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LISTADO DE VARIABLES

R = Radio del tunel

a = angulo de inclinacion de la ladera

t = cobertura del tunel
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on= es la tensién normal que actua en el plano de rotura
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Kf= conductividad hidraulica de la fractura (m/s).
es=apertura de la discontinuidad (m)
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SRF = Factor de ajuste por condiciones tensionales

ESR = (excavation support ratio): factor que depende del tipo de excavacién, en la
clasificacion Q de Barton

RMRb = RMR béasico del macizo rocoso sin considerar el efecto de la excavaciéon

Fo = Factor de ajuste debido a la orientacion del eje del tinel con respecto a la
principal familia de discontinuidades presentes en el macizo rocoso)

e = Factor de ajuste por el método de excavacion

F<s= Factor de ajuste tomando en cuenta el comportamiento esfuerzo deformacién
del macizo rocoso en los frentes del tinel.

ICE="indice de Comportamiento Elastico"
F= coeficiente de forma
RMi = indice del macizo rocoso

jC= Factor de estado (o condicion) de las diaclasas, el cual es una medida
combinada de: el factor de tamafio y continuidad de las diaclasas (jL), el factor de
rugosidad de las diaclasas (jR)

Vb = El volumen del bloque medido o expresado en m*; generalmente se utiliza el
volumen promedio.

JP = El parametro del diaclasado, el cual incorpora los principales rasgos del
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CF=factor de continuidad
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C = Factor de ajuste por la gravedad para el sostenimiento en el techo o en los
hastiales. Su valoracion depende de la inclinacion delos hastiales y del techo; y
pueden obtenerse de la expresion C = 5—4cosd, donde 6 = angulo del buzamiento
(inclinacion) de la superficie de la excavacion medida con respecto a la horizontal.



SL =Factor de ajuste por nivel de tensiones.

Co, Cos= Factor de ajuste por la orientacion de la principal familia de diaclasas, o
diques (vetas, grietas, fisuras)

Nj = Factor de ajuste por el nimero de familias de diaclasas; se considera aqui el
grado de libertad de los bloques a fallar. Se obtiene de:

Nj=3/nj Donde nj= al numero de familias de diaclasas. (nj=1 para una familia;
nj=1,5 para una familia mas diaclasas aleatorias ; nj=2 para dos familias; nj=2,5
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Tz = Potencia o espesor de la zona de debilidad, el cual se obtiene por medio de
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Cg= factor de competencia definido como la relaciébn entre la resistencia del
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Kv= indice de Integridad de un macizo rocoso.
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K1= Correccion por nivel freatico.
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O¢s = Compresion Uniaxial de la Roca intacta Saturada
fr= Capacidad de Soporte de las Rocas de Fundacién

q= Carga sobre la Boveda del tunel



e,= Presiones laterales aplicadas al hastial izquierdo
e.= Presiones laterales aplicadas al hastial derecho
pcr = coeficiente de compresibilidad-flexibilidad

K, = coeficiente de flexibilidad

Dcm = parametro de compresibilidad

l2 (%) = indice de Alterabilidad



RESUMEN

Actualmente, en los Andes colombianos, han sido disefiados y estan siendo
construidos docenas de tuneles viales cortos y largos, la mayoria de estos tuneles
son cortos y superficiales en terrenos con condiciones geotécnicas adversas para
la estabilidad de la estructura vial, como rocas débiles, rocas meteorizadas,
depdsitos de coluvidon o suelo, en un estado de esfuerzos anisotrépico, afectado
por las caracteristicas topograficas de la zona, la seccion de excavacion, el nivel
freatico y una alta actividad sismica, tales condiciones en algunos casos no son
consideradas o evaluadas de manera detallada dentro del disefio inicial, derivando
en grandes dificultades en el proceso constructivo de los mismos, este estudio
presenta una metodologia de andlisis para determinar el comportamiento del
terreno durante el proceso constructivo en tineles poco profundos bajo estas
condiciones, por medio de una revision de las metodologias existentes y su
aplicacion.

Palabras clave: Tuneles de ladera, Estado anisotrépico de esfuerzos, rocas
débiles, Rocas meteorizadas.

DIRECTOR DEL TRABAJO DE GRADO-= Ingeniero Alvaro Correa Arroyave

ABSTRACT

Currently in the Colombian Andes, by design, there are being built dozens of short
and long road tunnels. Most of these tunnels are short and shallow in areas with
poor geotechnical and hydrogeological conditions such as weak rocks, weathered
rock and colluvium deposits. There are under anisotropic stress field affected by
the topographic features, the excavation cross-section, high water table and high
seismic activity. In some cases, such conditions are not considered or evaluated in
detail in the initial design leading to great difficulties in the construction process of
these. This study proposes a method of analysis to determine the behavior of the
soil during the construction process, in shallow tunnels under these stress
conditions. This will be done through a review of existing methodologies and their
application.

Key words: shallow Tunnels, anisotropic stress field, weak rocks, weathered rocks.



1. PROPOSITO DEL PROYECTO

El propdsito de este documento es proveer una guia técnica para el disefio y
construccion de tuneles de ladera, la cual permita el desarrollo de un proceso
constructivo mas econdmico y seguro, mediante el analisis de las diferentes
metodologias de disefio usadas en la actualidad y la identificacion de las
problematicas que se presentan en condiciones geotécnicas desfavorables para la
estabilidad de la excavacion y de los tuneles de ladera.

2. PLANTEAMIENTO DE PROBLEMA

El disefio de tuneles se ha basado en diferentes metodologias, en las cuales se
incluyen métodos empiricos, analiticos fisicos experimentales y mas
recientemente métodos numéricos asistidos por computador empleando el analisis
de elementos finitos.

Estos métodos parten de consideraciones iniciales, que pueden afectar el correcto
analisis de condiciones especiales, resultando en errores en el disefio, y por ende
en problemas a la hora de la construccién, principalmente durante las etapas de
excavacion y soporte, esta problematica se presenta con gran frecuencia en
Colombia, donde se observa la construccién de taneles de caracteristicas que
requieren un andlisis mas detallado, como la excavacion de tuneles superficiales
de ladera, bajo un estado de esfuerzos anisotrépico, en depdsitos de suelo, y
donde se evidencia un alto nivel freatico.

Especificamente en el caso de los tuneles de ladera, dado su localizacion
topogréfica, y aparte de una condicién de estado de esfuerzos anisotropico, se
espera encontrar horizontes de alto grado de meteorizacion dada su cercania a la
superficie; asi mismo pueden ser susceptibles al efecto de las inestabilidades
existentes en la ladera, y la presencia de agua y escorrentia superficial, lo que a
su vez puede derivar en la disminucion de la cobertura lateral, esto hace de los
tuneles de ladera, obras que requieran de un andlisis diferente al usado para
tuneles construidos a grandes profundidades.

El incorrecto analisis de las condiciones de construccion de tuneles de ladera,
deriva en una serie de problematicas, durante el desarrollo del proyecto, dentro de
las fallas mas comunes se encuentran;

— Falla del soporte, debido a que no se evalla el desarrollo de la resistencia
del soporte durante la etapa de excavacion.



— Colapso de la excavacion, a causa de la degradacion del material o pérdida
de las caracteristicas geomecanicas con el tiempo, que puede producirse
en las rocas débiles como las lutitas en periodos muy cortos de tiempo
(dias).

— Sobrecostos y retrasos, ocasionados por errores en el disefio de soporte y
excavacion, derivados de la sobrevaloracion de los parametros
geomecanicos para el macizo rocoso o de la masa de suelo.

— Retrasos por causa de la necesidad de redisefios, dado que el disefio de
detalle no tiene en cuenta los aspectos sismicos para los primeros metros
al interior de la excavacion subterranea donde el comportamiento del tanel
puede estar fuertemente influenciado por su cercania a superficie, ni en las
zonas de falla con problemas de estabilidad.

— Fallas durante las primeras etapas de excavacion debida a la
desestimacién del efecto del proceso constructivo sobre las deformaciones
y empujes producidos sobre el soporte de excavacion.

— Problemas de estabilidad y drenaje durante la operacion del tunel debido a
la falta de monitoreo, y deficiente proceso constructivo.

Inconvenientes que han ocasionado que los tuneles en Colombia sean vistos en
algunos casos, como un "problema” mas que una solucion. Un tanel sin importar
sus dimensiones, es un proyecto que requiere de mucha informacién, no solo del
objetivo de la obra, sino también del medio en la que se construira. Un estudio
Geoldégico - Geotécnico disminuye los margenes de errores, y problemas durante
la construcciéon y el disefio, pero no garantiza el éxito de todas las estrategias
planeadas para la construccion de un tanel.

La Hipétesis que se plantea en la investigacion se refiere a: la Metodologia para el
disefio de tuneles que plantea la bibliografia actual no es aplicable al disefio de
tuneles de ladera en Colombia. Por consiguiente, el disefio de este tipo de tuneles
requeriria proponer una metodologia de disefio especifica para esta condicion.

Esto se presenta debido a que en Colombia la construccion de taneles esta ligada
al mejoramiento de proyectos viales existentes, en cuyos trazados impera la
construccion sobre la ladera de la montafia, la optimizaciébn de este trazado
implica a su vez el desarrollo de tineles de bajo recubrimiento lateral, producto del
ajuste geométrico necesario para lograr mejores velocidades de disefio.

Las condiciones geoldgicas y geotécnicas de la geografia de Colombia presentan
una situacion especial que no se ajusta a las caracteristicas para las cuales fueron
planteadas las metodologias de disefio propuestas por la Bibliografia
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internacional.

Por eso la idea principal es desarrollar una Metodologia que reuna la informacion,
procesos Yy calculos necesarios para obtener un disefio mas aproximado que él
gue se elabora actualmente, para eso se estudiaran, y evaluaran algunos métodos
empiricos, analiticos y numéricos de mayor uso en Colombia y se aplicardn
adecuadamente en el disefio de Tuneles de Ladera.



3. JUSTIFICACION

En Ingenieria civil, el tinel es una estructura que hace parte del trazado de una via
de comunicacion, via férrea, carretera o canal de conduccion y el objetivo de esta
obra subterranea no es otro que, dar acceso a un punto, establecer paso
subterrdneo a través de barreras naturales, y en el caso particular de Colombia,
continuamente se veran enfrentados a la decision si la mejor opcién es la
construccion de un tunel o no, dado las condiciones geograficas de Colombia,
debido a las tres cordilleras, la decisibn debe tomar diferentes aspectos a
consideracion, como por ejemplo, la gran ventaja que representa un tinel, para
sortear problemas geoldgicos o climaticos, que en ocasiones obligan a cerrar las
vias mientras se da funcionamiento a la via de nuevo, no importa si es un tunel
férreo, vial, para redes (instalacion de tuberias), inclusive falso, todos los taneles
asi como los puentes y otras obras conducen flujos, y estos flujos determinan el
tipo de estructura a construir, su seccién transversal, alineacion y seccion
longitudinal, pero eso solo se queda en la fase de disefio. El verdadero trabajo es
durante la fase de construccion puesto que plasmar correctamente un disefio a la
realidad, resulta a veces muy complicado, en donde la construccion del tunel
termina generando nuevos y mas problemas debido a la falta de informacion.

Un caso exitoso de tuneles como solucibn a problemas geotécnicos, es la
construccion del tunel falso en la via Bogota Villeta para recuperar el paso y
proteger a los usuarios de los continuos deslizamiento producidos en Cune, en
este contexto, La decision no solo esta en el desarrollo que generara una obra vial
como es el tunel sino una vez tomada esa decision se debe determinar aspecto
como la técnica constructiva mas adecuada, ya que la aplicacion de una u otra
metodologia de construccion puede, no s6lo aumentar el coste hasta niveles de
inviabilidad del Proyecto, sino llegar a condicionar totalmente el disefio y; por
tanto, el Proyecto, tal es el caso de la excavacion con una maquina tuneladora de
diametro determinado.

La decision de la construccién de un tanel dentro de una region como Colombia
trae ventajas innegables y es la direccidn que esta tomando la construccion vial en
este pais y no solo a nivel regional sino mundial se observan las ventajas de la
construccion de un tunel, la principal razén para la toma de tal decision es evitar el
Incremento de tiempo de viaje que habria de ser construida la via sin tanel, al
evitar grandes cortes producto del trazado a cielo abierto se genera menor
impacto ambiental, y menor impacto visual, de igual manera se tiene menor
drenaje del macizo que un trazado a cielo abierto; aunque esto por otro lado
podria repercutir en mayor costo de construccion y mayor tiempo de duracién de la
construccion que a cielo abierto, por tal razon se recomienda un analisis a
profundidad para encontrar si las ventajas a largo plazo son mayores pues aportan
a la competitividad y el nivel de servicio de la via, aumentado la calidad de vida de
los usuarios.
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En el caso particular de Colombia, los tuneles desarrollados y en disefio se
encuentran entre los mas largos de Latino América y se realizan en zonas con una
gran variacion de condiciones de topografia, geologia y paisaje, he aqui la
importancia de desarrollar una metodologia que permita a disefiadores y
constructores, desarrollar este tipo de proyectos, minimizando sobrecostos y
retrasos, dado el gran impacto que representan estas obras para Colombia a nivel
de competitividad y desarrollo.



4. OBJETIVO GENERAL

Proporcionar una guia metodolégica técnica para el disefio y construccion tuneles
de ladera especialmente en depdsitos y rocas meteorizadas, para Colombia.

4.1. OBJETIVOS ESPECIFICOS

— Evaluar las metodologias mas usadas en el disefio y construccién de
tuneles, definiendo sus limitaciones y ventajas con respecto a la evaluacion
de tuneles de ladera, para hacer la comparacion respectiva y determinar
cuales son las insuficiencias del disefio actual.

— Evaluar y definir las caracteristicas y factores determinantes en el
comportamiento de los tuneles de ladera.

— Investigar el ambiente actual del disefio y construccion de tuneles de ladera
en Colombia.

— Revisar el estado del arte de los métodos de disefio y construccion de
tuneles.

— Evaluar el efecto de las condiciones superficiales sobre la distribucion de
esfuerzos sobre el terreno de excavacion.

— Analizar las teorias empleadas por las metodologias existentes para la
determinacién de las deformaciones y esfuerzos sobre el soporte, en
tineles de ladera.

— Estimar las herramientas necesarias para la evaluacion e implementacion
de las metodologias existentes en el caso particular de los tuneles de
ladera.

— Definir un escenario que simule la actual situacion en construccion de
tuneles de Colombia, para evaluar la efectividad de la metodologia
propuesta para sortear las dificultades que se presenten, estd metodologia
esta basada en la comprobacion de la hipétesis de estudio obtenida de las
anteriores evaluaciones.



5. MARCO TEORICO
5.1. ESTADO DEL CONOCIMIENTO

5.1.1. Ambito Nacional

5.1.1.1 Introduccién

Colombia es una nacion con localizacion geografica estratégica, para el comercio
y la comunicacion a nivel internacional, desafortunadamente, el subdesarrollo a
nivel de infraestructura vial ha impedido al Pais aprovechar esta condicién, esto
obedece a diversos factores y se ha traducido en un retraso a nivel econémico,
donde la dificultad para comunicar los polos de desarrollo y produccion ubicados
en zonas montafiosas, constituyen una de las mas grandes problematicas a
enfrentar por el gobierno nacional, una vez que mas del 90% del transporte de
carga del Pais se hace por medio terrestre, es necesario que las carreteras
comuniquen los centros de desarrollo a través del desafio que constituyen las
cordilleras colombianas; sin embargo actualmente, este no es el caso; la
infraestructura vial actual del Pais es escasa y no se encuentra en Optimas
condiciones; no obstante el gobierno nacional en cabeza de las diferentes
instituciones a cargo del sector transporte, ha planteado y desarrollado planes en
busca de la renovacion, y desarrollo de la infraestructura vial, en donde la
construccion de tuneles, en especial los tuneles de ladera hacen parte y
constituyen el eje central, de los nuevos proyectos viales para el desarrollo, en el
presente capitulo se hace una breve analisis y descripcion, del presente y futuro
de los tuneles de ladera en Colombia.

5.1.1.2 Contexto Geoldgico Colombiano.

Un aspecto importante a considerar en el estudio de este documento es las
condiciones geoldgicas de nuestro pais, donde se tiene retos muy importantes a
nivel de geomorfologia y topografia.

Colombia es un pais con un ambiente geolégico complejo, no solo por su
accidentada geomorfologia, sino también por su localizacibn en la zona de
interaccion de las placas Sudamericana, de Nazca y del Caribe, generando una
zona de alta deformacién, un sistema de fallas en sentido SE-NW, y en general
una alta actividad tectonica.

Las condiciones geologicas en Colombia son variables de acuerdo a la ubicacion
geografica de esta, la cual presenta una complejidad estructural y petrogréfica,

8



gque a sSu vez es un escenario importante y altamente productivo para las
investigaciones que se realizan actualmente en el campo geolégico. Debido a esto
el estudio de terreno es de suma importancia para actuar en los fenomenos mas
caracteristicos como la actividad volcanica, sismica, y procesos geomorfolégicos
gue modelan dia a dia la forma terrestre, debido a este las cordilleras colombianas
son caracteristicas debido a que constantemente ocurre levantamiento, influido
por fallas regionales y locales.

El pais, estd enmarcado en 3 unidades fisiograficas, los valles y llanuras
compuestas por los valles interandinos y las llanuras interiores y costeras, de
donde se destacan los llanos orientales, el sistema montafioso central constituido
por las 3 Cordilleras Colombianas, provenientes de la ramificacién final de la
cordillera de los Andes, y el sistema montafioso periférico, de donde hacen parte
la serrania de la macarena y la sierra Nevada de Santa Marta.

Debido al desarrollo urbano del pais, el cual concentran el 70% de la poblacion en
el triangulo andino (Medellin, Bogot4, Cali), el uso de carreteras con perfil
montafioso se hizo indispensable, por eso para modernizar la infraestructura
colombiana, es necesario el uso de tuneles con el fin de reducir los tiempos de
viaje, que se refleja en el desarrollo econémico; pero estos tuneles enfrentan los
desafios que generan la composicién geoldgicas de las cordilleras andinas, que se
mencionan a continuacion.

“La Cordillera Occidental es una provincia de flujos de basaltos oceéanicos
acrecionados del Cretaceo Superior o bien de una corteza oceanica gruesa tipo
Islandia, compuesta por gruesas secuencias de basaltos toleiticos intruidos por
silos y diques doleriticos, asociados con cuerpos utramaficos locales y estratos
pelagicos y turbiditicos. La secuencia estd intruida por plutones Terciarios
granitoides. Los Sistemas de Fallas de Atrato y Cauca-Patia forman el borde
occidental y oriental de este terreno, los Valores altos y positivos de la anomalia
gravimétrica reflejan la alta densidad de los materiales corticales. La profundidad
calculada del Moho se encuentra entre 35y 40 Km.”

“El basamento de la Cordillera Central consiste en rocas Precambricas
metamorficas de alto grado y migmatitas sobre las cuales yace un cinturon de
rocas Paleozoicas igneas y metamorficas de bajo grado, buzantes al oriente, el
cual se interpreta como una secuencia de borde continental y arco de islas. El
Sistema de Fallas de Palestina, una importante estructura tectonica, separa las
rocas del arco de islas de las continentales, y se cree representa una sutura
Paleozoica.”

“El bloque cortical del Macizo de Garzén contiene un cinturén metamorfico e igneo
Precambrico y Paleozoico compuesto por neises granuliticos y migmatitas
intruidas por plutones granitoides Paleozoicos. El Macizo esta limitado al occidente
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por el Cabalgamiento de Garzon-Suaza y al oriente por el Sistema de Fallas de
Guaicaramo. La corteza es continental y la profundidad calculada del Moho es de
unos 40 Km.” Fuente: LOBO-GUERRERO, Alberto, La Infraestructura de Colombia, V
Congreso Colombiano de Geotecnia, Medellin, 1994,

En términos generales se puede describir el sistema montafioso central con las
siguientes caracteristicas:

e Cordillera oriental: es la méas joven geolégicamente y mas ancha de las
tres cordilleras, inicia en el macizo Colombiano (paramo de las papas), y
termina en la Guajira, principalmente estd compuesta por rocas
sedimentarias, con un basamento metamorfico

e Cordillera central: se encuentra ubicada entre los rios Magdalena y
Cauca, de composicién litolégica variable, debido a esto se presentan
complejos en su mayoria, los cuales describen rocas igneas,
metamoérficas y sedimentarias, o que hace que su estabilidad varié
constantemente de acuerdo al sitio. Esta cordillera se extiende desde el
nudo de los pastos y la costa del Atlantico

e Cordillera occidental: inicia en el nudo de los pastos y termina cerca de
la costa del atlantico, presenta altas pendientes, alta meteorizacion y
litologias intermedias, propiciando inestabilidad constante.

Como menciona Villar (2011) Cada cordillera exhibe sus caracteristicas geoldgicas
propias. Mientras la Cordillera Oriental y la Cordillera central supra yacen sobre
corteza continental y contienen rocas Paleozoicas sedimentarias a
metasedimentarias, la Cordillera Occidental esta caracterizada por rocas tipicas de
corteza ocedanica (basaltos, gabros, rocas y sedimentos de aguas profundas)
asociadas con rocas plutonicas y de arco volcanico, la morfologia y estratigrafia
asociadas a estas cordilleras, corresponde al proceso de deformacién continental
que ha sufrido el sector noroccidental de Sudameérica, y tras la cual ha adquirido
su configuracion geoldgica y tectonica actual, una historia marcada por tres ciclos
principales orogénicos-tectonicos, como plantean Vargas, Pujades, Ugalde, y
Canas (2002):

“El primero de estos ciclos sucedié antes del Precambrico Tardio durante la
orogenia transamazoénica (2200 m.a. - 1800 m.a.) que dio origen al actual Escudo
de la Guyana. El segundo ciclo comienza en el Precambrico Tardio con el inicio de
la apertura del Proto-Atlantico (aprox. 1000 m.a.) y culmina con la orogenia que
formé la serrania ancestral de Las cordilleras Central y Oriental. El tercer ciclo
comienza en el Paleozoico Tardio con un abombamiento de la corteza continental
a lo largo del actual valle del rio Magdalena y finaliza en el Cenozoico con la
formacion de las tres cordilleras Andinas de Colombia.”
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Esto se describe a mayor profundidad por Flérez, A. (2003), siendo la cordillera
central la primera cordillera en originar de durante el periodo Triasico — Jurasico
(225-145 Ma), y comenz6 actuar como un umbral que separa los ambientes
sedimentarios y magmaticos del oriente y el occidente, para el Jurasico —
Cretéacico inferior (146 — 100 Ma), la tectonica mantiene su caracter distensivo y
continda el fallamiento normal permitiendo el comienzo de una transgresion
marina, en esta zona se depositaron secuencias sedimentarias hasta de 12000 m
con algunas intrusiones de rocas igneas, en el Cretacico superior se produjo la
acrecion de la cordillera occidental (corteza oceéanica) a lo largo de la actual falla
de Romeral, ocasionando un levantamiento parcial de la cordillera Central, durante
el Terciario medio continuaron los eventos de levantamiento y deformacion
producidos por la acrecion de la cordillera Occidental. Estos procesos provocaron
una regresién marina hacia el norte, evidenciada por el depésito de sedimentos de
ambientes lagunares. Tectonicamente, se originaron los sistemas de fallas
inversas como los de Catarma y de Chusma a lo largo del margen oriental de la
cordillera Central, lo cual origin6 un levantamiento parcial del sur de la cordillera
Oriental.

En el Mioceno medio — Plesitoceno, durante el ain no existe el Rio Magdalena tal
y como se encuentra desde San Agustin hasta Barranquilla. Aqui, los mares se
retiran, dando luz a la mayor parte del territorio, el proceso de levantamiento de la
cordillera central se intensific6 y la cordillera Oriental comenzé su principal
levantamiento durante el Mioceno medio (12 Ma). Tectonicamente, la actividad
compresiva aumentd y se invirtieron las estructuras pre — existentes, creando
grandes sistemas de fallas inversas en los flancos de las cordilleras Oriental y
Central y profundizando de los sistemas de fallas producidos anteriormente. Este
evento de levantamiento es considerado como la Orogenia Andina, a partir de la
cual se desarrollé la configuracion actual de la cuenca del Magdalena Figura 1.
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Figura 1 Esquema de evolucién geolédgica del Magdalena desde el
Mesoz06ico(250 m.a) hasta el presente
Fuente: Angel, J. D. R. (2005). Los sedimentos del rio Magdalena: reflejo de la crisis
ambiental. Universidad Eafit.
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De acuerdo a lo anterior se puede deducir que la geologia colombiana presenta
una gran heterogeneidad , esto representa una gran influencia en el grado de
incertidumbre, que se presenta en el disefio de tuneles en Colombia, donde no
solo se tienen grandes variaciones, a nivel estratigrafico en cortas distancias, sino
adicionalmente se presentan grandes variaciones en la condicién del estado de
esfuerzos; sin embargo, a nivel general y de acuerdo a Vargas et al (2002) “se
reconoce un estado de esfuerzos compresivos de las placas Nazca y Caribe hacia
Sudamérica en sentido O-E y NNO-SSE respectivamente; asi como la presencia
de al menos tres micro-placas o bloques: Panama-Costa Rica con vergencia O-E,
Andes con desplazamiento SSO-NNE, probablemente a lo largo del Sistema de
Fallas de Borde Llanero; y Chocé que colisiona con el Bloque Andino en direccion
N-S.” la historia tecténica de la zona del actual Colombia, es una influencia
importante en el estado de esfuerzos desarrollados en diferentes zonas del pais y
sera analizado con mayor detenimiento mas adelante.

En la Figura 2, se presenta el mapa geologico de Colombia, donde se resume la
informacion geoldgica superficial del territorio colombiano, y se puede observar lo
gue ya se ha mencionado en el presente documento, en especial en la zona
denominada como sistema montafioso central, se observa una amplia variacion
litolégica y una fuerte actividad tecténica, lo que ha modelado el paisaje de esta
regiébn, como un panorama heterogéneo y complejo, en el cual se localizan la
mayoria de tuneles construidos hasta la fecha, y en el cual se proyectan gran
parte de los tuneles que se encuentran actualmente en su etapa de disefio.
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1 = 1 : 1
Figura 2 Mapa Geolégico de Colombia 2015
Fuente: http://www?2.sgc.gov.co/

Igualmente, la fabrica, el estado inicial de esfuerzos, la historia sismica del
deposito y la edad del mismo, en paises con gran potencial hidrico; como lo es
Colombia tiene como consecuencia la presencia de grandes depdésitos,
conformados por arenas y gravas, que presentan grandes retos para la estabilidad
de taludes y tuneles a poca profundidad.
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5.1.1.3 Infraestructura vial actual en Colombia

La infraestructura vial nacional se encuentra a cargo de diferentes instituciones,
las cuales administran y mantienen los corredores actuales, ademas de impulsar y
administrar proyectos tendientes a mejorar las condiciones de transporte actuales:

“La red total de carreteras del pais, esta constituida por aproximadamente 130.000
kilometros, distribuida en 16.786 de la red primaria a cargo de la nacion, de los
cuales son:

13.386 kms a cargo del Instituto Nacional de Vias INVIAS, y 3.400 kms. que han
sido concesionados hasta diciembre de 2009 (Instituto Nacional de Concesiones
INCO). Otros 112.699 km entre red secundaria y terciaria repartidos asi: 37.953
km a cargo de los departamentos, 34.918 a cargo de los municipios, 27.577 kms
de vias terciarias a cargo del Instituto Nacional de Vias (antiguamente era manejo
de Caminos Vecinales), y 12.251 kms de los privados." Fuente: Diagnostico del
transporte 2010, Ministerio de Transporte (Colombia), Oficina Asesora de
Planeacion, Grupo de planificacion Sectorial, Diciembre 2010.

"Adicionalmente INVIAS tiene a su cargo 34 tuneles y 2.292 puentes en su red
primaria cuya longitud es superior a 10 metros de luz, de los cuales el 75% estan
en buen estado, 18.9% en regular estado y 6.1% estan en mal estado o se
desconoce su estado." Fuente: Zamora Fandino, N., & Barrera Reyes, O. L.
(2013). Diagndstico de la infraestructura vial actual en Colombia.

En la actualidad, de la red de carreteras actual, se puede decir que un pequefo
porcentaje incluye tineles.

Tabla 1 Tuneles existentes red de carreteras actual

Tanel Ubicacién EEmTe
(m)

1 | Buenaventura Tunel | Dagua-Valle del cauca 220
2 | Buenaventura Tunel Il Dagua-Valle del cauca 130
3| Buenaventura Tunel Il Dagua-Valle del cauca 100
4| Buenaventura Tunel IV Dagua-Valle del cauca 85
5 | Buenaventura Tunel V Dagua-Valle del cauca 480
6 | El Polvorin Santa Maria-Boyaca 1640
7 | Las Juntas Sutatenza-Boyaca 205
8| Pozo Azul Garagoa-Boyaca 290
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Tunel

Ubicacion

Longitud

(m)

9 | El Volador Macanal-Boyaca 234
10 | El Ventarrén Macanal-Boyaca 612
11 | El Salitre Macanal-Boyaca 634
12| El Trapiche Macanal-Boyaca 90
13 |La Esmeralda Santa Maria-Boyaca 400
14 |La Presa Santa Maria-Boyaca 475
15 | Pluma de Agua Santa Maria-Boyaca 770
16| La Cascada Santa Maria-Boyaca 420
17| Moyas Santa Maria-Boyaca 350
18 | Muros | Santa Maria-Boyaca 134
19 | Muros |l Santa Maria-Boyaca 350
20| El Infierno (Figura 3.) Garagoa-Boyaca 488
21|LaLlana Taminango-Narifio 204
22 | Peializa Chachagui-Narifio 205
23| El Espejo Rio sucio-Caldas 180
24| Quebradablanca Guayabetal-Cundinamarca 726
25| La Llorona Dabeiba-Antioquia 435
26 | Caquetd | Florencia-Caqueta 240
27 | Caquetd Il Florencia-Caqueta 412
28| Caqueta lll Florencia-Caqueta 208
29 | Caquetd IV Florencia-Caqueta 171
30 | Bijagual Villavicencio-Meta 185
31 | Buenavista-Misael Pastrana Borrero | Villavicencio-Meta 4520
32 | Boqueron-Argelino Duran Quintero | Bogota-Cundinamarca 2405
33| Tunel Guarne-Ascenso Copacabana-Antioquia 235
34 | Tunel Guarne-Descenso Copacabana-Antioquia 295

Fernando Gomez Martinez-
35| Occidente Medellin-Antioquia 4603
36 | Piloto de la linea Calarca - Quindio 8554
37| La Estrella Calarca - Quindio 326
38| Los Robles Calarcé - Quindio 883
39| Los Chorros (Figura 4.) Calarca - Quindio 611
40 | Pefia San Pablo-Tunel falso Giron-Santander 127
41 | Falso a los Llanos Guayabetal-Cundinamarca 118
42 | Helicoidal Dosquebradas-Risaralda 125
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Longitud

Tanel Ubicacion (m)

43| Guillermo Leo6n Valencia-Sumapaz | lcononzo-Tolima 4206
Barrancabermeja-

44 | Tunel N1 Bucaramanga 1098

45 | Tuneles de las Lajas Caparrapi 390
Pasto-Rumichaca-

46 | Tunel de Daza Chachagui 1710

Longitud Total 41279

Algunos de estos tuneles existentes son tuneles de ladera, a continuacion se
pueden observar algunos ejemplos:

Figura 4 Tanel El Infierno
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Figura 5 Tanel de Los Chorros

Se puede observar que los tuneles construido en laderas, fueron limitados por la
condicién de su conexion con las vias existentes, las cuales fueron construidas a
media ladera, lo que limita la posicion del tinel esta misma condicion es replicada
en los nuevos proyectos de ampliacion que se encuentran actualmente en
construccion o que se plantean a futuro.

