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1. PRESENTACION

Esta Jornada sobre Contribucion de las obras geotécnicas en
la construccion y explotacion de las infraestructuras es la 20*
Sesion de la serie de Jornadas Técnicas que se organizan
anualmente entre la Sociedad Espanola de Mecanica del Suelo
e Ingenieria Geotécnica (SEMSIG) y la Asociacion de Empresas
de la Tecnologia del Suelo y Subsuelo (AETESS). Estas
Jornadas se desarrollan habitualmente con la colaboracion de
un organismo publico, y en esta ocasion contamos con

D. Julian Lopez Milla, Secretario General de Infraestructuras
del Ministerio de Transportes, Movilidad y Agenda Urbana.

Como en otras ocasiones para la eleccion del tema de la
Jornada se ha contado con las opiniones trasmitidas por los
asistentes a jornadas anteriores dando cabida a un sector en
el que tradicionalmente se desarrollan importantes obras
geotécnicas.

Hemos querido implicar en la jornada a todos los agentes que
intervienen en el desarrollo de los proyectos geotécnicos:
administracion, proyectistas, constructo- res y especialistas, lo
que permite obtener una vision global de los trabajos,
intentando ademas conseguir un mayor interés de todos los
sectores que participan en las obras geotécnicas.

En el programa de la jornada, hemos querido incluir una
semblanza del Profesor Antonio Soriano Pena, junto con la
exposicion de uno de sus trabajos.

Ademas, como en anos anteriores, se expondra una obra de
referencia en el sector, situada en Riad, construida en este caso
por FCC Construccion.
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1- Introduccion

Los materiales arcillosos son muy abundantes en la corteza terrestre, constituyen mas del 50% de la masa
sedimentaria del planeta y afloran en aproximadamente un tercio de la superficie emergida [1, 2]. Es por
tanto muy frecuente que constituyan el entorno geoldgico y geotécnico de muchas obras de ingenieria civil,
incluyendo la excavacion de tineles y galerias. En general las rocas arcillosas no poseen una alta resistencia
y es necesario proveer revestimientos en la mayoria de excavaciones subterraneas realizadas en estos
materiales.

En tiempos recientes, estas rocas han recibido una atencion especial porque son considerados candidatas
para proporcionar entornos geolodgicos apropiados para alojar residuos radioactivos de nivel alto e
intermedio de larga duracion. Poseen una baja permeabilidad, una alta capacidad de retencidon, un valor
econdémico escaso (si no contienen gas o petrdleo) y, a menudo, presentan una cierta capacidad de
autosellado de fracturas. Esta posibilidad ha conducido la construccion de laboratorios subterraneos a gran
profundidad excavados en materiales arcillosos. Ejemplos destacados de estos laboratorios en Europa son
el laboratorio de Mont Terri, en el noroeste de Suiza, excavado en arcilla Opalinus [3]; el laboratorio
HADES, ubicado en Bélgica, excavado en arcilla de Boom [4]; y el laboratorio de Meuse / Haute-Marne
(MHM), en el este de Francia, excavado en argilita del Callovo-Oxfordiano, COX [5].

En estos laboratorios se realizan experimentos a gran escala cuyos resultados tienen una aplicacion mas
amplia que la vinculada estrictamente al almacenamiento de residuos nucleares. En particular, se han
realizado numerosas observaciones en relacion con la respuesta de la roca a la excavacion de galerias. Estas
observaciones tienen un interés especial porque 1) las excavaciones se realizan a grandes profundidades vy,
por lo tanto, bajo elevadas tensiones que causan, en la mayoria de los casos, una respuesta significativa del
material, ii) frecuentemente las excavaciones estan intensamente instrumentadas, iii) generalmente hay una
buena (o al menos razonable) estimacion de las tensiones in situ; iv) a veces se utiliza un sostenimiento mas
débil y flexible para observar mejor la respuesta de la roca, y v) en ocasiones se realizan mediciones a largo
plazo.

Por limitaciones de tiempo y espacio, en esta ponencia se presentan Unicamente observaciones realizadas
en el laboratorio de Meuse / Haute-Marne (MHM). Informaciones y daos sobre excavaciones realizadas en
otros laboratorios subterraneos se exponen en [6]. Esta comunicacion se estructura como sigue: en primer
lugar, se describe el laboratorio subterrineo MHM, las caracteristicas de la roca arcillosa objeto de



excavacion y los trabajos de reconocimiento llevados a cabo alrededor de las galerias excavadas. A
continuacion, se examinan, durante y después de la excavacion, los efectos del sistema de tensiones in situ
y del tipo de sostenimiento. Se presta especial atencidén a la determinaciéon de la zona fracturada y al
desarrollo de los desplazamientos de la roca. Finalmente se describen brevemente analisis numéricos
avanzados destinados a simular el comportamiento de la roca frente a las excavaciones efectuadas.

2. El laboratorio subterraneo de Meuse / Haute-Marne (MHM)

El laboratorio subterraneo de Meuse / Haute-Marne (MHM) esta situado cerca de la localidad de Bure en
Francia y estd excavado en la argilita del Callovo-Oxfordian (COX), una roca que forma parte de la
formacion Jurasica de la cuenca sedimentaria de Paris. El perfil geologico de la zona del laboratorio se
presenta en la Figura 1. El estrato de COX tiene 130 metros de espesor y se encuentra entre las
profundidades de 420 y 550 m. Se puede observar en la Figura que hay una sobrepresion de agua en el
estrato de COX, lo que es una evidencia clara de su baja permeabilidad. Desde la deposicion de la capa de
argilita, ha habido muy poca actividad tectonica y los planos de sedimentacion permanecen practicamente
horizontales.
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Figura 1. Perfil geologico de la zona del laboratorio subterraneo de Meuse / Haute-Marne (MHM). La
linea roja a trazos indica la profundidad del nivel principal del laboratorio.

El laboratorio incluye las instalaciones de superficie, dos pozos (un pozo de acceso y un pozo auxiliar de
ventilacion) y un conjunto de galerias donde se realizan los experimentos, situadas en el centro del estrato
de COX, a 490 m de profundidad. La Figura 2 muestra una configuracion reciente del laboratorio. El
sistema de tensiones in situ (excluyendo el efecto de las excavaciones) también estd representado en la
Figura 2. Se pude observar que las tensiones principales horizontales no son iguales, la mayor, de 16.1
MPa, esta orientada en la direccion N155°E y la menor, de 12.4 MPa, esta orientada en la direccion N65°E.
La tension vertical es 12.7 MPa que se corresponde bien con la sobrecarga del terreno por encima del nivel
-490 m. La presion de agua en ese nivel, en zonas no afectadas por el drenaje de las galerias, es 4.7 MPa.
Es importante sefialar que, para conseguir una mejor interpretacion de los ensayos, las galerias estan
alineadas con las direcciones de las tensiones principales horizontales. Por tanto, la seccion transversal de



las excavaciones realizadas en la direccion de la tension horizontal principal mayor esta sometida a un

estado inicial de tensiones practicamente isotropo.
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Figura 2. Disposicion actual del laboratorio subterraneo de Meuse / Haute-Marne (MHM) [7]

Las principales caracteristicas de la argilita COX en el nivel -490 m son:

Composicion: Minerales arcillosos: 50-55%, Tectosilicatos: 20%, Carbonatos: 20-25%, Piritas y
oxidos de hierro: 3%

Minerales arcillosos: Interestratificado ilita/esmectita: 55%, Ilita: 30%, Caolinita y clorita: 16%
Porosidad: 18 £ 1%

Humedad: 7.2 £ 1.4%

Densidad: 2.39 g/cm’

Moédulo de Elasticidad, normal a los planos de sedimentacion: 4000 = 1470 (MPa)

Relacion entre los modulos paralelos y normales a los planos de sedimentacion: 1.2 - 2
Resistencia a compresion simple (media): 21 £ 6.8 (MPa)

Permeabilidad: 5x1072- 5x107"* m/s

Se han utilizado diversos sistemas de excavacion: martillo neumatico, rozadora y rozadora con escudo
(Figura 3). También se han ensayado distintas combinaciones de elementos de sostenimiento (hormigén
proyectado con fibras, cuiias de hormigon compresibles, cerchas deslizantes, mallas soldadas, bulones,
revestimiento de hormigon, dovelas). Algunos ejemplos de sostenimiento utilizados se ilustran en la Figura

4.



Figura 3. Métodos de excavacion de las galerias. a) Martillo neumatico, b) Rozadora, c¢) Rozadora con
escudo

Frecuentemente las excavaciones se encuentran instrumentadas, a veces intensamente. Los sistemas de
auscultacion suelen incluir medidas de convergencia, extensometros, inclindmetros y piezometros. Ademas
de efectuar levantamientos geologicos detallados de los frentes de excavacion, en el laboratorio se presta
una atencion especial a la identificacion y localizacion de fracturas, un aspecto muy relevante para
conseguir un confinamiento efectivo de los residuos nucleares [8]. Ademaés del reconocimiento del frente
y hastiales de la excavacion, se han utilizado las observaciones de los testigos de sondeos orientados y no
orientados, ensayos sismicos (medidas de velocidades ondas P y S y refraccion sismica), ensayos de
permeabilidad y overcoring de sondeos previamente inyectados con resina fluorescente. En la Figura
SFigura 6 y la Figura 6 se ilustran algunos de estos procedimientos.
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Figura 4. Distintos tipos de sostenimientos empleados en las galerias. a) hormigon proyectado y cerchas
deslizantes, b) hormigon proyectado y cuiias compresibles de hormigon, c) revestimiento de hormigon, d)
revestimiento de dovelas
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Figura 5. Procedimientos de reconocimiento de fracturas. a) Reconocimiento del hastial de la galeria,
b) observaciones de fracturas en testigos,



Figura 6. Procedimientos de reconocimiento de fracturas. a) testigo(overcoring) impregnado de resina,
b) testigo(overcoring) impregnado de resina bajo luz fluorescente [9]

3. Efecto de las tensiones in situ

El hecho de que la mayoria de galerias estan alineadas con la direccion de una de las dos tensiones
horizontales principales permite evaluar, a partir de las observaciones de campo, cual es el efecto de las
tensiones in situ sobre el comportamiento de la excavacion. Para ello se considera la excavacion de dos
galerias: GCS (paralela a la tension principal horizontal mayor) y GED (paralela a la tension principal
menor). La situacion de estas dos galerias se muestra en la Figura 2. En la comparacion, se utilizan
observaciones de las zonas fracturadas, medidas de permeabilidad y medidas de desplazamientos.

3.1. Galeria GCS (paralela a la tension principal horizontal mayor)

La galeria GCS tiene una longitud de 63.3 m y una seccioén aproximadamente circular de 5.2 m de diametro.
Se excavo mediante rozadora con avances de 1.2 m y su sostenimiento consiste en una malla soldada, una
capa de hormigon proyectado con fibras de 21 cm de espesor, incluyendo 12 cufias compresibles de
hormigon, y 12 bulones radiales (HA 25) de 3m de longitud (Figura 7). Dada su orientacion, el estado
inicial de las tensiones alrededor de una seccion transversal del tinel es practicamente isétropa.

