concreto, b
es la base de la seccion considerada (1.0m) y d, el peralte de la seccién de concreto.

En todos los analisis realizados durante el estudio de sensibilidad se debe verificar que no se
satisfaga la condicion:
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V, =F -V, ., 2V, (9.82)

u C max —

donde F. es un factor de carga (F; =1.40) y Vma €S el valor de cortante maximo obtenido en el
analisis por elementos finitos. En los casos el cortante resistente resulta por encima del cortante
maximo presente en la estructura, no se requieren estribos en el revestimiento.

9.4.4.5. Secciones compuestas
a) Generalidades

En los casos en los que los sistemas de sostenimiento incluyen marcos metalicos, las estructuras
suelen simularse a través del concepto de secciéon compuesta. Para representar una estructura
compuesta conviene considerar una seccion resistente de altura h en cuyo interior se encuentra
alojado un perfil de acero con un recubrimiento en el intradds r; y en el extrados re. En estos casos el
refuerzo del concreto lanzado compuesto por fibras de acero no suele ser considerado en el calculo
de la resistencia. En cambio, se establece la hipotesis de que la seccion de acero del perfil jugara el
papel de acero de refuerzo. Aunque la interaccion entre un perfil estructural y el concreto lanzado
resulta complicada de modelar, algunos autores sugieren que es posible simular este tipo de
secciones compuestas siempre y cuando se establezcan las debidas reservas en cuanto a la
resistencia y rigidez asignadas a cada elemento (Wu & Roony, 2001).

b) Rigideces y resistencias equivalentes

Segln Panet (1995), en los casos en que se tienen sistemas de sostenimiento compuestos, si se
establece la hipdtesis de que los distintos elementos seran puestos en obra simultdneamente, la
rigidez del sistema se puede establecer como la suma de las rigideces de cada uno de dichos
elementos:

Ks = Ks1 + Ks2 (9.83)

Es una practica comin y recomendable retacar los marcos hasta el pafio del patin interior con
concreto lanzado, de tal forma de crear una superficie regular que permita la colocacion adecuada del
sistema de impermeabilizacién (Figura 9.65). Mediante este procedimiento, al final se tendran dos
estructuras independientes, que aportaran resistencia al sistema, pero que no necesariamente
interactuaran una con la otra (Figura 9.66). En la Figura 9.67, se muestra el esquema de la seccion
resistente y la distribucion de esfuerzos, deformaciones y fuerzas para disefio por flexocompresion.

Notese en la Figura 9.67, que para el revestimiento se considera la resistencia a tension del
concreto. En estructuras subterraneas, el confinamiento del medio contribuye a evitar el colapso
general de la estructura al crearse puntos aislados en estado de rotura (rétulas plasticas). Por lo
tanto, en tuneles, el criterio conservador empleado en estructuras aéreas que indica que la resistencia
a tension se debe despreciar, puede no ser aplicado sin que por ello exista algun tipo de riesgo para la
estabilidad del revestimiento. Dado el tipo de solicitaciones a las que puede estar sujeto un
revestimiento, se puede considerar la resistencia a tension por flexién, o médulo de ruptura, que
puede oscilar entre el 8 y el 10% de fs-
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Figura 9.65. Sistema de impermeabilizacion en un tanel antes del colado del revestimiento.

Figura 9.66. Esquema de una secciéon compuesta.

Figura 9.67. Seccion resistente y distribucion de esfuerzos, deformaciones y fuerzas en el estado altimo
de resistencia.
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La forma de simular una estructura compuesta como la que aqui se describe requiere, como ya se
dijo, de varias definiciones e hipotesis. En primer lugar se deben definir las caracteristicas de una Unica
estructura equivalente. Las hipotesis para esta definicion son las siguientes:

Se trata de dos estructuras independientes (sostenimiento y revestimiento) que contribuyen
cada una, de acuerdo a su rigidez y capacidad de carga, a soportar presiones y que
interacttan con el medio que las confina.