Proyectos en desarrollo a 2014

A fecha presente afio 2014, el gobierno a través de sus diferentes agencias,
encuentra desarrollado numerosos nuevos proyectos viales, de estos una gran
porcentaje incluyen tuneles:

Instituto Nacional de Vias — Invias:
e Desarrollo Vial Transversal del Sur
e Construccion segunda calzada Loboguerrero — Buenaventura.
e Tuneles Il Centenario —Tunel de la Linea y segunda calzada Calarca —
Cajamarca.
e Segunda calzada Ancén Sur - Primavera - Camilo C - Bolombolo.
e Transversal Medellin - Quibdé

Agencia Nacional de Infraestructura - ANI:
¢ Ruta del Sol sectores 1,2y 3.
e Bricefio - Tunja — Sogamoso.
e Bogota - Girardot
e Bogota-Villavicencio (Figura 5.)
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Figura 6 Futuro viaducto Chirjara %

ia Bogota-Villavicencio

Fuente: Colombia avanza en la construccion de tuneles, Infraestructura &
desarrollo Revista N° 31 Bogota Septiembre-octubre 2009

Tabla 2 Proyectos de disefio de tineles Colombianos en ejecucion a 2016

TUNELES
PROYECTO LONGITUD OBSERVACIONES
CANTIDAD | \ ooy il
Perlmetrall de Oriente 1 4500 Tuanel Bogota - La Calera
de Cundinamarca.
Entre via Panorama a la
altura de Mulal6 y la via
1 3360 Buga - Buenaventura, alto
de Cresta de Gallo - Tunel
Largo. Tunel 7
1 5470 Tun,el de Lobogu,errero -
Mulalo - Loboguerrero, Tunel Largo. Tdnel 9
Cali Dagua (Figura 7) 1 1260 Tanel 8
1 560 Tunel 1
1 590 Tanel 2
1 240 Tanel 3
1 110 Tanel 4
1 155 Tanel 5
1 325 Tanel 6
. - Tunel de Amaga
Conexiéon Pacifico 1 1 4010 "Bolombolo - Camilo C"
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TUNELES

PROYECTO LONGITUD OBSERVACIONES
CANTIDAD | 5oy i)
Tunel de Sinifana
1 1505 "Bolombolo - Camilo C"
Conexion Pacifico 2 1 2490 Tunel de los Mulatos 'I'_a
Pintada - Bolombolo
Tunel de Irra "Irra - La
1 465 Felisa - La Pintada"
Conexién Pacifico 3 1 3435 Tunel de Tesal_la“ Variante
Tesalia
1 337 Tunel La Manuela
1 190 Tunel T2-10 Z_ar”agoza -
Caucasia
1 20 Tunel T2-6 Rerrledlos -
Zaragoza
Conexién Norte 1 115 Tunel T2-7 Rerrnedlo i
Zaragoza
1 492 Tanel T2-8 Rerrledlos -
Zaragoza
1 120 Tanel T2-9 Rerrledlos -
Zaragoza
T2-0 "Ramal. Dolores -
1 305 Vegachi - Remedios
T2-1 "Alto de los Dolores -
1 105 Vegachi - Remedios"
T2-2 "Alto de los Dolores -
1 100 Vegachi - Remedios"
1 275 T2-3 "Alto de los Dolores -
Autopista Rio Vegachi - Remedios"
Magdalena 2 T2-4 "Alto de los Dolores -
1 260 . o
Vegachi - Remedios
T2-5 "Alto de los Dolores -
1 185 Vegachi - Remedios"
1 505 T3-1 "Alto de los I_Dcl>llores -
Puerto Berrio
1 255 T3-2 "Alto de los [_)c?llores -
Puerto Berrio
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TUNELES

PROYECTO L ONGITUD OBSERVACIONES
CANTIDAD APROX. (m)
1 270 T3-3 "Alto de los I;)cl)llores -
Puerto Berrio
1 380 T3-5 "Alto de los I_Z)?Iores -
Puerto Berrio".
1 460 T3-6 "Alto de los IZ_)(?IIores -
Puerto Berrio
1 630 T3-7 "Alto de los IZ_)(?IIores -
Puerto Berrio
1 250 T3-8 "Alto de los IZ_)(?IIores -
Puerto Berrio
1 215 T3-9 "Alto de los I;)(I)IIores -
Puerto Berrio".
1 235 T3-10 "Alto de los .chl)lores
- Puerto Berrio
1 335 T3-11 "Alto de los .chl)lores
- Puerto Berrio
1 315 T3-12 "Alto de Ios.D"oIores
- Puerto Berrio".
1 180 T3-13 "Alto de Ios.D"oIores
- Puerto Berrio".
Tunel Cafasgordas
1 1290 "Santafé de Antioquia -
Canas Gordas"
Tunel el Toyo "Santafé de
1 9740 Antioquia - Cafas Gordas"
1 2185 Tu"nel Variante Fugarrna
Variante Fuemia
Autopista al Mar 2 Tunel de la Llorona "Fin
utopista al viar 1 1333 | Variante Fuemia (Dabeiba)
- Mutata"
1 719 T-1 Bolombplo -_S"antafe
de Antioquia
1 276 T-2 Bolombplo -'S"antafe
de Antioquia
1 290 T-3 Bolombplo -'S"antafe
de Antioquia
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PROYECTO

TUNELES

OBSERVACIONES

LONGITUD
CANTIDAD | \ ooy il
1 20 T-1ClI "Turllel de O_ccid_ente
- Santafé de Antioquia"
1 600 T-2ClI "Turllel de O_ccid_ente
- Santafé de Antioquia”
1 400 T-3ClI "Turllel de O_ccidgnte
- Santafé de Antioquia”
1 835 T-4Cl "Turllel de O_ccidgnte
- Santafé de Antioquia”
1 245 T-5CI "Turllel de O_ccidgnte
- Santafé de Antioquia”
1 190 T-6ClI "Tuqel de Opcidgnte
- Santafé de Antioquia"
1 405 T-7ClI "Tuqel de Opcidgnte
- Santafé de Antioquia”
T-1CD "Tanel de
1 270 Occidente - Santafé de
Antioguia"
T-2CD "Tunel de
1 560 Occidente - Santafé de
Antioquia"
T-3CD "Tunel de
1 170 Occidente - Santafé de
Antioguia"
T-4CD "Tunel de
1 240 Occidente - Santafé de
Antioquia”
T-5CD "Tunel de
1 230 Occidente - Santafé de
Antioguia”
T-6CD "Tunel de
1 710 Occidente - Santafé de
Antioguia”
T-7CD "Tanel de
1 360 Occidente - Santafé de
Antioquia"
T-8CD "Tunel de
1 140 Occidente - Santafé de

Antioquia”
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PROYECTO

TUNELES

LONGITUD

CANTIDAD APROX. (m)

OBSERVACIONES

1 710

T-9CD "Tunel de
Occidente - Santafé de
Antioquia”

1 440

T-10CD "Tunel de
Occidente - Santafé de
Antioguia"

1 245

T-11CD "Tunel de
Occidente - Santafé de
Antioquia”

1 410

T-12CD "Tunel de
Occidente - Santafé de
Antioguia"

1 135

T-13CD "Tunel de
Occidente - Santafé de
Antioquia"

1 115

T-14CD "Tunel de
Occidente - Santafé de
Antioguia"

1 335

T-15CD "Tunel de
Occidente - Santafé de
Antioguia"

1 217

TF-1CD "TUlnel de
Occidente - Santafé de
Antioquia"

1 200

TF-2CD "Tlnel de
Occidente - Santafé de
Antioguia”

1 210

T-1 "Santafé de Antioquia -
Cafas Gordas"

1 380

T-2 "Santafé de Antioquia -
Cafnasgordas"

1 320

T-3 "Santafé de Antioquia -
Cafnasgordas"

1 110

T-4 "Santafé de Antioquia -
Cafas Gordas"

1 70

T-5 "Santafé de Antioquia -
Caias Gordas"
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PROYECTO

TUNELES

OBSERVACIONES

LONGITUD
CANTIDAD | 5oy (m)
T-6 "Santafé de Antioquia -
1 250 Cafias Gordas"
T-7 "Santafé de Antioquia -
1 200 Cafias Gordas"
T-8 "Santafé de Antioquia -
1 285 Cafias Gordas"
T-9 "Santafé de Antioquia -
1 380 Cafias Gordas"
1 120 T-10 SanNtafe de Ant!quwa
- Cafnas Gordas
1 210 T-11 "San~tafe de Ant!quwa
- Cafas Gordas
1 150 T-12 "San~tafe de Ant!quwa
- Cafas Gordas
1 870 T-13 "San}afe de Ant!quwa
- Cafas Gordas
1 570 T-14 San~tafe de Ant!quwa
- Cafnas Gordas
1 400 T-15 "San}afe de Ant!quwa
- Cafas Gordas
1 240 T-16 "San}afe de Ant!quwa
- Cafas Gordas
1 90 TF-1 "Santafé de Antioquia
- Cafnas Gordas"
1 80 TF-2 "Santafé de Antioquia
- Cafnas Gordas"
1 70 TF-3 "Santafé de Antioquia
- Cafnas Gordas"
1 60 TF-4 "Santafé de Antioquia
- Cafnas Gordas"
1 195 T-1 "Cafiasgordas - Inicio
variante Fuemia (Uramita)
1 280 T-2 "Cafiasgordas - Inicio
variante Fuemia (Uramita)
1 130 T-3 "Cafasgordas - Inicio

variante Fuemia (Uramita)
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TUNELES
PROYECTO LONGITUD OBSERVACIONES
CANTIDAD | 5oy i)
1 315 T-A_f "Caﬁasgordas - Ini_cio
variante Fuemia (Uramita)
1 150 T-5 "Caﬁasgordas - Ini_cio
variante Fuemia (Uramita)
1 220 T-Q "Caﬁasgordas - Ini_cio
variante Fuemia (Uramita)
1 115 T-7_ "Caﬁasgordas - Ini_cio
variante Fuemia (Uramita)
1 110 T-S "Caﬁasgordas - Ini_cio
variante Fuemia (Uramita)
1 170 T-Q "Caﬁasgordas - Inipio
variante Fuemia (Uramita)
1 240 T-1Q "Caﬁasgqrdas - In?cio
variante Fuemia (Uramita)
1 85 T-11 "Caﬁasgo_rdas - In?cio
variante Fuemia (Uramita)
1 385 T-12 "Caﬁasgo_rdas - Inicio
variante Fuemia (Uramita)
1 230 T-13 "Caﬁasgo_rdas - In?cio
variante Fuemia (Uramita)
1 285 T-14 "Caﬁasgo_rdas - In?cio
variante Fuemia (Uramita)
1 365 T-15 "Caﬁasgo_rdas - In_icio
variante Fuemia (Uramita)
1 240 T-1_6 "Caﬁasgo_rdas - In_icio
variante Fuemia (Uramita)
1 205 T-1_7 "Caﬁasgo_rdas - In_icio
variante Fuemia (Uramita)
1 965 T-1_8 "Caﬁasgo_rdas - In_icio
variante Fuemia (Uramita)
1 610 T-1_9 "Caﬁasgo_rdas - In_icio
variante Fuemia (Uramita)
1 120 T-ZQ "Caﬁasgqrdas - In?cio
variante Fuemia (Uramita)
1 65 TF-_l "Caﬁasgo_rdas - In_icio
variante Fuemia (Uramita)
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TUNELES

PROYECTO LONGITUD OBSERVACIONES
CANTIDAD | \ ooy il
1 110 T-1 "Variante Fuemia"
1 535 T-2 "Variante Fuemia"
1 495 T-3 "Variante Fuemia"
1 840 T-4 "Variante Fuemia"
1 235 T-5 "Variante Fuemia"
1 505 T-6 "Variante Fuemia"
1 350 T-7 "Variante Fuemia"
1 260 T-8 "Variante Fuemia"
1 740 T-9 "Variante Fuemia"
1 120 T-10 "Variante Fuemia"
1 90 T-11 "Variante Fuemia"
1 80 TF-1 "Variante Fuemia"
1 65 TF-2 "Variante Fuemia"
1 40 TF-3 "Variante Fuemia"
T-1 "Fin Variante Fuemia
1 310 (Dabeiba)" - Mutata
T-2 "Fin Variante Fuemia
1 348 (Dabeiba)" - Mutata
T-3 "Fin Variante Fuemia
1 820 (Dabeiba)" - Mutata
T-4 "Fin Variante Fuemia
1 195 (Dabeiba)" - Mutata
Autopista Rio 6 12600 6 Tuneles a lo largo del
Magdalena 1 trazado
1 390 Tunel falso Via I?italito
. norte - Garzon.
Concesion Santana .
(Mocoa - Neiva) 2 tuneles falsos ,de 90 m
2 180 cada uno en la Via Mocoa
- San Juan de Villalobos.
Bogota - Villavicencio 6 tuneles a lo largo del
Sector 1 (Bogota - El 6 4500
tablon) trazado.
Tunel ubicado entre las
Rumichaca — Pasto 1 300 abscisas k19+000 -
k19+300
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PROYECTO

TUNELES

CANTIDAD

LONGITUD
APROX. (m)

OBSERVACIONES

230

Tunel ubicado entre las
abscisas k21+220 -
k21+450

290

Tunel ubicado entre las
abscisas k21+790 -
k22+080

290

Tunel ubicado entre las
abscisas k22+690 -
k22+980

720

Tunel ubicado entre las
abscisas k26+170 -
k26+890

320

Tunel ubicado entre las
abscisas k39+740 -
k40+060

Bucaramanga—
Barrancabermeja—
Yondo

1 (Tunel La
Paz)

3518

Tunel ubicado entre las
abscisas k88+762 —
k92+280

1 (Tunel La
Sorda)

2440

Tunel ubicado entre las
abscisas k93+115 —
k95+555

Iniciativa Privada
Chirajara-Villavicencio

2008

Tunel ubicado entre las
abscisas k61+225 —
k63+233

611

Tunel ubicado entre las
abscisas k63+517 —
k64+128

2350

Tunel ubicado entre las
abscisas k64+390—-
k66+740

417

Tunel ubicado entre las
abscisas k66+935 —
k67+352

1775

Tunel ubicado entre las
abscisas k67+535 —
k69+310

210

Tunel ubicado entre las
abscisas k77+380 —
k77+590
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TUNELES

PROYECTO LONGITUD OBSERVACIONES
CANTIDAD | \ ooy il
Tunel ubicado entre las
1 4550 abscisas k77+844—
k82+394
Tunel ubicado entre las
1 270 abscisas k12+421—
k12+691
Tunel ubicado entre las
1 546 abscisas k13+114—
k13+660
Tunel ubicado entre las
1 180 abscisas k14+631—
k14+811
APP GICA Tunel ubicado entre las
Girardot-lbagué- 1 850 abscisas k19+500—
Cajamarca k20+350
TUnel ubicado entre las
1 505 abscisas k20+530-
k21+035
Tunel ubicado entre las
1 1267 abscisas k21+193—-
k22+460
Tunel ubicado entre las
1 330 abscisas k27+465—
k27+795
Tunel 310 K 37+610-K 37+920
Ermitafo
Ampliacion Tercer | "DV | 104 K 38+650 — K 38+844
. ifio
Carril Doble Calzada Tanel
Bogota — Girardot : 742 K 39+021 — K 39+763
Palmichala
Tnel Nariz | 2, K 40+598 — K 41+378
del Diablo
Concesion Vias del Nus Tungl de la 4100
Quiebra
Ruta del sol 1 8 tineles dobles a lo largo
Villeta-Guaduas 16 5600 del trazado
Pamplona- Cucuta Tunel 1 595 K12+500 — K13+095




TUNELES
PROYECTO OBSERVACIONES
CANTIDAD kggggt’%
Tanel 2 240 K13+515-K13+755
Pamplonita 1 1175 K47+054-K48+229
Pamplonita 2 425 K48+355 — K48+780
Helicoidal 567 K53+745 — K54+232
Pamplona 1384 K59+931 — K61+315
Total 193 134426 | -

Figura 7 Tuneles Cisneros Loboguerrero

El incremento en la construccion de tuneles de ladera en Colombia, obedece al
desarrollo de proyectos que incluyen en una primera etapa de mejoramiento de la
calzada actual para adaptarlas a una nueva velocidad de disefio, o que implica
adaptar el trazado a media ladera con radios de curvatura mas amplios, esto en
ocasiones se traduce en el trazado de un tanel de baja cobertura lateral, por otro
lado, algunos de estos proyectos incluyen una segunda etapa, la cual consiste en
el disefio y construccion de una segunda calzada, donde se debe garantizar
conexién con la calzada existente, por lo general esta nueva calzada discurre
paralela a la existente, y en algunos casos obligando al disefio de nuevos tuneles,
tdmese como ejemplo el trazado proyectado para la denominada Autopista al Mar
2, el proyecto contempla el mejoramiento de la calzada existente, para adaptarse
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a una velocidad de disefio de 80 Km/h con tal fin se proyecta la construccion de 27
tuneles, y 51 puentes, ver Figura 8.

Peaje Caucheras

Jtbango

Peque

Sabanalarga
Pesje Nuevo oars

% Tineles Principales Frontino,

et CANASGorQAs

fAgsgardas

Figura 8 Trazado general Autopista al Mar 2

Analizando con detenimiento, a modo de ejemplo el trazado para uno de los
tuneles cortos proyectados en el tramo entre Uramita y Dabeiba (ver Figura 9) se
puede observar un trazado propuesto a media ladera correspondiente al
mejoramiento de la calzada existente, por lo que es de esperarse bajas coberturas
ver Figura 10.
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Figura 10 Perfil tunel proyectado entre Uramita y Dabeiba

La cobertura de tunel disefiado es aun menor en el borde derecho de la seccion
del tinel como se puede ver en la Figura 11 donde se tiene coberturas inferiores
al diametro de excavacion en la zona de portales, y la cual no supera cuatro
diametros de excavacion en la seccion mas profunda del tinel, caracteristico de
los tuneles de ladera presentes en gran parte de los nuevos proyectos planteados,
para las futuras vias de Colombia.

7+290

620.00
610.00
600.00
590.00
580.00
570.00

28.5

560.00 >
P
84

18.
550.00 i - E pe

540.00

530.00 -20.00 -10.00 0.00 10.00 20.00 30.00 40.00 50.00 60.00
Figura 11 Seccién transversal del tunel proyectado entre Uramita y Dabeiba
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5.1.1.4 Investigaciones colombianas acerca de la construccién de
tuneles en depdsito y rocas meteorizadas.

En Colombia se han llevado a cabo investigaciones, para el analisis condiciones
particulares de estudios de caso, entre las que se encuentran los siguientes casos:

e Estudio de caso Tunel de la Estrella, via de acceso al Tunel de la
Linea, ubicado entre los departamentos de Tolima y Quindio.

Titulo: Evaluacién de recomendaciones de disefio para tuneles excavados en
materiales volcanicos y suelos residuales.

Trabajo de Grado para optar al titulo de Magister en Ingenieria Civil, Pontificia
Universidad Javeriana, Facultad de Ingenieria, Departamento de Ingenieria Civil
(afio 2011)

Autor: Ing. Johanna Mabel Trujillo Amaya.

e Estudio de caso Tunel de la Linea, ubicado entre los departamentos de
Tolima y Quindio.

Titulo: Propuesta de técnica para la determinacion del comportamiento del terreno
en excavaciones subterraneas con base en un tanel exploratorio. Caso: tunel de
la linea

Autor: Diana Marcela Pérez

Trabajo dirigido de grado para optar al titulo de Magister en Ingenieria—Geotecnia,
Universidad Nacional de Colombia, Facultad de minas Escuela de ingenieria civil,
Programa de maestria en ingenieria-geotecnia (afio 2012)

e Estudio de caso Bogotd, estudio del disefio de tineles en los suelos
blandos de Bogota.

Disefio de Tuneles Basado en Visco-hipoplasticidad para los Suelos Blandos de
Bogota.

Autor: Fernando Acosta Urrea

Tesis presentada a La Universidad de los Andes Como requisito parcial de grado
Programa de Maestria en Ingenieria Civil.

La mayoria de estas investigaciones se centran en el estudio de una teoria en
particular para un tipo de terreno en particular, a una determinada profundidad,
dado que las condiciones de construccion presentan gran variacion, en diferentes
zonas del pais; sin embargo, se debe analizar la metodologia empleada en estas
investigaciones, con el fin de aplicar los conceptos generales y comunes a todas
las condiciones planteadas en el presente documento.
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5.1.2. Ambito Internacional

Internacionalmente el disefio de tuneles de ladera estda amoldado a los
planteamientos generales del disefio de tuneles de poca cobertura; pero
modelando las condiciones particulares del terreno en cada caso; por consiguiente
no hay una metodologia general dedicada al disefio de tuneles de ladera.
Teniendo en cuenta esta situacion, se puede observar que se presentan errores
de concepcion para los proyecto de disefio de tuneles en Colombia.

La informacion secundaria que se ha recopilado para esta investigacion esta
basada en cémo se han enfrentado los disefiadores alrededor del mundo a las
condiciones especiales que presenta el disefio de tineles de poca cobertura; pero
en condicion de ladera, tales como:

- Estado de Meteorizacion de la Ladera.

- El efecto de las inestabilidades existentes en la ladera.

- Las consideraciones especiales del estado de esfuerzos para el disefio.

- Efecto de la presencia de agua: presion de poros, nivel freatico y
escorrentia superficial.

- Efecto de la aceleracion horizontal de la onda sismica.

- Los desafios de la construccién por presencia de depdésitos y material sin
consolidar.

- Asimetria de los esfuerzos debido al efecto de la topografia.

Los Tuneles de ladera, pueden catalogarse como tuneles superficiales, debido a
gue la cobertura de suelo que actua sobre el tunel puede llegar a ser menor a 100
m, y es posible de que sea hasta del orden de un digito, esto nos sugiere que el
terreno de cobertura puede llegar a tener inestabilidades provocadas tanto por el
estado de esfuerzos actual, como por la meteorizacién generada por una capa de
suelo tan delgada y desconfinada. También se llega al hecho de que es posible
que esta ladera no esté conformada por el macizo rocoso si no por depdésitos de
detritos producto de deslizamientos anteriores, generando un estado de esfuerzos
in situ de condiciones anisotropicas, y que no pueden ser evaluadas como Si
fueran propias del macizo rocoso.

Se debe observar sin embargo, que la mayoria de taneles de ladera a nivel
internacional, se encuentra en macizo rocosos de buena calidad, y muchos de
ellos no presentan problemas de inestabilidad en la excavacion y la ladera, debido
a la competencia del material de excavacion (Figura 12 y Figura 13), condicion
contraria a la presentada en el caso colombiano, donde en su mayoria estos
tuneles se ubican en depositos o rocas altamente fracturadas y meteorizadas, esto
a causa de las complejas condiciones geoldgicas y climaticas del pais, entre otros
factores.
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Figura 13 Funicular Monte Pilatus (Manuel Romana Ruiz 2005)

Los Tuaneles en Colombia, no importa su ubicacion, su finalidad, sus dimensiones,
0 su antigtiedad, poseen una falencia importante que las demas obras de este tipo
en el mundo poseen y que incluso ofrecen servicios de vanguardia, y es el
seguimiento y gestién de Tuneles.

Documentos como el “Tunnel lining design guide” de The British Tunnelling
Society and The Institution of Civil Engineers, del Instituto Britanico de Tuneles e
Ingenieros Civil, presentan directrices para el monitoreo, gestion y mantenimiento
de tuneles, este documento expone en sus Capitulos 8 y 9 de Instrumentacion,
Seguimiento y Administracion de Tuneles las directrices que aplican para las
tuneles construidos en Gran Bretafia, que son similares a los que aplican en todo
Europa, un continente que estéa a la vanguardia de este tipo de obras.

Esta misma guia, hace mencién al efecto del nivel freatico en suelo en el capitulo
7, en particular se hace referencia a los suelos encontrados en la isla, y de esa
misma forma proponen métodos de mejoramiento del suelo y de control de la
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lamina de agua, entre esos estan:

Utilizacion de Concreto Permeable: una vez el concreto fragua, la resistencia de la
suelo y la roca se amplifican, con la ventaja de no retener agua.

Utilizar Compactacion: provoca un efecto de densificacion de suelo que en los
granulares saca agua y mejora la capacidad portante del suelo.

Jet grouting y vibracién: es un método combinado que consiste en inyectar
columnas de concreto permeable en el suelo para confinarlo y luego densificar el
suelo entre las columnas, sacando agua y mejorando la capacidad portante del
mismo.

Métodos de Exclusién: que consiste en reducir la presion de poros a cero,
generando beneficios en la resistencia, rigidez y estabilidad.

Aire comprimido: con una corriente de aire se sopla el suelo granular y permeable
para abatir el nivel freético.

Congelaciéon de suelo: es un proceso para desarrollar estratos de suelo
impermeables temporalmente, consiste en disminuir la temperatura del terreno en
tal forma que el agua se convierte en hielo lo cual equivale a que se aumenta la
resistencia del material.

Deshidratacion: Es la extraccién del agua del suelo. Sin embargo, hay que tener
en cuenta que el aumento del esfuerzo efectivo da lugar a una consolidacién de
suelo. Otra consecuencia de la deshidratacion es la eliminacion progresiva de las
particulas mas finas de la matriz del suelo. El potencial de que estos efectos daran
lugar al asentamiento del terreno debe ser siempre considerado.

Los tuneles de poca cobertura, no solamente tiene poco estudio y desarrollo en
Colombia, sino que también son objeto de estudio a nivel mundial, debido a que
los tineles no solo se utilizan para atravesar grandes masas de suelo, sino que es
posible que nuestro obstaculo tenga muy poca cobertura, y esto lo convierte en un
tunel de caracter superficial.

En Estocolmo, Suecia, La Escuela de Arquitectura y Construccion KTH, publica la
Tesis de Maestria “Limitations of the Ground Reaction Curve Concept for Shallow
Tunnels Under Anisotropic In-situ Stress Conditions” del Ingeniero Diego Lope
Alvarez, donde se evalla la curva de caracteristica del suelo para taneles
superficiales en una condicion de esfuerzos anisotropicos in situ.

Lope Alvarez (2012) muestran como principales limitaciones del método
convergencia-confinamiento aplicado a tuneles poco profundos las siguientes
premisas:
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e El mecanismo de falla de la excavacion en tuneles poco profundos,
usualmente se produce el colapso de la boveda y el frente de la
excavacion, extendiéndose hasta la superficie de terreno.

e ElI método asume un macizo rocoso homogéneo alrededor de la
excavacion.

e Se asume un campo de esfuerzo isotropico

e Condiciones de deformacion plana

¢ No se tiene en cuenta la fuerza de gravedad

Debido a eso, no se debe utilizar la solucion analitica de la curva de reaccion del
suelo a poca profundidad y cobertura lateral, bajo condiciones de esfuerzos
anisotropicos.

Teniendo en cuenta, que en Colombia el terreno es heterogéneo y anisotropico, no
es conveniente aplicar el andlisis convencional de la curva de reaccion del terreno,
al tanel de ladera, puesto que no contempla las premisas mencionadas
anteriormente y que hacen parte de los principales factores que afectan el
comportamiento de un tunel de ladera.

Lope Alvarez (2012), pretende demostrar las limitaciones del método convergencia
confinamiento en tuneles superficial, para lograr el objetivo, la metodologia de la
tesis, consiste en evaluar un modelo de un tanel con poca cobertura mediante
métodos numeéricos (software) basados en las ecuaciones del Método de
Convergencia y Confinamiento, determinando las deformaciones unitarias tanto en
boveda, hastiales y solera, de la seccion del tunel, y compararlo con el método
analitico, llegando a observar diferencias en las deformaciones resultantes de
cada método de andlisis.

Estas diferencias no contempladas son las que terminan generando los
sobrecostos en la construccion de un tunel, puesto que para evitar estos
desplazamientos es necesario otro tipo de reforzamiento, y las deformaciones en
el terreno sobre la boveda del tunel provoca un desconfinamiento que genera
colapsos y afectacion de la superficie de terreno.

El Articulo Ruso “Stress State And Bearing Capacity Of Shallow Tunnel
Linings Undergoing The Influence Of Nearby Located Buildings” presentado
por los Ingenieros Nina Fotieva, Nikolay Bulychev, Andrey Sammal, Petr Deev. Es
otro ejemplo del estudio de los tuneles superficiales en el mundo. En el cual se
evalla el estado del esfuerzo y la capacidad de soporte de los tuneles
superficiales; pero con el agravante de su influencia en las edificaciones cercanas.

Los resultados mostraron que edificaciones cercanas al tinel; pero no sobre él
genera mas inestabilidades, y que adicionalmente se agrava si estan paralelos a la
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direccion del tunel.

Por otro lado, la metodologia también utiliza métodos numéricos, lo cual sugiere
que nuestro analisis requiere de la evaluacion de un modelo de un tinel de baja
cobertura lateral emplazado en la ladera, mediante métodos numeéricos.

5.2. DESCRIPCIONES GENERALES.
5.2.1. Clasificacién Tuneles

Teniendo en cuenta su ubicacidn respecto a la geografia fisica del lugar, los
tuneles pueden ser:

Tuneles de Montaria:

Se denominan tuneles de montafa, aquellas obras que se realizan para atravesar
un obstaculo montafioso del relieve, donde se presentan grandes profundidades,
Estos tuneles se construyen para acortar distancias en las conducciones y vias de
comunicacion.

Taneles poco profundos:

Segun Gattinoni, P., Pizzarotti, E. M., & Scesi, L. (2014). Se define tuneles
superficiales como:

“Las obras subterraneas pueden ser referidos como "poco profunda” cuando el
area perturbada alrededor del tinel afecta la superficie de terreno. Esta situacion
puede conducir a la inestabilidad, involucrando materiales de la superficie, con
graves efectos sobre el equilibrio general del medio ambiente.

Como referencia, estas situaciones pueden tener lugar cuando el espesor de la
sobrecarga es menos de cuatro veces el diametro de excavacion.”

Tuneles de Ladera:

Son tuneles que debido a su ubicacion geogréfica, poseen baja cobertura lateral,
debida a la topografia de la zona, estos tuneles son superficiales, y como tal estan
sometidos a condiciones especiales, las cuales requieren un analisis detallado y
puede afectar su comportamiento, tan solo considerando su estratificacion, por
ejemplo, se tienen diversos patrones de comportamiento a causa de su condicién
de ladera (Figura 14):
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a) Estratificacion Favorable.

Si la roca es resistente la
ubicacion del tunel es favorable y
el tunel sera estable.

b) Estratificacion es
desfavorable para la
ubicacion del tunel.
Buzamiento en el sentido de
la ladera.

Construccion inestable.

c) Estratificacion  favorable.
Buzamiento de capas
contrario a la inclinacion de
la ladera.

Si la roca es poco
meteorizada el tunel es
estable.
Condicién ideal para ubicar el
tunel.
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d) roca fuertemente
meteorizada.

Se observa una serie de fisuras
en la roca.

Probablemente la roca esta
fuertemente meteorizada.

Condicién muy desfavorable para
ubicar el tunel.

e) Suelos, depodsitos de tipo
Coluvial o terrazas, poco

recubrimiento lateral,
distribuciobn  asimétrica de
esfuerzos

Condicion muy desfavorable para
ubicar el tunel.

Figura 14 Condiciones especiales presentadas en tuneles de ladera, en

funcion de la estratigrafia del terreno.
Fuente: Modificado de Krynine, D. P., & Judd, W. R. (1957).

Por otro lado Zhou 2011, propone una metodologia para la determinacion de la
profundidad limite donde el tunel soporta una accién asimétrica de la roca
circundante, es decir por medio de esta metodologia se puede definir la
profundidad limite en la cual se presenta el comportamiento de ladera, por medio
de la siguiente expresion:

_— 2R(1 +tana — /1 + tan? @) 1)
e 2vV1+tan?a

Donde, R es el radio del tunel, « denota el angulo de inclinacién de la ladera con
respecto de la horizontal, t representa la cobertura del tanel, en este caso si la
cobertura del tunel t es inferior a t,,;,, se dice que el tunel tiene un comportamiento
de tanel de ladera (ver Figura 15)
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R = radio del
tanel

t = cobertura del
tunel

a = angulo de
inclinacion de la
ladera.

Hastial Tzquierd Hastial derecho

. E_,re central

Figura 15 Modelo cinematico tunel de ladera
Fuente: elaboracion propia

El desarrollo de esta ecuacion permite evaluar el comportamiento de los esfuerzos
presentados en el tunel de acuerdo a la relacién entre el radio del tunel, el
recubrimiento (R/tmin) ¥ el &angulo de inclinacién de la superficie de terreno (ver
Figura 16)

a(a) R/tmin
5 11,998 R/tmin
10 6,311 14,000
15 4,449
20 3,550 12,000 \
25 3,040 10,000
30 2,732 \
i =
35 2,546 £ 8000 \
40 2,446 2 6,000 \
45 2,414 4000 -
2,000
0,000
0 10 20 30 40 50
a(’)
R /tmin

Figura 16 Relacion entre R/tmin y el angulo de inclinacién de la superficie de
terreno Fuente: elaboracién propia
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Como se puede observar en la Figura 16 conforme el angulo de inclinacion del
terreno alcanza un angulo de 45°, se obtiene el valor minimo de la relacion
radio/cobertura minima (R/tmin), con un valor de 2.4 aproximadamente, en
consecuencia se puede estimar si la cobertura t alcanza un valor inferior a tmi, la
relacion R/t aumenta, por ende si la relacion R/t > 2.4, el tunel presentara un
comportamiento de tlnel de ladera; esto debido a que se presentara un esfuerzo
vertical asimétrico sobre la béveda del tunel, donde la fuerza alcanzada en la parte
superior de la ladera es mayor que la que se presenta de lado inferior, del mismo
modo ocurrira con las fuerzas presentadas sobre el hastial localizado de lado
superior de la ladera comparado con la fuerza presentada sobre el hastial de la
parte inferior, estas diferencias de acuerdo a lo presentado en la Figura 16 se
incrementan notablemente conforme se disminuye la cobertura y se aumenta el
angulo de inclinacién de la ladera. Cabe mencionar que de acuerdo a Zhou, en el
caso de que el angulo de inclinacién de la superficie sea mayor que el angulo de
friccion, la teoria del bloque critico del cual se basa la ecuacién propuesta, no
puede ser empleada para el célculo de la presion asimétrica sobre la excavacion
del tunel, bajo esta condicion se recomienda la verificacibn mediante métodos
nuMEricos.