Bulones radiales
(HA 25) L=3m

Hormigén
proyectado con:
fibras (21 cm)

Cuiias de hormigoén
compresibles

Figura 7 Esquema e imagen del revestimiento de la galeria GCS

La investigacion detallada de las fracturas alrededor de la excavacion ha permitido delimitar una zona
dafiada por la excavacion (EDZ en sus siglas en inglés) como la que se muestra en la Figura 8. Se puede
observar que en la zona mas proxima a la excavacion las fracturas son tanto de traccion como de corte
mientras que en la parte mas alejada solo hay fracturas de corte. Una de las familias de fracturas adopta una
configuracion tipo espina de pescado (herringbone) que se genera a medida que avanza el frente de
excavacion (Figura 9). Este tipo de fracturas son caracteristicas de tineles en terrenos arcillosos; se han
observado también en las excavaciones en arcilla de Boom realizadas en el laboratorio subterraneo HADES
[10].
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Figura 8. Esquema y extension de la zona dafiada por la excavacion alrededor de la galeria GCS [9]

10 cm

Figura 9. Configuracion de la familia de fracturas en espina de pescado (herringbone)

Sin embargo, lo més remarcable de la forma de la EDZ es que se extiende mucho mas en la direccion
horizontal que en la vertical. Dado que las tensiones in-situ son isoétropas en una seccion transversal, esta
asimetria es debida a la anisotropia de las propiedades mecénicas de la roca, sobre todo en lo que se refiere
a su resistencia. La configuracion de la EDZ se refleja también en las medidas de permeabilidad. La Figura
10 muestra los resultados de los ensayos de permeabilidad realizados en un sondeo horizontal y en un
sondeo vertical desde la galeria. Se pude observar como la permeabilidad aumenta 6rdenes de magnitud en
la EDZ, sobre todo en las zonas con fracturas de traccion donde su apertura es mayor. Dada la configuracion
de la EDZ, la zona de alta permeabilidad en el sondeo vertical es muy reducida.

La Figura 11 presenta las convergencias verticales y horizontales medidas en distintas secciones de la
galeria. Se pude comprobar que los movimientos horizontales son mayores que los verticales (del orden de
dos veces) a pesar de que la rigidez de la roca en direccion horizontal es mayor que en la direccion vertical.
Evidentemente la mayor extension de la EDZ en direccion horizontal ejerce un efecto dominante en este
caso. También se puede comprobar casi tres afios después de la excavacion, las convergencias contintian
aumentando debido a la fluencia de la roca.
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Figura 11. Convergencias horizontales y verticales en diversas secciones de la galeria GCS [9].

3.2. Galeria GED (paralela a la tension principal horizontal menor)

La galeria GCS tiene una longitud de 71.2 m y una seccion en herradura con un didmetro medio de 4.6 m.
Se excavd mediante martillo neumatico con avances de 1 m y su sostenimiento consiste en una malla
soldada, una capa de hormigdn proyectado con fibras de 10 cm de espesor, cerchas deslizantes cada metro
y 12 bulones radiales (HA 25) de 3m de longitud (Figura 12). En este caso, las tensiones in situ en una
seccion transversal son claramente anisotropas con la tension horizontal mayor que la vertical.



Figura 12. Seccion e imagen del sostenimiento de la galeria GED

La configuracion de la EDZ, en este caso, es totalmente distinta a la de la galeria GCS (Figura 13). Ahora,
la EDZ se extiende mucho mas en la direccion vertical que en la horizontal como consecuencia combinada
de la anisotropia de las tensiones in situ y de las propiedades de la roca. De nuevo se observa la familia de
fracturas tipo herringbone. La extension de la EDZ también se refleja en las permeabilidades medidas en

sentido horizontal y vertical (Figura 14). De nuevo, la permeabilidad aumenta notablemente en la EDZ,
sobre todo en la zona de fracturas de traccion.
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Figura 13. Esquema y extension de la zona dafiada por la excavacion alrededor de la galeria GED [9]

El diferente sistema de tensiones in situ también se manifiesta en las convergencias medidas (Figura 15).
Ahora, la convergencia vertical es mayor que la vertical y alcanza una magnitud considerable mayor que
en la galeria GCS. La razén entre convergencias verticales y horizontales alcanza valores de 8

aproximadamente. También se observan deformaciones a largo plazo al menos en las convergencias
verticales.
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Figura 15. Convergencias horizontales y verticales en diversas secciones de la galeria GED [9]

Las deformaciones medidas en distintos puntos a lo largo de un extensémetro vertical y uno horizontal
reflejan el mismo tipo de anisotropia de desplazamientos; las deformaciones verticales son un orden de
magnitud superiores (Figura 16). Es también muy interesante constatar que la distribucion de
deformaciones no corresponde en absoluto a lo que proporcionaria una solucion elastica clasica, sobre todo
cerca de la galeria. Es evidente que la presencia de fracturas condiciona el campo de deformaciones
alrededor de la galeria.

10



0.20 2.0
Im-2m
Om-1m
A —
0.15 1.6 -
S 010 c 127
© NS
2 3
§ 0.05 2m 10m £ 08
q(]_.; 2m-5m "'8 Om-1m
= . 10 m - 20 &
0 W . = 0.4
Im-2m /Sm-IOm 2m-5m
0.05 0 £ 10m-20m
— V. | T T T - | | | |
01/01/06 01/07/06 01/01/07 01/07/07 01/01/08 01/01/06 01/07/06 01/01/07 01/07/07 01/01/08
Fecha Fecha
a) b)

Figura 16. Deformaciones medidas en a) un extensometro horizontal, b) un extensometro vertical. Las
escalas de los dos graficos son distintas.

3. Efecto del sostenimiento

La galeria GER tiene 83 m de longitud y esta dividida en 5 secciones circulares (GER 1 a GER 5) para
estudiar el comportamiento de distintas formas de sostenimiento tanto deformable como rigido. Como
muestra la Figura 2, la galeria esta orientada en la direccion de la tension principal horizontal menor, es
decir que esta sujeta tensiones in situ anisoétropas en su seccion transversal. Las longitudes y didmetros, asi
como el tipo de sostenimiento de cada seccion estan recogidos en la Tabla 1. La Figura 17 muestra un perfil
longitudinal de la galeria y esquemas de los distintos sostenimientos utilizados. Ademas del sostenimiento
indicado en la Tabla 1, se colocaron en todas las secciones 12 bulones radiales de acero (HA 25) de 3 m de

longitud. Para aumentar la estabilidad del frente, también se instalaron bulones axiales de fibra de vidrio de
12 m de longitud.

La excavacion se realizd en dos etapas usando un martillo neumatico en los primeros 10 metros y una
rozadora para el resto de la galeria. Inmediatamente después de la excavacion, se coloco una delgada capa
de hormigén proyectado de unos 3 cm de espesor para impedir la caida de pequefios bloques.
Posteriormente, se instalaron los bulones y las cufias compresibles (en las secciones GER2, GER3 y GERSY)

y finalmente la capa de hormigdén proyectado de 18 cm de espesor (en dos capas sucesivas de 7y 11 cm
respectivamente).

Las medidas de convergencia en distintas secciones de la galeria GER muestran un comportamiento tipico
para su orientacion, comparable al de la galeria GED descrita anteriormente; es decir con convergencias
verticales mayores que las horizontales (Figura 18). Se puede advertir que hay bastante dispersion en las
medidas debido, en parte, a la variabilidad de la roca natural pero también a distintos tiempos de colocacion
de los clavos de convergencia. La distribucion de desplazamientos medidos con un extensémetro vertical
y uno horizontal de la seccion GER2 (revestimiento flexible con cufias compresibles) también confirma el
comportamiento esperado (Figura 19); los desplazamientos verticales son muy superiores a los horizontales
y su distribucién esta dominada por la presencia de fracturas.
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Tabla 1. Longitudes, diametros y tipos de sostenimiento utilizados en la galeria GER

Seccion  Longitud (m) Diametro (m) Sostenimiento Elementos de sostenimiento

Cerchas deslizantes y 18 cm de hormigon

GER1 11 5.7 Deformable proyectado con fibras
GER?2 204 59 Deformable 18 cm de hoi‘mlgon proy.ectado con 12
cufias compresibles
18 cm de hormig6n proyectado con 12
. cuilas compresibles
GER3 21,6 5.4 Rigid
’ 181eo Revestimiento de hormigon de 30 cm (a
los 9 meses)
18 cm de hormigon proyectado sin cufias
. compresibles
GER4 25,2 54 Rigid - .
1810 Revestimiento de hormigén de 30 cm (a
los 9 meses)
GER5 48 48 Deformable 18 cm de hoi‘mlgon proy.ectado con 12
cufias compresibles
i A
g ATt A .
i{‘ L GER1 5 | 93 SER Shil CERS EERe o
Hirfiee s & | (55 e S .55
i \‘l ——————————

Figura 17. Galeria GER. Perfil longitudinal y esquemas de tipos de revestimiento utilizados [7]
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Figura 18. Convergencias verticales y horizontales en las galerias GER y GED [7]

La Figura 20 muestra los movimientos de la roca medidos en cuatro direcciones mediante extensdmetros
con un solo anclaje colocado a 3 metros de distancia de la superficie del tunel en dos secciones distintas del
tunel GER1 y GER 4. La seccion GER1 tiene un revestimiento flexible con cerchas deslizantes mientras
que la seccion GER4 tiene un sostenimiento mas rigido sin cufias compresibles reforzado con un
revestimiento de hormigdén de 30 cm instalado 9 meses después de la excavacion. Se puede remarcar que,
a pesar de la distinta rigidez de los sostenimientos, los movimientos no son muy distintos inicialmente en
las dos secciones; inicamente la instalacion del revestimiento de hormigén de 30 cm consigue disminuir
de forma notable los movimientos diferidos de la seccion GER 4. Se puede observar también que los
mayores desplazamientos se producen bajo la solera del tunel.
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Figura 19. Distribuciones de desplazamientos en la seccion GER2 medidas con extensometro.
a) desplazamientos horizontales, b) desplazamientos verticales

Una observacion semejante resulta de la comparacion de los desplazamientos medidos en extensémetros
horizontales en las secciones GER2 y GER3 (Figura 21). Inicialmente, las dos secciones tienen el mismo
revestimiento flexible, incluyendo cufias compresibles, y desarrollan movimientos parecidos, aunque algo
mayores en la seccion GER2. Es la instalacion del revestimiento de hormigén de 30 cm de espesor en la
seccion GER3 lo que practicamente elimina los movimientos diferidos que contintan siendo significativos
en la seccion GER2.
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Figura 20. Desplazamientos de la roca en cuatro direcciones perpendiculares en las cercanias de la
excavacion. a) Seccion GERI1, b) Seccion GER 4
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Figura 21. Desplazamientos medidos en un extensometro horizontal. a) Seccion GER2, b) Seccion GER3.

4. Analisis

Las excavaciones realizadas en el laboratorio subterraineco MHM han sido simuladas mediante analisis
numéricos para contribuir a una mejor comprension de los mecanismos de deformacion y fractura que se
producen alrededor de las galerias. Se ha prestado especial atencion a la prediccion de la zona fracturada
(EDZ) por su posible contribucion al transporte de elementos contaminantes hacia el exterior. En esta
seccion se presenta un ejemplo de analisis destinado a reproducir el efecto de la orientacion de las galerias
sobre la configuracion de la EDZ.