Entre sostenimiento y revestimiento no se genera transmision de deformaciones
(transversales), ni de momentos, ni de esfuerzos de corte; la Unica interaccién entre ellas se
da en sentido perpendicular a sus caras en contacto. Esto debido a la presencia del sistema de
impermeabilizacion (geotextil+geomembrana); se considera despreciable la resistencia por
friccion del contacto entre el concreto y el sistema de impermeabilizacion.

El perfil estructural del sostenimiento actla a modo de acero de refuerzo y es el responsable
de tomar los esfuerzos de tensién; su contribucién a la resistencia a compresion se considera
despreciable en comparacién con la del concreto. Se supone que el recubrimiento del area de
acero es igual a la capa de sellado + 1/2 del peralte del perfil (re).

Para fines de analisis es posible simular la estructura compuesta mediante elementos placa
(shell) con rigideces equivalentes; para fines de revision estructural, los elementos mecanicos
actuantes se repartiran en las dos estructuras de acuerdo a su relacién de rigideces.

A partir de las anteriores hipotesis se definen las rigideces de la estructura como sigue:

a) Rigidez axial del sostenimiento: es igual a la suma de las rigideces del perfil estructural y la
seccion de concreto; a la seccién de concreto se le resta el area de acero del perfil (e = Agi;
b=1.0);

EAsost = EsAs + EcIAv:I = EsAs + EcI (ecl - As) (9.84)

b) Rigidez axial del revestimiento: se considera el area de la seccion igual al espesor del
revestimiento (Ereve; b= 1.0);

EAeve = Ereve AYeve = Ereveereve (9.85)

c) Rigidez a flexion del sostenimiento: es igual a la suma de las rigideces del perfil estructural y
la seccion de concreto; al momento de inercia de la seccion de concreto se le resta el
momento de inercia del perfil;

3

€l
EIsost:Esls"'Ecllcl :Es|s+Ec| é‘ls (9.86)
d) Rigidez a flexion del revestimiento;
e3
El reve — Erevelreve = Creve ;_ege (9.87)

e) Rigidez axial de la estructura compuesta: es igual a la suma de la rigidez axial del
sostenimiento mas la rigidez axial del revestimiento;
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EAsc = E'%ost + EAYeve (9.88)

f) Rigidez a flexion de la seccion compuesta: es igual a la suma de la rigidez a flexion del
sostenimiento mas la rigidez a flexion del revestimiento;

Elsc = Elsost + EIreve (9.89)

Una vez analizada la estructura, se repartiran los elementos mecanicos de acuerdo con las
siguientes relaciones de rigideces:

a) Relacién de rigideces axiales;

Nact EAreve ; Nsost = Nact EASOSt (9.90)
EA EA

donde Ny es la fuerza axial resultado del analisis estructural y Nreve, Nsost 12s partes proporcionales
que tomara cada estructura.

N

reve —

b) Relacién de rigideces a flexion;

El
Sost (9.91)

E I reve
; M act
El

M
act El,

M M

reve — sost —

SC

donde My es el momento flexionante resultado del analisis estructural y Mreve, Msost las partes
proporcionales que tomara cada estructura.

Un problema adicional consiste en la evolucién de las propiedades de rigidez y resistencia del
concreto como funcién del tiempo. En la realidad las fuerzas externas sobre el concreto lanzado, en
particular los momentos flexionantes se ven reducidas de forma muy importante debido al
comportamiento de la mezcla fresca (fluencia diferida o creep, relajacion de esfuerzos vy
microfisuramiento), En la practica comun no resulta justificable utilizar modelos sofisticados de tipo
viscoplastico y por el contrario se suelen implementar modelos eldsticos aunque con distintos valores
de rigidez para las distintas edades del concreto.