De acuerdo a Wu, Zhang, Qiu, Zhu, Miao (2009) la definicion de tunel profundo o
superficial depende de su capacidad para desarrollar el efecto arco planteado por
Terzaghi, basados en el concepto de que la principal diferencia entre un tunel
superficial y uno profundo es la capacidad de auto soporte del terreno alrededor
de la excavacion; el efecto arco consiste en la redistribucion de esfuerzos desde
zonas muy deformadas a zonas méas rigidas, cuando se deforma una masa de
roca o suelo firme sobre la boveda de un tanel, por efecto de la excavacion y del
peso de la carga suprayacente, el campo de esfuerzo gravitacional es alterado, asi
como la orientacion de los esfuerzos, lo cual causa una redistribucion del campo
de esfuerzos, donde el cambio de la orientacion de los esfuerzos principales
ocurre en un espesor determinado alrededor de la excavacion, y el esfuerzo
principal maximo actla en un arco, a lo que se denominara para efectos de este
analisis, zona de arco.

La teoria de Terzaghi fue empleada luego por Protodyakonov, quien propuso un
método para el andlisis de las cargas desarrolladas sobre el soporte del tunel,
donde se considera que las cargas de compresion creadas por el terreno se
distribuyen de forma parabdlica, el equilibrio de la masa que queda abajo del arco
formado esta asegurado por los esfuerzos que se desarrollan a lo largo de la
pardbola, cualquier desplazamiento sera impedido por las fuerzas de friccion
desarrolladas, el peso de material que se encuentra por debajo de la parabola
cargara directamente sobre el soporte, mientras que el material por encima de la
parabola se encontrara auto soportado por un “efecto arco”, donde la altura del
arco representar la frontera entre dos tipos de comportamiento.
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De acuerdo a lo anterior es posible definir las fronteras de comportamiento,
definiendo el limite de esta zona de arco, Yang, S.R. Wang, Y.G. Wang y Li (2015)
proponen los siguientes parametros para definir la los limites interno y externos de
la zona de arco:

Las variables de esfuerzos son definidas como se presenta a continuacion:

e = (0, —03)/0y 2

Donde o; y 03 son el esfuerzo principal maximo y minimo respectivamente del
terreno circundante a la excavacion.

La profundidad a la cual se alcanza el pico del esfuerzo principal maximo,
representa el limite interno de la zona de arco (punto A ver Figura 17), por otro
lado la profundidad a la cual el parametro e alcanza un valor del 10%, (punto B
Figura 17) correspondera al limite externo de la zona de arco, finalmente la zona
de arco estard limitada en la zona de hastiales por una recta con una inclinacién
determinada por el angulo de ruptura B (Figura 17), el cual de acuerdo a la teoria
de Protodyakonov y de Rankine, esta definido por:

p =45+ ¢/2 3

Donde ¢ es el angulo de friccién interna del terreno.

[y

Esfuerzo
AN

>.___-——-—/:;;i:‘.ao
Q
uw

1
|
1
B Distancia

o, = esfuerzo principal maximo
o3 = esfuerzo principal minimo

A= Borde Interno Zona de arco
B= Borde externo zona de arco
B= Angulo de ruptura

Figura 17 Limites de la zona de arco (A limite interno B limite externo)
Modificado Yang, S.R. Wang, Y.G. Wang y Li (2015)

Entonces después de la excavacion, cuando el parametro e no alcanza un valor
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del 10%, significa que la zona de arco esta limitada por la superficie de terreno, y
no puede formar un borde externo (Figura 18), lo cual implicaria de acuerdo a los
autores que el tinel es superficial o poco profundo.

Borde externo zona de Arco

e
i

i .
t h “ Superficie de terreno
1 1 \

& R = radio del tanel

t= cobertura del tanel
Y
h = altura del arco de
presiones

Figura 18 Condicién de frontera tunel superficial Fuente: elaboracion propia

Considerando la definicion de tdnel de ladera, como un tunel de bajo recubrimiento
lateral sometido a esfuerzos asimétricos producto de la topografia; se debe
evaluar dos condiciones para determinar si un tunel es de ladera, el limite de
recubrimiento al cual se ve sometido por esfuerzos asimétrico y determinado
mediante la ecuacion (1), y el limite de recubrimiento en el cual se considera poco
profundo o superficial determinado mediante la teoria del arco de presiones y la
ecuacion (2), a continuacion se presenta el analisis y determinacién de la zona de
arco aplicado a condiciones de ladera:

Analizando la condicién de tunel superficial expuesta anteriormente aplicada al
caso de un tunel de ladera, se debe considerar el efecto de la sobrecarga del
terreno asimétrica, donde se evidencia que el esfuerzo vertical no siempre es yh,
para demostrar el efecto de la topografia sobre la delimitacion de los limites de la
zona de arco replicaremos el procedimiento propuesto por Wu et al (2009),
aplicandose a un tunel de ladera, para el ejemplo se usara el software de
elementos finitos Phase2 V9 para realizar una simulacion numérica de la
excavacion de un tunel, se plantearan dos modelos bidimensionales con las
mismas condiciones de terreno; sin embargo, se evaluara una condicion de una
superficie de terreno horizontal, y una superficie de terreno inclinada, para
diferentes profundidades, este procedimiento se llevara a cabo para terrenos
clasificados como tipo Ill, IV y V en la clasificacion RMR (Rock Mass Rating), y
busca determinar la cobertura limite a la cual el tunel es considerado superficial de
acuerdo a la definicion del parametro e mediante la ecuacion (2).

Para el andlisis del problema, se plantea un modelo elasto - plastico, y la
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aplicacion de criterio de falla de Hoek — Brown, un criterio empirico de rotura no
lineal desarrollado con el fin de estimar la resistencia al corte de un macizo rocoso
fracturado, y se representa mediante la siguiente expresion:

!

r ’ 03 a
0y = 03+ 0¢i(My o +5) 4)
ci

Donde my, es un valor reducido de la constante del material m; y esta dado por:

my, = m; exp[(GSI —100)/(28 — 14D)] (5)

sy a son constantes del macizo rocoso dadas por las siguientes relaciones:

s = exp{(GSI — 100)/(9 — 3D)} (6)
a= % +%(e‘05’/15 — e720/3) @)

D es un factor que depende sobre todo del grado de alteracién al que ha sido
sometido el macizo rocoso.

Para determinar el estado de esfuerzo “In situ” a emplear para el presente ejemplo
se propone utilizar la relacion de esfuerzos K,, determinada mediante el limite
inferior de la expresion empirica planteada por Hoek & Brown (1980), basados en
datos experimentales alrededor del mundo:

(o}
K0=U—H=0.3+100/z (8)
14

Donde, o es el esfuerzo vertical, o, es el esfuerzo horizontal, z representa la
profundidad desde superficie a la cual esta situado el punto, donde se empleara
como minimo una relacion de esfuerzos de 1.

Finalmente, para determinar el modulo de elasticidad del macizo se estimara
mediante la siguiente expresion propuesta por (Hoek y Diederichs 2006):

1-D/2
Ey = E;| 0.02 + 60+15D—GSI (9)
1+ 11 )

Para la modelacion se evaluaran 4 materiales con diferentes caracteristicas de
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resistencia, resumidas en la Tabla 3.

Tabla 3 Caracteristicas geo mecéanicas materiales empleados en el modelo

Em (Hoek
oci . Ei om . y.
(MPa) RMR | TIPO | GSI | D | mi s mb | MR (MPa) a (MPa) Diederichs
2006)
(MPa)
10 | 10 | V | 5 |0]19|4,540E-05|0,7635|410| 4100 |0,619 | 0,645 | 109,441
35 | 25 | IV |25 |0/|192,404E-04|1,3046 |410|14350|0,531| 4,683 | 858,929
50 | 45 | Il |45 |0|19(2,218E-03|2,6649 |410|20500|0,508 | 10,728 | 4584,824
20 | 15 | V |10 |0|19(7,913E-05|0,9128 |410| 8200 |0,585| 1,707 | 250,132
En la (Figura 19), se plantea un ejemplo, considerando un tunel de

aproximadamente 12 m de didmetro a una profundidad de 130 m y una superficie
horizontal, como se puede observar en la Figura 20 para el terreno tipo Il y IV se
forma un arco de presiones el cual no afecta la superficie, se debe destacar que
para este modelo, se encontré que 130 m, es la profundidad minima para que el
borde externo del arco de presiones no supere el limite de superficie de terreno,

por lo que se podria concluir

gue para estas condiciones de terreno y de

topografia, empleando una relacion de esfuerzos de 1.07 se considera tunel
profundo aquellos que superen 10 diametros de excavacion aproximadamente.

Figura 19 Modelo s
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Figura 20 Resultado parametro e - Modelo superficie horizontal tunel a 130
m de profundidad (terreno tipo Il y IV) Fuente: elaboracién propia

Lo mismo ocurre para un terreno tipo V con una clasificacion RMR de 15, una
resistencia a la compresion simple de la roca intacta de 20 MPa, y una superficie
horizontal se observa que la profundidad frontera entre tinel superficial y profundo
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de 130 m de profundidad, igualmente ocurre considerando un terreno con
parametros de resistencia inferiores, con RMR de 10 y una resistencia a la
compresion simple de la roca intacta de 10 MPa, (ver Figura 21), es decir que
para estas condiciones el mayor factor de influencia sobre el comportamiento es la
relacion de esfuerzos.
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Figura 21 Resultado pardmetro e - Modelo superficie horizontal tunel a 130
m (terreno tipo V (RMR=15)) y (terreno tipo V (RMR=10)) Fuente: elaboracién propia
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Sin embargo, considerando las mismas condiciones de terreno para un superficie
con una inclinacion de 5° sobre la horizontal (Figura 22), se obtiene resultados
diferentes, se observa por ejemplo para terrenos tipo 1V a una profundidad de 130
m el parametro e supera el 10% alrededor de la excavacion del tunel por lo que se
puede afirmar que el arco de presiones alcanza y afecta el limite de la superficie
de terreno, es decir el tunel es superficial, debido a que la inclinacion de terreno
afecta el desarrollo de esfuerzos alrededor de la excavacion.

129

User Data
ek

0.000
9.167

e

Relacion de
Esfuerzos: 1.07

18.333
27.500

1200
R R

36.667
45.833

55.000
64.167

1150

73.333
82.300
51.667
100.833

1100
1
-
-
o
=1
=)
o

[ S N e

1080
P R R

Unit Weight Young's Eail Intact
Material Name |Color ?I:HNI:II:?] Modulus Crﬁ‘.let:ir:n Compressive mb (peak)| s (peak)
(MPa) Strength (MPa)
Tipo IV D 0.025 858.929 | Hoek-Brown 35 1.3046 | 0.0002404

" 200 150 ST T " w0 1% 200

Figura 22 Resultado parametro e - Modelo superficie inclinada tinel a 50 m
de profundidad, inclinacion 5° (terreno tipo 1V) Fuente: elaboracion propia

De acuerdo a los resultados expuestos anteriormente, se analiza la condicién de
profundidad a la cual para este tipo de terreno y una inclinacion de 5° se desarrolla
una zona de arco que no afecte la superficie de terreno, y se determina una
profundidad de 135 m (Figura 23), lo que quiere decir que para una inclinacion de
5°, y terreno tipo IV, se considera superficial tuneles con un cobertura inferior a
135 m de profundidad.
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Figura 23 Resultado parametro e - Modelo superficie inclinada tinel a 135 m
de profundidad, inclinacion 5° (terreno tipo 1V) Fuente: elaboracion propia

Por otro lado para terreno con parametros de resistencia inferiores, terreno tipo V
con RMR de 15 y una resistencia a la compresion simple de la roca intacta de 20
MPa, esta profundidad limite aumenta a 135 m, , cuando se considera un terreno
con caracteristicas inferiores con RMR de 10 y una resistencia a la compresion
simple de la roca intacta de 10 MPa, la profundidad limite aumenta a 140 m de
profundidad (Figura 24), esto evidencia que para terrenos clasificados como “muy
malos”, sus caracteristicas de resistencia afectan la capacidad de auto soporte
del terreno alrededor de la excavacion, y por ende el desarrollo de la zona de arco,
la cual aumenta progresivamente conforme disminuyen los parametros de
resistencia, esto a su vez implica que en macizos rocosos débiles la profundidad
limite entre tunel superficial y profundo dependerd de los pardmetros de
resistencia del macizo rocoso.

En resumen se observa que conforme se aumenta el grado de inclinacion del
terreno y se disminuye los parametros de resistencia la profundidad limite entre
tunel superficial y profundo aumenta, esto se debe a que la disminucion de los
pardmetros de resistencia, implican la disminucion de la capacidad del terreno
para “autosoportarse”, y a su vez la inclinacién de la superficie de terreno produce
una condicién de anisotropia en los esfuerzos inducidos por la excavacion, donde
el peso del terreno circundante, y la configuracion topografica produce un aumento
del esfuerzo principal maximo, que puede superar la capacidad de autosoporte del
terreno en una zona mayor a la considerada en una condicion de superficie de
terreno horizontal.
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Para demostrar el cambio en la profundidad limite de acuerdo al cambio de
inclinaciéon del terreno y a las caracteristicas de resistencia del mismo se
realizaron diferentes combinaciones de analisis cuyos resultados se presentan en
la Tabla 4, como se puede observar conforme aumenta el angulo de inclinacién y
disminuye la calidad del terreno la profundidad limite entre tunel profundo y
superficial aumenta, llegando a tener una profundidad superior a 16 veces el
diametro de excavacion en el caso del terreno de mas baja calidad y un angulo de
inclinacion de la superficie de 10°, se debe recordar que en el caso de los tuneles
de ladera se debe evaluar la profundidad y la cobertura lateral.

Tabla 4 Definicion de profundidad limite entre tdnel profundo y superficial para
diferentes angulos de inclinacion de la superficie y tipos de terreno.

TIPODE | oci Inclinacion | 5° 10°
TERRENO | (MPa)
RMR Profundidad (m)
m 50 45 130 130 140
IV 35 25 130 135 140
v 20 15 130 135 150
N 10 10 130 140 190

Adicionalmente, cabe destacar que el arco de presiones, formado en el caso de
una superficie inclinada es asimétrico en comparacién del formado para una
superficie horizontal (Figura 25), lo que también se observa en las trayectoria de
los vectores de deformacion resultantes (Figura 26) por lo que se puede afirmar
gue se encuentran sometidos a esfuerzos asimétricos, debido a efectos de la
topografia una de las caracteristicas principales de los tuneles de ladera.
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Figura 25 Comparacién entre zona de arco presentada en Modelo plano y
superficie inclinada Fuente: elaboracion propia

51



Figura 26 Comparacion entre los vectores de deformacion presentados en

Modelo plano y superficie inclinada Fuente: elaboracién propia

Como conclusién se puede inferir de este analisis, que en el caso de los tuneles
de ladera, su definicion no dependera unicamente de su profundidad y didmetro,
sino que también, de parametros tales como la topografia de la superficie de
terreno, los parametros y caracteristicas geomecanicas del terreno de excavacion,
entre otros aspectos los cuales seran analizados en el siguiente capitulo.

5.2.2. Caracteristicas y factores determinantes en el comportamiento de los
taneles de ladera.

5.2.2.1 Efectos sobre el tunel debido a inestabilidad de la ladera

El Efecto de la inestabilidad de la ladera sobre la excavacion de un tunel, ha sido
investigado por diversos autores, dentro de ellos, Wang (2010) realizo una
investigacion sobre el efecto de la inestabilidad de ladera sobre el revestimiento de
un tanel, mediante la observacién de los patrones de agrietamiento sobre el
soporte y revestimiento del tunel, distinguiendo los comportamientos relacionados
a continuacion:

Cuando el eje del tunel es perpendicular a la direccién del movimiento de la
ladera, la falla a corte del suelo/roca circundante causada por el movimiento
de la ladera, ocurre en el plano de la seccion transversal del tunel, donde
una grieta longitudinal cruzando varias juntas de construccion
transversales, es la anomalia mas comun. (ver Figura 27 (a))

Cuando el eje del tunel es paralelo al movimiento de la ladera, la
deformacion a corte se distribuye a lo largo del perfil longitudinal, por
ejemplo fuera del plano de la seccion transversal; sin embargo, cuando la
deformacion a corte es causada por el movimiento de la ladera concentrado
en una superficie de deslizamiento, y cruza una seccion entre dos juntas de
construccion transversales, el segmento del soporte puede ser cortado,
generando grietas transversales que se extiende en el perimetro de la
excavacion, por otro lado cuando la deformacion a corte es distribuida en
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una zona amplia, una serie de grietas perimetrales cortas pueden
desarrollarse. (ver Figura 27 (b))

Cuando el eje del tanel es oblicuo a la direccion del movimiento de la
ladera, no existen juntas de construccion en la estructura de soporte,
paralelas a la deformacion a corte para mitigar el impacto de movimiento de
la ladera. En consecuencia el soporte del tunel debe deformarse con la
deformacion a corte. (ver Figura 27 (c))

b)

Figura 27 Direccion del Figura 28 Patrén de agrietamiento
movimiento de la ladera

FUENTE: modificado Wang (2010)
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Se observa en general cuando una ladera es inestable, en el tinel se presentara
una grieta perimetral inclinada, con una textura usualmente bastante rugosa y
acompafada por fisuras escalonadas a lo largo del plano de corte, la estructura
del tunel tal vez pueda ofrecer resistencia a la deformacion a corte de la masa en
movimiento. sin embargo, la resistencia a la deformacion a corte de la estructura
del tunel es muy pequefia comparada con las fuerzas originadas por la masa en
movimiento, dado que debido a los picos de esfuerzos actuando sobre el soporte,
la estructura del tanel se deformara de acuerdo a la deformacion a corte de la
masa en movimiento. La magnitud del vector del movimiento traslacional, y la
magnitud de los vectores de deformacién para una seccion transversal especifica
del tunel cambia a medida que la ladera se encuentra en movimiento, y causa la
aparicion de varias grietas.

A medida que la ladera se mueve, la deformacion a corte incrementa, cuando el
esfuerzo actuante en el soporte excede la resistencia del soporte, la estructura del
soporte falla a corte y las grietas de desplazamiento son generadas.

Otro aspecto a tener en cuenta es que el tunel sufre de meteorizacién, relajacion
de esfuerzos y alteracion debido a fendmeno de remocidon en masa producto de la
inestabilidad de la ladera.

Con el fin de evaluar el efecto de la inestabilidad de la ladera sobre la excavacion
y soporte del tunel, se ha empleado el método numéricos para analizar los
esfuerzos y deformaciones producidos sobre el soporte del tlnel producto del
deslizamiento, entre los autores que han estudiado esta condicién en particular se
encuentran Koizumi, Y., Lee, J., Yokota, Y., Yamamoto, T., & Fujisawa, K. (2010).
En su estudio emplean el método de diferencias finitas para simular
deslizamientos inducidos por la excavacion de un tunel, las deformaciones
obtenidas por medio del modelo fueron comparadas a su vez con las obtenidas
por medio de instrumentacion en el sitio de analisis, los cuales mostraron un alto
grado similitud.

El estudio se concentro en el analisis del efecto de la excavacion del tinel sobre la
ladera para diferentes localizaciones del tinel sobre la misma, sobre el pie del
talud, en la parte central de la ladera y cerca de la corona del deslizamiento, de
este analisis se concluyé que el desplazamiento horizontal maximo en la superficie
incrementa drasticamente, a medida que la menor distancia entre el tinel y la
superficie de falla se acerca 1.5D donde “D” representa el diametro del tanel. (ver
Figura 29)
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a) Localizacion tunel: cerca al pie b) Localizacion tunel: cerca a la
de la ladera parte central de la ladera

Desplazamiento Horizontal (mm)
-100 -80 -60 40 -20 0 20 40

m

c) Localizacion tunel: cerca a la
corona de la ladera

Figura 29 Analisis de desplazamiento horizontal en la ladera producto de la
excavacion de un tunel

FUENTE: modificado Koizumi, Y., Lee, J., Yokota, Y., Yamamoto, T., & Fujisawa, K. (2010). (2010)

Posteriormente Causse, L., Cojean, R., & Fleurisson, J. A. (2015), evaluaron el
efecto del impacto en esfuerzo cortante en el terreno circundante a la excavacion
de un tanel, los autores afirman que las anomalias causadas en la estructuras de
los tineles se deben a la deformacion producida por los esfuerzos cortantes en el
terreno circundante a la excavacion, esta deformacién incrementa los esfuerzos
sobre el soporte lo que a su vez resulta en la variacion de los esfuerzos inducidos,
debido a que evidentemente, conforme la ladera se mueve, las deformaciones
producto del esfuerzo cortante aumenta, se recomienda el analisis no solo de los
esfuerzos inducidos por la excavacion, sino que asi mismo del esfuerzo cortante
producto de la inestabilidad de la ladera y el factor de seguridad de la misma por
medio de métodos numéricos. Figura 30
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Figura 30 Méaximo esfuerzo cortante sobre la ladera producto de la excavaciéon
del tanel

FUENTE: propia

De acuerdo al estudio de Causse, L., Cojean, R., & Fleurisson, J. A. (2015) se
puede inferir que cuando el desconfinamiento antes de la instalacion del soporte
incrementa, la superficie de falla aumenta, cuando se reduce el tamafo de la
excavacion del tunel, el factor de seguridad de la ladera aumenta, la forma de la
excavacion no afecta significativamente la estabilidad de la ladera.
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5.2.2.2 Estado de esfuerzos

El comportamiento del terreno durante la excavacion de un tunel, esta
directamente relacionado con el estado de esfuerzos propio del terreno en su
condicion in situ, el cual al verse afectado genera una nueva configuracion de
esfuerzos alrededor de la excavacion, por ende, la determinacién del estado de
esfuerzos in situ es de fundamental importancia para el disefio vy
consecuentemente en la estimacion del comportamiento de la obra subterrdnea;
no obstante, éste es un parametro cuyo valor es muy dificil de estimar, y que
presenta ademas una variabilidad muy notable en funcion del tipo de estructura
geoldgica, la profundidad, e incluso la direccion en que se mida.

Se distinguen esfuerzos, generalmente conocidos como esfuerzo principal vertical
y esfuerzos de confinamiento u horizontales, este primero se encuentra definido
como el peso especifico del material por la profundidad desde la superficie libre.
Con lo anterior es de notar que el estado de esfuerzos verticales aumenta
conforme la profundidad sea mayor, lo cual implica implicitamente un material mas
confinado. En general un aumento de la presion sobre un elemento de suelo
produce un incremento de la resistencia al esfuerzo cortante, una disminucion de
la compresibilidad y una reduccion de la permeabilidad; los efectos contrarios se
producen si las presiones disminuyen.

Esfuerzos Verticales: g, = Y yz (20)
Esfuerzos Horizontales: o, = K,0, (11)

Como se puede observar en las ecuaciones anteriores los esfuerzos horizontales
son normalmente expresadas en funcion del esfuerzo vertical y del coeficiente de
empuje Ko, 0 simplemente coeficiente de relacion de esfuerzos; se debe tomar en
cuenta que los esfuerzos son dependientes del tiempo tienen un comportamiento
reologico.

Existe en la literatura diversas expresiones para la estimacion del coeficiente Ko,
algunas consideraciones a tener en cuenta son:

e EIl coeficiente Ky se encuentra entre los coeficientes de empuje activo y
pasivo Ka<Ko<Kp.

e Regla de HEIM: Los macizos tienden a igualar las tensiones diferenciales

gue actuan sobre ellos a lo largo del tiempo geolégico, lo que quiere decir
gue el coeficiente Kq tiende a ser 1 con la profundidad.
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e Teoria de Elasticidad: En esta teoria se presenta un perfil estratigrafico
producto de la sedimentacion donde se considera la extension lateral igual a
cero: Ko=v/(1-v).

Sin embargo es de anotar que esta Ultima relacion esta fundamentada en la
teoria de elasticidad, por lo que solo se considera adecuada si se supone que el
macizo rocoso es un espacio puramente elastico isotropico sin mas accion que las
fuerzas gravitatorias, y lo cual solo tiende a cumplirse a altas profundidades.

Es generalmente considerado que el comportamiento de una estructura
subterranea esta influenciada por la relacion entre la resistencia de la roca y el
peso de la masa sobre el tnel, el estado de esfuerzo es usualmente representado
con la componente vertical igual al comportamiento horizontal, (condicién
hidrostatica) lo mismo ocurre para la presion del soporte requerida para controlar
las convergencias y la extension de la zona plastica, Esta consideracion ignora
que en la mayoria de estado de esfuerzos medidos alrededor del mundo, la
componente horizontal del campo de esfuerzos es de mayor magnitud que la
componente vertical.

El esfuerzo horizontal es mucho mas dificil de estimar las fuentes principales de
las fuerzas horizontales son la tectonica de las placas y movimientos verticales de
la base rocosa, se observa que es globalmente dominante cerca de la superficie;
las medidas hechas en los esfuerzos horizontales permiten determinar alrededor
del mundo diferentes relaciones empiricas para la relacion de esfuerzos Kq (Figura
31):

Tabla 5 Variacién de la componente horizontal del esfuerzo con respecto a la
profundidad

Autor Ecuacion
Voight (1966a) K=28.0+0.043z (12)
K Hast (1973) K = (9.31 + 0.052)/0.026z (13)
K Herget (1974) K = (8.3 F0.5) + (0.047 ¥ 0.0023)z (14)
K Worotniki (1976) K =7.7 + (0.021 ¥ 0.002)z (15)
K Van heerden (1976) K = 0.448 + 248/z (16)
K Haimson (1976) (2 +0,0172)/(0,02262)(17)
K Haimson Limite superior (1977) K = 4.6 + 0.025z (18)
K Haimson Limite Inferior (1977) K =1.4+0.018z (19)
Linder & Halpern (1977) (limite superior) | K = (4.36 + 0.0185) + (0.039 + 0.0072)z (20)
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Autor

Ecuacion

K Limite inferior hoek (1978)

K =03+100/z (21)

K Limite superior hoek (1978)

K = 0.5+ 1500/z (22)

K Aymatov limite superior (1986)

K =9.5+0.075z (23)

K Aymatov limite inferior (1986)

K = 5.0 + 0.058z (24)

K Li limite superior (1986)

K =03+100/z (25)

K Li limite inferior (1986)

K =0.5+440/z (26)

K Rummel limite superior (1986)

K =0.98 + 250/z (27)

K Rummel limite inferior (1986)

K =0.65+150/z (28)

K Herget limite superior (1987)

K =1.46 +357/z (29)

K Herget limite inferior (1987)

K=11+167/z (30)

K Pine & Kwakwa limite superior (1989)

K =15+ 0.028z (31)

K Pine & Kwakwa limite inferior (1989)

K =6+0012z (32)

K Arjang limite superior (1989)

K = 8.8+ 0.0422z (33)

K Arjang limite inferior (1989)

K =3.64 4+ 0.0276z (34)

K Baumgartner limite superior (1993)

K =30.4+0.023z (35)

K Baumgartner limite inferior (1993)

K =175+ 0.0133z (36)

K Sugawara & Obara (1993)

K =25+0.013z (37)

K Hast limite superior (1993)

K =9.1+0.0724z (38)

K Hast limite inferior (1993)

K = 5.3+ 0.0542z (39)

K Stephansson Limite superior (1993)

K =2.8+0.0399z (40)

K Stephansson limite inferior (1993)

K =0.8+0.0329z (41)

K Te Kamp, Rummel & Zoback Limite
superior (1995)

K = 15.83 + 0.0302z (42)

K Te Kamp, Rummel & Zoback Limite
inferior (1995)

K = 6.52 +0.01572z (43)

Lim & Lee (0-850) (1995)

K =1.858 4+ 0.018z (44)

Lim & Lee (0-250) (1995)

K =2.657 + 0.032z (45)

Fuente: Amadei, B., & Stephansson, O. (1997).
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Figura 31 Relacion empiricas de esfuerzos Kq vs Profundidad Z (m) Macizos
FOCOSOS. Fuente: elaboracion propia

Adicional a las anteriores consideraciones existen diferentes formulaciones
tedricas para la estimacion de la relacion de esfuerzos cuando se considera un
terreno tipo suelo o deposito, algunas de ellas son:

Tabla 6 Relaciones de esfuerzo para suelos.

SUELOS NORMALMENTE CONSOLIDADOS

Jaky (1944)

Ko =1 —sen($) (46)

Brooker & Ireland (1965)

Ko =0.95—sen(4,,,,) (47)

Bolton (1991)

1—sen(4.,,, —11.5°)

Ko =
0 1+ sen(g,.. —11.5°)

(48)

rit
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SUELOS NORMALMENTE CONSOLIDADOS

Brick Model
\/E — Sen(¢crit)
0= (49)
\/E + Sen(¢crit)
SUELOS SOBRECONSOLIDADOS
Wroth (195)
U
Ko = OCRKOnC—m(OCR—l) (50)
Schmidt (1966)
Ko = Ko,..OCR®?, (51)
Donde a =1 — 2sen(4,,,,) (52)
Meyerhof (1976) a =0.5
Mayne & Kulhawy (1982) a = sen(4.,,,) (53)
Pruska (1973)

Ko = (WKa.0CR)/(1 — Ka(1 — OCR)) (54)
Donde Ka = Coeficiente de presion activa de
Rankine.

_ 1 —sen(¢)
Ka = 1+ sen(¢) (53)
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Figura 32 Relacién de esfuerzos K vs Angulo de friccion (°) suelos
normalmente consolidados. Fuente: elaboracion propia

Las consideraciones anteriormente expuestas aplican en casos cuyas
profundidades permitan estimar un esfuerzo normal (Vertical) mayor que el
esfuerzo horizontal, ya que como fue dicho anteriormente para secciones muy
profundas el valor de Ko seré préximo a 1.

Un incremento de tension efectiva media provoca un aumento del
limite de deformacién elastica. En consecuencia, los suelos bajo
tensiones de confinamiento altas se comportan como materiales mas
rigidos que suelos idénticos bajo tensiones de confinamiento
menores. (Rodriguez, 2005).

Es importante resaltar y diferenciar entre dos tipos de consolidacion durante la
formacion de un suelo sedimentario el cual podré estar en un estado normalmente
consolidado o sobreconsolidado. Brevemente se describe un suelo normalmente
consolidado como aquel que ha soportado unas tensiones historicas maximas
similares a los niveles de tensiones que actualmente se encuentre soportado. Por
otra parte los suelos sobreconsolidados se definen como aquellos suelos que han
sufrido un proceso de carga y descarga por diferentes fenomenos, lo cual implica
gue las tensiones méaximas histéricas que han soportado han sido mayores que
las actuales.

Para definir y parametrizar este tipo de condicion, se expresa el valor por medio
del grado de sobreconsolidacion OCR (Over Consolidation Ratio). El valor de la
razon de sobreconsolidacion es igual a 1 para suelos normalmente consolidados
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y para suelos sobreconsolidados es mayor a 1.

Aunque lo anterior permite de alguna manera u otra modelar el comportamiento
del terreno es necesario recalcar las dificultades para unas correctas estimaciones
de carga y esfuerzos en torno de la excavacion de los tuneles ya que el macizo no
siempre presenta un comportamiento isotropico donde el estado de cargas es
homogéneo mas cuando los tineles son considerados de ladera como es el caso
de los tuneles presentes en muchos de la vias proyectadas y en construccion en el
pais como ya se habia mencionado antes, donde el comportamiento de cargas es
considerado anisotropico.

Igualmente, se ha mencionado que algunos factores que afectan el estado de
esfuerzo del terreno en los tlneles poco profundos y de ladera son: La topografia
del terreno y el tectonismo de placas (pliegues, fallas, orogénesis); por ejemplo en
un tunel paralelo a un valle de alta pendiente, el esfuerzo horizontal disminuye y
debe ser menor al vertical, en otros casos cuando el tunel esta en proximidad a
una falla importante, un incremento el esfuerzo horizontal puede ser apropiado.

e Efecto de procesos de tectdnica global en la relacion de esfuerzos

El efecto producido por los efectos de la tectdénica de placas conjuntamente con
los de gravedad, generan un ambiente tensional sobre el cual se deben considerar
los fendbmenos de tectdnica local que afectan al emplazamiento del tinel.