En este contexto, se ha desarrollado un modelo constitutivo para representar el comportamiento hidro-
mecanico de la argilita COX [11]. El modelo se desarrolla en el marco de la elasto-viscoplasticidad y
reproduce aspectos basicos de comportamiento tales como anisotropia elastica y de resistencia, rigidizacion
no lineal antes de alcanzar la resistencia pico y posterior reblandecimiento, comportamiento no asociado,
deformaciones diferidas en el tiempo (fluencia) y dependencia de la permeabilidad de la deformacion
plastica (dafio). Un elemento basico para la modelacion de fracturas es el reblandecimiento del material y,
por tanto, su fragilidad; en el modelo se establece que la velocidad de reblandecimiento es distinta para la
cohesion que para el angulo de friccion. Como se ha indicado anteriormente, la configuracion de la EDZ
solo se puede explicar por un comportamiento anisotropo de la resistencia de la roca. En la Figura 22 se
muestra la variacion de resistencia con la orientacion de la muestra adoptada en los analisis. Se puede
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observar que la resistencia maxima corresponde a una muestra cargada paralelamente a los planos de
sedimentacion y la resistencia minima a una orientacion intermedia.

La presencia de reblandecimiento y fragilidad en al analisis plantea dificultades importantes tales como la
necesidad de reproducir la localizacion de las deformaciones en fracturas y la dependencia patologica de
los resultados respecto a la malla empleada que requieren enfoques de calculo no convencionales. Para
estos analisis se ha adoptado un sistema de integracion no local donde el comportamiento constitutivo en
un punto determinado no solo depende de las variables en ese punto sino también de los valores de las
variables en un entorno de dicho punto [12].

La configuracion y extension de la zona EDZ fracturada obtenidas en los calculos numéricos se presentan
en la Figura 23 para las dos orientaciones de las galerias. Se puede observar que se desarrollan fracturas
localizadas en los analisis y que la extension de las EDZ es practicamente idéntica a las observadas en los
dos casos. Las convergencias calculadas se muestran en la Figura 24, de nuevo para las dos orientaciones
de las galerias. Se puede comprobar que se reproduce el patron observado, mayores convergencias
horizontales cuando la galeria es paralela a la tension principal horizontal mayor y mayores convergencias
verticales cuando la galeria es paralela a la tensidon principal horizontal menor. En la Figura 24a, se han
incluido las medidas de campo de la galeria GCS para comparacion. Los parametros utilizados en los
calculos numéricos, asi como el dominio de calculo, la malla utilizada y las condiciones iniciales y de
contorno pueden examinarse en [13, 14].
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Figura 22. Variacion relativa de la resistencia con la orientacion de la muestra. Se toma como referencia
la resistencia de una muestra cargada perpendicularmente a los planos de sedimentacion
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Figura 23. Extension de la zona fracturada, EDZ. a) Galeria paralela a la tension principal horizontal
mayor, b) Galeria paralela a la tension principal horizontal menor
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Figura 24. Convergencias verticales y horizontales calculadas. a) Galeria paralela a la tension principal
horizontal mayor (se han incluido las observaciones de la galeria GCS), b) Galeria paralela a la tension
principal horizontal menor

El analisis se ha efectuado en condiciones hidromecanicas acopladas lo que permite calcular de forma
consistente la generacion de presiones de agua por la excavacion y su evolucion subsiguiente. Se ha
obtenido una buena correspondencia entre las presiones de agua medidas y calculadas alrededor de la
galeria a GCS para distintos tiempos después de la excavacion (Figura 25). Esta concordancia solo se
consigue si se varia la permeabilidad con las deformaciones irreversibles (plasticas) del material. Como
muestra la Figura 26, esta hipotesis conduce a un flujo de agua concentrado en las discontinuidades.
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Figura 25. Presiones de agua calculadas y medidas [15] alrededor de la galeria GCS en direccion
horizontal para distintos tiempos después de la excavacion
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Figura 26. Vectores de flujo de agua calculados alrededor de la galeria GCS, 100 dias después de la
excavacion

5. Comentarios finales

Las observaciones de campo realizadas en el laboratorio subterraneo de Meuse / Haute-Marne han
permitido estudiar en detalle el efecto de excavaciones a gran profundidad sobre una roca arcillosa y los
mecanismos de comportamiento subyacentes. En esta ponencia se han examinado los efectos de las
tensiones in situ y del tipo de revestimiento. Se ha comprobado que el sistema de tensiones in situ controlan
de forma significativa la configuracion y extension de la zona fracturada alrededor de las galerias, que a su
vez gobiernan el campo de desplazamientos que se producen en la roca cerca de la excavacion. También se
ha concluido que las observaciones de campo solo se explican si el comportamiento de la roca es anisétropo.
Analisis numéricos con un modelo constitutivo apropiado y una formulacion no local obtienen una buena
representacion de las observaciones de campo. Es de destacar que se consigue simular el desarrollo de
fracturas y reproducir la dependencia de la configuracion y tamafio de la zona fracturada (EDZ) del sistema
de tensiones sin situ correspondiente a cada orientacion de la galeria.
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1- Introduccion

Con una poblacion actual de aproximadamente 164 millones de personas, en una superficie de 147.570 km2,
Bangladesh es uno de los paises mas densamente poblados del mundo, ademas de ser el octavo pais con
mayor nimero de habitantes (Figura 1).

En la actualidad, con una edad media de solo 26 afios, el pais tiene una poblacidn relativamente joven, y su
economia ha venido creciendo, en los Gltimos afios, con tasas del orden del 5-7% anual solo interrumpidas
por efecto de la pandemia de Covid-19.

Dhaka, capital de Bangladesh, ya es la cuarta ciudad méas poblada del mundo y se espera que su poblacion
aumente, desde algo menos de 20 millones de personas en 2021, a méas de 27 millones en 2030.
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Este rapido crecimiento urbano y demografico, que no ha ido acompariado de adecuadas infraestructuras
de transporte, estd provocando una creciente congestion del trafico con la consiguiente pérdida de
productividad, y aumento de problemas sanitarios y medioambientales.

Para mitigar la congestién del tréfico en la ciudad y mejorar la movilidad, el Gobierno de Bangladesh
(GOB) promueve un sistema de transporte masivo que comprende 5 lineas de ferrocarril de transito rapido
masivo (MRT) y dos lineas de transito rapido en autobus (BRT).

La primera linea de metro (linea 6 de MRT) est4 actualmente en construccidn, mientras que las dos
siguientes, lineas 1y 5, estan en fase de planificacion y disefio, estando también estan en marcha las obras
de las lineas de BRT. Estos programas de transporte masivo se complementaran con un desarrollo de nuevas
carreteras y autopistas que incluye numerosos, puentes y pasos elevados.

Las lineas de BRT se construiran, tanto en altura como a nivel, y dentro de los derechos de paso de las
carreteras existentes y futuras.

El sistema MRT consistira en trenes de alta capacidad que circulardn por vias elevadas (en viaducto) y
subterraneas en algunos puntos. Dada la dificultad de implantar infraestructuras de transporte en superficie,
como el BRT, y elevadas, como el MRT, debido a la escasez de espacio en las zonas densamente edificadas
de la ciudad, para satisfacer las necesidades de transporte de toda la ciudad de forma integral, y a largo
plazo, el Gobierno de Bangladesh ha decidido construir un sistema de metro subterraneo (subway), que se
conocera como el Metro de Dhaka.

El sistema de metro complementard y mejorara las capacidades de transporte proporcionadas por las rutas
propuestas de MRT y BRT, y se integrara con estos sistemas para conseguir la maxima conectividad con
la ciudad de Dhaka y su area metropolitana optimizando los usos del suelo y contribuyendo al crecimiento
de la ciudad de forma econémica y medioambientalmente sostenibles.

Para ello, en agosto de 2018 el GOB design6 a TYPSA, en asociacién con PADECO, BCL Associates Ltd.,
BETS, y KS Consultants, para proporcionar "Servicios de consultoria para llevar a cabo el estudio de
viabilidad y el disefio preliminar para la construccion del metro de Dhaka, Bangladesh™.

El alcance original del estudio ha evolucionado desde una red compuesta por 4 lineas, con una longitud
total de aproximadamente 90 km, hasta una red de unos 250 km, distribuida en un total de 11 lineas de
metro y siete &reas destinadas a talleres y cocheras.

El adecuado uso del espacio subterraneo en la ciudad exige la identificacion de los aspectos que pueden
condicionar el desarrollo de esta infraestructura, y la basqueda de las soluciones constructivas adecuadas
para disponer de una red de transporte subterraneo de gran capacidad, que sea viable, eficiente y sostenible.

Sin embargo, las particulares condiciones naturales, sociales y econdmicas de la ciudad de Dhaka
constituyen un enorme desafio para el desarrollo de un proyecto de esta naturaleza entre los que los aspectos
climéticos, geotécnicos, hidraulicos y constructivos ocupan un lugar predominante a los que el estudio en
curso trata de dar la respuesta mas adecuada.

2. La ciudad de Dhaka

Dhaka es la capital y el centro administrativo, comercial, cultural y mercantil de Bangladesh. Desde que
Dhaka se convirtié en la capital del pais en 1971, varios factores socioeconémicos, como la creciente
presion demogréfica y los problemas de seguridad en las zonas rurales, asi como las frecuentes catastrofes
naturales, han provocado una afluencia de personas que buscan seguridad y oportunidades econdémicas en
Dhaka, cuya poblacién paso, de poco méas de un millén de habitantes en 1971, a méas de 10 millones en
2001. Con una poblacién actual de casi 20 millones de habitantes y un rdpido ritmo de crecimiento, se
espera que la region metropolitana de Dhaka cuente con unos 27 millones de habitantes en 2030.



Si ademas se considera el &rea metropolitana, se estima que la poblacién de los seis distritos que rodean la
ciudad (Dhaka, Gazipur, Manikganj, Munshiganj, Narayanganj y Narsinghdi) alcanzara los 36 millones de
habitantes en 2024.

Dhaka produce mas de un tercio del PIB total de Bangladesh y alberga aproximadamente un tercio de la
poblacion urbana nacional. Dhaka es la region mas industrializada del pais, que alberga el mayor nimero
de fébricas de prendas de vestir, y géneros de punto, que generan la mayor parte de los ingresos del pais.

Geograficamente, al igual que la mayor parte de Bangladesh, la mayor parte de la region metropolitana de
Dhaka se compone de llanuras aluviales del Delta del Ganges relativamente planas y bajas, y, como tal,
esta sujeta a severas inundaciones anuales debidas a las fuertes lluvias monzdnicas, a las mareas o a las
crecidas fluviales debidas al deshielo de la nieve en el Himalaya.

Con una cota media de +6 sobre el nivel del mar, solo la propia ciudad de Dhaka est4 situada en un terreno
ligeramente més elevado, entre los afluentes del rio Meghna, Balu y Turag, y esta relativamente libre de
inundaciones. Pero el entorno sufre amplias inundaciones durante una buena parte del afio lo que limita la
expansion perimetral de las zonas ocupadas por la poblacién. Esta circunstancia explica una de las
concentraciones humanas de mayor densidad del mundo, con una poblacién de mas de 44500 hab/km?.,

Se espera que las tendencias demograficas de las Gltimas décadas, que han dado lugar a un rapido
crecimiento de la poblacion, continuarén en las proximas décadas. El impacto de este rapido crecimiento
tiene importantes consecuencias en la movilidad, accesibilidad y disponibilidad de residencia, empleo,
educacion y servicios sanitarios.

El sector del transporte en Dhaka incluye varios modos de transporte motorizados y no motorizados, todos
compitiendo por el mismo espacio vial, donde el transporte no motorizado representa casi el 60% del total
de los desplazamientos (Figura 2).