Los parametros de resistencia requeridos para el analisis inelasticos son, como siempre, la carga
axial de plastificacién Py y el momento de plastificacién My, que en el caso de secciones compuestas
se definen como:

Momento de plastificacion: M =M I;cho +M SL (9.92)

donde M *“es el momento de plastificacion del marco y M " el momento de plastificacion del

concreto lanzado.

Carga axial de plastificacion: P = |:>p1\'larcO _ pPCL (9.93)

donde P™“es la carga axial de plastificacion del marco y Py la carga axial de plastificacion del

concreto lanzado. Luego:
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P Marco

U =Axo,; PPCL:ﬂprc'xa

p

MMarco _W « . MCL _ % f’Xa d—a (9.94)
TWaX o My =17, % e 2

9.4.5. Analisis y disefo estructural de sistemas de enfilaje frontal

En el Capitulo 8 de este Manual se presenta una amplia descripcion de los sistemas de enfilaje frontal.
Se trata de un sistema que ha adquirido mucho auge en los Ultimos afos, sin embargo, debido a los
complejos estados de esfuerzos que se generan hacia delante del frente de excavacion, en la mayoria
de los casos, el disefio se basa en la experiencia. En esta seccion se desarrollara una metodologia
simple para el calculo de este tipo de estructuras.

Los micropilotes pueden usarse como “paraguas” de pre-sostenimiento al avance cuando se
atraviesan zonas de terrenos débiles, o cualquier otra circunstancia que requiera una mejora en la
capacidad resistente del suelo o roca por delante de la excavacion. Pueden emplearse en zonas
puntuales, en algunos tramos del tunel o a todo lo largo de la obra. También suelen utilizarse en
emportalamientos, donde es comUn colocar un zuncho o viga de borde perimetral (viga de atado) que
sujete las cabezas del extremo exterior de los micropilotes.

Cuando los micropilotes constan de varios segmentos, resultan de especial importancia las
uniones entre ellos. Seglin algunas recomendaciones, no deberan utilizarse las uniones de rosca de
tipo machihembrado sin aumento de seccion, ni colocarse en un mismo plano mas de un 15 o0 20% de
las uniones, que a su vez deberan distribuirse homogéneamente por toda la seccion transversal.

9.4.5.1. Consideraciones de cdlculo y disefio

El desempefio estructural de los paraguas de micropilotes es funcién de un gran nimero de factores,
muchos de los cuales son imposibles de considerar en un calculo analitico:

« La gran tridimensionalidad de los procesos de redistribucion de esfuerzos y de la generacion
de las zonas movilizadas por delante del frente y por encima de la clave, que son las que, en
Su caso, ponen en carga a los micropilotes.

- Las solicitaciones que sufre el sistema de paraguas estan muy intimamente relacionadas con
el proceso constructivo, es decir, los avances, la colocacion de los sostenimientos, los
cambios en las propiedades del concreto lanzado, etc;

«  Cuando se moviliza una masa de terreno por delante del tunel se producen estados de
plastificacién, por lo que no es posible calcular los estados deformacionales de forma
analitica.

-+ Lainteraccién del micropilote con el terreno dependerd mucho del tipo de sistema empleado
(micropilotes hincados, autoperforantes, etc) y de los proceso de inyeccion.

Hoy en dia, contar con las herramientas y experiencia suficientes para realizar calculos numéricos
tridimensionales no es el comdn denominador de los despachos de ingenieria, ademas de que en
muchas ocasiones, los tiempos y costos de modelizacion y analisis superan los plazos y presupuestos
establecidos para proporcionar soluciones. Ante tal escenario, es muy conveniente contar con
herramientas de calculo simples que proporcionen resultados razonables con una carga de tiempo y
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trabajo reducida. Para este tipo de métodos, este Manual toma como base parte de la experiencia
desarrollada en Espafa, Alemania y Austria (Ver referencias), a la vez que propone una aproximacion
razonable que puede ser implementada en programas simples de calculo estructural.