Si bien es cierto el esfuerzo vertical se determina mediante yZ, el esfuerzo
horizontal puede encontrarse en un rango de valores entre K,oy y Koy (Goodman,
R. E. 1980) donde considerando la resistencia del macizo descrita por el criterio de
Mohr — Colulomb, K, corresponde a condiciones de falla normal:

K, = ctn? (45 + g) - [(%“)ctnz (45 + %)] *% (56)
Para condiciones de falla inversa:
K, = tan” (45 + %) - (%“) v (57)

Donde g, es la resistencia a la compresion inconfinada, y ¢ representa el angulo
de friccion.

Si no existe falla, el rango del valor de Ko varia de modo que KisKqo<K, es muy
amplio; sin embargo cerca de una falla g, puede ser asumido como 0 y el rango de
Ko se reduce, Goodman 1980, llevo a cabo un analisis de la variacion de K,y Kp,
de acuerdo a la profundidad y en funcion de la variacion del parametro q, donde
era posible observar esta condicion, adicionalmente se observa que para el caso
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una falla inversa Ky es mayor a 1, mientras que para una falla normal K tiende a
ser menor a 1, por otro lado el valor de K, para un falla de rumbo el esfuerzo
principal mayor es horizontal y el esfuerzo principal medio es vertical , por lo que
se espera un Ko Superior a 1. (Figura 33)

A
<+—T> KaO'v
A 4
Oy
< $ > KpOy
Oy
$ KOO-V
Oy

Figura 33 Condiciones de esfuerzo a)Falla Normal b) Falla Inversa b) Falla de
Rumbo Modificado Goodman, 1980

De acuerdo a Goodman 1980, si el estado de esfuerzos presente es un remanente
de los esfuerzos que originaron la estructura geolbgica, es posible inferir la
direccién de los esfuerzos a partir de la observacion de la geologia de la zona.

El estado de esfuerzo que causa una falla normal tiene un o;
vertical y o; horizontal orientado perpendicular al trazo de la falla,
como es visto en el plano, en el caso de falla inversa los esfuerzos
gue causan la ruptura tienen un o3 vertical, y un o3 horizontal
dirigido perpendicular al trazo de falla. Planos axiales de los
pliegues también definen el plano de esfuerzo principal mayor. Las
Fallas de rumbo son creado por un estado de esfuerzo en donde o;
es horizontal e inclinado 30° con respecto al trazo de la falla, en
sentido horario u antihorario determinado por el sentido del
movimiento de la falla. (Goodman, 1980). (Figura 34)
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Figura 34 Direccion de esfuerzos inferidos de caracteristicas geologicas
a)Falla Normal b) Falla Inversa c) Falla de rumbo d) dique e)pliegues
f)proyeccion estereografica de vectores de primer movimiento de un sismo
g) relacion de la direccion de esfuerzo en fracturamiento en pozo (borehole
breakouts) Modificado Goodman, 1980

Adicionalmente, de acuerdo a Brady y Brown 2004, la existencia de
discontinuidades en un macizo rocoso, limita el equilibrio del estado de esfuerzos
en el medio, familias de discontinuidades, cuya orientacién, y caracteristicas de
conformacion y superficie sean compatible con una falla compresiva en un macizo
rocoso puede estar relacionada con las propiedades de un campo de esfuerzo
incluyendo desarrollo de las fracturas, en particular en una familia de fallas
conjugadas la direccion del esfuerzo principal mayor, previo a plegamiento,
coincide con bisectriz aguda del angulo diedro de las fallas, el esfuerzo principal
menor coincide con la bisectriz obtusa y el eje del esfuerzo principal intermedio
con la linea de interseccion de las fallas; sin embargo, se debe aclarar que tal
interpretacion de la orientacion del campo de esfuerzo, no aplica al estado de
esfuerzo predominante después del episodio de la fractura, de hecho el proceso
de fractura en un macizo rocoso es intrinsecamente una evento de disipacion de
energia y redistribucion de esfuerzos.

En conclusion, el Estado de esfuerzo en un macizo rocoso puede ser definido por
un campo de esfuerzos derivado de la actividad tectonica, los esfuerzos
asociados a este fendmeno operan en escala regional, y pueden estar
relacionados con las caracteristicas estructurales, tales como pliegues y fallas,
este estado de esfuerzos, se caracteriza por la ocurrencia de una componente de
esfuerzo subhorizontal significativamente mayor que el esfuerzo debido a la
sobrecarga del terreno y es probable que este efecto persista aun en profundidad.
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En el caso particular de Colombia, se observa gran influencia de la tectonica en el
estado de esfuerzos, debido a su complejidad tecténica donde convergen la placa
de Nazca, Caribe y la placa continental Sudamericana, este tema fue estudiado a
profundidad por Cortes y Angelier (2005), basados en el estudio de mecanismos
focales y mediante la técnica de inversion de esfuerzos, determinaron régimen de
esfuerzos predominante en varias regiones de Colombia, (Figura 35).
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Figura 35 Resultados obtenidos mediante la inversion de mecanismos
focales en el norte de los Andes. Cortes y Angelier (2005).
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Tabla 7 Tensores de esfuerzos deducidos de la inversion de mecanismos focales.
Cortes y Angelier 2005.

Area 91 : 92 : O3 :
Rumbo | Buzamiento | Rumbo | Buzamiento | Rumbo | Buzamiento

G 260 3 154 81 351 9
E 92 0 2 4 188 86
Teomp 285 26 193 5 93 64
Tadis 159 76 22 10 290 9
Bcomp 310 3 100 86 220 2
Bais 22 15 228 74 114 7
Ceomp 97 9 6 7 238 79
Cuis 88 79 187 2 277 11
Ucomp 324 0 56 83 234 7
Udis 226 56 9 28 109 17
P 37 7 245 82 127 4
Dcomoss 226 5 103 81 317 7
Dcomogo 267 28 359 4 96 62
Dcom13s 312 12 97 75 220 8
Duis 15 82 138 4 229 7

De acuerdo a la investigacion de Cortes y Angelier 2005, se observa un amplio
régimen compresivo a lo largo de las diferentes zonas investigadas, lo que nos
permitiria inferir se presentara una relacién de esfuerzos mayor a 1, dado que este
régimen en su mayoria es producto de la presencia de fallas inversa y de rumbo, y
como se ha mencionado anteriormente donde el esfuerzo principal mayor o, es
horizontal.

e Efecto de procesos de latopografia en la relacién de esfuerzos

Para una superficie plana, la componente de esfuerzo vertical debe ser
aproximado a g, = yH, es normalmente asumido que la direccion de los esfuerzos
principales es vertical y horizontal, y es a menudo asumido que lo mismo ocurre a
profundidad, con el fin de reducir las incognitas, de acuerdo a Brady y Brown
2004, esta suposicidon es comun pero no justificada en la estimacion de estado de
esfuerzos in situ, donde se supone una condicion de deformacion uniaxial
(restriccion lateral completa) durante el desarrollo de cargas gravitacionales de
una formaciébn rocosa, en esta condicion para un macizo rocoso de
comportamiento elastico, las componentes de esfuerzo horizontal estan dadas por:

Oxx = Oyy = (%) Ozz (58)
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Donde v es el coeficiente de Poisson para el macizo rocoso.

Si igualmente se asume también que las componentes de esfuerzos al corte Oyy,
Oyz, Oz SON cero, los esfuerzos normales definidos por las ecuaciones (10) y (58)
son esfuerzos principales.

Reportes y analisis de observaciones de campo de diversos autores, indica que
para la determinacion de esfuerzos a profundidad, la ecuacion (58) y por ende la
suposicion que Ko = v / (1 - v) raramente se cumple, como se mencioné
anteriormente y la direccion vertical dificilmente es la direccion del esfuerzo
principal, esta condicion se origina de una trayectoria de esfuerzos e historia
geoldgica compleja a la cual la roca es usualmente sujeta durante el proceso de
formacion y hasta alcanzar su actual estado de equilibrio.

En bajas profundidades de recubrimiento y en terreno montafioso, esta hipotesis,
no puede adoptarse debido a la topografia de la superficie del terreno, por ejemplo
bajo la ladera de un valle uno de los esfuerzos principales es normal a la ladera y
es igual a cero, mientras que los otros esfuerzos principales se orientan sobre el
plano de la ladera, estos esfuerzos se aproximaran a cero cuando la superficie de
terreno es convexa hacia arriba pero aumenta cuando la superficie es céncava
hacia abajo. Goodman, 1980 ver Figura 36

pesia N\\ S
UV

Figura 36 Influencia de la topografia en los esfuerzos iniciales. Modificado
Goodman (1980).

Amadei y Stephansson (1997), analizaron una condicién suponiendo un semi
espacio isotropico, un macizo rocoso homogéneo, con una topografia compleja,
consistente de una seria valles y colinas, sin cargas en la superficie, como
muestra la Figura 37, el macizo rocoso se encuentra bajo la influencia de la
gravedad Unicamente y no presenta desplazamientos laterales, dado que la
superficie se encuentra libre de esfuerzos externos, los esfuerzos principales son
paralelos y normales a la superficie, con la profundidad los esfuerzos principales
se aproximan a la misma orientacién que para una superficie de terreno horizontal.
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Figura 37 Macizo rocoso con un topografia consistente de una serie de
colinas y valles y ninguna carga superficial. Amadei y Stephansson (1997)

Brady y Brown 2004, proponen para una superficie topogréfica irregular como la
mostrada en la Figura 38 a, que el estado de esfuerzo en cualquier punto puede
ser considerado como la resultante del esfuerzo a profundidad y las componentes
de esfuerzo asociadas con la distribucion irregular de la sobrecarga de la
superficie, el cual puede ser estimado por medio de la linealizacion del perfil de la
superficie, como se indica en la Figura 38 (b)

(a) (b)
ground ground
surface surface

(c)

ground surface

Figura 38. Efectos de una superficie topografica Irregular. Brady y Brown
2004

“Expresiones para cargas uniforme y linealmente variables en un semi-
espacio elastico pueden ser obtenidas por medio de la integracion de la
solucion para una carga lineal en un semi-espacio.” Boussinesq, 1883
citado por Brady y Brown 2004

De estas expresiones, es posible evaluar el estado de esfuerzo en puntos tales
como localizados en cercanias a la vagada de un valle Figura 38 (c), en esta
clase de topografia se puede esperar se produzca una componente de esfuerzo
horizontal alta, en relaciébn con la componente de esfuerzo vertical en la misma
localizacion.
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En cualquier caso, es de esperarse que el efecto de la superficie topografica
irregular en el estado de esfuerzo en un punto decrezca rapidamente conforme la
distancia del punto bajo la superficie aumente.

Si la topografia del terreno es inclinada, el tunel est4d sujeto a presiones
asimétricas, y la estructura del soporte debe ser concebida de acuerdo a esta
condicidon asimétrica, en el caso de los tuneles de ladera este sera siempre el
caso, cerca de la superficie ubicados en ladera de valles, la topografia sera
inclinada, donde el esfuerzo principal mayor serd paralelo a la superficie de
terreno, algunos autores han estudiado, el efecto de una topografia inclinada, en
un tdnel con bajo recubrimiento, tal es el caso de Zhou, Wang y Lin (2014), los
cuales estudiaron la distribucion de esfuerzos sobre un tunel poco profundo en
roca débil, mediante el uso de analisis teoricos fue posible observar que el tunel
estd sujeto a presion asimétrica de la roca debido a la topografia oblicua. La
presibn de la roca aplicada en la bdoveda del tunel y en hastiales esté
estrechamente relacionada a la densidad aparente de la roca, el tamafio del tanel,
la profundidad y angulo de la superficie. La presion de la roca aplicada en la
boveda es mucho mayor a la de los hastiales, y la carga aplicada en el hastial de
un costado es mayor que en el hastial del lado opuesto, este tema también es
tratado brevemente por B. Maidl, Thewes, y U. Maidl (2014), donde proponen
medidas especiales para contrarrestar el efecto de las presiones asimétricas, dado
gue cuando el tunel se encuentra en una condicion donde la presion de terreno se
encuentra actuando en un solo lado, como por ejemplo es el caso de los tuneles
de ladera, particularmente laderas susceptibles a presion de reptamiento,
requieren de un soporte asimétrico (Figura 39) en el cual el pilar de terreno en el
costado de la ladera, requiere de mayor refuerzo.

Ty

Figura 39 Tunel de ladera sometido a fuertes empujes hacia abajo B. Maidl,
Thewes, y U. Maidl (2014).
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Estas hipotesis de comportamiento en tuneles de ladera se ven claramente
observadas en los mecanismos de falla de la excavaciéon en este tipo de tuneles,
donde se observa una presion mayor sobre la bdéveda de lado donde se
encuentra la mayor sobrecarga de terreno debido a la topografia inclinada, la
Figura 40 muestra la secuencia de colapso de un tunel de ladera localizado en la
cordillera central colombiana, como se puede apreciar en la Figura 40 a, el tunel
presenta una distribucion de esfuerzos asimétricos debido a la sobrecarga
presentada por la topografia inclinada, Figura 40 b, se observa que el inicio del
fallo del soporte se presenta en la zona de la béveda del lado izquierdo hacia la
parte superior de la ladera, finalmente en la Figura 40 c, se observa el colapso del
soporte y la excavacion en la zona superior izquierda de la boveda, mientras por
unos instantes justo antes del colapso de la excavacion, el hastial derecho
permanece sin alteraciones, demostrando la asimetria de la presiones soportadas
por el tunel.

a)condicion previa colapso | b)inicio falla del soporte | c)colapso de la excavacion

Figura 40 Colapso tunel de ladera Colombia 10-01-2012 modificado
www.eltiempo.com.

En conclusion un tunel de ladera presentara esfuerzos asimétricos, debido a la
inclinaciéon de la superficie topografica, donde el esfuerzo principal mayor se
presentara en sentido paralelo a la topografia.

e Efecto de procesos de erosion e isostasia en la relacién de esfuerzos

De acuerdo a Brady y Brown (2004) La erosion de la superficie, reduce la
profundidad de la cobertura de roca, se puede asumir que el macizo rocoso se
encuentra en un estado litolégico estable antes de la erosién, y por ende que la
isostasia ocurre bajo condiciones de deformacion uniaxial en direccion vertical.

Suponiendo después de la formacién de la roca, el estado de esfuerzos en un
punto P bajo la superficie de terreno es dado por:

P,=P, =P, =P (59)

Si a una profundidad h. la roca es removida por la erosién bajo condiciones de
deformacion uniaxial, los cambios en las componentes de esfuerzo esta dada por:
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AP, = —h;y,AP, = AP, =v/(1—v) - AP, = —v/(1 —v)h,y (60)
Y los valores de los componentes de esfuerzos post-erosion son:
Pys=Pyr=P—v/(1—=v)hy, P,y =P—hy (61)
Dado que v<0.5, de esta expresion es claro que, después del proceso de erosion
los esfuerzos horizontales son reducidos en menor proporcion que los esfuerzos

verticales (Figura 41):

Pyr,Pyr > Py (62)

/‘ ————— x (north)
5 = 55
y (east) <
P,
/ z

Figura 41. Estado de esfuerzo in situ ejes de referencia globales. Brady y
Brown 2004

En otras palabras en un macizo rocoso que ha sufrido procesos de carga y
descarga, considérese un elemento de roca profundidad z, con un valor inicial de
K=K, el cual es entonces sujeto a la descarga por remocion de un Az espesor de
sobrecarga, debido a la descarga de yAz del esfuerzo vertical, el esfuerzo
horizontal también se ve reducido en una proporcién igual a yAz(v/1-v), la cual es
una menor proporcion de reduccién que la del esfuerzo vertical, por lo que la
relacion de esfuerzos K se verd incrementada, en conclusion la erosion
incrementara el valor de K.

Como bien se conoce las laderas, estan expuestas entre otros fendmenos a
proceso erosivos y de meteorizacion, por lo que se puede inferir los tuneles
emplazados en laderas, estan propensos a soportar un aumento de la relacion de
esfuerzos debido a la posibilidad de verse afectados a proceso erosivos.

e Determinacion del estado de esfuerzos a partir de ensayos:
Para la medicion del estado de esfuerzos in-situ por medio de ensayos se han

desarrollado a través de los afos varias técnicas a continuacién seran resumidas
brevemente algunas de estas:
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Métodos de liberacidn de tensiones

Miden el esfuerzo in situ por medio del alivio de la tension alrededor de la
perforacion.

Overcoring (nucleo retirado): se basa en mediciones de desplazamientos cuando
una muestra de roca es liberada del macizo rocoso, si se conocen las propiedades
elasticas de la roca, los cambios en el didmetro de la perforacion o deformaciones
se pueden convertir en el esfuerzo in situ en la roca.

El procedimiento general de este método de acuerdo a Suarez (2014) se describe
a continuacion:

Perforar un cavidad de diametro mayor (e.g. 150 mm) hasta la
profundidad deseada;

- Perforar un anillo concéntrico al anterior, de diametro menor (e.g. 38
mm) desde la base del anterior anillo, a una profundidad mayor a una
vez la longitud de la sonda;

- La relacién entre el diametro mayor con el menor tiene que ser de al
menos 2, para evitar la creacion de rupturas en el anillo formado;

- Preparar las paredes laterales de la perforacion menor;

- Preparar la pared de fondo de la perforacion menor de acuerdo al tipo
de sonda que se usara;

- Introducir la sonda en el interior del anillo menor, posicionado de
acuerdo al tipo de sonda;

- Accionar la sonda de modo que los sensores entren en contacto con las
paredes de la perforacion

- A partir de este momento se inicia el proceso de alivio del macizo
rocoso, que consiste en continuar la perforacion del anillo mayor desde
su base inicial hasta una profundidad de al menos una vez el diametro
de la perforacion menor a partir de la base del anillo menor

Restitucién de tensiones
Gato plano: El método consiste en realizar un corte plano en la pared de una
galeria o de un talud en el que se introduce un gato hidraulico, ver Figura 42; El

estado tensional se obtiene en funciéon del volumen de liquido (agua o aceite)
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necesario para que la roca recupere el estado previo a la realizacion del corte) Si
se toman tres medidas de la tensiébn normal al plano de corte en tres puntos
alrededor de un tanel, se conocen entonces las tensiones cerca de la superficie de
estos puntos.

?"'WM‘W'«‘@.‘(W'&C' A0
R e R N R G

Figura 42 Método Gato plano. Brady y Brown 2004

Fractura hidraulica: Proporciona dos resultados, a partir de los cuales hay que
determinar el tensor de tensiones: la presion de rotura y la presion de fondo, El
ensayo se realiza en un sondeo con el siguiente procedimiento (ver Figura 43):

— Seleccionar el tramo donde se realizara el ensayo como minimo de 1 m de
longitud
— Sellar el tramo con dos "packers” (obturadores)

— Inyectar agua a presion en el tramo sellado hasta que se produce rotura.
La presion critica del fluido, Pc, para la generacién de la fractura es la presion
suficiente para igualar la presion circunferencial inicial y para superar la resistencia

a traccion de la roca

— La presién necesaria para mantener abierta la fractura inducida, Ps, corresponde
a la tension principal actuante en direccién perpendicular al plano de fractura

— La presion de reapertura de la fractura, Pr, es la presion suficiente para igualar la
tensién circunferencial de la pared del taladro en la fractura
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Figura 43 Método hidrofractura. Brady y Brown 2004
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e Razones que causan altos esfuerzos Horizontales:

Como conclusion se puede deducir que la mayoria de los tlneles de ladera
presentaran mayores esfuerzos horizontales entre las principales causas de este
comportamiento se encuentran:

Erosion, tectonica, anisotropia de la roca, discontinuidades, dado que en caso de
los esfuerzos horizontales derivados solo de la gravedad se tiene 0<K<1, si bien
en el caso de suelos normalmente consolidados, de acuerdo a las formulacion
tedrica, esta relacion se cumple, dado que esta directamente relacionado al angulo
de friccion del terreno, en suelos sobre consolidados este se encuentra en relacion
directa del radio de sobre consolidacion (OCR), el cual a su vez puede verse
incrementado por procesos erosivos o de reptacion, ya que el suelo se encuentra
sometido a una nueva situacion donde se presentan esfuerzos verticales menores
de los que tenia antes de la eliminaciébn o reduccion de la sobrecarga, otro
fendbmeno asociado a la sobre consolidacion, es las variaciones de la posicion del
nivel freatico, estos fendmenos se presentan con regularidad en las laderas, por lo
que podria inferirse que la relacion de esfuerzo in-situ en suelos
sobreconsolidados en ladera sera mayor a 1.

Por otro lado en macizos rocosos, observando la informacion presentada en las
relaciones empiricas, es claro que aunque no hay un incremento similar y
proporcional con la profundidad, es una regla mas que una excepcion que la
componente horizontal presenta una mayor magnitud en relacion a la componente
vertical a poca profundidad lo cual es el caso especifico de los tineles de laderas.

Lo que concuerda con las siguientes tendencias de esfuerzos horizontales
formuladas por Hoek (1980):

e Con excepcion de la minas de oro en sur Africa, el esfuerzo horizontal
promedio son generalmente mas altos que los verticales para
profundidades menos de 1000 m bajo la superficie.

e A una profundidad de 500m bajo la superficie el esfuerzo horizontal es
aproximadamente 1.5 veces el esfuerzo vertical.

e Para profundidades mayores a 1000 m, el esfuerzo horizontal y vertical
tienden a igualarse.

Adicionalmente, se debe tener en cuenta la condiciobn topografica y
geomorfolégica, ya que un tunel de ladera presentara esfuerzos asimétricos,
debido a la inclinacion de la superficie topografica, donde el esfuerzo principal
mayor se presentara en sentido paralelo a la topografia, y en su mayoria sobre la

75



zona de la béveda, hacia la parte mas alta de la ladera debido a la sobrecarga del
terreno, Figura 44.

Figura 44 Condicion topogréafica de un tunel de ladera. Fuente: elaboracion propia

A nivel de la tectdnica local, en Colombia se observa un amplio régimen
compresivo a lo largo de las diferentes zonas de Colombia, o que nos permitiria
inferir se presentara una relacion de esfuerzos mayor a 1, dado que este régimen
en su mayoria es producto de la presencia de fallas inversa y de rumbo, y como se
ha mencionado anteriormente donde el esfuerzo principal mayor o1 es horizontal.

Es claro que el ambiente, del estado de esfuerzos en un macizo rocoso presenta
gran dificultad en su estimacion, su determinacién directa a partir de ensayos
también representa algo de dificultad, en particular de la variabilidad de tensor de
esfuerzos sugiere que cualquier determinacion experimental, guardara poca
relacion con la media de los componentes del tensor de esfuerzo; sin embargo, del
analisis realizado se puede inferir una relacién de esfuerzos superior a 1 para los
tineles de ladera.

e Esfuerzos inducidos por la excavacion del tanel:

La reaccion inmediata de la roca se presenta en funcién de los esfuerzos que se
encuentran actuando sobre la roca circundante al tanel, y su resistencia, donde la
roca alrededor del tanel falla o se plastifica, cuando el esfuerzo tangencial inducido
por la excavacion supera la resistencia del macizo rocoso, estos esfuerzos
tangenciales dependen a su vez del esfuerzo vertical producido por la sobrecarga
del terreno a la profundidad del tinel Pz y de la relacion de esfuerzos Ko:
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o9 = (3K, — 1)Pz en la boveda y la solera (63)
og = (3 — K,)Pz Hastiales (64)

las ecuaciones (63) y (64), consideran una seccion de excavacion circular, donde
se puede observar que cuando la relaciéon de esfuerzos Kg es igual 1 los esfuerzos
son uniformes alrededor del tanel y el esfuerzo tangencial maximo es 2Pz, por el
contrario en los casos en que la relacion de esfuerzos Ko es menor a 1/3 se
desarrollara esfuerzos a tension en la boveda y la solera, de un modo similar
ocurre cuando la relaciébn de esfuerzos es mayor 3, donde en este caso los
esfuerzos a tensidon se desarrollaran en los hastiales, como se ha visto
anteriormente para el caso de los tuneles de ladera, en la mayoria de casos se
tendran relaciones de esfuerzos mayores a la unidad, y una sobrecarga del
terreno Pz baja debido a los bajos recubrimientos, analizando estas
consideraciones en las ecuaciones (63) y (64) se puede inferir que en los taneles
de ladera se presentaran mayores esfuerzos tangenciales en béveda y solera y
pueden llegar a presentarse esfuerzos de tensién en la zona de hastiales, el cual
se vera incrementado con el aumento de la sobrecarga de terreno Pz, en la Figura
45, se observa el comportamiento de los esfuerzos tangenciales a profundidades
menores a un didmetro de excavacion, y en profundidades mayores de 5 veces el
didmetro excavacion, como se puede observar el esfuerzo tangencial aumenta
conforme a la sobrecarga de terreno Pz, en el caso de los tuneles de ladera,
debido a sus condiciones topogréficas, esta sobrecarga sera asimétrica, y mayor
en el sector de la excavacién que se encuentre sobre la parte superior de la
ladera.

25
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og Esfuerzo Tangencial (MPa)
=
o
\
\
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A Ko<1 =+ = 0_Bbodveda ylasoleraZz=100m = - = ©_0 Hastiales Z=100 m

o_0 béveda y lasoleraZ=12 m o_6 hastiales Z=12 m

Figura 45. Esfuerzos tangenciales en funcion de larelacién de esfuerzos.
Fuente: elaboracion propia
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Por otro lado Hoek y Brown (1980), presenta una simplificacion de las ecuaciones
para determinar los esfuerzos tangenciales alrededor de la excavacion:

og = (AK, — 1)Pz en la boveda y la solera (65)
og = (B — K,)Pz Hastiales (66)
Donde las constantes A y B dependen de la forma de la excavacion:

Tabla 8 Constantes Ay B en funcion de la forma de la excavacion. Hoek y
Brown (1980).

FORMA DE LA EXCAVACION
1.
FACTOR D 2. 3. 4. 5. E] 7. 8. 9.
A 4.0 3.2 3.1 3.0 1.9 3.9 1.8 2.0 5.0
B 1.5 2.3 2.7 3.0 1.9 1.8 3.9 5.0 2.0

Como se puede observar en el caso de una excavacion de la forma 3, cuando la
relacion de esfuerzos KO es menor a 1/3.1 se desarrollara esfuerzos a tension en
la boveda y la solera, de igual manera cuando la relacién de esfuerzos es mayor
2.7, los esfuerzos a tension se desarrollaran en los hastiales, en comparacién con
la forma 4, la cual corresponde a una seccién de excavacion circular, los esfuerzos
aumentan en mayor de proporcién en la zona de bdveda y solera, condicion que
se presenta en la mayoria de las formas de excavacion presentadas, por lo que se
puede inferir que en la mayoria de los casos durante construccién se presentara
un desarrollo mayor de esfuerzos tangenciales en la zona de solera y boveda.

La falla del terreno alrededor de excavacion se presentara cuando el esfuerzo
tangencial supera la resistencia del macizo alrededor de la excavacion, para el
caso de los tuneles de ladera, esta condiciébn es mas susceptible de ocurrir en la
zona donde se presente la mayor sobrecarga de terreno; sin embargo, las etapas
iniciales de los mecanismo de falla, puede presentarse cuando el esfuerzo
tangencial supera por un 50% la resistencia de la compresion simple o, Deere
(1969) desarrollo un factor llamado factor de sobrecarga modificado (OFM
modified overload factor), el cual puede ser usado para evaluar el potencial de
falla por sobrecarga:

OFM = aggy /0, (67)

Las condiciones de sobrecarga se presentaran cuando OFM> 1, el
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comportamiento del terreno bajo esta condicion a su vez dependerad de las
caracteristicas de esfuerzo- deformacion de la roca, en el caso del material que
presentan falla fragil, se fracturara cuando se presente sobrecarga, y en el caso de
que el material exhiba un comportamiento ductil, el material presentara fluencia
generando una zona plastica alrededor del tunel, para el caso de falla fragil esta
resultara en caida de bloques, que pueden afectar el proceso de excavacion, de
no ser soportadas a tiempo, para la condicion de comportamiento ductil, este
derivara en la convergencia de la seccidn de excavacion.

5.2.2.3 Composicion y comportamiento del terreno alrededor de la
excavacion

En el analisis del comportamiento y caracterizacion de los tuneles de ladera se
debe considerar la composicién mineralédgica y la textura de las rocas y suelos, asi
como la isotropia o anisotropia estructural de las rocas para estimar el
comportamiento del terreno. Cabe resaltar que las clasificaciones petrograficas no
son suficientes, una vez que macizos o depdsitos de composicion similar pueden
presentar diferencias importantes en su comportamiento geomecanico. En ese
sentido, es recomendable complementar la informacion con el estudio de todos los
factores que pueden interferir y/o afectar el comportamiento del material mediante
ensayos realizados sobre muestras extraidas en diferentes frentes de trabajo que
permitan la caracterizacion del material incluyendo la densidad, la definicion de
parametros de resistencia y las propiedades elasticas (modulo de Young (E) y
coeficiente de Poisson (v)).

Con base en la definicién de los pardmetros caracteristicos del terreno en el cual
se ejecuta la excavacion del tunel, es posible estimar el comportamiento del
material y, consecuentemente, los posibles mecanismos de falla.

e Estructura geoldgica del macizo rocoso

La estructura geologica del macizo rocoso tiene una gran influencia en la
ocurrencia de desprendimientos geoldgicos durante la excavacion de los taneles,
debido a la presencia de discontinuidades en el macizo.

Las discontinuidades representan debilidades en el macizo tales como fallas,
planos de estratificacion, foliacién, diaclasas, zonas de cizalle, entre otros, estos
planos de discontinuidad alteran el comportamiento del macizo frente a la
perturbacion presentada por la excavacion del tinel. Las discontinuidades reducen
la resistencia del macizo rocoso y, consecuentemente, el tiempo de auto soporte.

Por tal motivo, el comportamiento del macizo rocoso depende de las
caracteristicas de relleno y espaciamiento de las discontinuidades. Durante el
disefio de la excavacion del tunel se deben llevar a cabo registros geoldgicos —
geotécnicos en los cuales se incluyan los datos estructurales del macizo y se
estime el tipo de terreno, con la finalidad de poder definir la distribucion geotécnica
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del mismo.

Las principales caracteristicas que se evallan en el frente de excavacion
corresponden a:

a)

b)

d)

f)

9)

Orientacion: representa la posicion espacial y se describe mediante el
buzamiento (Dip) de la linea de mayor declinacion de la superficie de
discontinuidad medida desde la horizontal y la direccion del buzamiento
(Dip Direction) la cual corresponde al azimut de esta linea. La orientacion
de las discontinuidades en relacién con el frente de excavacion, tiene un
efecto predominante en el potencial de inestabilidad debida a la caida de
blogues o deslizamiento planar, la orientacién determina a su vez la forma
de los bloques en los que el macizo rocoso es dividido.

Espaciamiento: es la distancia perpendicular entre discontinuidades
adyacentes de una misma familia, y es usualmente expresada como la
medida del espaciamiento entre una familia de discontinuidades vy
determina el tamafio de los blogques que conforman el macizo rocoso. El
mecanismo de falla puede variar de acuerdo a la relacion espaciamiento de
discontinuidades / tamafio de la excavacion.

Persistencia: término usado para describir la extension de la discontinuidad,
puede ser medida como la longitud de la traza en un afloramiento, esta
caracteristica tiene influencia en la resistencia al corte en el plano de
discontinuidad, y las caracteristicas de fracturacién del macizo rocoso.

Rugosidad: medida de la irregularidad de la superficie del plano de
discontinuidad, de la superficie y la ondulacion de la discontinuidad. Su
determinacion tiene como principal finalidad la evaluacion de la resistencia
al corte de los planos. Entre mayor rugosidad, mayor la resistencia al corte,
que decrece con el aumento de la abertura, el espesor y las
caracteristicas del relleno de las juntas.

Abertura: distancia perpendicular entre las paredes de los planos de
discontinuidad, en el cual estos espacios estan rellenos unicamente con
agua o aire, por lo que se debe diferenciar del espesor de una
discontinuidad rellena. La abertura tiene influencia en la resistencia al corte
y permeabilidad del macizo.

Resistencia de las paredes de la discontinuidad: depende del grado de
alteracion de la pared y de la existencia o no de relleno. En
discontinuidades sanas y limpias, la resistencia seria la misma de la matriz
rocosa; pero generalmente es menor debido a la meteorizacion de las
paredes. Este parametro influye en la resistencia al corte y en la
deformabilidad del macizo.

Relleno: término usado para describir el material encontrado entre las
paredes de la discontinuidad. ElI material de relleno tiene influencia en la
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resistencia al corte de las discontinuidades, con excepcién de algunas
venas de material fuerte (calcita, cuarzo, pirita). Las discontinuidades
rellenas tienen resistencias al corte menores, en comparacion a las
discontinuidades limpias, y cerradas, el comportamiento de una
discontinuidad rellena dependera de un amplio rango de propiedades del
material de relleno.

h) Filtraciones: se trata del agua presente en el macizo que, por lo general,
procede del flujo que circula por las discontinuidades del macizo que se
encuentra libre o en movimiento. Se describe de acuerdo al caudal
presentado y a las condiciones de humedad de la discontinuidad, tanto para
discontinuidades limpias, como para discontinuidades con rellenos.