' Figura 2. Una calle de Dhaka (Dhaka Tribune 2019)

Dada la diferencia de velocidad entre los modos motorizados y no motorizados, estos ultimos tienen un
impacto significativo en las operaciones de trafico de los primeros y en la capacidad de la red de carreteras.

Actualmente Dhaka es una de las pocas ciudades de tamafio comparable que carece de una red de transporte
masivo rapido, o incluso de un sistema de autobuses adecuadamente eficaz.

El deterioro de las condiciones de trafico provoca un aumento de los retrasos y un empeoramiento de la
contaminacién atmosférica, y compromete seriamente la capacidad del sector del transporte para atender



las necesidades de los habitantes de la ciudad y para mantener el crecimiento econdmico y la calidad de
vida.

La elevada proporcion de viajes que ya se realizan en Dhaka mediante el transporte publico, frente al uso
del coche privado, proporcionan una gran oportunidad para que la ciudad de Dhaka desarrolle un sistema
de transporte masivo eficiente que pueda ser viable, técnica y econémicamente.

3. Condiciones geogréficas y climéticas

Desde el punto de vista geol6gico, Bangladesh esta situado en el Delta del Ganges, dentro de la cuenca de
Bengala, cuya evolucion esta en relacion directa con la orogenia del Himalaya y los consiguientes
movimientos de elevacion. La cadena montafiosa del Himalaya y la meseta tibetana son el resultado de la
colision continental entre las placas india y euroasiatica. A partir del levantamiento del Himalaya, se originé
un vasto sistema de rios para drenar el terreno elevado, transportando un enorme volumen de sedimentos,
que estan construyendo la mayor masa terrestre deltaica del mundo.

La topografia de Dhaka es casi plana, delimitada por una muy extensa red fluvial rios. Los rios Turah'y
Buriganga son los dos mayores cursos fluviales y discurren al este y oeste respectivamente de la ciudad de
Dhaka (Figura 3).
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Figura 3. Cauces fluviales en Bangladesh y en el entorno de Dhaka (Islam S., 2015)

La elevacion de la superficie oscila entre 2 y 14 m sobre el nivel del mar, con un valor medio de 6 m.
(Figura 4)
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Figura 4. Topografia general de Bangladesh (www.topoqaphi-map.com)

Por sus condiciones hidrograficas y pluviométricas, la ciudad de Dhaka sufre inundaciones anuales en la
época del Monzon (Figura 5).
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Figura 5. Precipitacion anual media en Dhaka (TYPSA)
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Figura 6. Inundacio del Monzon (Dhaka Tribune)

Las depresiones que rodean la parte central de Dhaka se inundan periddicamente y mantienen las aguas
estancadas durante largos periodos, incluso con lluvias relativamente moderadas (Figura 6).

En algunas zonas, los diques de proteccidn construidos alrededor de la ciudad contribuyen a la obstruccion
de los cursos fluviales dificultando el retorno natural del agua hacia los cauces principales.

4. El proyecto

Tras el estudio de movilidad y transportes y teniendo en cuenta la mitigacion de los riesgos de construccion
y la capacidad de intercambio y la interoperabilidad de los MRT, los BRT vy los servicios ferroviarios, se
han definido los corredores que ofrecerian la méxima accesibilidad, capacidad y conectividad (Figura 7).

El resultado seria una red de metro de 258 kilémetros distribuida en 11 rutas cuya construccion podria
desarrollarse en los préximos 50 afios para responder a las crecientes necesidades de trafico de unos 50
millones de residentes.
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Figura 7. Esquema de planta de la red de transportes objetivo para 2070

El estudio de viabilidad actual propone desarrollar toda la red en tres fases hasta 2070 y las lineas
prioritarias, B, O, Sy T de las 11 rutas (Figura 8) se implementarian en la primera fase con el esquema
indicado en la Tabla 1.

Linea Longitud (km) Tramo Estaciones
B 19 Gabtoli-Bholabo 15
@) 29 Jhilmil - cruce de Tongi 27
S 19 Keraniganj - Sonapur 18
T 35 Jahangirnagar - Narayanganj 33
Total 102 93

Tabla 1. Prevision de la primera fase de la red de metro en 2030



Line B
Gabtoli - Purbachal Malum City

Line D
Bhawal (Keraniganj) - East Nandipara
Line G
Gabtoli - Bashundhara Riverview South
Line J
Hazaribagh - Purbachal Central
Line O ) 4 A A
Tongi Junction — Jhilmil 5 - N 1
Line P | ' : :
Sadarghat - Shah Kabir Mazar Rd.
Line S
Keraniganj — Sonapur
LineT
Narayanganj - Jahangirnagar University
FN-2050-2070
Line U 3 ; 5 3 _'E'ues
Teghoria Bazar — Bandar : : i Al - ::L:.':'::
Line V : Tk : e —
Tongi Junction - Konabari (Gazipur)
Line W

Gabtoli - Ambagan

Figura 8. Esquema de plantas de la red basica de metro e 230 y en 2070

Tras un estudio comparativo entre las dos alternativas habituales, bi-tubo o tanel Gnico, para este caso, la
tipologia considerada méas adecuada para la nueva red de metro se basa en un tanel Gnico de via doble con
9,2 m de diametro interior, (con espesor de anillo tipico de 40 cm en la mayor parte de los tramos, pudiendo
incrementarse en zonas especiales de mayor solicitacion), lo que permite minimizar tanto los costes de
construccion y de explotacion, como las afecciones potenciales al entorno (Figura 9).
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Figura 9. Seccion tipo preliminar del tinel

Por el tipo de materiales a excavar el tipo de tuneladora que se considera méas adecuado seria una TBM de
tipo multimodal o de densidad variable con capacidad de trabajar tanto en modo de presion de tierras (EPB)

como de hidroescudo (Slurry).

Dada la configuracion de la ciudad, y por la existencia de cimentaciones profundas, el trazado de las lineas

es relativamente profundo (Figura 10), al tener que situarse a la cota méas superficial posible pero
suficientemente alejado, tanto de los cauces de agua, como sobre todo de las cimentaciones existentes de
edificaciones y viaductos urbanos, ademas de salvar cruces con futuras lineas. Los trazados emergen en

rampas hacia la superficie que incorporaran los necesarios sistemas de drenaje transversal para limitar el
efecto barrera en los cauces que intercepta.

GABTOLI | OCLARTER |

| TURAG CITY

0l
e
i
| | ! N
e I i i ikl
il if | ) | Il
1 x L8] 5 | BT ETa
s i = :
i i il
" k. ‘ ) 'e
)
¥
.
% S ]
‘\-'\-\.
40 X _/
-
-~ -
)
I 40 e e e
| 70
I a0
" -
!
w30
(= T [T iC-5) Teko0 2otk lm Felon Felon =100 A ] LT ] (L] [T L5 a0 [E.5 [0 (.55

Figura 10. Perfil longitudinal de la linea B




Las estructuras subterraneas consideran posiciones del nivel de agua a cotas elevadas, en ocasiones muy
por encima de la superficie del terreno, para hipotesis de maxima inundacion, asi como contrabdvedas y
pilotes de gran diametro como elementos de soporte de las losas de cubierta, y con capacidad de colaborar
para hacer frente a los efectos de flotacion y subpresion por empuje del agua.

Dada la profundidad de las estaciones y pozos de accesos y de ventilacion, y la necesidad de prolongar el
pie de las pantallas se considera el empleo de hidrofresas, para asegurar una adecuada verticalidad y solapes
entre bataches, con capacidad de alcanzar profundidades de muros-pantalla de hasta 80 m y espesores
méaximos de 1,80 m para soportar los empujes del terreno y del agua freética.

Asimismo, se prevé la necesidad de incorporar intensos tratamientos del terreno (de lechada de cemento,
de sodio-silicato, o Jet-Grouting, segun las zonas) con distintas funciones; en particular para generacion de
pre-losas de terreno mejorado, a modo de estampidores que permitan al mismo tiempo y controlar la
deformacion de las pantallas, la estabilidad del fondo de las excavaciones, las filtraciones (o necesidades
de bombeos temporal) mitigando los efectos de subsidencia sobre las cimentaciones y elementos enterrados
en la zona de influencia de las excavaciones.
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Figura 11. Esquema de la red objetivo en 2030
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La capacidad final del sistema es de 60.000 viajeros por hora y sentido (pphpd) para 2070, para lo que, en
la etapa de disefio preliminar, se plantean distintos tipos de estacién considerado diferentes escenarios segun
la disponibilidad de espacio, el esquema funcional y demanda de viajeros (Figura 11).

Ademas de las mas frecuentes (tipos 1 a 3) se plantean las siguientes:

= Estaciones profundas tipo 4, en las que se requieren niveles adicionales debido a la mayor profundidad
del nivel de las vias (Figura 12).

= Estaciones con pozos de evacuacién adicionales, donde se requiere espacio adicional para las rutas de
evacuacion debido al mayor nimero de viajeros previsto.

= Estacion de intercambio, donde se cruzan dos lineas. Se han disefiado dos conjuntos de andenes en
diferentes niveles con comunicacién adicional entre ellos.

= Estacion terminal, en la que los elementos de comunicacion vertical estan dispuestos de forma diferente
debido a los flujos de viajeros especificos de esta estacion.

= Talleres y cocheras. (Espacios necesarios para la operacion y mantenimiento del sistema. (Figura 13)
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Figura 12. Esquemas de secciones de estaciones Tipo
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Figura 13. Esquema de las cocheras-taller (Depots)

Las estaciones y pozos se disefian considerando que, durante la fase constructiva, segin su posicion en la
ciudad, podran tener empujes de agua limitados a la situacion temporal y local que corresponda al momento
de la construccion. Pero considerando la vida Gtil y cambios potenciales, para situaciones de maxima
inundacion, o en prevision de recuperacion de los niveles de agua a cotas relativamente elevadas, las
estructuras subterraneas deberan soportar elevados empujes de terreno y agua, y, en consecuencia, muy
apreciables efectos de subpresion y de flotacion.

Para ello se consideran formas de contrab6veda, losas y elementos de lastre (rellenos en cubierta y forjados
intermedios), y/o pilas-pilote y muros-pantalla de gran capacidad, lo que supone considerar, con cierta
frecuencia, muros-pantalla de 80m de profundidad y 1,80 m de ancho, y pilas-pilote de hasta90 my 2,4 m,
de profundidad y didmetro, respectivamente.

Las excavaciones, tanto para las estaciones, pozos o rampas, como de los tineles y galerias, generaran un
considerable volumen de materiales, mas de 25 Mm?3, para la red de 90 km.

Por su naturaleza fundamentalmente arenosa, se prevé la re-utilizacion de la préactica totalidad del material
excavado en la configuracion de rellenos y terraplenes, concretamente para las areas destinadas a cocheras
y talleres, y para nuevos desarrollos urbanos en zonas actualmente inundables, previo tratamiento de
estabilizacion en los casos en los que se emplee lodo bentonitico, polimeros o espumas para
acondicionamiento del terreno durante su excavacion.

5. Caracteristicas geoldgicas, geotécnicas e hidrogeologicas

Geologia

Bangladesh se encuentra sobre el mayor delta aluvial de la tierra -Ganges — Brahmaputra -Meghna- (GBM
Delta Complex), situado en la Cuenca de Bengala. Su evolucién transcurre paralela a la de la cordillera del
Himalaya, a partir de la cual, un complejo sistema de rios ha depositado, a lo largo de la evolucion geoldgica
de la zona, un enorme volumen de sedimentos fluvio-deltaicos.