A continuacion se mencionan algunas consideraciones generales de disefio relativas a los paraguas
de micropilotes:

En excavaciones en tunel bajo paraguas de micropilotes podran utilizarse disposiciones en
seccion transversal como las que se muestran en la Figura 9.68. La longitud de los
micropilotes, en general, no sera superior a los 25 m (L < 25m), con inclinaciones respecto a
la horizontal inferiores o iguales a los 15° (i < 15°). El traslape entre micropilotes de dos
avances sucesivos estara en funcién de la longitud de avance, de las caracteristicas del
terreno y de la configuracion geométrica del emplazamiento, pero en ningln caso debera ser
inferiora3m(L>=3m).

La separacién entre micropilotes en una misma seccion transversal debera ser de entre 0.30
y 0.60 m medidos a ejes (0.30<S5;<0.60 m).

La separacion entre micropilotes en una misma seccion transversal y la armadura tubular a
disponer pueden calcularse, en ausencia de datos mas especificos y a efectos de predisefio,
considerando los micropilotes como vigas sometidas al peso de las tierras que soportan y
aplicando los principios de la resistencia de materiales con las observaciones que a mas
adelante se describen.

030m= § =060m
,_.-r\""_‘—-_‘

Micropilote

Viga de atado 7

(eventalmente)

ae:yiku'e

./"/ ““"\\
7 Linea de
revestimiento

Figura 9.68. Esquema en seccion transversal de paraguas de micropilotes.

9.4.5.2. Estados limite: Calculo analitico de micropilotes

a) Criterio del Ministerio de Fomento de Espana

Para una situacion como la de la Figura 9.69, la longitud del calculo de la viga Lg, es un valor ficticio
que resulta de la suma de tres magnitudes:

Ly =L, +L, +1.2L, (9.95)
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Figura 9.69. Avance tipico de un paraguas de micropilotes. Tomado de las Guias para el proyecto y la
ejecucion de micropilotes en obras de carretera (Ministerio de Fomento de Espaia, 2005).
donde Lq4 es la longitud de calculo de cada micropilote, considerado como viga; L, la longitud de
avance de la excavacion que correspondera, en general, con la separacion entre los marcos metalicos;
L¢ la longitud en planta del frente de excavacién en caso de que este lleve una inclinacion y Le la
longitud elastica del micropilote considerandolo empotrado en el terreno:

3el, "
L, = (9.96)
C

m

donde E, es el modulo de elasticidad del terreno y El, la rigidez a la flexién del micropilote. Luego, Ly
se calcula como:

Hy
tang

Ls (9.97)

donde Hs es la altura del frente de excavacion y ay el angulo de inclinacion del frente de excavacion
con respecto a la rasante.

Debido a que los micropilotes se inyectan posteriormente, la rigidez a flexion equivale a la suma de
las rigideces de la lechada y del tubo de acero:

El, =El, +El, (9.98)

siendo El, la rigidez a flexion de la lechada y El; la rigidez del tubo de acero.

La carga del terreno que gravita sobre cada micropilote puede determinarse, a modo de primera
aproximacién, mediante la siguiente expresion:

U= "Yterr hs (9.99)
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donde q es la carga del terreno en la zona de influencia del micropilote; yerr €l peso especifico
aparente del terreno; h la altura del terreno que se considera gravita sobre el sostenimiento a corto
plazoy S la separacién entre ejes de micropilotes contiguos (en la seccion transversal).

En caso de que el paraguas se utilice como sostenimiento temporal y en ausencia de informacion
mas precisa, puede considerarse la siguiente aproximacion:

0.5D; <h<Dy (9.100)

donde Dy es el diametro del tunel.

En emportalamientos, las solicitaciones sobre el paraguas dependeran de la configuracion
geométrica y geomorfologica del corte del tajo de acceso y de la ladera, asi como de del resto de
actuaciones de estabilizacién adoptadas.