La mayoria de los parametros mencionados anteriormente son evaluados en las
metodologias de clasificacion de macizos rocosos, comunmente usados para la
evaluacion de las condiciones del macizo, tales como, la clasificacion GSI
(Geological Strength Index), RMR (Rock Mass Rating) y el sistema Q (desarrollado
por Barton).

El reto de soportar la excavacion de un tunel en roca fracturada es evitar la
tendencia natural de la roca al “desprendimiento”. La mayoria de las fallas en los
tuneles de roca son iniciadas por un blogue que se desprende ocasionando la
caida progresiva de los bloques adyacentes, Goodman (1980) denomino estos
elementos como “bloque clave o critico”. La secuencia de desprendimientos puede
continuar hasta que la excavacion colapsa completamente o hasta que la
geometria y condiciones de esfuerzos llegan al equilibrio y la “disgregaciéon” se
detiene.

Por otro lado, si el primer bloque se mantiene en su lugar los esfuerzos se
distribuyen en el arco alrededor de la excavacion y se alcanza la estabilidad. Sin
embargo, cuando el macizo tiene un grado de alteracién y fracturacion alto y la
roca se considera deébil, el tiempo y distancia de autosoporte disminuye, por tal
motivo, el constructor no tiene tiempo suficiente para instalar el soporte adecuado
y se presenta la caida “inmediata” de los bloques criticos.

e Naturalezay origen de los suelos

Los suelos son producto de la desintegracion de las rocas que constituyen la
corteza terrestre. Todos los mecanismos de ataque pueden incluirse en dos
grupos: Desintegracion Mecanica y Descomposicion Quimica, los principales
agentes que provocan esta descomposicion son el aire y el agua, cuando
interactdan con las diferentes condiciones particulares de cada sitio como los son
las variaciones de temperatura que provocan dilatacion y/o contraccion en los
macizos, estado de esfuerzos in situ, tectonismo regional etc. El conjunto de estos
procesos llevan a la formacion de una mezcla de particulas pequefias que se
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diferencian por el tamafio y por la composicion quimica, la mayor o menor
concentracion de cada tipo de particula en un suelo depende de la composicion
quimica de la roca que le dio origen.

Los suelos deben, pues su origen a una tal variedad de causas que
excede todo poder de descripcion detallada. El resultado de ese curso
de causas, es una inmensa diversidad de tipos de suelo resultantes.
También debe notarse que su formacion ha ocurrido a través de las
Eras Geologicas, tal como sigue ocurriendo hoy; en consecuencia, el
hombre es completamente ajeno a la génesis del suelo: sélo le toca
manejarlo, tal como la naturaleza se lo presenta. Juarez Badillo
(2005).

El suelo producto del intemperismo cuya formacion obedece a la desintegracion
fisica o quimica puede ser clasificado en dos categorias de acuerdo a su
deposicion, por un lado los suelos que tras su formacién permanecen in situ, a
estos se los conoce con el nombre de suelos residuales, por otro lado existen
aquellos suelos que son transportados por medio de procesos fisicos a otros
lugares donde quedaran depositados sin tener relacion directa con los estratos
que subyacen bajo el, estos suelos son conocidos con el nombre de suelos
transportados.

Seg

an el agente de transporte los suelos pueden clasificarse en:

ALUVIALES Y FLUVIALES: Depositados por agua en movimiento.
GLACIALES: Depositados por accion glaciar.
EOLICOS: Depositados por accion del viento.

En los tineles de ladera es usual encontrar este tipo de suelos. A continuacion

una

ampliaciéon conceptual de este tipo de sedimentos.

Un sedimento aluvial es un suelo transportado y depositado por cuerpos de agua,
Tiene una estructura homogénea ya que el deposito de sedimentos se realiza de
forma gradual conforme a la velocidad del cauce. Incluye material fino como limo y

arcil

la y material grueso como arenay grava.

Los rios acarrean materiales de muy diversas graduaciones,
depositandolos a lo largo de su perfil, segun varié la velocidad de su
curso; al ir disminuyendo esta, la capacidad de acarreo de la corriente
se hace menor, depositandoles los materiales mas gruesos. De esta
manera el rio transporta y deposita suelos segun sus tamafios
decrecientes, correspondiendo las particulas mas finas (limos y
arcillas) a depdsitos proximos a su desembocadura. Juarez Badillo
(2005).
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Los depositos fluviales son aquellos cuya composicion poco homogénea, se
caracteriza por contener diversos tamafos de material de sedimento, siendo
posible encontrar gravas, arenas, limos y conglomerados.

La combinacién del escurrimiento de aguas de las laderas de colinas
y montes y de las fuerzas del campo gravitacional, forma los
depdsitos de talud en las faldas de las elevaciones; estos depdsitos
suelen ser heterogéneos, sueltos y predominadamente formados por
materiales gruesos. Juarez Badillo (2005).

e Rocas débiles

Las rocas débiles a menudo se encuentran sometidas a esfuerzos mayores de los
que puede soportar, en niveles de esfuerzos considerados bajos como resultado
de su baja resistencia y alta deformabilidad.

En rocas débiles se presentan dificultades para predecir el comportamiento, parte
de los errores presentados en la estimacién del comportamiento de una roca débil,
se derivan de la dificultad de las clasificaciones existentes para caracterizar este
tipo de rocas, como por ejemplo las clasificacion RMR y Q las cuales se aplican a
macizos rocosos discontinuos donde el comportamiento es controlado por sus
discontinuidades, estos sistemas de clasificacion no toman en consideracion
caracteristicas especiales de las rocas débiles tales como el deterioro del material
a causa de los condiciones ambientales.

Klein, S. (2001) propone un sistema de clasificacion para rocas débiles
considerando dos categorias de comportamiento: la respuesta inmediata, el
comportamiento a largo plazo.

Dentro de los factores a evaluar de la clasificacién, se encuentran, el tipo de roca,
la mineralogia, la resistencia, el estado de esfuerzos in situ, sus caracteristicas
esfuerzo-deformacion, discontinuidades, y la condicion hidrogeoldgica.

Definicion de Roca Débhil:

Algunos autores y clasificaciones consideran la definicion de roca débil en funcion
de su resistencia a la compresion simple de la roca intacta o, the International
Society for Rock Mechanics (ISRM), describe las rocas débiles como aquellas con
una resistencia o en un rango entre 0.25 a 25 MPa, por otro lado la clasificacion
RMR en su rango mas bajo de resistencia considera las rocas con una resistencia
O inferior a 25 MPa, Klein, S. (2001) considera como rocas débiles aquellas con
un og, entre 0.25 a 20 MPa, adicionalmente considera el efecto de la porosidad
donde por ejemplo rocas lodolitas y sedimentarias con una porosidad mayor del 10
y 20% respectivamente se consideran débiles.
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Tabla 9 Clasificacion Rocas Débiles propuesta por Klein, S. (2001)

Condiciones del tinel y propiedades de la roca
Informacién inicial Diametro del tunel y profundidad, o Ko, Pz,
Espaciamiento discontinuidades
Determinacion comportamiento esfuerzo-deformacion

Ductil Fragil

OFM*<1 OFM1-3 OFM > 3 OFM <1 OFM >1

Terreno Contraccion Contraccion Terreno Sobreesfuerzo.
potencialmente | (convergencia) | (convergencia) | potencialmente Lajamiento,

firme moderada moderada-alta firme desprendimiento
Espaciamiento discontinuidades
<60mm | 60a200mm [0.2a06m | o06a2m | >2m
Condiciébn macizo rocoso

Triturado Fracturado y Fuertemente Masivo Solido

Desintegrado cizallado Fracturado

*OFM = ag /0
Influencia de Agua subterranea

La condicién hidrogeolégica, es un factor de gran afectacién en rocas débiles
debido a su influencia de las propiedades fisicas de la roca y el comportamiento
del terreno, en la mayoria de las rocas ocasiona la meteorizacion y perdida de su
capacidad de resistencia, un efecto muy importante en rocas débiles, la presion
ocasionada por el agua subterrdnea, puede acentuar el desprendimiento de
bloques, disminuyendo el tiempo de autosoporte, reduciendo la estabilidad, en
rocas friables puede ocasionar el desmoronamiento, incluso llegando a presentar
flujo de material.

e Investigacién y Caracterizacion del terreno

En el disefio de tuneles siempre ha presentado incertidumbre debido a la dificultad
para caracterizar y modelar el terreno alrededor de la excavacion, entre otros
factores. La incertidumbre del disefio depende a su vez de la etapa en la que se
encuentre, y de acuerdo a esto también depende el grado de investigacion del
terreno, una mayor investigacion siempre se traducira en un menor grado de
incertidumbre aunque esta nunca llega a desaparecer, si permite, la creacion de
un modelo geoldgico geotécnico estimado, mas cercano a la realidad.

El modelo geoldgico- geotécnico del terreno de excavacion debe contemplar y
describir basicamente la litologia y estratigrafia, topografia del sector, estructura
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del macizo rocoso, propiedades de

resistencia y deformacion, condicion

hidrogeologica, para obtener esta informacion los disefiadores recurren a las

siguientes herramientas:

- Recopilacion de la informacion existente
- Investigacion bibliografica de antecedentes
- Anadlisis de cartografia geolégico-geotécnica existente

- Estudio hidrogeologico
- Clasificaciones geo mecénicas

- Levantamiento de estacion geo mecanicas (exploracion y mapeo geolégico)

- técnicas geofisicas
- sondeos
- ensayos in situ

- ensayos de laboratorio.

Dentro de los ensayos in situ que pueden aportar informacién del terreno entre los

MAs comunes se encuentra:

Ensayos in situ, Propiedades Geotécnicas y Tipo de material

Resistencia en suelos

- Penetracion estandar (SPT)
- Penetracién estaticay CPTU
- Penetrometro dinamico

- Molinete (Vane test)
Resistencia en Rocas

- Martillo Schmidt
- Carga puntual

Deformabilidad en suelos

- Placa de carga
- Presiometros

Deformabilidad en Rocas

- Placa de carga
- Gato plano

Permeabilidad en suelos
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- Lefranc
Permeabilidad en Rocas
- Lugeon
Métodos geofisicos

- SEV

- Sismica de Refraccion
- Sismica de Reflexion
- Georadar

- Tomografia sismica

- Cross- Hole

- Down Hole

Ensayos laboratorio, Propiedades Geotécnicas

- Ensayos de compresion simple, traccion y triaxiales
- Ensayos de corte directo
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Datos del proyecto
— Trazado

— Emboquilles

l

Datos geolégicos

regionales y locales

Condiciones geol6gicas Condiciones hidrogeolégicas
— Litologia — Niveles piezométricos
— Estructura. — Parametros hidraulicos
— Discontinuidades — Red de flujo
— Tensiones
Modelo geolégico
— Litologia
— Estructura
— Hidrogeologia

— Tensiones tectonicas

[

Investigacién Tensiones in situ
geomecanica Medidas — Hidrofracturacion
— Sondecs hidrogeolégicas — Overcoring
— Testificacion — Ensayos — Métodos empiricos
eiReson de permeabilidad y geolégicos
— Geofisica — Medidas
— Ensayos in situ piezométricas
— Ensayos
de laboratorio
Parametros

Sectorizacién geomecanica
— Clasificaciones geomecanicas
— Perfil de sectorizacion

de disefio geomecanico
— Resistencia y deformabilidad
— Tensiones naturales
— Filtraciones y presiones de agua

I

Presiones sobre excavacién
— Carga litostatica
— Carga hidrostatica

|

Andlisis de estabilidad
y deformabilidad

[

[

Recomendaciones de proyecto
— Métodos de excavacion

— Sistemas de sostenimiento

— Tratamientos del terreno

(Gonzélez de Vallejo 2004)

Figura 46 Metodologia de los estudios geoldgico — geotécnico para tuneles.
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e Consideraciones Especiales para la Interpretacion de investigaciones
geotécnicas en Rocas débiles y Depdsitos

Los terrenos excavados en terrazas, coluviones, en zonas de falla o de influencia,
pueden generar inestabilidad al momento de realizar las obras; estos materiales y
estructuras muestran la historia de eventos tectonicos pasados, que los hace
vulnerables

Estos depdsitos se componen generalmente de bloques, cantos y gravas
principalmente y una matriz blanda, los depoésitos pueden variar de matriz
soportado a clastosoportada, en su condicion hidrogeolégica en general sufren
procesos de carga y descargas importantes asociadas a los eventos lluviosos.

Una herramienta de la exploracion geotécnica como lo son sondeos puede ver
distorsionada su interpretacion debido a la composicion y naturaleza de este tipo
de materiales, teniendo en cuenta que no se trata de un macizo rocoso, sino de
un depdsito de materiales sueltos, heterogéneo, el material recobrado en la
perforacién si se trata de un deposito con presencia de grandes bloques de roca
embebidas en una matriz blanda, puede dar la falsa impresion de tratarse de un
macizo rocoso fracturado, tbmese como ejemplo el deposito aluvial mostrado en la
Figura 47, de realizarse una exploracion horizontal como el mostrado en la
Figura 48, la perforacion atravesard los grandes clastos contenidos en el
depasito.

Figura 47 Muestra de Depdsito aluvial.
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Figura 48 Esquema de Perforacion horizontal en un depdsito aluvial. Fuente:
elaboracién propia

El registro de esta perforacibn mostraria grandes bloques, los cuales de
interpretarse como un macizo rocoso, seria calificados con altos RQD, y podria
llegar a interpretarse como rocas tipo IV o V en la clasificacion de Bieniawski,
como se puede observar en la Figura 49 b, correspondiente a un sondeo
realizado en un depdésito aluvial, se observan muestras de fragmentos de roca de
gran tamafo, no solo se puede malinterpretar la naturaleza del material presente,
sino que de realizar ensayos sobre la misma, podria sobrestimar los parametros
de resistencia del terreno de excavacion, dada estas condiciones es de vital
importancia acompafar, este tipo de exploracibn con otras herramientas que
permitan determinar el material a excavar, como por ejemplo la recopilacion y
analisis de la informacion pertinente a la geologia del sector, y ensayos geofisicos.

a) - [ A|t05%D

SR EES

Figura 49 a) Registro esquema de Perforacién horizontal en un depdsito
aluvial, b) Registro de un sondeo realizado de un depésito aluvial. Fuente:
elaboracién propia
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e Comportamiento post-rotura

Tanto las tensiones como los desplazamientos que se generan durante la
excavacion de un tanel dependen, fuertemente, del comportamiento tenso-
deformacional del macizo y difieren considerablemente segun este sea fragil, ductil
o elastico. De forma simplificada se puede decir que cada uno de estos modelos
de comportamiento se caracteriza por (Figura 50):

60 f-

Bl Elasto-plastico

40

Stress
Stress
5
T

Elasto fragil
20 |

Stress

Elastoplastico con
20t 5T reblandecimiento

I L J ! L , L L
0
0.000 0.001 0.002 0.003 0.000 0.001 0.002 0003 0000 0001 0002 0.003

Strain Strain Strain

(a) Macizo rocoso muy buena calidad roca dura  (b) Macizo rocoso de calidad media C) Macizo rocoso de calidad muy pobre

Figura 50 Modelos de comportamiento tenso-deformacional
(modificado Hoek, E. (2000). Practical rock engineering.)

De acuerdo, a lo mostrado en la Figura 50, el modelo de comportamiento, a
presentarse dependera de la calidad del macizo rocoso, en ese sentido y como
estudios sugieren las caracteristicas post-falla de macizo rocoso de muy mala
calidad geotécnica quedan adecuadamente representadas al suponer que el
macizo se comporta en forma perfectamente plastica, un macizo rocoso de regular
calidad geotécnica, es razonable suponer que las caracteristicas de su
comportamiento post-falla, corresponde a un comportamiento del tipo
reblandecimiento por deformacion, para los macizos de roca dura y de muy buena
calidad geotécnica se sugiere un comportamiento elastico-fragil (Hoek y Brown
1997).

Ramirez y Alejano Monge (2004), mencionan que el modelo elastoplastico con
reblandecimiento, se caracteriza por una perdida resistencia gradual entre el
régimen de pico y el residual, los comportamientos extremos del reblandecimiento
son elasto-plastico perfecto y el elasto-fragil, si el criterio de rotura pico y el
residual son iguales la roca tendra un comportamiento elasto plastico perfecto, el
comportamiento elasto- fragil se caracteriza por un criterio de rotura residual muy
inferior al pico y una transicion brusca entre ambos.

Los criterios de rotura de transicién entre el de pico y el residual estan gobernados

por un parametro de reblandecimiento (n). Este parametro sera, en general, una
funcién de las deformaciones plasticas.
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En ese sentido para describir el comportamiento post-rotura del material de
excavacion, es necesario conocer el criterio de rotura pico y residual, la relacién
entre los esfuerzos y las deformaciones, que en funcion del modelo puede venir
por el médulo de reblandecimiento y por el parAmetro de reblandecimiento, y la
regla de flujo que gobierna como se producen las deformaciones.

e Resistenciadelarocay deformabilidad

De acuerdo a lo mencionado anteriormente uno de los parametros que define el
comportamiento del terreno de excavacion es el denominado criterio de falla,
existen dos maneras de definir este comportamiento, mediante el estado de
esfuerzos o mediante el de deformaciones, por lo general se expresa en estado de
esfuerzos, en este caso se define la resistencia del terreno como una funcién de
los esfuerzos principales, y de los parametros geomecanicos del material.

Entre los criterios de falla mas utilizados se encuentra los criterios de Morh-
Coulomb y de Hoek-Brown, mientras el criterio de falla de Mohr-Coulomb
representa un envolvente de falla de tipo lineal, el criterio de Hoek-Brown presenta
una envolvente no lineal, este ultimo de acuerdo a diferentes investigadores
representa mejor el comportamiento de los macizos rocosos los cuales describe
una envolvente no lineal.

Criterio de falla Mohr-Coulomb

Este criterio expresa la resistencia mediante una expresion lineal, de la relacién
entre esfuerzos normal y tangencial actuantes en el momento de la rotura
mediante la expresion matemaética:

T=c+o,tang (68)
Donde:

c= es la cohesion, una constante que representa la tension cortante que puede ser
resistida sin que haya ninguna tension normal aplicada.

¢ = es el angulo de friccion

t=es la tensioén tangencial que actia en el plano de rotura

On= es la tensidn normal que actua en el plano de rotura

Este criterio expresado en términos de los esfuerzos principales presenta la
siguiente expresion:

[%} *sing — ¢ * cos @ (69)

Siendo:
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T = Resistencia a cortante o envolvente de resistencia a cortante.

o1 = Esfuerzo principal mayor.

o3= Esfuerzo principal menor.

¢, = Angulo de friccion interna y cohesion del material respectivamente.

Aunque el criterio es de facil aplicacion, se debe tener en cuenta, que los macizos
rocosos no tiene un comportamiento de rotura lineal.

Criterio de falla de BieniawskKi
En 1974 Bieniawski propone un criterio de falla basado en la informacion obtenida

de resultados de ensayos triaxiales de mas de 400 muestras, por medio de las
siguientes ecuaciones:

A 144 [ﬂk (70)
O¢i Oc
m —01+8B [U—m]c (71)
O¢i O¢
Donde,
Tm = 1/2(0y — 03) (72)
Om = 1/2(0y + 03) (73)

El autor encontré que para las muestras evaluadas, las constantes k y ¢ toman un
valor de 0.75 y 0.9 respectivamente, para el caso de las constantes 4 y B, se
recomiendan los valores propuestos en la Tabla 10.

Tabla 10 Valores de Ay B para el criterio de Bieniawski (Bieniawski 1974)

Roca A B

Norita 5.0 0.8
Cuarcita 4.5 0.78
Arenisca 4.0 0.75
Limolita 3.0 0.7
Lodolita 3.0 0.7

Criterio de falla Hoek-Brown

Es importante destacar que en la presencia de numerosas discontinuidades no
necesariamente implica que el macizo rocoso se comporte como medio
discontinuo, como por ejemplo cuando el macizo rocoso circundante a la
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excavacion esta sujeto a grandes esfuerzos de compresion, en estos casos es una
aproximacion razonable analizar el macizo rocoso discontinuo como un
equivalente a un medio elastico continto, la metodologia mas desarrollada es la
aproximacion empirica presentada por Hoek y Brown (2002) en términos de
esfuerzos efectivos, el cual se expresa como:

!

o
o, = g3+ a,;(my 24 5)4 (74)
ci

Donde my es un valor reducido de la constante del material m; y esta dado por:

my, = m,; exp[(GST —100)/(28 — 14D)] (75)

Sy a son constantes del macizo rocoso dadas por las siguientes relaciones:

s = exp{(GSI — 100)/(9 — 3D)} (76)
a = % +%(e_651/15 _ e‘20/3) 7

D es un factor que depende sobre todo del grado de alteracion al que ha sido
sometido el macizo rocoso por los efectos de las voladuras o por la relajacion de
esfuerzos. Varia desde 0 para macizos rocosos in situ inalterados hasta 1 para
macizos rocosos muy alterados. Para una voladura de buena calidad se sugiere
que D=0.7.

Noétese que para un GSI>50, a=0.5, y para valores muy bajos de GSI a=0.65

Como se puede observar los parametros de resistencia dependen del GSI y del
factor de perturbacion, por lo que la definicion objetiva de este factor es de vital
importancia; sin embargo, la clasificacion GSI dado su caracter cualitativo esta
Sujeta a gran variacion, por lo que algunos autores recomiendan relacionar los
pardmetros s y mb del macizo rocoso con clasificaciones como la RMR de
Bieniawski, por medio de las expresiones Priest y Brown (1983):

Macizo rocoso perturbado

mp
— = exp[(RMR — 100)/14] (78)

i
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s = exp[(RMR — 100)/6] (79)

Macizo rocoso no perturbado

mp
— = exp[(RMR — 100) /28] (80)

i

s = exp[(RMR — 100)/9] (81)

La resistencia a la compresién uniaxial se obtiene haciendo o3= 0 en la ecuacién
1, dando asi:

O = 0¢is? (82)

y Asumiendo una condicién de tension biaxial 0’1= 0’3= 0y, Yy considerando de
acuerdo a Hoek que para materiales fragiles, la resistencia a traccién uniaxial es
igual a la resistencia a traccion biaxial. la resistencia a traccion se obtiene por
medio de la siguiente expresion:

O0ciS

O = (83)

my

Dado que mucho software geotécnico esta aun escrito en términos del criterio de
rotura de Mohr Coulomb, es necesario determinar los angulos de friccidén y las
resistencias cohesivas para cada macizo rocoso e intervalo de esfuerzos. Esto se
hace ajustando una relacién lineal media a la curva generada a partir de la
ecuacion (74) para un intervalo de esfuerzo principal menor definido por 6i< 03<
O’3max tal como se ilustra en la Figura 51. El proceso de ajuste supone equilibrar
las areas por encima y por debajo de la curva de Mohr-Coulomb. Esto da lugar a
las siguientes ecuaciones para el angulo de friccion ¢’ y la resistencia cohesiva ¢’
Hoek(2002):

R 6am; (s + myo3,)* !
@' = sin — (84)
21+ a)(2+ a) + 6amy(s + myo3,)* 1
,_ 0l(1+2a)s + (1 — a)my03,](s + mya3,)* "
cC =
6amy(s + myo3,)% 1 (85)

(1+a)(2+a)j1+ A+ +a)
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Siendo 0'3,=0’3max/Oci
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Figura 51 Relaciones entre Esfuerzos principales Mayores y Menores para
el criterio de Hoek-Brown y el equivalente de Mohr-Coulomb. Hoek y Brown
(2002)

La determinacion de valor apropiado de 0’smax @ ser utilizado depende de cada
situacion especifica, Hoek(2002) determina que para tuneles poco profundos,
donde la profundidad por debajo de la superficie es_menor _a tres veces el
didmetro del tunel, estudios huméricos comparativos de la extension de rotura y
la magnitud de la superficie de subsidencia da una relacion parecida a la obtenida
para tuneles profundos esto es cuando el hundimiento sobre el tiunel somero
no alcanza la superficie.

De acuerdo a los resultados de los analisis realizados, se obtiene la siguiente
ecuacion:

!

0_' o —0.94
I — 0.47 <—"‘> (86)
yH

Um

Donde o, es la resistencia del macizo rocoso, y es el peso unitario del macizo
rocoso y H es la profundidad del tunel desde la superficie. En casos donde la
tension horizontal es mayor que la tension vertical, se usard el valor de la tension
horizontal en lugar de yH; sin embargo, es de aclarar que la ecuacion (86) se
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aplica a todas las excavaciones que son circundadas para una zona de rotura
gue no se extiende hasta la superficie.

Adicionalmente es importante reconocer que el criterio de rotura de Hoek-Brown,
como es presentado aqui, es un criterio de resistencia pico a corto plazo, y no un
criterio de inicio de fisuramiento o resistencia a largo plazo, mas aun, este solo
aplica a macizos rocosos relativamente isotropico, en particular no debe ser usado
cuando la falla es gobernada por una sola discontinuidad o por un pequefio
namero de discontinuidades, las limitaciones del criterio y las condiciones en las
gue se debe usar son discutidos en Hoek (1997) y son ilustrados en la Figura 52
a continuacion:

Aplicabilidad

Criterio de Hosk-Brown

le-uzar valores dem y !

Criterio de Hosk-Brown Mo
Aplicable-usar critesios
anisotropicos como el de
Amadei (1388

Criterio de Hosk-Brown Mo

Amadei (1388

Criterio de Hogk-Brown
Aplicable con macizos roCosos
dzdao iscontinuidades
Con resistencis unifome

Criterio de Hogk-Brown
Aplicable

Figura 52 Limitaciones del uso criterio de falla de Hoek y Brown. Hoek y
Brown (1997)

La Figura 52 también ilustra la transicion de roca intacta a un macizo rocoso
altamente fracturado, con el incremento del tamafio de la muestra, en un macizo
rocoso hipotético rodeando una excavacion subterranea.

El modelo que se debe aplicar en cada caso dependera del tamafio de la
excavacion en relacion con el espaciamiento de las discontinuidades, el nivel de
esfuerzo impuesto, y la orientacion y resistencia de las discontinuidades.

Como se puede observar en la Figura 52 el criterio de falla de Hoek-Brown,
deberia ser aplicado en aquellos macizos rocosos en los cuales existe un numero
suficiente de discontinuidades estrechamente espaciadas, de modo tal que es
posible suponer un comportamiento isotropico, y no deberia usarse donde el
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tamafo de los bloques, definidos por las discontinuidades, sea igual o mayor al
diametro de la excavacion.

Por otro lado el criterio de falla de Hoek y Brown, tiene limitaciones para los
valores mas bajos del GSI y o, como menciona Brown (2008), hay principalmente
dos obstaculos en la aplicacion de la ecuacion (68) para valores bajos de GSI o
O¢, primero en estos casos, generalmente como resultado de la meteorizacion o
alteracién de la roca, las discontinuidades no son adecuadamente representadas,
a diferencia del rango medio del GSI, donde estas controlan el comportamiento del
macizo rocoso, y la aplicacion del criterio de falla de Hoek y Brown se considera
adecuado, en segundo lugar, cuando o decrece, el indice a en la ecuacion (68),
puede superar el valor maximo de 0.65 dado por la ecuacion (77), y toma un valor
gue es usualmente aplicado a suelos, muchos autores han encontrado dificultades
en la aplicacion del criterio en estos casos para o menor a 15 MPa, Yy han
sugerido que en estos casos se aplique un criterio de rotura desarrollado para el
rango de comportamiento descrito para un valor de GSI bajo.

Sin embargo, Carter, Diederichs y Carvalho (2008), proponen una modificacion al
criterio de falla de Hoek-Brown, para tal efecto se establece que el material se
comporta de acuerdo al criterio de falla de Hoek-Brown normal, para una
resistencia de compresion simple superior 15 MPa y que 0,=0.5 MPa puede
considerarse el limite superior que define el comportamiento tipo suelo, por lo
tanto en un valor inferior a este limite, dificilmente existirdn discontinuidades
estructurales, definidos estos limites los autores proponen el siguiente factor de
ajuste:

1 , 05 < 5P
fr(oe) ={ —(9¢i=5Pa)* 7 ¢ (87)

e 250pa »0¢ > 5Pa

Donde Pa es presion atmosférica, incluyendo este factor los parametros de
resistencia se encontraran definidos por:

my" = [my, + (m; — my,)fi(o,)]/(4a” — 1) (88)
s =s+ (1 —=s)ft(0c) (89)
a*=a+ (1—a)fi(og) (90)

Adicionalmente para el médulo de deformacion Hoek (2002) propone la siguiente
relacion empirica

Ey = (1 = D/2)y/(0./100) % 10((GSI-10)/40) (91)
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Recientemente Hoek y Diederichs (2006) obtuvieron una relacion que se acomoda
a un rango mas amplio de informacion:

1-D/2
60+15D—-GSI
1+eC 11 )

Ey =E;[0.02+ (92)

Donde E; es el médulo de la roca intacta, en la ausencia de valores medidos, Ei
puede ser estimado de la relacién:

E; = 0.;(MR) (93)

Donde o es la resistencia a la compresion uniaxial de la roca intacta y MR es la
relacion de modulo la cual varia con tipo de roca y la textura.

Sin embargo, no se puede esperar que las relaciones empiricas provean de un
estimado preciso del médulo de deformacion, considerando que como se ha
indicado antes, el modulo del macizo rocoso puede ser altamente anisotropico, no
varia linealmente conforme al nivel de esfuerzo y por ende tampoco varia
uniformemente de acuerdo a la profundidad. Dado el alto costo de llevar a cabo
ensayos de deformacién in situ algunos disefladores optan por usar métodos
geofisicos, estos métodos por lo general involucran la transmision de ondas de
compresion elastica y ondas de corte a través de la roca, las cuales por medio de
correlaciones empiricas permite estimar médulos dinamicos y estéticos.

Criterio de falla para rocas transversalmente isotrépicas

El apartado anterior se menciona como cuando el comportamiento del macizo
rocoso es regido por una o dos discontinuidades el criterio de falla de Hoek-Brown
no es aplicable, en ese caso varios autores han estudiado el efecto de la
anisotropia en rocas intactas y han definido criterios de falla que tienen en cuenta
estos efectos, Saroglou y Tsiambaos (2008), proponen una modificacion al criterio
de falla de Hoek-Brown, para considerar el efecto de la anisotropia en la
resistencia del macizo:

_ 93 0.5
01 = O3 + acﬁ(KBml- O'_ + 1) (94)

Cl

Donde o4 es la resistencia a la compresion de la roca intacta medido en el angulo
de carga p. (ver Figura 53), y Kz es el parametro describiendo el efecto de
anisotropia.
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Figura 53 Laresistencia de laroca varia en funciéon del angulo
considerado. (B=90-8) Segun Gonzalez de V. et al (2002)

Cuando la carga es aplicada perpendicular a los planos inherentes de la
anisotropia de la roca intacta, el parametro Kj es igual a la unidad, (Koo = 1) y la
resistencia o,z es igual o, la resistencia a la compresion uniaxial de la roca
intacta, el valor minimo del parametro Kz = K3, Saroglou y Tsiambaos (2008)
ocurre cuando la carga es aplicada en el angulo de minima resistencia, lo cual
usualmente es cuando el angulo g, entre el esfuerzo principal mayor (g;) y el
plano de foliacién esta entre 30° y 45°.

La resistencia a la compresion uniaxial para diferentes orientaciones o.; debe ser

estimada, ya sea por medio de ensayos de compresion uniaxial sobre muestras
con la orientacion requerida, o por medio de la siguiente ecuacion:

Ocp = A —D[cos2(Bm — Bc)] (95)

Donde, g,, es el angulo donde la resistencia a compresién uniaxial es minima, Ay
D son contantes, las cuales pueden ser determinados si se tiene la resistencia a
compresion uniaxial, en al menos tres diferentes angulos de carga, como por
ejemplo para . = 0, B, = 30°, B, = 90°.

Por otro lado, ajustando el criterio de Hoek-Brown a la informacion del ensayo
triaxial obtenido a . = 90° , donde en este caso Kz = 1, se puede obtener el valor

de Kz para otros angulos de anisotropia.
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Criterio de falla Barton-Bandis

Este criterio de rotura es usado para determinar la resistencia al esfuerzo cortante
de las discontinuidades de un macizo rocoso, relacionado por medio de la
rugosidad del plano de discontinuidad representada por el parametro JRC, la
resistencia a la compresion simple en las paredes de las discontinuidad (JCS), la
cual puede ser estimada de ensayo del martillo de Schmidt y con el angulo de
friccion residual (@), la expresion de calculo es la siguiente:

T, = o, tan [gar + JRC *logyg (]CS)] (96)

On

Donde 7,, y 0, son la resistencia al corte y el esfuerzo normal sobre el plano de
discontinuidad, y ¢, puede determinarse en funcion del angulo de friccion de la
superficie de falla:

@r = (¢p —20) + 20(r/R;) (97)

Donde r es el rebote del martillo de Schmidt en superficies humedas y
meteorizadas y Rs es el rebote del martillo de Schmidt en superficies secas y no
meteorizadas, en el caso de tener superficies sanas ¢, = ¢,

En el caso de superficies alteradas, el valor de Log10JCS, puede ser definido por
medio del resultado del ensayo del martillo de Schmidt:

log10JCS = 0.00088 * ¥,.0cq * 17 + 1.01 (98)
Siendo y el peso unitario en KN/m?, y JCS en MN/m?