Bangladesh, por tanto, se asienta sobre materiales de composicion fundamentalmente granular a excepcion
de zonas con presencia de suelos arcillosos, de mucha menor entidad (Figural4).
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Figura 14. Perfiles geoldgicos tipo Norte-Sur (Geological Survey of Bangladesh)

Durante el desarrollo urbano se ha llevado a cabo un importante proceso de relleno de los canales y
depresiones con el fin de construir nuevas areas de ocupacion y de viales. Este proceso es mas frecuente en
las nuevas zonas de expansion de la ciudad a lo largo de las llanuras de inundacion que contornean la ciudad
de Dhaka.

Estos rellenos se pueden componer de mezclas heterogéneas de materiales muy diferente procedencia,
como excavaciones en arcillas de Madhupur, suelos de los depositos holocenos, y materiales residuales de
la construccion.

Bajo los rellenos antrdpicos erraticos, propios de la actividad humana y del desarrollo urbano de la ciudad,
las formaciones geotécnicas identificadas son las siguientes:

Holoceno (HS y HD)

Los depdsitos del Holoceno, la unidad geol6gica mas reciente, constituyen la formacion Basabo desde el
punto de vista estratigrafico, y estan compuestos por sedimentos fluviales y mareales recientes.

Los sedimentos Holocenos recientes rodean la terraza formada por la formacion Madhupur y son en general
depositos granulares de granulometria variable en funcion de su origen y transporte.

Se trata de sedimentos fluviales y de marea recientes, localizados, en las margenes oriental, meridional y
occidental de Dhaka (llanuras aluviales de inundacion), asi como en diques naturales, barras puntuales,
barras laterales, depresiones de humedales pantanosos o cenagosos, canales abandonados, barrancos
erosionados y valles incisos de la superficie de la Terraza Madhupur

Cerca de la llanura de inundacion del rio Buriganga, los espesores oscilan entre 12 m y mas de 70 m, en el
resto de la zona investigada de Dhaka el espesor esta entre 7 my 24 m.

Se han considerado dos unidades: Holoceno flojo o blando (H-S), con golpeos tipicos de SPT menores de
10, y Holoceno Denso (H-D). (Figura 15)



La unidad blanda del Holoceno consiste, generalmente en limo arcilloso de color gris a gris oscuro, de
consistencia muy blanda a rigida, con restos de arena o algo de arena fina, y en ocasiones con contenido
organico. En ocasiones, a poca profundidad, se presenta como arcilla limosa de color gris rojizo,
ligeramente oxidada.

La unidad densa del Holoceno consiste en arena fina a media, gris, densa a muy densa, con limo, o arena
fina gris oscura con restos de limo y arena fina a media gris clara. A veces son frecuentes las capas
intercaladas de color gris a gris oscuro, duro, limo arenoso o arcilla limosa con arena fina.

Figura 15. Suelos del Holoceno finos y arenosos

Madhupur clay (MC)

La formacion geoldgica de la arcilla de Madhupur esta formada por sedimentos cuaternarios de edad
pleistocena. Su origen es residual, habiéndose formado por la alteracion quimica de sedimentos clasticos
con tamafio de arcilla limosa micacea a arcilla arenosa, con caolinita e illita como minerales predominantes,
de color gris amarillento, anaranjado, claro a rojo ladrillo y grisceo cuya consistencia varia desde muy
blanda a rigida (Figura 16).

Su espesor maximo es unos 25 m, siendo tipicamente de entre 7 a 12 m, contiene pequefias trazas de materia
organica, y la fraccion de arena aumenta con la profundidad, cerca del contacto con la formacion inferior
Dupi Tila sobre la que se deposita.

Figura 16. Madhupur Clay
Dupi Tila (DT-CG y DT-FG)

Por debajo de la Madhupur Clay se encuentra la formacién Dupi Tila, de edad Plio-Pleistocena, compuesta
fundamentalmente por arenas limosas medias a gruesas, de granulometria creciente en profundidad, muy

densas y con intercalaciones arcillosas.

Es la unidad maés antigua en la zona de la ciudad de Dhaka, con una edad comprendida entre el Plioceno y
el Pleistoceno inferior (Terciario superior - Cuaternario superior).

Se extiende hasta la zona méas profunda de la cuenca de manera que su espesor alcanza los 2.500 ms.
El grupo geotécnico Dupi Tila comienza con una capa de arcilla limosa. Esta unidad de Dupi Tila de grano
fino consiste en arcilla limosa o limo arcilloso, gris a gris oscuro con trazas de arena fina. En ocasiones se

presenta como arcilla o limo gris-rojiza a marron rojizo. Estos lentejones limo-arcillosos se han encontrado
en los sondeos a profundidades variables, con espesores entre 2 my 40 m.
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Sobre esta capa, tras un contacto erosivo, se han depositado las arenas de Dupi Tila, conformando un gran
delta fluvial que se fue extendiendo progresivamente hacia el sur.

Se trata de arenas masivas de grano fino a medio, normalmente consolidadas, ligeramente cementadas con
oxido ferruginoso y enlaces arcillosos. Se trata de una arena de color marrén amarillento a marron rojizo,
masiva a laminada, con bastante limo y trazas de arcilla. Se han observado gravas siliceas redondeadas,
pero son muy escasas (Figura 17). En ocasiones la arena es de color marron griséceo a gris, normalmente
cuando se encuentra debajo de capas gruesas de arcilla.

Figura 17. Dupi Tila

Geomorfologia

Desde el punto de vista geomorfoldgico la terraza de Madhupur representa la zona mas alta de Dhaka y
esta rodeada por extensas llanuras de inundacion (flood plains) desarrolladas por los principales rios (Figura
18). Estas llanuras aluviales son muy planas, ocupan las zonas bajas y estan rellenas de los suelos blandos
del Holoceno.

La Terraza de Madhupur estd muy diseccionada por numerosos valles que corresponden a diferentes
morfologias fluviales: canales fluviales abandonados, barrancos, pantanos, antiguos diques, motas y barras
de canal. Ademas de ser formas erosivas, muchas de ellas también representan una variedad de tipos de
suelo del Holoceno.

Desde el punto de vista geomorfolégico, las areas de la Illanura de inundacion son propensas a eventos
anuales y excepcionales de inundacién repentina, principalmente relacionados con las lluvias monzénicas.
En funcion de su elevacion respecto al nivel del mar, se pueden diferenciar tres tipos de zonas potenciales
a la inundacion:

¢ Anualmente inundadas, que corresponden a zonas muy bajas que se inundan cada afio (llanura de
inundacion y terrenos pantanosos).

¢ Inundadas excepcionalmente, correspondientes también a zonas bajas, pero con mas elevacion, que
solo se inundan durante las crecidas estacionales (llanuras de inundacion y barrancos que
diseccionan la terraza de Madhupur).

e Zonas no inundables, correspondientes a zonas elevadas de la Terraza Madhupur.
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Figura 18. Mapas fisiograficos y elevaciones en Bangladesh (Geological Survey of Bangladesh, 1990)

Hidrogeologia

En entorno de la ciudad de Dhaka esté situado en un paquete de sedimentos de mas de 2000 m de espesor
con edades comprendidas entre el Mioceno (Terciario) y el Holoceno (Cuaternario), que corresponden a la
parte mas superficial de los depositos del Complejo Delta GBM.

La tasa de sedimentacion y el hundimiento no fueron uniformes durante el Cuaternario. Asi, pueden
encontrarse sedimentos de litologias y edad geologica muy diferentes a profundidades similares.

Los sistemas acuiferos desde el punto de vista geoldgico son los siguientes:

e Acuifero Plio-Pleistoceno: estd formado por materiales granulares situados bajo la formacion
Madhupur Clay. Se compone de arena de color marrén a gris, de media a gruesa, con algunos lechos
de guijarros intercalados en algunos lugares. Proporciona toda el agua para la ciudad de Dhaka y
no est4 contaminada por arsénico. Este acuifero corresponde a las arenas de Dupi Tila.

e Acuifero del Pleistoceno tardio-Holoceno temprano: Este acuifero es discontinuo y el agua no
esta contaminada por arsénico.

e Acuifero del Holoceno medio: Corresponde a una secuencia arenosa que se vuelve méas gruesa en
la parte superior. Varia mucho tanto vertical como horizontalmente. La mayor parte del agua de
Bangladesh se ha venido extrayendo de este acuifero y estd muy afectada por la contaminacion por
arsenico.

e Acuifero del Holoceno superior: Estos acuiferos se desarrollan en todas las zonas deltaicas y de
llanura de inundacion. Contiene varias capas de arena lenticulares apiladas e interconectadas y la
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contaminacion se propaga verticalmente de un lugar a otro. El agua también estd muy afectada por
la contaminacion por arsénico.
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Figura 19. Esquema hidrogeoldgico en Dhaka (Kai M. Hermann (2016))

Rodeada de numerosos cauces, fluviales, canales, y zonas inundables, la superficie media de la ciudad de
Dhaka esté en torno al nivel +6,0. En la mayor parte de la ciudad de Dhaka existen niveles de agua colgada
en materiales del Holoceno, sobre la arcilla de baja permeabilidad de la formacién Madhupur

La formacién Dupi Tila constituye una sucesion de acuiferos confinados y semi confinados de arenas
medias — gruesas, que se recargan lateralmente a partir de la infiltracion de los cursos de agua superficiales,
pero también del agua de lluvia, del drenaje superficial y de las filtraciones de la red de abastecimiento, y
constituye el acuifero méas importante del que se abastece la poblacion. (Figura 19).

Los materiales Holocenos constituyen un buen acuifero, pero sus aguas no son adecuadas para el consumo
humano.

La extraccion masiva de agua para el abastecimiento ha deprimido los niveles a razon de 2 — 3 m/afio hasta
alcanzar, en la actualidad, profundidades cercanas a los -80 m en algunos puntos. Este efecto a su vez esta
provocando una subsidencia generalizada en Dhaka, aunque los valores de asiento estimados son
relativamente moderados.

Con el rapido crecimiento de la poblacion de Dhaka, este descenso puede representar un grave problema
para el suministro de agua de Dhaka, que exige a corto plazo la necesidad de construir pozos més profundos.
Sin embargo, se prevé que, en el futuro, y a medio plazo, los pozos de bombeo puedan ser sustituidos por
otros sistemas de abastecimiento de agua en Dhaka, lo que permitird que el aprovechamiento del agua
subterranea se reduzca progresivamente, favoreciendo que el nivel freatico ascienda recuperando su cota
natural inicial.

En la figura 20 se muestras descensos del cono de depresion con un maximo de -70 m en el afio 2008
superado en la actualidad en algunos puntos.
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de Dupi Tila (Kai M. Hermann (2016))

Segun los datos disponibles se determina que el nivel de agua varia entre, en los corredores por los que
discurren los trazados, entre los 70 m de profundidad en el centro de Dhaka hasta una profundidad minima
de unos 20 m en las afueras de la ciudad.

En el entorno del rio Buriganga existe un nivel de agua subterranea que esta influenciado por el nivel de
agua del rio. Se ha considerado que el nivel de las aguas subterrdneas en esa zona corresponde al nivel mas
comdun del nivel de agua a la cota +2,0.

Para los andlisis el nivel freatico se establece coincidiendo con el nivel del rio Buriganga, que se encuentra

a unos 4 m de profundidad, que corresponde a la cota +2,0. Para comprobaciones a largo plazo en superficie
la cota méxima de inundacion, variable segln las zonas puede llegar a alcanzar la +8 o incluso superarla.