Para el calculo estructural resulta habitual la consideracién de una situacion intermedia entre la
viga biarticulada y la bi-empotrada, por lo que los elementos mecanicos (Momento flexionante y
cortante), pueden estimarse de forma aproximada como:

M _gls. v = Yald

= , (9.101)
ed 10 ed 2

con gq como el valor de célculo de la carga de terreno afectado por algin coeficiente de seguridad.
9.4.5.3. Disefo estructural

Tal y como sucede en muchas estructuras de sostenimiento de tlneles, el disefio se limita a una
revision de las condiciones de resistencia de los elementos ante las solicitaciones impuestas por el
modelo de calculo. En el caso de los paraguas de micropilotes, la resistencia estructural suele
considerar Unicamente la seccion resistente de los tubos y es importante revisar también la
resistencia de las uniones en el caso de que éstas existan.

a) Resistencia a flexion

En cada seccion del micropilote se debera cumplir la relacién:

My < Mg (9.102)

donde: My;; es el momento mayor obtenido del calculo multiplicado por un coeficiente de mayoracion
(de acuerdo con la norma de disefio que se aplique) y Mg el momento resistente del tubo.

f
Mg=WP-LF, (9.103)
Vs

donde: WP es el modulo pléstico de la seccion; fy, el limite elastico del acero; % el coeficiente de
seguridad para el acero tubular (de acuerdo con la norma empleada) y F, un coeficiente de reduccion
para considerar la resistencia de las uniones. Si no se cuenta con ensayos sobre las uniones de los
tubos, puede usarse Fy, = 0.5 (Normativa Espanola).
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El momento plastico del tubo se calcula mediante la siguiente expresion:

3 43
we - de 07 (9.104)
6
donde: de es el didmetro exterior del tubo y d; el didmetro interior. En algunas recomendaciones
proponen incluir un factor de corrosién para disminuir el espesor efectivo de la pared del tubo, por lo
que la ecuacioén (9.104) queda:

d, —2r )3 -d?3
e e i (9.105)

we |
6

con re como el espesor reducido de la pared del tubo. La norma europea UNE EN 14199 propone las
siguientes reducciones de espesor del tubo para diferentes tipos de suelos en funcién de la vida Util
que se le quiera dar a los micropilotes:

Vida util (en afios)

Tipo de terreno
5 25 50 75 100

Suelos naturales inalterados 0.00]1 0301 060 090] 1.20

Suelos naturales contaminados o suelos con residuos industriales | 0.15 | 0.75 ] 1.50 | 2.25 | 3.00

Suelos naturales agresivos (turbas, ciénagas, etc) 020 100|175 250]) 3.25
Rellenos no agresivos sin compactar 0.181 070120 1.70 | 2.20
Rellenos agresivos sin compactar (cenizas, escorias, etc.) 0.50 | 200 | 325]450]) 575

Tabla 9.13. Reduccién del espesor de tuberia segiin la vida Gtil. Norma UNE EN 14199.
b) Resistencia al corte
Aligual que en el caso de la flexién, en cada seccién del micropilote se debera cumplir la relacién:
Vuie <V (9.106)
donde: Vy es el cortante mayor obtenido del calculo multiplicado por un coeficiente de mayoracion

(de acuerdo con la norma de disefio que se aplique) y Vg el cortante resistente del tubo.

2 f
Vg Ay (9.107)

N2

donde A es el area de acero del tubo. En el caso del area de acero, también puede considerarse la
corrosion, con lo que dicha area se calcula como:

”[(de - 25 )2 _diz} (9.108)
4

& =
donde r, puede estimarse a partir de la Tabla 9.13.
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c) Flexocompresion

A diferencia de otros sistemas de micropilotes, en el caso de los sistemas de enfilaje frontal para
tlneles, es practicamente imposible que los tubos lleguen a estar sometidos a un estado de fuerzas
combinadas de flexién y compresion que comprometan su resistencia, por lo que esta revision puede
ser omitida.
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