El valor de ¢,, puede estimarse a partir de la informaciéon encontrada en la
bibliografia y el valor del coeficiente de rugosidad, JRC, se estima por
comparacion a partir de perfiles, dichos valores también se pueden obtener
mediante el “Tilt test” o “Ensayo de inclinacion”. Donde se busca el angulo a con el
cual se inicia el deslizamiento de una de las juntas respecto a la otra, por lo que, a
partir de este angulo se puede aplicar la expresion:

_ a— @Qr
JRC = —ICS (99)
081074
no

Los ensayos y pruebas indices necesarias para caracterizar las discontinuidades
del macizo rocoso, se describen en la Figura 54:
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Figura 54 Corte directo y ensayos indices de las discontinuidades de laroca
modificado de Barton, N (2013)

De acuerdo Gonzélez de V. et al (2004) con la relacion de Barton se obtienen
angulos de rozamiento muy altos para tensiones de compresién muy bajas sobre
la discontinuidad. Por ello no debe usarse para tensiones g, tales que JCS/g, >
50, debiendo tomarse en estos casos un angulo de rozamiento constante
independiente de la carga, con un valor ¢, igual a:

¢p = (¢r + L7JRC)

(100)

A continucion se presentan alngunos valores de ¢,, recopilada de la bibliografia

existente:
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Tabla 11 Valores tipicos de angulo de friccion basico (tomado Gonzalez de
V. et al (2004))

Roca Angulo de friccion
basico ¢, (grados)
Andesita 45
Arenisca 30-50
Basalto 48-55
Caliza 35-50
Caliza Margosa 30
Cuarcita 40-55
Diabasa 40-50
Diorita 50-55
Dolomia 25-35
Esquisto 25-30
Gabro 35
Gneis 30-40
Granito 45-58
Marmol 35-45
Lutita 40-60
Pizarra 40-55
Yeso 30

5.2.2.4 Condiciones sismicas

Las estructuras subterraneas son a menudo excavadas en zonas sismicas, por lo
que es de gran importancia en especial en los tuneles de ladera, los cuales
poseen bajos recubrimiento y condiciones asimétricas, estudiar los efectos del
sismo sobre la excavacion subterranea.

Se ha probado que las estructuras subterrdneas son menos vulnerables que las
estructuras superficiales, aun asi puede ser susceptibles a dafios debidos a
sismos, especialmente los tlneles superficiales en condiciones geoldgicas pobres,
Esto es claro cuando se observa la evidencia historica, de acuerdo a la evidencia
presentada de dafio o colapsos, durante sismos ocurridos alrededor del mundo a
lo largo de la historia, este efecto no puede ser subestimado, durante el terremoto
de Taiwan en 1999, 49 de 57 tuneles estudiados fueron damnificados, durante el
terremoto de Kobe, Japon 1995, los tuneles y estaciones del metro fueron
afectadas, estos efectos se ven incrementados en tuneles que cruzan fallas
activas, y en los portales del tanel, la magnitud del efecto del sismo depende a su
vez de las condiciones del terreno, la distancia a la falla, distancia al epicentro del
sismo, el tipo de soporte del tlnel.
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De acuerdo a Owen y School 1981 apud Ferreira Torcato 2010, cuando las ondas
sismicas se propagan paralelas u oblicuas al eje del tunel, se presentaran
deformacion axial y de curvatura, Figura 55.

Tension Compression
Curvature

SRR o it Positive
K o \4 ; -_’: " A

]

Tunnel

Figura 55 Mecanismo de dafios y tipos de deformacién en tineles producto
de sismos. Ferreira Torcato 2010.

La deformacion axial se caracteriza por alternar zonas de esfuerzo a compresion y
a tensién a los largo del eje del tunel, mientras que la deformacion de curvatura,
se caracteriza por regiones de deformaciones negativas y positivas, a lo largo del
tunel.

Por otro lado cuando las ondas se propagan perpendicularmente, esto produce
una deformacion en la seccion transversal del tunel, en este sentido el tinel puede
verse menos afectado si la longitud de la onda es inferior al didmetro del tanel, ver
Figura 56.
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P ' Wave Motion
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Figura 56 Deformacién de seccion circular y rectangular frente a sismos.
Ferreira Torcato 2010.
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Las caracteristicas mecéanicas y campo de deformacion de un tunel superficial son
completamente diferentes de los tuneles profundo. Debido a que la sobrecarga
debido al espesor de la capa sobre el tunel, es delgada, la superficie de colapso d
un tanel superficial, se extiende a la superficie, en vez de verse confinado a una
region.

Adicionalmente, la geometria de la superficie (topografia) puede modificar las
ondas sismicas, estos factores pueden ser importantes para los tldneles
superficiales, aunque el grado de su efecto no ha sido explicitamente estudiado.

Las zonas de dafio en los tuneles superficiales son atribuidos a las ondas de
velocidad S a causa de la pobre condicién del macizo rocoso, (valor RMR bajo) y
baja Resistencia a la compresion uniaxial de la roca.

En tineles de ladera, con un alto riesgo sismico, la inestabilidad de la ladera debe
tomarse en cuenta en el disefio de tuneles, esta puede presentarse como una falla
longitudinal, o transversal en especial, en la zona de portales, la cual posee
recubrimientos mas bajos. Ver Figura 57.

Figura 57 Inestabilidad de la ladera detonante de la falla del tunel (Wang
2001)

Otros factores a tener en cuenta, es que la diferencia entre la rigidez del terreno y
el soporte conlleva a la dispersién de la onda alrededor de la periferia del tunel la
cual se propaga a través del tinel incrementado los esfuerzos sobre el soporte.

La profundidad del tunel y la longitud de la onda son factores determinantes en el
maximo incremento inducido por sismo, en los esfuerzos axial, corte y de
momento, que se producen en el soporte.

Dado que la longitud de onda es asociada con las caracteristicas del terreno, se
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puede decir que el dafio producido sobre el soporte, depende de las
caracteristicas del terreno, la longitud de onda, y la profundidad del tinel

El efecto del sismo sobre los tuneles es un efecto bastante complejo de estimar,
dado que depende de la forma de tunel, de la longitud y orientacion de la onda, de
las caracteristicas del medio en el que se propaga, la intensidad del sismo, el
espectro sismico de disefio (periodo, forma, amplitud, etc), la cobertura del tanel,
el tipo de revestimiento, entre otros, por tal motivo este tema no se trata a
profundidad en el presente andlisis.

En conclusién el dafio cerca de los portales en muchos casos el dafio en los
tuneles fue causado por inestabilidad de la ladera cerca a los portales, en caso de
potencial falla de la ladera, el soporte del tinel debe ser disefiado para resistir la
carga extra ocasionada por el deslizamiento.

Los tuneles profundos parecen ser mas seguros y menos vulnerables a sismo que
los taneles poco profundos.

Un dafio méas severo y localizado puede esperarse cuando el tunel es cruzado por
una falla que se desplaza durante el sismo, el grado de dafio depende del
desplazamiento de la falla y de las condiciones del soporte y el terreno.

Los tuneles en suelo o en rocas débiles, tiene mayores posibilidades de sufrir
problemas de estabilidad durante excavacion, y de sufrir dafios durante eventos
sismicos.

La afectacién de los tuneles con bajos recubrimientos, en condiciones de sismo,
es un tema de vital importancia dadas las altas aceleraciones presentadas en
Colombia, y su complejidad tecténica (Figura 58), se recomienda, el desarrollo de
esta area de investigacion, en futuros proyectos a desarrollarse en el Pais.
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Figura 58 Mapa de valores de aceleracion horizontal pico efectiva NSR 2010
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5.2.2.5 Condiciones de drenaje

El comportamiento del nivel freatico durante la excavacion de un tunel puede
repercutir en las condiciones geotécnicas del macizo rocoso, como por ejemplo
aporta a la disminucién de la resistencia, en condiciones de alto nivel freatico, la
roca es mas facilmente deformable y facilita el desplazamiento de los bloques,
esta condicién hidrogeolégica es compleja y dificil de modelar, en especial en
macizos fracturados donde la presencia de las discontinuidades, define el
comportamiento hidrogeoldgico, y la permeabilidad se encuentra en funcion de las
caracteristicas de las discontinuidades, como por ejemplo la apertura y su relleno.

Rodriguez y Torrico 2010, exponen 3 fases de infiltracién durante construccion
(Figura 59), donde después de un cierto tiempo de drenaje, el flujo hacia el tanel
puede aproximarse por un esquema de un flujo dominado por un flujo horizontal
en la direccion perpendicular al eje del tunel:

Limite de -

influencia p B
\ l / A& del tunel - "'«..‘\‘ ’.--""' -
—» O 4+—: v oe 2 A
AN ng >
z - -

Figura 59 Fases de un flujo subterraneo simplificado esquematizado
alrededor de un tunel. Modificado de Rodriguez et al 2010

El abatimiento del nivel freatico es funcion del caudal de infiltracion al tanel, de la
recarga y del tiempo, teniendo en cuenta estos aspectos en la literatura se han
expuesto diferentes métodos analiticos para modelar el comportamiento del nivel
freatico, de acuerdo a Rodriguez et al 2010; durante la excavacion del tanel, el
agua es drenada por la obra, por lo que el nivel freatico decrece durante el tiempo
denominado fase transitoria después de finalizado el tunel, se dispone una etapa
permanente donde se supone que el nivel freatico y el caudal dentro de la obra se
mantienen constantes. (Figura 60)
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Figura 60 Interaccion entre una obra subterraneay el nivel freatico. Caso
permanente de una obra reciente (a) y caso transitorio de una obra reciente
(b). Rodriguez et al 2010

Como se ha mencionado anteriormente este comportamiento se encuentra
determinado por varios factores, segun Shin , Addenbrooke y Potts (2002) los
factores dominantes son la permeabilidad del suelo y las condiciones de borde
para el nuevo régimen de flujo, y en el borde de la excavacion la permeabilidad del
sistema de impermeabilizacién del tunel gobernara el régimen de flujo, sobre el
tinel, la permeabilidad del suelo y la condiciones de recarga gobernaran la
respuesta del nivel freatico, en ese sentido en las modelaciones de los tineles se
requiere definir la permeabilidad del terreno, es usual asumir que esta
permeabilidad permanecera constante a través del analisis; sin embargo, es
conocido que la permeabilidad depende de la porosidad, la cual depende del
esfuerzo efectivo medio y por lo tanto el flujo de la infiltracién no es lineal, durante
el periodo de transicion después de la excavacion del tunel, los esfuerzos efectivo
probablemente se veran alterados, por lo cual Shin et al (2002) proponen el
modelo de ley de permeabilidad propuesto por Vaughan (1989) apud Shin et al:

k = kyoe B’ (101)

Donde Ky es la permeabilidad cuando el esfuerzo efectivo medio es igual a cero,
o’ eszel esfuerzo efectivo medio, y B es una propiedad del material con unidades
de m“/kN.

Una vez completa la excavacion del tunel, este puede actuar como un dren y
permitir el flujo de agua subterranea, o en el caso mas extremo si el tunel es
completamente permeable y no provee ninguna resistencia al flujo de agua dentro
de la excavacion, en tal caso el caudal de infiltracion esta gobernado por la
permeabilidad del terreno circundante; sin embargo, es posible que el tinel cuente
con algun tipo de impermeabilizacion, en tal caso, el caudal de infiltracion y la
presién de poros sobre el soporte depende de la permeabilidad del sistema de
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impermeabilizacion, asi mismo si el tinel es permeable y hay un caudal de
infiltracion permanente en la excavacion hay dos posibles régimen de flujo, si hay
suficiente recarga el nivel freatico puede mantenerse a un nivel relativamente
constante, por otro lado si la recarga es insuficiente para equilibrar el caudal de
infiltracion en la excavacion el nivel freatico baja, y se presenta un régimen de
abatimiento. Este comportamiento es de esperarse en terrenos con alta porosidad,
y con una baja capacidad para almacenar agua en los vacios, donde la
permeabilidad es muy alta y la recarga es demasiado baja para mantener el
caudal de infiltracion al tinel sin abatir el nivel freatico.

Un tunel completamente permeable es modelando definiendo la presion de poros,
p, en el borde de la excavacion como cero, de acuerdo a los estudios.

De acuerdo a andlisis realizados por SHIN et al,a largo plazo bajo condiciones de
alta permeabilidad y baja recarga, el nivel fredtico se abate hasta el tunel,
mientras que en condiciones de baja permeabilidad el nivel freatico permanece
sobre la boveda del tanel, por otro lado la carga y esfuerzos generado en un tanel
estanco en terrenos de alta permeabilidad no son mayores que aquellos
producidos en un tanel permeable, sin embargo, un tinel estanco en un terreno de
baja permeabilidad produce esfuerzos significativamente mas altos que en un
tunel permeabile.

En resumen, los tuneles puede ser disefiados ya sea estancos o drenados, en el
caso de los tuneles estancos, el soporte del tinel debe ser disefiado para resistir
cargas de presion hidrostatica, en el caso de los tuneles drenados, el soporte es
disefiado sin considerar la presion de poros y es asumido que el nivel freético sera
abatido hasta el nivel de solera o que el agua fluira entre la impermeabilizacion del
tunel entre el soporte y el terreno, de modo que la presion del agua actuante en el
soporte sera cero.

En el disefio de un tunel drenado las condiciones del agua subterranea son de
vital importancia, especialmente bajo condiciones de flujo permanente, donde se
deben tener en cuenta las fuerzas de infiltracion en el disefio, de los analisis
realizados por Lee y Nam (2001) en un tunel drenado circular considerando la
fuerzas de infiltracion, los esfuerzos actuantes en el tunel alcanzan un 30% de las
alcanzados en un tunel estanco, por lo que en condicién de flujo permanente es
muy importante considerar en el disefio las fuerzas de infiltracion.

En macizos fracturados, un parametro de dificil determinacion es la permeabilidad
del terreno, el cual como se expuso anteriormente depende de la
discontinuidades, esta se encontrara en funcion de la densidad de fracturacion del
macizo, el relleno de las juntas y de la estructura geoldgica del macizo rocoso, de
acuerdo al manual de ingenieria de taludes del Instituto Tecnolégico Geominero
de Espafia, si la densidad de fracturacion es elevada, el macizo puede
comportarse como un medio poroso, generalmente anisétropo a causa de las
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diferentes direcciones preferentes de discontinuidades (Figura 61), teniendo en
cuenta lo anterior una alternativa para su modelacion es la simulacion de las
familias de discontinuidades presentes y a partir de sus conexiones hidraulicas,
obtener permeabilidades equivalentes de medio continuo.

- EEEE
:\‘ T | mmmm

Figura 61 Familia de discontinuidades - medio poroso equivalente.
Rodriguez et al 2010

Sin embargo, se debe tener en cuenta en esta aproximacion que el
comportamiento hidroldgico - hidraulico del macizo rocoso es heterogéneo, aun
cuando la permeabilidad promedio del macizo sea pequefia, puede haber flujos
importantes a través de las discontinuidades en zonas de permeabilidad mas alta
dentro de la masa de roca, de acuerdo a Torrens, Quesada, Gonzalez, Chavez, Y
da Silva (2006), el flujo del agua subterranea obedece a diferencias de carga
hidraulica, en ocasiones impuestas por la topografia.

En rocas fracturadas existen superficies piezométricas virtuales debido a la
interconexion de fracturas cada una de las cuales posee un nivel
piezométrico propio ElI movimiento del agua es complejo pero siempre es
por la red de grietas interconectadas y a favor de diferencias de carga
hidraulica o presién piezométrica Torrens et al 2005 (Figura 62)

Movimiento general del agua
en el macizo fisurado Recarga

Flujo subterrdneo
Figura 62 Esquema de circulacion del agua subterranea en unaroca
fracturada Torrens et al 2005
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En conclusion en un macizo rocoso el flujo de agua puede producirse a través de
la roca intacta o matriz (permeabilidad primaria), o a través de las discontinuidades
(permeabilidad secundaria), Fuertes y Monsalve (2014), proponen para el analisis
de permeabilidad en una sola fractura, la siguiente formulacion:

V= KJf (102)

Donde V=Velocidad media (m/s); Jf=Gradiente hidraulico; a=Grado de no
linealidad del flujo (1 régimen laminar, 0,5 turbulento); Kf= conductividad hidraulica
de la fractura (m/s).

Donde la conductividad hidraulica en una fractura se obtendria por medio de esta
formulacion:

2

es’g
58 103
K; ' (103)

Donde es=apertura de la discontinuidad (m); g=gravedad (m/s2); v=viscosidad
cinemética (m2 /s).

Esta formulacién considera la conductividad hidraulica directamente proporcional a
la abertura e inversamente proporcional a la rugosidad de la discontinuidad, como
bien se enuncia en el manual de ingenieria de taludes del Instituto Tecnolbgico
Geominero de Espania:

La relacién entre el flujo y la rugosidad y apertura de las discontinuidades
es evidente, al someter a éstas a un esfuerzo normal, los puntos de
contacto entre las asperezas de las dos superficies de la fractura aumentan,
disminuyendo en consecuencia la permeabilidad. Por ello, en profundidad
disminuye la permeabilidad del macizo.

Fuertes y Monsalve (2014), obtiene el tensor de conductividad hidraulica para una

sola fractura, en funcion de la orientacion de las discontinuidades por medio de la
siguiente metodologia:

2
1-ny —nyn, —nun,
— — —nZ2 _
[Kij] = (&) «|-myne 1=mj  —mym,
—-n,n, -—-ngn, 1-—n;

Donde:
n, = sinf, cos 5, (104)
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n, = sin B, cos 6, (105)

n, = cos B, (106)

Siendo B,=buzamiento; B=direccién del buzamiento.

Para estimar una permeabilidad equivalente en un medio homogéneo se calcula
un promedio de las componentes principales, como se muestra a continuacion.

K, = KKK, (107)

Ante la complejidad del estudio de este parametro el manual de ingenieria de
taludes del Instituto Tecnolégico Geominero de Espafia, sugiere usar un método
simplificado para la determinacion de la permeabilidad equivalente para una serie
de juntas paralelas y planas en este caso la permeabilidad viene dada por (Hoek y
Bray, 1977), por el cual se obtiene el valor mas alto posible para k.

3
g * e

- 108

k 12*xv*b ( )

e, = apertura de las juntas

v = viscosidad del agua (0.0101 cm2/s para agua destilada a 20°)
b= espacio entre las juntas

g= aceleracion de la gravedad (981 cm/s2)

El menor valor del coeficiente de permeabilidad equivalente en un sistema de
discontinuidades con relleno viene dado por:
eS

k= kek, (109)

Donde

kf= coeficiente de permeabilidad del relleno
kr=coeficiente de permeabilidad de la roca intacta

Sin embargo, se debe recalcar la caracteristica heterogénea del macizo en su
comportamiento hidraulico, lo que se traduce, como ya se ha dicho, en la
presencia de superficies piezométricas virtuales, y existencia de acuiferos
colgados o suspendidos por encima del nivel freatico.
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La simulacion del comportamiento hidraulico del macizo se puede realizar
mediante la caracterizacion hidrogeoldgica del macizo rocoso a través de ensayos
hidraulicos in situ, como por ejemplo el ensayo Lugeon (Figura 63), este ensayo
consiste en la inyeccion de agua a presion, algunos autores plantean este método
como una aproximacion poco adecuada dado que la inyeccidon es un proceso
fisicamente diferente al drenaje de agua en el macizo rocoso, adicionalmente la
viscosidad del liquido inyectado no es bien definida, y no permite un calculo
preciso de la condiciones hidrogeoldgicas del macizo, asi mismo el proceso de
inyeccion puede modificar las condiciones geotécnicas de la formacion, dada la
baja fiabilidad del ensayo y su caracter puntual algunos autores recomiendan
ensayos de bombeo; pero para la realizacion de tal ensayo el macizo debe
encontrarse saturado, dado su costo y dificultad de implementacién, muchos
disefiadores optan por el uso del ensayo Lugeon, preferiblemente donde la
perforacion del ensayo atraviese un numero representativo de discontinuidades.

Caudalimetro Cauda.limetm
Bomba l Manémetro Mandmetro l Bomba
' v v ¥
—{11—11 []:[|:>%/[,mmrga
—— IE—
@ Tramo ensayado
(de05a5m)
Obturadores
(=1a15m)
A} Ensayo en fondo B) Ensayo en un tramo
de sondeo con del sondeo
obturador simple con doble obturador {esquema no a escala)

Figura 63 Ensayo Lugeon. A) Obturador simple. B) Obturador doble
(Gonzélez et al., 2004)

En el caso de los tuneles de ladera, y de acuerdo al analisis anterior se encontrara
entonces, un macizo rocoso altamente fracturado, cuyas caracteristicas de
resistencia se veran fuertemente afectadas por el agua sub superficial, con valores
de permeabilidad altos, y comportamiento heterogéneo, donde el nivel freéatico
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sera abatido por el tunel, dada la complejidad de la determinacién de este
parametro se considera que durante la excavacion del tunel se implemente
sistemas de evacuacion, piezdmetros y se monitoree constantemente para
observar los efectos que la excavacion del tinel pueda tener en la descarga, dado
que el agua influye en:

- la resistencia de las rocas débiles y de los materiales meteorizados.

- la resistencia de la matriz rocosa en rocas porosas.

- la resistencia de las discontinuidades de los macizos rocosos.

- Produce meteorizacion quimica y fisica en la matriz y en los macizos rocosos.
- Es un agente erosivo muy importante.

5.2.2.6 Métodos constructivos frente a las probleméticas presentadas
en los taneles de laderas

El problema mas dificil durante el disefio y construccion de tineles con topografia
inclinada es lidiar con la baja profundidad, dado que esto significa por lo general
que la influencia de la excavacion se extendera hasta la superficie de terreno.

Varios métodos son usados para estabilizar los frentes de tuneles durante
construccion a través de zonas de falla, a poca profundidad, incluyendo la
reduccion de la longitud de avance, sistema de presoporte auxiliares, tales como
paraguas de atices (enfilaje), método el cual ha sido usado especialmente en
condiciones desfavorables, este método en ocasiones es usado junto con
inyecciones de lechada a través del enfilaje, método por el cual se construye una
viga alrededor de la boveda del tunel. (Figura 64)

114



A. Enfilajes (forepiling)

50 ¢

B. Paraguas de bulones (ligero) o tubos (pesado)

@ 32 mm o tubo

@ 110 mm inyectado W
T 50¢ M

9m Cercha
| _Lercha
C. Paraguas de jet-grouting Columna de jet grouting

75-80

Figura 64 Tratamiento especiales de estabilizacion (Gonzalez de Vallejo 2004)

e Consideraciones especiales para el uso de maquinaria

Dentro de los parametros y caracteristicas a tener en cuenta para el uso de
determinado método constructivo se encuentran las propiedades del macizo
rocoso, pues las mismas afectan la vida util y la eficiencia de los equipos de
construccion, a continuacién se describen algunas de las caracteristicas mas
importantes:
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Abrasividad: la abrasividad de la roca/suelo esta directamente ligada al desgaste
de las herramientas de excavacion, se define como la capacidad de las rocas de
desgastar la superficie de contacto de otro cuerpo mas duro, en especifico las
rocas que contienen cuarzo en abundancia, son en especial abrasivas, Los
principales ensayos para su determinacion son el Indice de abrasividad de
Schimazek, el ensayo Cerchar y el D.R.I. (Drilling Rate Index).

- Indice de abrasividad de Schimazek

Este indice se determina mediante el estudio mineraldégico de la roca y se
determina mediante la siguiente expresion:

_ Qd)mo-t

100 (110)

Dénde:

F : coeficiente de desgaste (kg/cm)

Q : contenido de minerales abrasivos, en equivalentes de cuarzo (%)
®,,: didmetro del grano de cuarzo (cm)

o,: resistencia a la traccion (kg/cm?)

- Ensayo de abrasividad de Cerchar

El ensayo consta en ejercer presidbn mediante una aguja de acero en forma de
cono con punta de 90° a un fragmento de roca sostenido mediante un torno, la
aguja se posiciona con su eje perpendicular a la roca, la cual rota una velocidad
de 10 mm/s; especificamente el ensayo se rige bajo una fuerza constante de 70 N
y se realiza en una distancia de 10 mm. Se toman dos medidas del didmetro del
area plana desgastada en la punta de la aguja, y medida en unidades de 0.1mm.
Para efectos de interpretacién, se realizan cinco pruebas individuales; el promedio
aritmético de esos datos se conoce como indice Cerchar (CAl) (ASTM D7625-10)
(Figura 65)

Figura 65 Equipo de ensayo Cerchar (Kasling, H., & Thuro, K. (2010))
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- Indice de perforabilidad (DRI = Drilling Rate Index).

Este indice se determina mediante la evaluacion de dos parametros, el indice de
perforabilidad de Siever o dureza superficial SJ, y el indice de Fragilidad S20,
estos a su vez son determinados mediante el ensayo de perforacion y el ensayo
de Caida, respectivamente.

“El ensayo de caida consiste en medir el porcentaje de muestra de roca que pasa
por el tamiz 11.2 mm tras 20 impactos de una masa de 14 Kg lanzada desde una
altura de 25 cm (parametro S20). El indice S20 para una determinada muestra de
roca se determinard a partir de la media obtenida con 3 0 4 ensayos.

El ensayo de perforacion consiste en medir la profundidad (en 1/10 mm) del hueco
dejado por un taladro de carburo-tungsteno, tras 200 revoluciones sobre una
muestra de roca y bajo un peso de 20 kg (parametro SJ). Para determinar el valor
correspondiente a una determinada roca es necesario realizar de 4 a 8 ensayos
con muestras del mismo tipo de roca y realizar la media de los valores obtenidos
de SJ” Fernandéz Gonzaléz, r. (1997).(Figura 66 y Figura 67)

MUESTRA DE ROCA

VALOR DE LA
FRAGILIDAD

|

| -

/ |[BARRENA PEQUENA DE
MUESTRA ICARBURO DE TUNGSTENO

DE ROCA
Figura 66 Ensayo de caida Figura 67 Ensayo de perforacion
Fernandéz Gonzaléz, r. (1997). Fernandéz Gonzaléz, r. (1997).

Tenacidad: es un parametro obtenido de la curva Tensién-Deformacion, y mide la
Energia elastica necesaria para deformar la roca, y refleja fundamentalmente la
capacidad de un material para absorber energia durante la deformacion plastica.
El modulo de tenacidad, es la maxima cantidad de energia de deformacién por
unidad de volumen que el material puede absorber sin fracturarse; se expresa en
kg.cm/cms3.(Correa Arroyave 2013)
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M, = o, (1112)
Dénde:

M,: Médulo de tenacidad
o.. Esfuerzo de la compresion simple
g¢: Deformacion unitaria en la falla

Resiliencia

“La capacidad de un material para absorber energia en el rango elastico, se
conoce como su resiliencia (Jastrzebski, 1959). El modulo de resiliencia es la
maxima cantidad de energia de deformacion por unidad de volumen que el
material puede absorber hasta el limite elastico; se expresa en kg.cm/cm?3 y esta
representado por el area bajo la curva, esfuerzo - deformacion, en la zona
elastica.” (Correa Arroyave 2013)

=9
M= (112)

Dénde:

M,.: Mddulo de Resiliencia

o;. Esfuerzo en limite elastico

E: Mddulo de deformacion

g;: Deformacion unitaria en el limite elastico

5.2.2.7 Deformacion en tuneles de ladera

El comportamiento a deformacion alrededor de los tuneles usualmente es
caracterizado por bandas desarrollandose desde la corona del tunel hasta la
superficie.

Segun Akutagawa, S., Lee, J., Doba, N., Kitagawa, T., Isogai, A., & Matsunaga, T
una posible explicacion de este comportamiento puede ser presentada de acuerdo
a la Figura 69 la region A, rodeada por el plano de deslizamiento K-K, es
considerada como la zona potencialmente inestable, que puede ser desplazada
hacia abajo debido a la falta de resistencia a friccion, a los largo del plano K-K. lo
gue separa la region A del terreno circundante es una banda de corte formado a lo
largo de la linea K.K con algo de espesor, a medida que el plano a se desliza
hacia abajo, la region adyacente B sigue el movimiento de la regién A, llevando a
la formacion de otra banda de corte b. la direcciébn de la banda de corte esta
relacionada la direccion de la linea de corte se correlaciona como 45 +¢/2 (¢:
angulo friccién) y a menudo coincide con lo que es llamada linea limite de la zona
influenciada por la excavacion.
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Regiones A y B corresponde a las Zonas primarias y secundarias de
comportamiento de deformacién sefalados por Murayama y Matsuoka en una
serie de experimentos.

\ \ ] I LaLs
¢ Sy
1to2 //\f
5 AN ]
/Q /'/(4 0 10 20t
: 0 K| m

Figura 68 Distribucioén de deformaciones alrededor de la excavacion un
tunel poco profundo
Fuente: Akutagawa, S., Lee, J., Doba, N., Kitagawa, T., Isogai, A., & Matsunaga, T.
(20086).

Figura 69 Mecanismo de deformacién tipico de la excavacion un tunel poco
profundo
Fuente:Ibid
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5.3. METODOLOGIAS DE DISENO DE TUNELES

Una de las principales caracteristicas a destacar de las metodologias usadas
actualmente en Colombia se basa en principios que se aplican para macizos
rocosos, por lo tanto no pueden ser aplicadas en suelos, y requieren de
modificaciones para ser aplicadas en condiciones no previstas en su
concepcion inicial.

A Continuacion se describen brevemente algunas de estas metodologias:

5.3.1. Métodos empiricos

5.3.1.1 Terzaghi

Desarroll6 un tipo simplificado de analisis para la carga de la roca sobre la béveda
de los tuneles, define la carga vertical de roca o suelo sobre el tinel como la masa
de material que tendera a caer desde techo de no ser soportada, Se basa en
nueve tipos de la roca, ancho y la altura de la seccién de excavacion.

La carga de roca depende de la naturaleza de la misma y de una serie de detalles
como su grado de alteracion, Si la roca esta sana 0 moderadamente agrietada, el
techo del tunel puede soportarle a si mismo o requiere un refuerzo minimo.

Frecuentemente, a lo largo de un tlinel se encuentran prevaleciendo condiciones
muy diferentes y el ingeniero ha de estar siempre dispuesto a modificar cualquier
criterio de disefio preconcebido a la vista de las condiciones que se vayan
descubriendo en la propia obra.

5.3.1.2 Q Barton

Este método recomienda un determinado soporte a partir de la correlacién
obtenida del valor Q, el cual se obtiene por medio de la siguiente expresion:

_RQD Jr
~ Ju Ja SRF

Q (113)

Doénde:

RQD = indice de calidad de la roca

Jn =indice de diaclasado

Jr = indice de rugosidad de las discontinuidades

Ja = indice de alteracion de las discontinuidades
Jw = Factor de ajuste por presencia de agua

SRF = Factor de ajuste por condiciones tensionales
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Dénde:

Tabla 12 Parametro, indice de diaclasado Jn

Descripcion Jn
Roca masiva 0.5-1
Una familia de diaclasas. 2
Una familia de diaclasas y algunas Diaclasas ocasionales. 3
Dos familias de diaclasas. 4
Dos familias de diaclasas y algunas Diaclasas ocasionales 6
Tres Familias. 9
Tres familias de diaclasas y algunas Diaclasas ocasionales. 12
Cuatro o mas familias de Diaclasas, roca muy fracturada. 15
Roca triturada terrosa. 20

Tabla 13 Parametro, indice de rugosidad Jr

Contacto entre las 2 caras de las diaclasas con poco Jr
desplazamiento lateral de menos de 10 cm.

Juntas discontinuas. 4

Juntas Rugosa o irregular ondulada. 3

Suave ondulada. 2

Espejo de falla, ondulada. 1.5
Rugosa o irregular, plana. 1.5
Suave plana. 1

Espejo de Falla, plano. 0.5
No existe contacto entre las 2 caras de las diaclasas cuando Jr

ambas se desplazan lateralmente.
Zona de contenido de minerales arcillosos, suficientemente gruesa| 1
para impedir el contacto entre las caras de las Diaclasas.
Arenas, gravas o zona fallada suficientemente gruesa para impedir| 1
el contacto entre las 2 caras de las diaclasas.
Nota: si el espaciado de la familia de las diaclasas es mayor de 3 m hay
gue aumentar el Jr en una unidad.