Tectonica y sismicidad

Situada al sur de la antefosa de Bengala, en la denominada Depresion de Dhaka, Bangladesh se encuentra
en una zona tectonicamente activa, préxima a los limites de las placas India y Euroasiéatica.

No existen evidencias de plegamientos superficiales en la ciudad, aunque el &rea central se ha elevado mas
de 5 m debido a movimientos diferenciales entre bloques.

Se han identificado al menos 6 fallas activas en Dhaka, que delimitan dos bloques elevados al Norte y Este,
y dos bloques deprimidos al Sur y Oeste.

Dhaka y alrededores se encuentran en la Zona Sismica Moderada con PGA = 0,189 (Pagani et al, 2018)
con numerosos terremotos menores que constituyen algunas fuentes sismicas con potencial para generar
terremotos de Mw=7 a 8, y relativamente cercana a los epicentros de grandes terremotos de magnitud
cercana a 9 (Figura 21).
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Figufa 21. Zonas de contacto y sismos registrados (elab

Basado en lo anterior y en las referencias técnicas habituales (AASHTO 2017), se consideran dos
escenarios:

e Escenario FEE: Las infraestructuras subterraneas deben resistir sin dafios.
e Escenario SEE: Las infraestructuras subterraneas deben ser estables, sin colapsar, pero se permite
algun dafo.

Estos escenarios se evalGan para periodos de retorno de 475y 2475 que corresponden a una probabilidad
de ocurrencia, en 50 afios, del 10% y del 2%, respectivamente. Los valores considerados se indican en la
Tabla 2.

Periodo de PGA
Escenario Retorno T PGA (Roca) (en superficie en
(afios) suelos tipo C)
FEE: Functionality Evaluation
Earthquake 475 0,18¢ 0,26 ¢g
SEE: Safety Evaluation
Earthquake 2475 0,50 g 0,50 g

Tabla 2. Valores de aceleraciones sismicas considerados
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7. Cimentaciones

Las zonas mas idoneas para la construcciéon de infraestructuras coinciden con las areas elevadas del
Madhupur, en parte porque son zonas no inundables y en parte porque las caracteristicas geotécnicas de los
materiales no son desfavorables a pesar de su naturaleza arcillosa.

En general, los edificios construidos sobre la formacion Madhupur Clay se cimentan superficialmente hasta
alturas de edificios de hasta 10 plantas. Para edificios de gran altura, o pilas de viaductos, la cimentacion
suele ser profunda, con pilotes que se empotran en la formacién Dupi Tila.

Los edificios construidos sobre formaciones Holocenas necesitan sistematicamente cimentacion profunda
a partir de una cierta altura.

Para estimar las posibles profundidades de pilotes existentes se ha realizado una intensa busqueda de
informacion a partir de la cual se han establecido correlaciones considerando distintas variables como la
situacion en la ciudad, el nimero de plantas y las formaciones geotécnicas sobre las que se cimentan.
(Figura 22)
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Figura 22. Andlisis de profundidad de pilotes (TYPSA)

A partir de informacion topogréafica y de imégenes de satélite se han desarrollado modelos digitales
incorporando algoritmos en herramientas de informacion geografica qGIS para interpretar la ciudad y los
volimenes de cimentacion para cientos de miles de edificios, lo que permite establecer zonas de resguardo
gue considera el trazado, con objeto de minimizar la afeccion potencial a las estructuras en la zona de
influencia de las excavaciones (Figura 23).
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Figura 23. Interpretacion de profundidades de cimentacion mediante qGIS (TYPSA)

8. Reconocimientos de campo y ensayos de laboratorio

Los reconocimientos comenzaron en febrero de 2019 y se han ido adaptando a los distintos trazados de la
red que se han considerado a lo largo del desarrollo del avance del estudio (Figura 24). Las dificultades
climaticas y logisticas, y el fuerte impacto en el cese de la actividad, como consecuencia de los efectos de
la pandemia COVID-19, han condicionado fuertemente el normal desarrollo de los trabajos de campo.
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Figura 24. Esquemas de columnas estratigraficas por zonas (TYPSA)
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El estudio ha contemplado, ademés de blsqueda de registros historicos disponibles, en la realizacién de:
- Calicatas
- Registros geofisicos
- Sondeos a destroza con toma de muestras alteradas (SPT) e inalteradas (Shelby y Mazier)
- Penetracién estatica mediante piezocono sismico S-CPTU

Los reconocimientos geofisicos han consistido en lo siguiente:

e 2100 m de tomografia eléctrica ERT, para medida de la resistividad, en 7 perfiles con
extendimientos de 300 m de longitud reconociendo hasta 70 m de profundidad (Figura 25).

e Refraccion sismica para el estudio de la dispersion de las ondas superficiales (Rayleigh, y
Love) generadas por fuentes de ondas provocadas (activa) o provenientes del ruido ambiental
(pasiva), a partir de la cual se obtienen las velocidades de las ondas de cizalla (Vs) (Figura 26).

0 16.560 m de Microtremor Array Method (MAM o REMI)
0 4.200 m de Multichannel Analysis of Surface Waves (MASW)
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Figura 25. Perfiles ERT. Arriba: Seccidn de la inversa de la resistividad. Abajo: Interpretacion en la
zona de Shadhargat, (GT-005)
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Figura 26. Variacién de la Vs con la profundidad MAM-MASW

Las profundidades maximas reconocidas han sido de 50 y 120 m en MASW y MAM, con mayor 0 menor
resolucion respectivamente.

Hasta la fecha se han perforado 180 sondeos con las siguientes cifras:
e Longitud perforada: 12.340 m
Tuberia de PVC instalada: 7.283 m
SPT: 6.804 muestras
Shelby: 246 muestras
Mazier: 231 muestras
Pruebas de permeabilidad: 95 unidades
Ensayos presiométricos de tipo OYO y MENARD: 149 unidades

Especialmente (til, dada la naturaleza del terreno, ha sido el empleo de tomamuestras de tipo Mazier (Figura
27). El tomamuestras Mazier es un dispositivo de doble tubo que evita el efecto negativo de la circulacion
del agua en la muestra. En el interior de este doble tubo se dispone un tubo de PVC donde se aloja la
muestra, constituyendo un sistema de triple tubo.
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Figura 27. Tomamuestras de tipo Mazier

Se han realizado pruebas de permeabilidad en todas las formaciones, pero especialmente en unidades
permeables como Dupi Tila Coarse Grained (DT-CG) y Holocene Dense (H-D).

También se han realizado ensayos de permeabilidad en laboratorio utilizando la célula triaxial y en
permeémetro.

Los sondeos se han realizado a profundidades comprendidas entre 10 y los 70 m, cubriendo practicamente
toda la profundidad de investigacion afectada por el trazado.

Se han realizado 70 pruebas S-CPTU (Figuras 28 y 29), que permiten disponer de datos de interés
geotécnico, tanto directos (velocidad de onda corte, resistencia de punta y de fuste, presién de poros, y
ensayos de disipacion) como indirectos a partir de correlaciones.

Figura 28. Diferentes formas de proporcionar reaccion al avance del cono en el terreno y golpeo para
generacion de onda de corte
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Adicionalmente, (en ocasiones sobre muestra remoldeada, dada la dificultad para obtencién de testigo
inalterado en suelos con bajo contenido de finos), se han realizado los correspondientes ensayos de
laboratorio de identificacion y estado, de resistencia y deformabilidad - edometro, corte directo, triaxiales,
UU, CU y CD, vane-test, compresién simple- y analisis quimicos de suelos y agua freéatica.

7. Caracterizacion geotécnica

Se han caracterizado las propiedades tipicas de las seis unidades geotécnicas en las que se han agrupado
suelos de similar naturaleza:

Relleno, (F)

Holoceno blando (HS)

Holoceno denso (HD)

Madhupur Clay (MD)

Dupi Tila de grano grueso (coarse grained) (DT-CG)
Dupi Tila cohesiva, de grano fino (fine grained) (DT-FG)

A lo lago de los corredores se han considerado tres zonas principales y en cada zona, dos perfiles tipo:

e Perfil 1A: Centro de Dhaka, sin material fino de Dupi Tila en la unidad gruesa de Dupi Tila.

e Perfil 1B: Centro de Dhaka, con grandes espesor de material fino de Dupi Tila sobre la unidad
gruesa de Dupi Tila.

e Perfil 2A: Cuencas del Holoceno, donde no hay material fino de Dupi Tila dentro de la unidad
gruesa de Dupi Tila.

o Perfil 2B: Cuencas del Holoceno, donde hay un gran espesor de material fino de Dupi Tila a
techo de la unidad gruesa de Dupi Tila.

e Perfil 3A: Margenes del rio Buriganga.

o Perfil 3B: Cauce del rio Buriganga.

En la figura 30, se muestran de forma esquematica, los perfiles tipo y niveles de agua considerados para
el encaje de predisefios en el estudio y proyecto preliminar.
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La superficie corresponde al nivel medio de la superficie en la ciudad de Dhaka, en torno a +6,0 y el nivel
medio del rio Buriganga es de alrededor de +2,0.

Ademas, con los datos disponibles se ha obtenido el perfil 3B, que muestra que el fondo del Buriganga esta
en torno al nivel -11,0, y considerando que el rio habria erosionado todo el material blando del Holoceno.

Los resultados obtenidos en los trabajos de campo y ensayos de laboratorio han permitido identificar las
propiedades de los suelos de Dhaka, que por su naturaleza deltaica presentan bastante homogeneidad dentro
de las naturales variaciones, tanto laterales como en profundidad.

A modo ilustrativo, en las figuras 31 a 36, se presentan algunas graficas de valores de parametros obtenidos
en distintas formaciones incluidas en el Geotechnical Interpretative Report (GIR) desarrollado como parte
de los estudios realizados hasta la fecha.
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Figura 31. Plasticidad de los suelos Holocenos y Madhupur Clay
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En cuanto a los niveles actuales de las aguas subterraneas (Figura 37) se caracterizan por los siguiente:

Un nivel de agua subterranea poco profundo (colgado) que afecta s6lo a las capas mas superficiales
(sobre la arcilla impermeable de Madhupur). Podemos suponer que este nivel se encuentra en la
superficie durante la temporada de lluvias.

Un nivel freatico profundo general que ha sido deprimido artificialmente mediante pozos de
bombeo. Su ubicacion es variable en toda la ciudad, desde una profundidad méaxima de unos 60 m
en el centro de Dhaka hasta una profundidad minima de unos 20 m en las afueras de la ciudad.

El nivel general de las aguas subterraneas se eleva hasta la cota del nivel freatico en todas las zonas
adyacentes al rio Buriganga.
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Figura 37. Niveles de agua registrados en sondeos
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Sin embargo, se prevé que, en un futuro a medio plazo, los pozos de bombeo seran sustituidos por un
sistema mejorado de suministro de agua en Dhaka, lo que permitird que el nivel freatico recupere su cota

natural.

Por lo tanto, para los analisis a largo plazo, el nivel fredtico normal podria situarse coincidiendo con el nivel
del rio Buriganga, que se encuentra a unos 4 m de profundidad (cota +2).