Para diaclasas con espejos de falla provisto de lineaciones, si estan
orientadas favorablemente, se puede usar Jr=0.5
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Tabla 14 Parametro, coeficiente reductor por la presencia de agua Jw

Descripcion Presion del Jw
agua Kg/cm?

Excavaciones secas o0 de influencia poco importante. <1 1
Fluencia o presion medias. Ocasional lavado de los 1-2.5 0.66
rellenos de las Diaclasas.
Fluencia grande o presion alta, considerable lavado 2.5-10 0.33*
de los rellenos de las Diaclasas.
Fluencia o presion de agua excepcionalmente altas, >10 0.1-0.2*
decayendo con el tiempo.
Fluencia o presion de aguas excepcionalmente altas >10 0.05-0.01
y contindas, sin disminucion.

Los valores presentados con el Signo * son solo valores estimados. Si se

instalan elementos de drenaje, hay que aumentar Jw

Tabla 15 Parametro, coeficiente reductor por la presencia de agua Ja

Descripcion | Ja | ®°
Contacto entre las 2 caras de las Diaclasas.

Junta sellada, dura, sin reblandecimiento impermeable como| 0.75 |25-30
por ejemplo cuarzo en paredes sanas.
Caras de la junta Unicamente manchadas. 1 25-30
Las caras de la junta estan alteradas ligeramente y contienen 2 25-30
minerales no blandos particulas de arena, roca desintegrada
libre de arcilla.
Recubrimiento de limo o arena arcillosa, pequefia friccion 3 20-25
arcillosa no reblandecible.
Recubrimiento de minerales arcillosos blandos o de baja 4 8-16
friccibn como caolinita, clorita, talco yeso, grafito y pequefias
cantidades de arcillas expansivas. Los recubrimientos son
discontinuos con espesores maximos de 1 0 2 mm.

Contactos entre 2 caras de la Diaclasa con < de 10 cm desplazamiento

lateral
Particulas de Arena, roca desintegrada libre de arcilla. 4 25-30
Fuertemente sobreconsolidados rellenos de minerales 6 16-24

arcillosos no blandos. Los recubrimientos son continuos de
menos de 5 mm de esp.

Sobreconsolidacion media a baja, blandos, rellenos de 8 12-16
minerales arcillosos. Los recubrimientos son continuos de <
de 5 mm de espesor.

Rellenos de arcilla expansiva, de espesor continio de 5 mm.| 8-12 | 6-12
El valor Ja dependera del porcentaje de particulas del tamafio
de la arcilla expansiva.
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No existe contacto entre las 2 caras de la diaclasa cuando esta
cizallada.
Zonas 0 bandas de roca desintegrada o manchada y arcilla. 6-12 | 6-24
Zonas blandas de arcilla limosa o arenosa con pequefia 5 6-24
friccion de arcilla no blandas.
Granos arcillosos gruesos. 13-20 | 6-24

Tabla 16 Parametro, condiciones tensionales S.R.F

1.Zona débil que interceptan la excavacién y pueden causar SRF
caidas de blogues.

A. Varias zonas débiles conteniendo arcilla o roca desintegrada 10
guimicamente, roca muy suelta alrededor.

B. Solo una zona débil conteniendo arcilla o roca desintegrada 5
quimicamente (profundidad de excavacion < 50 m.).

C. Solo una zona débil conteniendo arcilla o roca desintegrada 2.5

quimicamente. (Profundidad de excavacion > 50 m.).
D. Varias zonas de fractura en roca competente libre de arcilla, roca 7.5
suelta alrededor. (Cualquier profundidad)

E. Sdélo una zona fracturada en roca competente, libre de arcilla 5
(Profundidad de excavacién < 50 m.)

F. Sélo una zona fracturada en roca competente, libre de arcilla. 2.5
(Profundidad > 50 m).

G. Diaclasas abiertas sueltas, muy fracturadas. Cualquier 5
profundidad.

2.Rocascompetentes con problemas o.<o1 0i<o1 |S.R.F
tensionales en las rocas

H. Tensiones pequefias cerca de la superficie. >200 >13 2.5
I. Tensiones medias. 200-10 | 13-0.33 1.0

J. Tensiones altas estructura muy compacta,
favorable para la estabilidad, puede ser

desfavorable para la estabilidad de los 10-5 10.66-0.33 | 0.5-2

hastiales.
K. Explosion de roca suave (roca Masiva). 5-2.5 | 0.33-0.16 | 5-10
L. Explosién de roca fuerte (roca masiva.) <2.5 <0.16 10-20

Oc Y O; son las resistencias a la compresion y traccion respectivamente de
la roca, 0, es el esfuerzo principal maximo que actua en la roca.
3. Roca fluyente, flujo plastico de roca incompetente bajo la S.R.F
influencia de altas presiones litostatica.

M. Presion de Flujo suave. 5-10
N. Presién de flujo intensa. 10-20
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3. Roca expansiva, actividad expansiva quimica dependiendo de | S.R.F
la presencia del agua.

O. Presion Expansiva suave. 5-10

P. Presion expansiva intensa. 10-15
Observaciones al SRF:

Reducir los valores del SRF en un 25 a 50% si las zonas de rotura solo
influyen pero no interceptan a la excavacion.

En los casos que la profundidad de las clave del tunel sea inferior a la altura
del mismo se sugiere aumentar el SRF de 2.5 a 5.

Para campos de tensiones muy anisotropos cuando 5<=0;/ 03<=10,
reducirel o, yoia 0.8 0. y 0.8 o

Tabla 17 Clasificacién de Barton de los macizos rocosos. indice de calidad

Q

Tipo de roca Valor de Q
Excepcionalmente mala. 0.001-0.01
Extremadamente mala. 0.01-0.1
Muy mala 0.1-1
Mala. 1-4
Media. 4-10
Buena. 10-40
Muy buena. 40-100
Extremadamente Buena. 100-400
Excepcionalmente Buena. 400-1000

Para estimar los sostenimientos a partir de Q se definen los siguientes
parametros:

anchura, didmetro o altura (m)
ESR

(114)

diametro equivalente del tinel =

Donde ESR (excavation support ratio): factor que depende del tipo de excavacion,
cuyos valores se indican en el siguiente cuadro:
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Tabla 18 Valores de indice ESR de la clasificacién Q

Tipo de excavacion ESR

A |Labores mineras de carécter temporal 2-5

B |Galerias mineras permanentes, tuneles de centrales
hidroeléctricas (excluyendo las galerias de alta presion), 16-2.0
tuneles piloto, galerias de avance en grandes excavaciones, | =
camaras de compensacion hidroeléctrico.

C |Cavernas de almacenamiento, plantas de tratamiento de
aguas, tuneles de carreteras secundarias y ferrocarril, tineles | 1.2-1.3
de acceso.

D |Centrales eléctricas subterrdneas, tuneles de carreteras
primarias y de ferrocarril, refugios subterraneos para defensa | 0.9-1.1
civil, emboquilles e intersecciones de tuneles.

E |Centrales nucleares subterraneas, estaciones de ferrocarril,
instalaciones publicas y deportivas, fabricas, tuneles para| 0.5-0.8
tuberias principales de gas.

De acuerdo los pardmetros el método recomienda la seleccion del soporte por

medio la Figura 70:
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Figura 70 Estimacion de soporte segun el indice Q (Gonzalez de Vallejo 2004)
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Donde las categorias de sostenimiento especificadas se muestran a continuacion:

Sin sostenimiento

Bulonado puntual, sb.

Bulonado sistemaético, B.

Bulonado sistemético con hormigén proyectado, 40-100 mm, B+S.
Hormigdn proyectado con fibras, 50-90 mm y bulonado S(fr)+B.

Hormigon proyectado con fibras, 90-120 mm y bulonado, S(fr)+B.
Hormigdn proyectado con fibras 120-150 mm y bulonado, S(fr)+B
Hormigdn proyectado con fibras, >150 mm con bulonado y arcos armados
reforzados con hormigos proyectado, S(fr)+RRS+B

Revestimiento de hormigon, CCA

ONOOTRAWNE

©

5.3.1.3 Rock Mass Rating (RMR)

Desarrollada por Bieniawski en 1973, el cual para poder clasificar el macizo se
apoya de los siguientes parametros.

1. Resistencia a la roca intacta
2. RQD

ROD — z Long de testigos > 10 cm
eb = Longitud total sondeo (115)

3. Espaciamiento de las discontinuidades
4. Estado de discontinuidades

5. Condiciones de agua subterranea

6. Orientacion de las discontinuidades

Contando con estos seis parametros, los macizos se pueden clasificar de acuerdo
a lo presentado en la Figura 71.
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PARAMETRO ESCALA DE VALORES
PARAMETROS DE CLASIHCACION Y SUS RANGOS
Para esta escala tan baja
RESISTENCIA | Indice bajo carga puntual >10 4-10 2-4 1-2 se prefler'e la prueba de
DE LA ROCA Mpa Mpa Mpa Mpa r93|sltenC|a a compresion
simple.
INALTERADA — .,. >250 100-250 50-100 2550 525 | 15 <1
Indice a compresién simple
Mpa Mpa Mpa Mpa Mpa Mpa Mpa
VALORACION 15 12 7 4 2 1 0
RQD: Calidad de corazones 90%-100% 75%-90% 50%-75% 25%-50% <25%
VALORACION 20 17 13 6 3
ESPACIAMIENTO DE JUNTAS >2m 0,6-2m 200-600 mm 60-200 mm <60 mm
VALORACION 20 15 10 8 5
Longitud de la discontinuidad >20m 10-20m 3-10m 1-3m <lm
Puntuacion 6 4 2 1 0
Abertura Nada <0.1 mm 0.1-1.0 mm 1-5mm >5 mm
Puntuacion 6 5 3 1 0
Rugosidad Muy rugosa Rugosa ngreurgcr)r;e;te Ondulada Suave
ESTADO DE Puntuacion 6 5 3 1 0
LAS FISURAS
) Relleno duro | Relleno duro >5 | Relleno blando
Relleno Ninguno Relleno blando >5mm.
<5 mm. mm. <5mm.
Puntuacion 6 4 2 2 0
Alteracién Inalterada Ligeramente | Moderadamente Muy alterada Descompuesta
alterada alterada
Puntuacion 6 5 3 1 0
Cantld,ad de infiltracion en 10 Nulo <10 litros/min { 10-25 litros/min A25_12$ >125 litros/min
mde tanel litros/min
AGUAS SUB- [Relacion presion de agua en la
0 <0.1 0.1-0.2 0.2-0.5 >0.5
TERRANEAS |fisura / Esfuerzo mayor
- Ligeramente .
Condiciones generales Seco himedo Hamedo Goteando Agua fluyendo
VALORACION 15 10 7 4 0
RANGOS DE AJUSTE PARA DIACLASAS POR ORIENTACION
Orientacién de diaclasas Muy favorablej{ Favorable Regular Desfavorable Muy desfavorable
Tuneles 0 -2 -5 -10 -12
Rangos Fundaciones 0 -2 -7 -15 -25
Taludes 0 -5 -25 -50 -60
CLASES DE MACIZOS ROCOSOS DETERMINADOS DE LA VALORACION TOTAL
Rango de valoracion 100-81 80-61 60-41 40-21 <20
Clase N° | I 1l \Y \%
Descripcion Muy buena buena Regular Mala Muy Mala
SIGNIFHCADO DE LAS CLASES DE MACIZO ROCOSO
Clase N° | Il Il Y \Y
Tiempo promedio de sostenimiento 20 afios: Laro: 1 semana: I0horas: 30min: claro 1m
claro 15m claro 10m claro 5m claro 2 5m
Cohesién de la masa de roca >400 300-400 200-300 100-200 <100
Angulo de friccion de la masa de roca >45° kPa 35°-45° kPa | 25°-35° kPa 15°-25° kPa <15° kPa
EFECTO DE LA ORIENTACION DE LAS DIACLASAS DURANTE LA EXCAVACION
Rumbo perpendicular al eje del tinel Rumbo paralelo al eie del tanel Buzamiento
Excavacion en sentido del B/to | Excavacién encontra del B/to P : 0°-20° independiente
B/to 45°-90° B/to 20°-45° B/to 45°-90° | B/to 20°-45° B/to 45°-90° B/to 20°-45° del rumbo
Muy favorable Favorable Regular Desfavorable Muy desfavorable Regular Desfavorable
RMR=X (1, 2, 3,4y 5) + (Valoraciéon de B en funcion de E) 22

Figura 71 Clasificacion RMR 89.
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Tabla 19 Clasificacién de Bieniawski

Clase I 1 1 Y/ V
Descripcion de Calidad Muy Buena | Regular Mala Muy
Buena Mala
RMR 100-81 80-61 60-41 40-21 <20
Cohesion del macizo rocoso > 300 300-200 | 200-150 | 150-100| <100
(KPa)
Angulo de friccion del > 45 45-40 40-35 35-30 <30
macizo (°)
Periodo de estabilidad sin 6 1 5 10
revestimiento 10 Afos: | Meses: | Semana: | Horas: | Minutos:
Claro 5m Claro Claro Claro Claro
4m 3m 1,5m 0,5m

* Fuente Adaptado Bieniawski, 1973 Engineering Classification of Jointed
Rock Masses

En base a esta clasificacion se define el soporte a instalar.

Dimensionamiento del soporte primario

La instalacion del soporte primario de tuneles, es la fase constructiva mas
importante en la ejecucion de un tanel.

La metodologia de analisis de soporte primario puede considerar para su
dimensionamiento, las clasificaciones geomecanicas como un instrumento util y
eficiente en la determinacion de los elementos y cantidades de soporte ya que
permite evaluar la capacidad de autosoporte que posee el macizo rocoso. Existen
actualmente diversas clasificaciones geomecanicas propuestas por diversos
autores destacando entre ellas las clasificaciones de Bieniawski (Figura 72) y de

Barton.
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1 10 Periodo de Estabilidad 10° HORAS
Cohesion del macizo rocoso > 300 300-200 | 200-150 | 150-100 | < 100
(KPa)
Angulo de friccion del > 45 45-40 40-35 35-30 <30
macizo (°)
Periodo de estabilidad sin 6 1 5 10
revestimiento 10 Afos: | Meses: | Semana: | Horas: | Minutos:
Claro 5m Claro Claro Claro Claro
4m 3m 1,5m 0,5m

Figura 72 Estimacion de auto-soporte en excavacion sin soporte

* Fuente Adaptado Bieniawski, 1973 Engineering Classification of Jointed
Rock Masses

Como lo presenta Bieniawski (1973), mediante el indice RMR es posible obtener
una idea del tiempo de estabilidad de excavaciones sin soporte (ver Figura 72);
pero ademas de esto este indice nos provee unas recomendaciones de tipo
técnico para el disefio de sistemas de soporte en tuneles.

Diversos autores realizan recomendaciones para un soporte primario siguiendo la
clasificacion geomecanica de Bieniawski, tomando en cuenta algunas
consideraciones propias del tipo de seccion, el tipo de excavacion y la presion
vertical.

A continuacién se presenta algunas recomendaciones para el dimensionamiento
del sistema de soporte para tuneles. Estas recomendaciones estan dadas para
tuneles en forma de arco de herradura con 10 m de ancho, construidos por
sistema convencional (voladura) para presiones verticales inferiores a 25 Mpa.
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Tabla 20 Recomendaciones para el soporte primario de tuneles en forma de

herradura.
- . Soporte
Clasificacion Excavacion Pernos Concreto Arcos de
Geomecanica
lanzado acero
Seccion Plena
I N.A.
3.0 m Avance
Pernos localmente
Seccién Plena f’;ﬁgg:}?ggﬁd en 5cmenla
[l 1.0-15m corona donde N.A.
malla electro :
Avance lo requiera.
soldada en
algunos casos.
Sistema de Pernos
En dos etapas, i
, de 4m de longitud
superior e 5-10cmen
N separados 1.5 -2
inferior. la corona 'y 30
1] m en la corona y N.A.
1.5-30m . cm en los
hastiales con malla .
avance en la hastiales.
. electro soldada en
parte superior
la corona.
En dos etapas, | Sistema de Pernos
) Arcos
superior e de 4-5m de 10-15cmen | .
N . ligeros y/o
inferior. longitud separados | la coronay 10 )
v medianos
1.0-15m 1-1.5m con malla cm en los
i separados
avance en la electro soldada en | hastiales. 15m
parte superior | toda la seccion. ' ’
Sistema de Pernos Arcos
15-20cmen
- de 5-6m de Pesados
Multiples . la corona 15
longitud separados separados
Etapas. cm en los
1-1.5men la . 0.75 m con
\% 05-15m . hastiales y 5 o
corona y hastiales enfilaje
avance en la cm en el .
. con malla electro (sombrilla)
parte superior frente de
soldada en toda la ., en la
- excavacion.
seccion. corona.

* Fuente Adaptado Bieniawski, 1973 Engineering Classification of Jointed Rock

Masses
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RMR 14

En el afio 2014, B. Celada and I. Tardaguila, P. Varona, A. Rodriguez, Z.T.
Bieniawski llevaron a cabo una actualizacion de la clasificacion RMR, mejorando
su precision mediante la inclusién de dos nuevos parametros, la expresion para
representar esta modificacion esta dada por la siguiente expresion:

RMR14 = (RMRp —Fg) - Fe - Fs (116)

Dénde:
RMRb = RMR basico del macizo rocoso sin considerar el efecto de la excavacion

Fo = Factor de ajuste debido a la orientacion del eje del tinel con respecto a la
principal familia de discontinuidades presentes en el macizo rocoso.(ver Tabla 21)

Fe = Factor de ajuste por el método de excavacion

F<= Factor de ajuste tomando en cuenta el comportamiento esfuerzo deformacién
del macizo rocoso en los frentes del tanel.

Tabla 21 Efecto de la orientacion de las diaclasas durante la excavacion

Rumbo perpendicular al eje del tinel
Excavacion en sentido | Excavacion en contra del | Rumbo paralelo al eje | Buzamiento
del B/to B/to del tnel 0°-20°
indistinto
B/to 45°- | B/to 20°- B/to o Apo o ano B/to al rumbo
90° 45° 45°-90° B/to 20°-45 B/to 45°-90 20°-45°
Muy Favorable | Regular | Desfavorable Muy Regular | Desfavorable
favorable desfavorable

La nueva estructura del RMR mantiene tres de los parametros que componian el
RMR 89: Resistencia a la compresién uniaxial de la roca intacta, nimero de
discontinuidades por metro y el efecto de agua, el rango de puntuacion para estos
pardmetros es igual al previsto para el RMR89.

Por otro lado los dos nuevos parametros incluidos, en la actualizacién del RMR
son la condicién de las discontinuidades y la alterabilidad de la roca debido al
agua.

La condicién de las discontinuidades, tiene un rango de valoracibn maximo de 20
puntos, calificados de acuerdo a los siguientes factores
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e Persistencia (continuidad) de las discontinuidades

¢ Rugosidad de las discontinuidades medidas a través del factor de rugosidad
de las discontinuidades (JRC Joint Roughness Factor)

e Tipo de relleno de las discontinuidades

e Grado de meteorizacion en los planos de discontinuidades

La alterabilidad de la roca, la cual tiene una valoracion maxima de 10 puntos, es
calificada de acuerdo a los resultados del ensayo de Sequedad-Humedad y
desmoronamiento (Slake Durability Test ASTM D4644-87) (ver Tabla 22)

Tabla 22 Valoracion nuevos parametros RMR14b

Condicién de discontinuidades

. <Im 1-3m 3-10m >10m
Continuidad 5 4 > 0
' muy rugosa ligeramente liso
Rugosidad Rugosa rugosa
5 3 1 0
duro suave
Relleno < 5mm >5mm < 5mm >5mm
5 2 2 0
moderadamente altamente
meteorizacion Inalterado meteorizado meteorizado descompuesto
5 3 1 0
Alterabilidad de la roca intacta
Alterabilidad 142(%b)
>85 60-85 30-60 <30
10 8 4 0

El método de excavacion, ya sea mecanico o voladura, modifica el
comportamiento esfuerzo deformacion del macizo de diferentes maneras con
respecto al RMR determinado en un frente de excavacion por método
convencional, para evaluar el efecto del método de excavacion sobre el macizo
rocoso se desarrollo la siguiente expresion:

_ 5( RMR? RMR3 ) N

F =— _
¢ 3\1000 + RMR2 100000 + RMR3 (117)
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Adicionalmente, durante excavacion se pueden presentar la deformacién del frente
y paredes de excavacion causando que el RMR en el frente sea inferior al
esperado durante la fase de disefio, esta circunstancia hace necesario la
introduccién de un nuevo factor (Fs) el cual permite disminuir el efecto de la
deformacion del frente de excavacion.

Para definir Fs es conveniente utilizar el "indice de Comportamiento Eléstico"
(ICE) propuesto por Bieniawski y Celada (2011):

RMR-100
K. < 1:ICE = 37040, xe 24 F
para K, < 1: = G—K)+H * (118)

RMR—-100
K. > 1:ICE = 37040, xe 24 F
para K, > 1: =T GK,—D+H * (119)

Dénde:

oc=Resistencia a la compresion de la roca intacta
Ko= Relaciéon de esfuerzos

H= profundidad del tinel (m)

F= coeficiente de forma (ver Tabla 23)

Tabla 23 Valores de F para calcular ICE

Excavacion subterranea F

Tunel circular R=6 m 1,3

Tunel circular R=10 m 1
Tanel convencional 14 m de ancho 0,75
cavernas 25 m de ancho X 60 m de altura 0,55

Finalmente Fs, se puede obtener por medio de las siguientes expresiones:

para ICE < 15F, = 1.3

(120)
15 < ICE < 70 F, = _23Y100 ~ ICE
ara =
P S 71 ++/100 —ICE (121)
paraICE > 70F, =1 (122)

Por otro lado Bieniawski presenta una correlacién entre el RMR89 y el RMR14
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obtenida de una base de datos de mas de 2298 casos:

RMR14 = 1.1 * RMR89 + 2 (123)

5.3.1.4 RMI Arild Palmstrom

Otra clasificacion que ofrece una estimacion del comportamiento del mscizo
rocoso y mejor ajustado a rocas débiles es el denominado sistema RMi el cual
adicionalmente recomienda medidas de soporte, de acuerdo al tipo de terreno,
este sistema requiere como datos de entrada el tamafio del bloque, caracteristicas
del diaclasamiento y la resistencia de la roca intacta; para expresar la resistencia a
la compresion uniaxial del macizo rocoso, dentro de la metodologia presentada en
el presente documento, se recomienda el uso de esta clasificacion para el terreno
considerado como roca débil.

El indice del macizo rocoso RMi es un parametro volumétrico que indica, de forma
aproximada, la resistencia uniaxial a compresion de un macizo rocoso, en el caso
de rocas objeto de este estudio el pardmetro RMi se obtiene por medio de la
siguiente expresion:

RMi = o,JP = 0.2,/jCVbHP (D = 0.37;C°?) Para rocas diaclasadas (124)
RMi = 0,,(0.05/Db)%?Para rocas masivas (Db > 2 m) (125)

Dénde:

O¢= La resistencia a la compresion uniaxial de la roca intacta, medida sobre
muestras de 50 mm de diametro.

jC= Factor de estado (o condicion) de las diaclasas, el cual es una medida
combinada de: el factor de tamafio y continuidad de las diaclasas (jL), el factor de
rugosidad de las diaclasas (jR) (ver Figura 73), y del factor de la alteracion de las
diaclasas; expresado como:

. IR
jC =jL A (126)

Vb = El volumen del bloque medido o expresado en m*; generalmente se utiliza el
volumen promedio. (Db=Vb”"1/3 representa el didmetro equivalente del bloque,
medido en m).

JP = El parametro del diaclasado, el cual incorpora los principales rasgos del
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macizo rocoso.

JP = 0.2,/jCVbP

(127)

PARAMETROS DE ENTRADA AL RMi

RESISTENCIA A COMPRESION SIMPLE, ¢ , de la roca intacta

valor (en MPa)

Obtenidos de ensayos de laboratonio o
asumidos de las tablas de manuales)

VOLUMEN DEL BELOQUE, Vb

value (in m?)

Medido visualmente en el sitio (o
estimado de testigos de sondeos)

FACTOR DE ESTADO (CONDICION) DE LAS DIACLASAS, jC

jC=jRxjL/jA

Debajo, en las tablas se presentan
las valoraciones de jR jA v jL

FACTOR DE RUGOSIDAD DE LAS JUNTAS( JR ) (las valoraciones de jR estan basadas en Jr del sistema Q)

. o o Ondulacion del plano diaclasado a gran escala
(Las valoraciones resaltadas en itilico son similares a Jr -

) Planar Ligeramente Ondulado Altamente Escalonado o
ondulado ondulado entrelazado

— E £ |Muy rugoso 2 3 4 5] 5]

g = § Rugoso 1,5 2 3 4.5 [

T3 Z |suave 1 1,5 2 3 4

o
g E & [Pulide o espejo de falla®) 0,5 1 1,5 2 3
a- Para diaclasas (Junias) reflenas jR=1 Para diaclasas imegulares se sugiere una valoracion jR=53

*)Aplicar estas valoraciones a espejos de falla con posibles movimienios a ravés de estrias.

FACTOR DE ALTERACION DE JUNTAS (JA ) (las valoraciones de jA se basan en Ja del sistema Q)

Materiales expansivos v arcillosos
I

materiales de rellenc que axhiben Emeiedades Sxpa nsivas
I

. (CARACTERISTICAS DE LAS PAREDES DE LAS JUNTAS Condicién Comtacto entre paredes
w
=T ;
o = Pegadas o soldadas relleno de cuarzo, epidota, etc. 0,75
E E DIACLASAS Roca inalterada (fresca)  |sin cubieria o rellenc, excepto decoloracion (patina de ddida) 1
o (JUNTAS) LIMPIAS: . un grado mas de alteracion que la roca 2
T w Superficies alteradas
& 5 dos grados més de alteracion que la roca 4
c o . . . . . . "
5 o CUBIERTOS O RELLENOS |Materiales de friccion arenas, limo, calcita, etc. sin contenido de arcilla 3
=5 DE POCO ESPESOR . . . .
s e o8 SANESN0S, L JETSNE, Clorita, talco, et
=
5 E RELLENDS DE. Tipﬂ Comtacio parcisl ssire paredes o contacto smire paredes
= s Relleno fino (= 5 mm)| Relleno grueso
=5 8 e . . ) L
L ‘E 2 [Material friccional arena, limo, calcita, etc. (sin reblandecimiento) 4 ]
o =
e .E 8 [Materigles duros y cohesivos relleno compactado de arcilla, clorita, talco, etc. 6 6-10
o
E = Materiales blandos y cohesivos arcillas de media a baja sobreconsolidacion, clorita, talco, efc. 8 12
& o 8-12 13-20

FACTOR DE TAMANO Y CONTINUIDAD DE LAS DIACLASAS (JUNTAS) { JL )

TIPO Longitud Tamano Juntas continuas | juntas discortinuas * |
Divisién de la estratificacidn o foliacidn <0.5m muy corto 3 -]
01-1m corto o peguefio 2 4
Diaclasas o juntas 1-10m mediano 1 2
10 - 30 m grande o largo 0.75 1.5
Junta (sellada), dique o cizalla >30m muy grande o largo 0,5 1

*] Las juntas discontinuas acaban en roca masiva

**|Frecuentemants son una singularidad y deben en esie caso ser tratadas por separado

Figura 73 Valores y valoraciones de los parametros de entrada al RMi.
(Palmstrém 2003)
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e EL METODO RMi PARA SOSTENIMIENTO DE ROCA.
Para evaluar el comportamiento del macizo rocoso el sistema emplea la relacion:

CF = diametro del tunel (Dt)/diametro equivalente del bloque (Db) (128)
Relacion que es denominada como factor de continuidad.

El método utiliza los pardmetros Gc y Sr para recomendar el soporte de acuerdo al
comportamiento (ver Figura 75):

La calidad del terreno, dado como el factor de calidad (estado) del terreno (Gc).
Gc = RMix (SL*C) =0, JP* (SL* C) (129)
El factor de escala, expresado como relacion de tamafos (Sr).

Sr = CF x (Co /Nj) = (Dt /Db) x (Co/Nj) (130)

Dénde:

Dt = Didmetro o luz del tunel o excavacién, en metros. (Para hastiales, en vez del
diametro Dt, se usa la altura del mismo (Wt)).

Db = Diametro equivalente del bloque Db=Vb"1/3(en metros).

C = Factor de ajuste por la gravedad para el sostenimiento en el techo o en los
hastiales. Su valoracion depende de la inclinacién delos hastiales y del techo; y
pueden obtenerse de la expresion C = 5-4cosd, donde & = angulo del buzamiento
(inclinacién) de la superficie de la excavacion medida con respecto a la horizontal.

SL =Factor de ajuste por nivel de tensiones. (Ver Figura 74)

Co, Cos= Factor de ajuste por la orientacion de la principal familia de diaclasas, o
diques (vetas, grietas, fisuras) (Ver Figura 74)

Nj = Factor de ajuste por el nimero de familias de diaclasas; se considera aqui el
grado de libertad de los blogues a fallar. Se obtiene de:

Nj=3/nj Donde nj= al nimero de familias de diaclasas. (nj=1 para una familia;
nj=1,5 para una familia mas diaclasas aleatorias ; nj=2 para dos familias; nj=2,5
para dos familias més diaclasas aleatorias; etc.). (Ver Figura 74)

Tz = Potencia o0 espesor de la zona de debilidad, el cual se obtiene por medio de
la siguiente expresion:
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T. Co
Sr = (—) (—) ara Tz< Dt
o) () P (131)
Dt Co
Sr = (—) (—) ara Tz> Dt
2 e (132)
| FACTORES DE AJUSTE PARA EL SOSTENIMIENTO EN ROCA
Recubrimiento| Valoracion NUMERO DE FAMILIAS | Valoracién | NOMERO DE FamiLias DE| Valoracion
" NIVEL DE TENSIONES | "=200m =7e) P00 DE JUNTAS N JUNTAS % N
"Muy bajo (en portales, etc.) <10m 0,1 Una familia 3 Tres familias 1
"E!ajo 10-35m 0,5 IUna familia + aleatorias 2 [Tres familias +aleatorias 0,85
Moderado 35-350m 1 IDos familias 1,6 Cuatro familias 0,75
JAlto > 350 m 15" Dos familias+ aleatorias 1,2 Cuatro familias+aleatorias 0,65
*) Un alto nivel de tensiones puede ser desfavorable para la estabilidad *) Significa el nimero de familias de juntas dentro del sitio de observacion.
de hastiales altos. Valoracion posible SL=0,5-0,75 (no el nimero de juntas observadas dentro de una gran area))

ORIENTACION DE LAS JUNTAS (en relacion al eje del tanel) . INCLINACION DE TECHOS| valoracisn
Valoracién Co O HASTIALES ¢
EN HASTIALES EN TECHO TERMINO y Co, :

para rumbos> 30° | para rumbos < 30° |  para cualquier umbo Horizontal (techo) 1
buzamiento < 30°  |buzamiento < 20° |buzamiento>60° |favorable 1 30° inclinacién 1,5
|buzam|emo =30-60° |buzamiento = 20 - 45° |buzamiento = 45-60° |admisible 1,5 45° inclinacién 2,2
buzamiento > 60°  [buzamiento = 45 - 60° [buzamiento = 20- 45° |desfavorable 60° inclinacién 3
- buzamiento > 60° |buzamiento<20° |muy desfavorable Vertical (hastiales) 5

Figura 74 Valoraciones de los factores de ajuste para la estimacion del
sostenimiento de rocas en terrenos diaclasados (en bloques). Téngase en
cuenta que los factores tienen valores unitarios para sus ocurrencias
comunes. (Palmstrom 2003)
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FACTOR DE CONDICION (ESTADO) DEL TERRENO Gec =0 xJP xSLxC

600 T g oy R
[ N ] o

400

200

i

=

[

RELACION DE TAMANOS Sr =(Dt/Db)(Co/Nj) —»

-

1 ‘ A - - - -

— ——— T — T
0.01 002 004006 D1 02 0408 1 2 4 6 10 20 40 60 100 200 400 BOC
M / A A 2~ A M I A A M s P

™o A
FACTOR DE CONDICION.(ESTADO)DEL TERRENO (Gec) I
| o Transicion directa para
sL=C=1
! b sc= 150 Mpa
PARAMETRO DEL DIACLASADO (JP) De oo moooGe= s xSLx C)
; ] |
0.0001 s 0001 s 001 s 5 01 N 405 5 | .
0.01 m— - —— — ' ‘ : fem 10 m
a 0.2 :
a ) 4
. e
s 0.03 e
o 0.04 q
8 .05 P
r-1 - b
—  0.06- i
o e
¥ 0.08- a
2 o01m n
a e
E m
s 0.2 f
o o
a Y
a 0.3 7
e
‘g’ 0.4
s 05
[=] o
L3R O e B O A R I ] A N N 0. O VA A
1 m
2_
3]
4
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La clasificacién considera que para un CF>100, el macizo rocoso se clasifica como
altamente diaclasado o particulado —tectonizado- donde el terreno se comporta
como una masa de material, en este tipo de terreno la principal influencia esta
dada por las tensiones, por ende se usa un factor de competencia Cg= resistencia
del macizo rocoso/tension tangencial aplicada, en terrenos altamente diaclasados:

RMi
Cg=——=JPx0:/0g (133)
7]
Como se habia mencionado antes 0g es la tension tangencial aplicada en el
macizo rocoso alrededor de la excavacion.

Se considera un terreno competente cuando ocurre Cg> 1; de otro modo, el
terreno es considerado sobretensionado (incompetente), en ese caso es aplicado
el abaco de sostenimiento de terrenos continuos (Figura 76):

Para materiales altamente diaclasados y fragmentados: usar el abaco de sostenimiento para
terrenos discontinuos, en la condicién de sostenimiento inicial. @
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) rommeon provecrans |PARA ROCAS MASIVAS: Sin sostenimiento Su 8
DISENO ESPECIAL ' " Reroraang FEroREARG ET §
e e e ROCAS ALTAMENTE DIACLASADAS: Usar abaco de sostenimiento | < 3,3
DE HORMMON BULONES BULONES * para materiales discontinuos E'—: * 3
espaciados0.5 - 1.5 m supeciadon!.53 m g o @
|85 ¢
Deformacion e
) plasticalviscosa ) . Sin inestabilidades inducidas por tension
Muy alta | Alta Media Baja
1 1
0.35 0.5 0.7 1
REROIEADG Con FIBRA. -
. SANEO (7]
m1f° s + SANEO SIN ©
>
BULONES BULONES b SOSTENIMIENTO =
" BULONADO PUNTUAL
espaciados 0.5 -2 m espaciados 1.5-3 my g l_"
""""""""""""""""""""""""""""""""""""""" Eo
¢ ROTURA o . @ ~@0
M ) it R Sin inestabilidades o
uy alta 5bi ) i i
y Aia Debil Altos niveles inducidas por b
L de tension tensiones bt
Sobretensionada (incompetente) |

0.1 0|.2 0.5 1 2.5 10

FACTOR DE COMPETENCIACg=RMi/0¢ —
Figura 76 Abaco para estimar el sostenimiento en terrenos continuos
(masivos, y los altamente diaclasados — o triturados-).

Las rocas altamente diaclasadas se requiere generalmente sostenimiento
inmediato. Su comportamiento inicial es a menudo, similar al terreno diaclasado,
donde el dbaco de sostenimiento en la Figura 75 puede ser utilizado para CF = 1
a 600.

En terrenos altamente diaclasados y sobretensionados (incompetentes), la
deformacion plastica y/o viscosa tiempo dependiente tendra lugar posteriormente
a la inestabilidad inicial, en este caso el abaco de sostenimiento de la Figura 76
necesita de una actualizacién, cuando se disponga de mas experiencia en este
tipo de terrenos.
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El resumen del uso de los dbacos de sostenimiento se presenta en la Figura 77 a
continuacion:
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Se requiere evaluaciones especiales de sestenimiento en roca | E
- wE_ ; g
£3 10001Shy (—|Cg>1|—¢"9—|Cg—c‘l|—) <{Cg> 1o—Ca<T> .
a§ = 1 / . Se recomienda evaluaciones E
=8 8;! / / / / ’f / , / /{ / "’/ / / H especiales de sostenimiento | T
elg - J, / //" / s " E en roca =
1 %ﬁmﬁpmm@ém | f,fg%ﬁpéz%ﬁ;ﬁ | [toreno competors | Tt conpotete | §
l:'_ m:r-g‘ _‘, J_, S/ I_r / _:‘r § i
F £ fof _r"r .rI / W / _,: .r' -’ Al a8 . .
% é'—é / Nivel de’ ,,' // / "/ niveide" | 2 | Nivel de | Nivel de
& g% |tensiones / /' / sy, ) _,tens:;:nes;. F: tension tension
= 10 EE / .bEIJ{} f_,f / .J.-" / f:" ;" / s 5}° = bajo i alto
w " 1
2 ‘E,‘/// f’/ // f//’f f ’r f’ ,r f /o i \\\\ \\ \ \ \\\\ \\\\\\\\ @
NPT / /ww A
= 1192 CHE NN NN NN NS N\ N \ ‘G
8 %é \\\\ \\\\\\\:\\ \\ E
@ = <—|cg>1|—@—|<:gc1k—:- \\ %{Cg>1 \09«-1 . \\ 2
o g " Y 5 \ NN \ Y \ \ o
5 °f (B \\\\\\ \\\\ \\\ \\ \\\ \ * \\‘ g
— i. oo . ] '\ o
© o0y Roca competente {sobréqggamado} _ WW@ \ \\ \\ \\ \ \fl 'ﬁ% Em
Tension—+ Tensien ——»
'/'/ Usar abaco para materiales |: R '| Usar abaco para terrenos continuos
diaclasados VAN P

Usar abaco para terrenos continuos de

rocas fragiles

Figura 77 Aplicacion recomendada de los dos abacos de sostenimiento,
para materiales diaclasados (terrenos discontinuos en bloques) (Figura 75),
y paraterrenos continuos (Figura 76).

Aplicacion de RMi para determinar las constantes en el criterio de falla Hoek-
Brown.

De acuerdo a Palmstron 1995, por medio del parametro RMi, se pueden obtener
los parametros de resistencia del criterio de falla de Hoek-Brown.

El parametro de diaclasado JP, es similar a la constante s, y se encuentran
relacionadas mediante la siguiente expresion:

JP="s (134)

Por otro lado, para el parametro my, puede ser expresado matematicamente por la
siguiente expresion:
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Para macizos rocosos no alterados
mb = ml’ *]P0'64 (135)
Para macizos rocosos alterados

m, = m; *]P0'857 (136)

5.3.1.5 Clasificacion SRC

La clasificacion SRC (Gonzélez de Vallejo 2004) se basa en la metodologia RMR;
sin embargo, considera el estado tensional del macizo rocoso, las condiciones
constructivas del tunel y los parametros obtenido del mapeo geoldgico de
afloramientos de roca (ver Figura 78):

- Resistencia de la matriz rocosa.

- Espaciado de las discontinuidades o RQD.

- Condiciones de las discontinuidades.

- Filtraciones.

- Estado tensional, definido por los siguientes factores:

o Factor de competencia. F

Oci
F.o=-<
= (137)

Dénde:

o¢=Resistencia a la compresion de la roca intacta
o,=Esfuerzo maximo vertical

o Accidentes tectonicos: se consideran cuando estén presentes en el
area fallas o accidentes tectonicos importantes.

o Factor de relajacion tensional: cociente entre la edad (en afios X 107°)
del ultimo plegamiento principal que ha afectado a la regién y el
maximo espesor de recubrimientos a lo largo de su historia geoldgica
(en metros).
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PARAMETROS DE CLASIFICACION Y SUS RANGOS

Parametro Escala de valores
RESISTENCIA |Indice de la carga de punta >8 4-8 2-4 1-2 Para esta escala tan baja se
DE LA ROCA Mpa Mpa Mpa Mpa prefietre Ig pruleba de -
resistencia ala compresion
INALTBRADA [ itondia & a compresion 5550 556-160 56160 55750 16-35™1510™ TS
uniaxial Mpa Mpa Mpa Mpa Mpa Mpa Mpa
VALORACION 20 15 7 4 2 1 0
RQD: Calidad de corazones 90%-100% 75%-90% 50%-75% 25%-50% <25%
ESPACIAMIENTO DE JUNTAS >2m 0,6-2m 0.2-0,6 m 0,2-0,06 m <0,06 m
|VALORACION 25 20 15 8 5
Superficies muy | Superficies algo Superficies algo Superficies pulidas Relleno blando >5 mm
rugosas, sin rugosas, separacién >1 {rugosas, separacion ;o relleno<s mm.

3 [DISCONTINUIDADES continuidad. mm. Paredes deroca >1lmm.Paredes de |Espaciamiento o Fisuras abiertras>5 mm
Paredes deroca {in alterada roca alterada fisuras abiertas 5 Fisuras continuas
durainalterada mm, fisuras

continuas
VALORACION 30 25 20 10 0
Cantidad de infiltracién en 10 Ninguna <10 litros/min 10-25 litros/min 25-125 >125 litros/min
AGUAS SUB- mde tanel litros/min
TERRANEAS frecuentes
4 Situacion general Seco Algo humedo Algunas filtraciones filtraciones Serios problemas de agua
VALORACION 15 10 7 4 0 l !
Factor de competencia (1) >10 10a5 5a3 <3 -—-
VALORACION 10 5 -5 -10
. . Fallas de alcance regional Tectdnica Tectdnica distensiva
Accidentes tectonicos Compresiva
5 ESTADO VALORACION -5 -2 0 i
TENSIONAL .
Factor de relajacion =200 1200280 80a 10 <10 Zona afectadas por laderas o taludes
tensional 200280 79al0 <10
VALORACION 0 -5 -8 -10 -10 -13 -15
Actividad sismica Desestimada o baja Moderada Alta
VALORACION 0 5 -10
B CLASES DE MACIZOS ROCOSOS DETERMINADOS DE LA VALORACION TOTAL
Rango de valoracion 100-81 80-61 60-41 40-21 <20
Clase N° | Il il \Y \
Descripcion Muy buena buena Regular Mala Muy Mala

Figura 78 Clasificacion SRC (Gonzalez de Vallejo 2004).

Adicionalmente el resultado obtenido de la clasificacién debe ser afectado por los
siguientes factores de correccion:

Tabla 24 Correccidon por datos de afloramientos (Gonzalez de Vallejo 2004).

Espaciado o RQD Corregir la puntuacion obtenida del Espaciado o RQD multiplicando por
THCF X WCF sin superar los 25 puntos

THCF

Fracturas de compresién = 1,30
Fracturas dc distensiéon = 0,8
Para profundidades <560 m = 1,0

WCF

Grado de meteorizaciéon IV =0,8
Grado de meteorizacion Il = 0.9
Grado de meteorizacion Iy 11=1,0

Condiciones de las discontinuidades. La puntuacién obtenida se ajusta para:

— Fracturas de compresion: (+5) puntos. sin superar la puntuacion total de 30 puntos.
— Fracturas distensién: (0) puntos.
— No aplicable para profundidades menores de 50 m.

Filtraciones. La puntuacién obtenida se corrige para el THCF:
— Fracturas de compresion: (+5) sin superar la puntuacion total de 15 puntos.
— Fracturas de distension: (0).
— No aplicable para profundidades menores de 50 m.

THCF = Factor de correccion de historia tectonica.
WCF = Factor de correccion de meteorizacion.
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Tabla 25 Correccion por Efectos constructivos (Gonzéalez de Vallejo 2004).

Durabilidad de las rocas

Rocas de alta durabilidad, o sin contenido en arcilla Puntos (0)
Rocas de baja durabilidad, o con alto contenido de arcilla Puntos (-5)
Rocas de muy baja durabilidad, o con un contenido de arcilla muy alto Puntos (-10)

Orientacién de las discontinuidades con respecto al eje del tinel

Rumbo perpendicular al eje del tinel Rumbo paralelo al eje del
Excavacion en sentido del B/to | Excavacion en contra del B/to tanel

B/to 45°-90° B/to 20°-45° | B/to 45°-90° | B/to 20°-45° | B/to 45°-90° | B/to 20°-45°

Buzamiento
0°-20°
indistinto
al rumbo

Muy

Muy favorable Favorable Regular Desfavorable | desfavorable Regular Desfavorable
Método de excavacion Puntos
Excavacion mecanizada 5
Voladuras controladas, precorte etc 0
Voladuras de mala calidad -10
Sostenimientos Puntos
Clase | 0
Clase Il (plazo instalacién de soporte)
< 10 dias 0
> 10 dias<20 dias -5
>20 dias -10
Clase lll (plazo instalacion de soporte)
< 2 dias 0
> 2 dias<5b dias -5
> 5 dias<10 dias -1
>10 dias -20
Clase IV y V (plazo instalacién de soporte)
< 8 horas 0
> 8 horas <24 horas -10
>24 horas -20
Excavaciones adyacentes Puntos
AEF <25 -10
Emboquilles y Zonas de escaso recubrimiento Puntos
PF (cociente entre el espesor del recubrimiento y la altura del tinel) <3 -10

5.3.1.6 Sistema de Clasificaciéon Chino del Macizo Rocoso por Calidad

Basica (BQ)

El sistema de clasificacion chino BQ fue desarrollado para proveer una
caracterizacion del macizo rocoso y apoyo para el disefio en ingenieria, como tal
la caracterizacion debe ser conducida de manera que la evaluacion cuantitativa y
cualitativa se combine mediante dos pasos, primero la determinacion de la calidad
basica del macizo rocoso y segundo determinar las clases de macizo de acuerdo
al requerimiento de diferentes tipos de andlisis en ingenieria. Feng, X. T., &

Hudson, J. A. (2011).
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Terminologia a emplear en el sistema de clasificacion BQ:

Rocas Estables segun la Ingenieria: Son las superficies que segun la ingenieria
sirven como soporte estructural para la fundacion o desarrollo de una
construccion.

Macizo Rocoso Estable segun la Ingenieria: Es el macizo rocoso y su area de
influencia que segun la ingenieria constituye un excelente soporte en proyectos de
construccion, de contencion y taludes.

Calidad Basica del Macizo Rocoso: es una propiedad bésica inherente en el
macizo rocoso que le proporciona estabilidad en la ingenieria. Esta definido como
una roca soélida y mas integra, o sea la roca sana.

Plano Estructural (Discontinuidad): es un plano de falla en el macizo estructural el
igual induce la factura, puede referirse a la estratificacion, a una junta, a una falla,
fragmentacion, etc. También llamado Discontinuidad.

Conteo de Juntas Volumétricas del Macizo Rocoso: Es el numero de juntas o
planos estructurales en una unidad de volumen del macizo rocoso.

indice de Resistencia a la Carga puntual: Es la fuerza puntual aplicada en una
muestra cilindrica de didmetro de 50 mm.

Tiempo de auto-soporte del Macizo rocoso: es el tiempo de espera de un macizo
rocoso propenso a la falla sin que se le cologue soporte.

Estado de esfuerzos in situ: Es el estado de esfuerzos del macizo rocoso en su
condicién natural, resultante de las fuerzas gravitacionales y tectonicas.

Tabla 26 Simbologia a emplear en el sistema de clasificacion BQ

Simbolo Significado

Y Peso Unitario de la Roca

Oci Resistencia a la Compresion Uniaxial de la Roca intacta Saturada.
ls(50) indice de Resistencia a la Carga Puntual.

Em Mdédulo de Elasticidad del Macizo Rocoso.

% Relacion de Poisson del Macizo Rocoso.

P Angulo de Friccion de un macizo rocoso o de un plano estructural.
C Cohesion de un macizo rocoso o un plano estructural.

Ky indice de Integridad de un macizo rocoso.

Jv Numero de Juntas Volumétricas del Macizo Rocoso

Ky Correccion por nivel freético.

Kz Correccion por la orientacion del plano de falla principal.

Kz Correccion Por el estado de esfuerzos iniciales.

fo Capacidad de Soporte basica de la roca de fundacion.
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Simbolo Significado
No Coeficiente de Reduccion por la influencia de la configuracion de la
roca de fundacion.
BQ indice de Calidad Basica del Macizo.
[BQ] indice Corregido de Calidad Basica del Macizo.

Determinacion de los Parametros de clasificacion para la calidad basica del

macizo.

La calidad basica del macizo rocoso se determina por medio de 2 parametros, la
solides del macizo y su integridad, ambos se obtienen por 2 métodos: Clasificacion
cualitativa e Indices Cuantitativos.

Clasificacion Cualitativa del Macizo.

La solidez de la roca puede obtenerse de manera cualitativa de acuerdo la

siguiente Tabla 27.

Tabla 27 Clasificacion Cualitativa del Macizo del sistema de clasificacion BQ

Clase

Evaluacién Cualitativa

Tipo de roca
representativa.

Roca Fuerte-
Roca Dura

Al ser martillada, se escucha
un golpe claro, rebota y no
desprende fragmentos.

Después de haber sumergido
en agua, este no muestra
signos de absorcion.

Roca sin meteorizar o
ligeramente  meteorizada,
ejemplos: Granitos, dioritas,
basaltos, andesitas, gneiss,
cuarzo, arenisca,
conglomerados con
concretos siliceos, etc.

Roca
Dura

menos

Cuando al martillar, se
escucha ligeramente claro,
rebota ligeramente, y es
posible que se desprendan
pequeiios fragmentos.

Después de haber sumergido
en agua, se nota una ligera
absorcion.

Roca débilmente ylo
ligeramente  meteorizada,
ejemplos: Toba soldada,
dolomita, marmol, pizarra,
caliza, arenisca con
cementos calcareos, etc.

Débil-
menos

Roca
Roca
Déhbil.

Cuando al martillar, no se
escucha nada claro, sin
rebote y desprende
fragmentos.

Después de sumergir en

Roca fuertemente
meteorizada, 0 roca menos
dura débilmente
meteorizada, ejemplos:
toba, filita, lutitas, margas,
arenisca arcillosa, limolita,
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Clase Evaluacion Cualitativa Tipo de roca
representativa.

agua, puedes rasgarla con la | etc.
ufa.
Roca Débil Cuando al martilla no se | Roca fuertemente
escucha sonidos, no rebota y | meteorizada, o roca menos
se desprenden fragmentos | fuerte meteorizada o roca
con mucha facilidad. menos blanda débilmente
meteorizada.

Después de sumergir en el
agua se puede romperla con

los dedos.

Roca muy Débil | Cuando al martilla no se | Roca totalmente
escucha sonidos, no rebota y | meteorizada o algun tipo de
se desmorona en la mano. semi-roca.

Después de sumergir en el
agua se puede amasar en
forma de esfera.

la dureza y el grado de meteorizacion de la Clasificacién cualitativa de la Solidez
del macizo pueden determinarse con la Tabla 28.

Tabla 28 Clasificacion del grado de meteorizacion del sistema de
clasificacion BQ

Grado de Meteorizacion Descripcién de laroca erosionada.

Sin Erosionar. Inalterada, Roca Fresca.

Ligeramente Erosionada | Color y realce de los minerales béasicos sin alterar,
0 Meteorizada. partes de las superficies de las juntas manchadas de
oxidos (ferrosos 0 manganesos)

Débilmente Erosionada o | Parcialmente descompuesta, color y realce de los
Meteorizada minerales ligeramente alterados, minerales
erosionados invaden las juntas.

Fuertemente Erosionada | Mayormente descompuesta, color y realce de los

0 Meteorizada. minerales ligeramente alterados, meteorizados en
minerales secundarios.

Completamente Completamente descompuesta, la mayoria de los

Meteorizada. minerales mezclados, excepto el cuarzo, convertidos
en suelos.

Para determinar la Integridad del Macizo por la Clasificacion Cualitativa se tiene la
Tabla 29:
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Tabla 29 Calificacion de la integridad del macizo rocoso del sistema de
clasificacion BQ

Descrcllrt)acllgsnpflgﬁggta“va int(grr?gr?e?(?én Tipo de Tipo de Correlacion
Clase estructurales. et Discontinuidad estructural del
. de la principal L .
Numero |Espaciamiento e caniinnidag principal. macizo.
de Planos (m)
S Muy Juntas, Estructura Integral
3] interconectada
I 1-2 >1.0 . Fracturas, 0 macro
r= 0 parcialmente e g
k= . Estratificacion. |estratificacion
interconectada
Mal
e - >1. )
S o 1-2 . interconectada Juntas
=] Muy ’ Estructura masiva o
5 8 interconectada Fracturas, denso- estratos
> £ 2-3 1.0-04 . Estratificacion. :
CEU 0 parcialmente
interconectada
Mal )
o 2-3 1.0-0.4 interconectada Estructura masiva
£ _cg Juntas fracturada o
L ' densamente
£5 Muy Fracturas, .
85 interconectada |Estratificacion estratificada,
O ® > - . ' i
3 L 23 0.4-0.2 o parcialmente(fallas menores. L\:AIZZ?(')C;O geestratos
Q interconectada delgadc;s
© Mal
> - )
K 23 0.4-0.2 interconectada . Estructural
= Tpdo tipo de Fragmentada o de
g discontinuidad Clastos
' <0.2 0 mu Parcialmente o '
>3 = -ba'a y pobremente
J interconectada
3
S )
> O
§ 2 Muchas Muy mal T_odo tipo de Sin estructura
S Fracturas interconectada |discontinuidad
T

El grado de interconexién de plano estructural principal se puede definir con la
siguiente Tabla 30
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Tabla 30 Calificacion del grado de interconexion del plano estructural
principal del sistema de clasificaciéon BQ

Grado de Interconexién Caracteristicas del Plano Estructural.

Bien interconectado Tamafio de abertura inferior a 1 mm, sin llenar

Tamafio de abertura 1 a 3 mm, son de cemento o
ferruginosas

Tamafo de abertura superior a mm, con asperas
las superficies articulares y cemento siliceos.

Parcialmente Tamano de abertura 1 a 3 mm, con cemento
interconectados calcareo-arcilloso

Tamafio de abertura superior a 3 mm, con asperas
las superficies articulares y suelo ferralitico o
cemento calcareo

Mal Interconectado de Abertura 1 a 3 mm, con superficies planas y
terrenos arcillosos o arcillosos calcareos de
cemento

Tamafo de abertura superior a 3 mm, sobre todo
llena de material arcilloso o suciedad

Muy Mal interconectado con rellenos arcillosos, posiblemente mezclado con
los residuos, el grosor de que es mas grande que
las ondulaciones de los planos de las superficies

Es posible determinar el ocs (Resistencia a la Compresion Uniaxial de la Roca
intacta Saturada) mediante la correlacién con la Clasificacion Cualitativa, con la
ayuda de la Tabla 31.

Tabla 31 Relacion entre Rc y la Solidez de la Clasificacion Cualitativa.

Rc (MPa) | >60 60-30 30-15 15-5 <5
Solidez Roca Dura | Roca No | Roca no | Roca Débil | Roca Muy
tan dura tan Débil Débil

Determinacién vy clasificacion de indices cuantitativos

indice cuantitativo de la solidez de la roca, Resistencia a la Compresion Uniaxial
de la Roca intacta Saturada (o.s) puede ser asumido, o también medirse. En el
caso cuando no se pueden obtener datos medidos, el valor puede obtenerse a
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partir de las mediciones indice de Resistencia a la Carga Puntual (Is (50),
mediante la Ecuacion:

Ocs = 22.820,50,"" (138)

Para el indice cuantitativo de integridad de la roca, el indice de Integridad del
Macizo Kv, debe obtenerse mediante mediciones, en caso contrario se puede
utilizar a la Tabla de Correlacion entre Kv y Jv de la Clasificacion Cualitativa.

Tabla 32 Correlacion entre Kv y Jv

Jv (numero | 310 10-20 20-35 >35
de juntas/m®)

Kv >0.75 0.75-0.55 0.55-0.35 0.35-0.15 0.15
Tabla 33 Relacién entre el Kv y la Integridad de la Clasificacion Cualitativa.
Kv >0.75 0.75-0.55 0.55-0.35 0.35-0.15 0.15
Integridad | Intacta Menos Menos Fracturada | Muy
del Macizo Intacta Fracturada Fracturada

Clasificacion del Macizo Rocoso por Calidad Basica.

Determinacion de la Clase.
La clase del Macizo rocoso por Calidad Basica, puede ser determinada a través de

una combinacion de caracteristicas cualitativas y el indice de Calidad Basica del
Macizo (BQ), de acuerdo a la Tabla 34.

Tabla 34 Clasificacion de la Calidad Basica del Macizo Rocoso.

Clase de indice
Calidad Caracteristicas Cualitativas del Macizo (BQ)
Basica.
I Roca Dura, Roca intacta >550
I Roca Dura, Roca menos intacta. 550-451
Roca no tan dura, Roca Intacta.
Roca Dura, Roca menos Fracturada.
Roca no tan dura o una mezcla de estratos de rocas
[l L ) 450-351
duras con débiles, Roca menos intacta.
Roca no tan Blanca, roca intacta.
Roca dura, Roca fracturada.
v Roca no tan dura, Roca menos fracturada tirando 350-251
hacia roca fracturada.
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Clase de
Calidad Caracteristicas Cualitativas del Macizo
Basica.

indice

(BQ)

Roca no tan débil o mezcla de estratos de rocas
duras con débiles con dominio de rocas débiles,
Roca menos intacta tirando a roca menos
fracturada.

Rocas débiles, Roca intacta tirando a roca menos
intacta.

Roca no tan débil, Roca Fracturada.

Roca débil, Roca menos fracturada tendiendo a
\Y roca fracturada. <250
Todos los tipos de rocas muy débiles con todos los
tipos de roca muy fracturadas.

En el caso de incompatibilidad entre la Clase de Calidad basica determinada
mediante las caracteristicas cualitativas y el indice de calidad basica (BQ), la clase
debe ser re-determinada por un andlisis de los dos enfoques, con mas llevando a
cabo mas pruebas de ser necesario.

Caracteristicas cualitativas de la calidad béasica y el indice de calidad basica

(BQ)

Las caracteristicas cualitativas de la calidad basica del macizo rocoso, puede ser
determinado por una combinacion de la solides e integridad del macizo, obtenidas
de conformidad con la Tabla 27 y Tabla 29.

El Indice de Calidad Basica (BQ), debe calcularse utilizando los parametros de Rc
en MPay Kv, en la siguiente ecuacion:

BQ = 90 + 3R, + 250K, (139)

Nota: Las siguientes restricciones se deben seguir a la hora usar la ecuacion
(139).

1. SiRc>90K, + 30, entonces R, =90 K, + 30 . Estos valores de R; y K, se
deben sustituir en la Ecuacion 133 para calcular el valor de BQ.

2. SiK,>0,04R. + 0,4 entonces K, =0,04 R; + 0,4 . Estos valores de K, y
Rc se debe sustituir en la ecuacion 133 para calcular el valor de BQ.
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Clasificaciéon de un Macizo Rocoso seqUn la ingenieria.

La clase de calidad béasica del macizo, puede ser determinada de conformidad con
lo establecido en la Tabla 34, lo cual puede utilizarse como la clasificaciéon de un
macizo rocoso para ingenieria de manera preliminar.

Sin embargo, para hacer la clasificacion detallada del macizo, deben ser tomados
en consideracion los siguientes parametros de correccion. Dependiendo de las
caracteristicas de los distintos macizos rocosos, estos son: el estado de las aguas
subterraneas, el estado inicial de los esfuerzos, la orientacion relativa del proyecto
con respecto al plano principal o los cruces con el plano de falla méas débil.

Cuando no se dispone de datos, el estado inicial de esfuerzos en el macizo, puede
ser evaluado de acuerdo con el espesor de la cobertura/profundidad de
excavacion, la topografia y morfologia geoldgica, la historia de los movimientos
tectonicos, los principales lineamientos y fenbmenos especiales que se producen
durante las excavaciones, como el estallido de roca, etc., tal como se explica mas
adelante.

La influencia de los siguientes factores sobre la clase del macizo deben ser
considerados, si estos factores afectan de manera significativa la estabilidad del
macizo: Expansividad y solubilidad del macizo rocoso, y la existencia de grandes
planos estructurales débiles con un alto grado de continuidad en el volumen de la
roca.

En la clasificacién preliminar del macizo, los pardmetros fisicos y mecénicos del
macizo pueden ser adoptados de conformidad con lo establecido en la Tabla 38.
Los valores maximos de resistencia al esfuerzo cortante de los planos de
discontinuidad podran ser adoptados segun la solidez y el grado de interconexiéon
de acuerdo con la Tabla 39.

Clasificacion segun la Ingenieria.

Durante la clasificacion detallada del macizo y si se presentan uno o mas de los
casos que figuran a continuacién, se debe corregir el indice de calidad Basico del
macizo rocoso (BQ) y la clase de roca debe ser determinado con el valor corregido
de conformidad con la Tabla 34.

1) La existencia de agua subterranea.

2) La estabilidad del macizo rocoso es afectado por los planos estructurales
débiles, uno de los cuales es el dominante.

3) La existencia de fendmenos de altos esfuerzos iniciales, como se indica en
la Tabla 37
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Tabla 35 Capacidad de Soporte basica de laroca de fundacion.

Clase de Macizo I 1 1l v \Y

fo (MPa) >7.0 | 7.0-40 | 4.0-2.0 2.0-0.5 0.5

Tabla 36 Coeficiente de Reduccion por la influencia de la configuracion de la
roca de fundacion.

Configuracion de la | Plana Pendiente Pendiente a Escalonada.
roca base. hacia dentro hacia afuera

Pendiente de la 0-10 10-20 10-20 Escalones de
Superficie. 5m de altura.
n 1.0 0.9 0.8 0.7

Nota: En el caso en el que los planos se sumergen hacia la cuesta superficie de la roca se ha dado en llamar el "hacia
afuera" y tipo el caso opuesto es el denominado tipo "hacia adentro".

Para los proyectos de Tuneles la Clase del Macizo deberd ser comparado con
otros métodos, para determinar la clase mas aproximada y efectiva del macizo una
vez tengan mas claridad en las caracteristicas de la roca puede regresarse a la
Tabla 34 para determinar de nuevo la Clase del Macizo.

Una vez obtenida la Capacidad de Soporte basica de la roca de fundacion fo de la
Tabla 35, y se tenga en cuenta la configuraciébn de la roca base mediante el
coeficiente de reduccion n, obtenida de la Tabla 36, se puede corregir la
Capacidad de Soporte de las Rocas de Fundacion fr con la siguiente ecuacion:

fr =Mofo (140)

Durante la clasificacion detallada de un macizo rocoso para un talud, de acuerdo a
las diferentes alturas del talud, la correccién debe ser hecha de acuerdo a los
siguientes factores: agua subterranea, agua superficial, estado de esfuerzos inicial
combinacion espacial de planos estructurales, la relacion entre las orientaciones
de los planos estructurales y la superficie del talud.

Estableciendo los indices Kv y Jv.

indice Kuv.

Para determinar el indice de Integridad de un macizo rocoso (Kv) es necesario
medir la velocidad de onda longitudinal del macizo rocoso en diferentes puntos
representativos del macizo, asi como también hacer mediciones a muestras de
roca intacta del mismo macizo, con lo cual se puede calcular el indice con la
siguiente ecuacion:

K, = (me/vpr)z (141)
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Donde Vpnm es la velocidad de onda longitudinal del macizo rocoso y V, es la
velocidad de onda en una roca intacta del mismo macizo.

indice Jv.

Para determinar el nimero de Juntas Volumétricas del Macizo Rocoso (Jv), deben
contarse todas las discontinuidades en el macizo en todas las direcciones de las
caras excavadas, aquellas que estan separadas por mas de 1m deben contarse
como grupos separados, y las que estan cementadas (cementos siliceos, ferrosos
o calcareos) deberan excluirse.

El volumen de muestra no debera ser inferior a 2 x 5m? y el Jv podra ser
calculado con la siguiente ecuacion.

Jv =514+ 82+ ... +5Sn + Sk (142)
Donde de S; a S, son el niumero de juntas que se cruzaron en el plano

perpendicular al &rea estudiada y Sy es el nimero de juntas dentro de 1 m? del
macizo.

Evaluacion preliminar del estado de esfuerzos del macizo.

En el caso de que exista una falta de datos de pruebas in situ, se puede llevar a
cabo una evaluacion preliminar del estado de esfuerzos del macizo, se puede
hacer sobre la base de los resultados de la investigacion geolégica de los métodos
siguientes.

1. Para una zona aislada en la montafia (0 colina) con un suave relieve, la
tension vertical en el estado de esfuerzo de campo puede ser considerado
como el esfuerzo inducido por la gravedad. El esfuerzo horizontal no debe
ser mayor que el valor de y Hv/(1 - v), donde y es peso unitario de la roca
en kN/m®, H es la profundidad en metros, y v es la relacién de Poisson.

2. La direccion del esfuerzo maximo principal puede evaluarse sobre la base
de tectonica de placas. El méas reciente sistema tectonico puede ser
determinado de acuerdo a la superposicion de los eventos tecténicos, con
enfasis en la primera orden. Si el esfuerzo principal vertical es el
gravitacional, el esfuerzo principal horizontal se le puede dar un valor de
(0,8 -1,2)yH o mas

3. A una profundidad superior a 1000 m, el estado de esfuerzos tiende a ser

hidrostatico. A una profundidad superior a 1500 m, el estado de esfuerzos
puede ser tomado como hidrostatico.
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4. En la zona de cafidn, a partir de la superficie del talud y al interior de la

roca, el campo de esfuerzo se puede dividir en tres zona