A modo de resumen, en la tabla 3, se indican valores tipicos o representativos de las unidades geotécnicas

identificadas:

Eormacion Artificial Holocene Holocene Madhupur Dupi Tila Dupi Tila
Fill Soft Dense clay coarse fine
SM, SP, SM ' CH

Cont. de finos [%] 2-66 (34) | 56-100(81) | 9-50(29) | 77-100(89) | 17-34 (26) | 75-100 (87)

Neo SPT 1-11 (6) 1-14 (7) 28-66 (47) | 6-18(12) | 44-100 (71) | 14-65 (40)
Densidad seca [kN/mq] 15-17 (16) | 12-16 (14) | 16-18(17) | 13-16 (15) | 14-18 (16) | 13-16 (15)
Humedad [%] 20-31(25) | 19-48(34) | 14-25(19) | 23-34(28) | 13-21(17) | 20-34 (27)
Densidad aparente [KN/m®] | 18-20(19,1) | 17-20 (18,6) | 18-21(20,2) | 17-20 (18,6) | 18-21(19,0) | 18-21(19,0)
Limite Liquido LL [%)] 37-58 (47) 32-67(50) NP 38-57 (48) NP 36-57 (46)
indice de plasticidad 1P [%] 14-35 (25) 12-38 (25) NP 17-35 (26) NP 14-33 (24)

Comp. Simple UCS [kPa] - 13-82 (47) ; 26-150 (88) | 54-69 (59) 4(61'015)7

Corte directo ¢’ [°] - 13-29 (21) 17-34 (26) 15-30 (22) 24-37 (30) 9-26 (18)

Corte directo ¢’ [kPa] - 7-29 (18) 0-9 (5) 5-27 (16) 0-14 (6) 8-25 (16)
Triaxial CU ¢’ [°] - 10-35 (24) - 15-30 (22) 25-35 (29) 15-30 (23)

Triaxial CU ¢’ [kPa] - 0-30 (20) - 10-30 (28) 0-30 (15) 0-50 (27)
Presion limite Pl [MPa] - 1,0-3,0(2,0) | 1,8-39(2,9) | 0,9-2,3(1,6) | 2,7-5,0(3,9) | 2,0-4,5(3,3)
Médulo Presiométrico [MPa] - 17-82 (49) | 30-66 (48) | 9-38(24) | 15-159 (87) | 20-140 (81)

Notas: NP: No Pléstico; Entre paréntesis se indica el valor méas representativo (para unos 30-40 m de profundidad)

Tabla 3. Rangos y valores tipicos de los suelos de Dhaka

Considerando que muchas de las propiedades varian con la profundidad, y muy en particular la rigidez, a
partir de la informacion disponible, y de los resultados obtenidos de la investigacion in situ y pruebas, los
resultados obtenidos de ensayos, y considerando valores de referencia tipicos de los suelos de Dhaka, los
pardmetros geotécnicos representativos, y los modelos constitutivos que se han considerado adecuados para
analisis geotécnico en cada unidad se resumen en la tabla 4.
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Propiedades Art!flmal Holocene | Holocene | Madhupur | Dupi Tila Dupi Tila fine
fills soft dense clay coarse
v ap [kN/m3] 19,1 18,6 20,2 18,6 19,0 19,0
Densidad
v sat [KN/m?3] 19,8 18,7 20,5 19,1 20,0 19,2
Permeabilidad (*) K (m/s) 1.0E-4 5.0E-7 1.0E-5 1.0E-8 1,0E-6 5,0E-8
Modelo Mohr- 1 oot Soil | Hs-Small | SoftSoil | HS-Small | HS-Small
Constitutivo Coulomb
Pardmetros E=20,0 Cc=0,26 | E50rer=15,7 Cc=0,21 |E50r=26,4| E50rer=19,5
Stress-strain
re|ationship n=0,30 Cs=0,03 Eurrer=47,0 Cs=0,02 Eurre=79,3 Eurres=58,4
Modelos FEM
( ) Médulo - OCR=1,2 | Go ref=104,3| OCR=2.0 |Goref=158,7| Goref=146,1
[MPa] - ; m=0,28 ; m=0,25 m=0,30
- - v0.7=1,0E-4 - v0,7=1,0E-4| v0,7=1,4E-4
Médulo de 15,0 20,0 30+1,3-z 40,0 40+1,6-z 30+1,62z
Stress-strain Young
relationship E [MPa] Parametro z = profundidad bajo la superficie (m)
(Modelos de eq.
limite)
%O?f- De 0,30 0,30 0,25 0,30 0,25 0,30
oisson
Cohesion efec. 1,0 20,0 5,0 25,0 5,0 20,0
c’[kPa]
Roz. ¢’ [°] 28,0 23,0 32,0 23,0 35,0 24,0
Parametros de  |Dilatancia ¥ [°] 0 0 2,0 0 50 0
resistencia
UCS Comp.
Simple [kPa] - 100 - 200 - 400
Res.a traccién
[kPa] 0 5,0 0 10,0 0 5,0
Interfases Rinter 0,65 0,65 0,65 0,70 0,75 0,70
Razonde OCR 1 1,1 11 2.0 15 15
sobreconsolidacion
Coef. de empuje al Ko 0,53 0,64 0,46 0,92 0,57 0,75
reposo

Tabla 4. Parametros representativos considerados en el estudio para los analisis geotécnicos
A partir de estos valores se han efectuado distintas comprobaciones, tanto empiricas como analiticas y

numéricas (Figura 38) para ajustar el trazado e identificar condiciones de especial vulnerabilidad para
incorporar tratamientos del terreno o soluciones especiales.
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Figura 38. Analisis numérico en zonas bajo cimentaciones profundas. (TYPSA)

6. Condicionantes de disefio del proyecto

Como en toda obra subterranea, y en especial en un entorno urbano muy congestionado, en suelos, existen
numerosos condicionantes a los que el disefio debe dar adecuada respuesta, considerando distintas
alternativas de trazado, los procedimientos constructivos adecuados y sus posibilidades reales de aplicacion.

En el caso del metro de Dhaka, los condicionantes generales para desarrollar la geometria del trazado y de
las estaciones se pueden agrupar en los siguientes:

= Densa e irregular trama urbana con muchos edificios de gran altura.

= Ubicacion de las estaciones y la distancia entre ellas.

= Lineas de MRT, BRT y diferentes proyectos futuros.

= Zonas edificadas / despejadas.

= Compatibilidad con las infraestructuras de transportes existentes y previstas

= Disponibilidad de materiales de construccion, capacidad de transporte y movilidad de maquinaria
y mercancias.

= Accesibilidad a las obras en zonas congestionadas.

= Movimiento de tierras: excavacion, transporte y relleno.

= Espacios disponibles y elevado precio de la vivienda.

= Recursos locales limitados: personal, maquinaria, materiales.

= Condiciones climaticas.

= Condiciones sociales y ambientales: seguridad y salud.
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= Demolicion de edificios, apertura de espacios abiertos, desvio de servicios, reasentamiento de
poblacién.

= Accesibilidad y disponibilidad de zonas de pozos de ataque, pozos permanentes y temporales
necesarios para el progreso de las obras.

= Disponibilidad de energia y suministro eléctrico para la construccién y la explotacion.

= Limitada experiencia local previa en obras subterranea y en empleo de maquinaria especializada
(Hidrofresas, TBMs...)

= Cruces bajo rios, canales, lagos, etc.

= Cruce por debajo/por encima de otras lineas de metro de Dhaka.

= Pasos elevados y autopistas existentes o en construccion.

= Protecciones arqueoldgicas.

= Lineas eléctricas aéreas.

= Otros factores técnicos (ferroviarios, hidraulicos, estructurales, etc.)

Y, en particular, desde el punto de vista geotécnico, con un fuerte impacto en el disefio:

= La naturaleza de terreno: Suelos de origen deltaico, arenosos, y arcillosos de flojos o de baja a
media compacidad, en superficie.

= Variacion de los niveles de agua subterranea y superficial en las zonas de trabajo. Temporal y a
largo plazo (Riesgos medioambientales (inundaciones))

= Empujes de terreno y agua, subpresiones, flotacion, drenajes temporales... ).

= La subsidencia regional: tectonica y depresion de niveles de agua por bombeo.

= Condiciones sismicas y potenciales riesgos de licuefaccion.

= Problemas de interferencia de los cursos de agua: efectos “barrera”.

= Necesidad de trazados profundos por cimentaciones (y lineas subterraneas) existentes.

= Limitada experiencia local previa en obras subterranea y en empleo de TBMs.

= Incertidumbre sobre los cimientos existentes y servicios enterrados.

= Posibilidad de realizar tratamientos del terreno efectivos en tineles, estaciones, pozos y terraplenes.

Muy concretamente, los aspectos que pueden generar mayor incertidumbre tienen que ver con la dificultad
de disponer de un conocimiento preciso de las condiciones reales de las cimentaciones, del estado de las
edificaciones y de sus limites de deformaciones adicionales admisibles.

Estos condicionantes, y las posibles alternativas de solucion, o de mitigacion, han sido considerados en el
desarrollo del estudio y disefio preliminar, con criterios de prudencia.

9. Desafios constructivos del proyecto

Debido a las condiciones especiales de la ciudad de Dhaka, la construccion de una mega-infraestructura
como ésta representard un enorme reto constructivo para hacerla realidad.

No cabe duda de que una construccion de infraestructuras de trasporte masivo repercute en el normal
funcionamiento normal de una ciudad (Figura 39). Pero en el caso de Dhaka estos impactos se generaran
sobre una ciudad ya muy al limite de su capacidad, que el estudio ha considerado para minimizarlos.

En todo caso hay que asumir que, durante la fase de construccion muchas de las actividades diarias de la
ciudad se veran seriamente afectadas. Por ello, la programacion de las obras debe solaparse para maximizar
la construccion simultanea del mayor nimero posible de estaciones y tlneles para que la infraestructura
pueda entrar en servicio y ser operativa en el menor tiempo posible.

A lo largo del desarrollo del estudio se han considerado diferentes condicionantes que deben ser asumidos
y superar para hacer viable un proyecto de esta magnitud y permitir su construccion.
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De acuerdo con el alcance de las diferentes fases del estudio, son muchos los aspectos que deben ser
analizados y desarrollados con el suficiente detalle que se requiera en cada caso.

Figura 39. Vista aérea de la Calle Gulshan (TYPSA, 2020)

Los retos de la construccidn deben anticiparse durante las fases previas al disefio detallado y la planificacion
para reducir las incertidumbres y afrontarlos con las estrategias necesarias que deben ser asumidas, tanto
por la propiedad, como por las empresas consultoras, constructoras y operadores del sistema.

Entre otros aspectos relevantes, los siguientes son los retos mas importantes:

Disponibilidad de fondos, contratistas y empresas de ingenieria con experiencia, maquinaria y
mano de obra.

Disponibilidad de materiales de construccion, capacidad de transporte y movilidad de maquinaria
y mercancias.

Acceso a las obras en zonas congestionadas.

Movimiento de tierras: excavacion, transporte y relleno.

Variacion de los niveles de agua subterranea y superficial en las zonas de trabajo.

Problemas de interferencia de los cursos de agua: efectos “barrera”.

Riesgos medioambientales (inundaciones).

Profundidad real de los cimientos existentes y servicios publicos.

Desvio de servicios

Demolicion de edificios y apertura de espacios abiertos.

Accesibilidad y disponibilidad de zonas de pozos de ataque, pozos permanentes y temporales
necesarios para el progreso de las obras.

Tratamientos del terreno en tuneles, estaciones, pozos y terraplenes. (Figura 40)

Disponibilidad de energia y suministro eléctrico para la construccion y la explotacion.

Correcta ejecucion del programa.
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Figura 39. Esquema de tratamientos de cimentaciones profundas (TYPSA 2021)

10. Efectos potenciales del cambio climatico y medidas de mitigacion

En prevision de que en los afios de desarrollo de esta nueva infraestructura los cambios climaticos se
sucedan con episodios extremos de incierta intensidad se han considerado medidas preventivas de
adaptacion a esos posibles efectos, entre las que cabe sefialar las siguientes:

Desgaste de la infraestructura e inoperatividad del servicio por infiltracion y entrada del agua al
sistema (Aumento de las precipitaciones —Aumento de las inundaciones y su dafo a la
infraestructura) (Aumento de los eventos de inundacion — Aumento de las inundaciones y su dafio
a la infraestructura)

Establecer las estaciones como media a un metro por encima del nivel de maxima inundacién.

Establecer las infraestructuras estratégicas (depositos de mantenimiento y cocheras) en posiciones
elevadas a 1,5 m del nivel de maxima inundacion en cada zona y en para estaciones, mas un cierto
resguardo (+1 m) de la cota de maxima inundacién. En general esa cota correspondera a la +8 por
debajo de la cual no deberia quedar el acceso a ninguna estacion.

El disefio considera unas condiciones de estanqueidad relativamente exigentes y al mismo tiempo
un sistema de aljibes y almacenamiento amplio de modo que sea posible gestionar, en casos
excepcionales, apreciables volimenes de agua a modo de estanque de tormentas frente a situaciones
excepcionales. Este aspecto redundard tanto en la seguridad de los usuarios como en la posibilidad
de gestionar eficientemente el agua de filtracion para su posible reutilizacion futura.
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e En zonas de acceso a superficie (normalmente para conexion con cocheras y talleres), se generaran
tramos en rampas con contencién en “U” que pueden recoger precipitacién directa de lluvia con
riesgo de entrada de grandes cantidades de agua a la infraestructura. Para mitigar este riesgo se
plantea el disefio de cubiertas, a dos aguas, siempre que sea posible ademés de interceptar el agua
de filtracidn con zanjas colectoras y cruces transversales a modo de by-pass para su evacuacién
temprana al exterior evitando la progresion del agua hacia los aljibes profundos y el efecto barrera.

e La consideracion de una seccion de tunel unico de via doble frente a la alternativa del bi-tubo
también favorece la posibilidad de disponer de un espacio mas amplio bajo plataforma de via para
alojar los correspondientes sistemas de drenaje, arquetas, y tubos colectores, bombas de impulsiéon,
ademads de evitar galerias de conexidn que suponen una mayor vulnerabilidad con relacién a la
estanqueidad

e El propio trazado del proyecto establecera criterios para evitar posicionar el mayor nimero de
estaciones de entrada en zonas con alta probabilidad de inundacion.

e Erosion de los suelos colindantes a las estaciones y tuneles provocando dafios en la estructura
(Aumento de lluvias extremas — Erosion del suelo y socavacion de las estructuras por las aguas
fluviales o cauces de rio).

e Establecer un recubrimiento revestimiento de un diametro metro y medio en tdneles que pasen bajo
cerca de un cruce de rio o cauce de agua; el objetivo es garantizar una infraestructura robusta frente
a la erosion de las masas de agua, dragados y errores de batimetria.

e En la actualidad, el nivel freatico en buena parte de Dhaka Central se encuentra por debajo de los
60 m de profundidad como consecuencia de los sistemas de bombeo forzado que aprovecha los
recursos acuiferos naturales para abastecimiento de agua subterrdnea con distintos usos. Sin
embargo, en prevision de que, a lo largo de la vida dtil de la infraestructura, tanto por recuperacién
y usos de otros recursos hidricos, como por posible sobrelevacion natural del nivel freatico actual
a su posicion de equilibrio, todas las estructuras subterraneas se deben disefiar para poder soportar
empujes de agua correspondientes a suelos totalmente saturados (y estructura sumergida).

e Construccion de infraestructuras estratégicas (Depositos de mantenimiento y cocheras) con
cimentaciones profundas y taludes protegidos contra la erosion.

e Enterraplenesy rampas de nueva construccion las cimentaciones de estructuras se prevén mediante
pilotes, para disponer sistemas orientados a la maxima estabilidad, y durabilidad frente a procesos
de consolidacion, erosion, y también de licuefaccion potencial en caso de eventos sismicos de
magnitud apreciable.

o El disefio de detalle debera incorporar los correspondientes ajustes para posibilitar la generacion
de “portillos” “almenado” o “sifones” para permitir el paso de agua de forma transversal al trazado,
con objeto de limitar el riesgo de generar “efecto barrera” (a modo de presa) por interceptacion de
flujos de agua naturales o artificiales actuales, tanto superficiales como profundos, en particular,
en aquellos tramos de longitud apreciable y que se construyan al amparo de muros-pantalla.

11. Resumen y conclusiones
Dhaka se sitia en un contexto de condiciones naturales, poblacionales, sociales extremas, y al mismo
tiempo se encuentra en una fase de crecimiento econdmico y poblacional creciente y sostenido, por lo que

la posibilidad de disponer de infraestructuras de transporte masivo de calidad supone una necesidad urgente
y una oportunidad para su desarrollo.
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En grandes concentraciones urbanas cuando la superficie del terreno alcanza limites de maxima ocupacion,
el uso del espacio subterraneo aparece como una oportunidad de descongestion.

En las grandes capitales que ya disponen de ellos, los sistemas metropolitanos han demostrado su eficiencia,
tanto para cumplir su funcién, como un modo de transporte masivo, con claras ventajas medioambientales
frente a otros modos de transporte, favoreciendo la movilidad de la poblacidn, y, en consecuencia, y
potenciando el desarrollo econémico y social.

Las repercusiones positivas del proyecto de metro de Dhaka no se limitaran al beneficio de reducir la
congestion del trafico. Su mayor y mas duradero legado serd su capacidad para revitalizar la ciudad, y el
pais y catalizar la regeneracion urbana y favoreciendo la calidad de la vida de la poblacion y el avance
social, como han demostrado los sistemas de metro existentes en grandes urbes.

La tecnologia actual de construccion de obras subterraneas permite abordar hoy dia desafios que hace unos
afios parecian insalvables. Pero en el caso de Dhaka, los condicionantes existentes pondran a prueba las
posibilidades reales de superar los grandes retos que este proyecto exige.

Entre los muchos elementos que mas condicionan el proyecto y la construccién, destacan con especial
relevancia en este caso, los aspectos relativos a la geotecnia, el agua en el terreno y en superficie, y una
extraordinariamente densa e intrincada trama urbana.

La enorme envergadura de este proyecto requerira una inversion muy apreciable pero también con una clara
rentabilidad social.

A lo largo del estudio en curso podran efectuarse modificaciones a lo expuesto en este documento, que
tiene caracter provisional, y no oficial. Por otra parte, en etapas posteriores del proyecto deberan ampliarse
los reconocimientos y estudios realizados hasta la fecha, que tiene un caracter preliminar, para considerar,
de forma precisa, las condiciones locales, y ajustar y modificar los parametros considerados, y adecuar el
disefio, en la medida en que resulte necesario.
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El pozo de Blackfriars y otros retos geotécnicos

Jose Flors Villaverde
Ingeniero de Caminos, Canales y Puertos / Director Técnico Tideway Central — FLO JV, Ferrovial

1- Introduccion

En el ano 2001, el Thames Tideway Strategic Study Group recibia el encargo de investigar el impacto de
las descargas de aguas residuales en el rio Tamesis de Londres con el objetivo de abordar una solucion al
problema de los desbordamientos. Después de afios de estudio, Tideway comenzd la construccion de
Thames Tideway Tunnel, un proyecto ambicioso en el corazoén de Londres para uno de los rios mas iconicos
del mundo. El nuevo plan consistia en la construccion de un tinel de 25 kilometros, que se extiende hasta
los 66 metros por debajo del rio, para la recogida, almacenamiento y conduccion de las decenas de millones
de toneladas de aguas residuales que desembocan en el rio cada afio.

Los trabajos preparatorios comenzaron en 2015 y la construccion en los tres tramos principales del tinel en
2016. Thames Tideway Tunnel evitara el vertido de aguas residuales no tratadas en el rio Tamesis y frenara
el desbordamiento que se produce actualmente en 34 puntos de la red de alcantarillado londinense. Un
trabajo que se completara previsiblemente para el afo 2024.

En el afio 2015, Ferrovial Construccion, junto con Laing O’Rourke, firmé el contrato para la construccion
del tramo central del Thames Tideway Tunnel por un importe proximo a 1500 millones de libras. Un
proyecto clave para la modernizacion de la red de alcantarillado de Londres, que debe hacer frente a las
necesidades de la creciente poblacion de la ciudad britanica.

En este articulo se pretende dar una idea de la complejidad técnica del proyecto con el foco en uno de los
8 puntos en los que el nuevo sistema intercepta los vertidos al rio Tamesis en la actualidad. En el desarrollo
del proyecto se han implementado optimizaciones lideradas por Ferrovial abarcando desde la tipologia de
soluciones estructurales hasta las técnicas constructivas utilizadas, resultando en considerables ahorros en
plazo y coste. Debido a la ubicacion de los trabajos proximos a los monumentos mas iconicos de la capital,
el disefio de las soluciones ha estado condicionado por un minucioso estudio de los posibles impactos,
asientos y movimientos creados en el entorno.

2. Necesidad del proyecto.

La gran mayoria de la ciudad de Londres cuenta con un sistema no separativo de alcantarillado que se
encarga de recoger aguas residuales junto con el agua de escorrentia. Este sistema, construido por el
ingeniero Joseph Bazalgette tras el ‘Great Stink’ que tuvo lugar en Londres en el verano de 1858, sigue
siendo la columna vertebral de la red de alcantarillado de Londres en la actualidad. El proyecto fue a su vez
uno de los grandes impulsos urbanisticos del siglo XIX en la capital del Reino Unido con el encauzamiento
del rio y reurbanizacion de las zonas colindantes. No obstante, el sistema carece de la capacidad suficiente
para satisfacer las necesidades actuales de la ciudad, ya que la poblacion se sittia en torno a los ocho
millones de habitantes frente a los cuatro para los que fue disefiado, y continuia creciendo.



A través de un sistema subterraneo de alcantarillas que aprovechaban la orografia de la ciudad, el disefio
de Bazalgette puso fin a la distribucion de aguas residuales que se extendian por toda la ciudad y dio
comienzo a la limpieza del rio Tamesis. En total, se instalaron 133 kilémetros de alcantarillas principales y
1770 mas pequenas.

Fig.1 Esquema de la solucion de Bazalgette y foto de época de los colectores con Bazalgette en primer
plano

En tiempos de tormentas severas, el sistema fue disefiado para desbordarse a través de puntos de descarga
en las orillas del rio hacia el rio Tamesis, en lugar de inundar calles y hogares. En aquella época esto podria
suceder una o dos veces al afio, en la actualidad sucede practicamente todas las semanas.
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Fig.2 Poblacion de Londres

Se estima que para 2022 habra cerca de 9,4 millones de personas viviendo en Londres y, para hacer frente
a dicho aumento, se necesitaran alrededor de 600.000 nuevas viviendas. Para poder hacer frente a esta
construccion, la red de alcantarillado necesita ser mejorada. Un promedio de 60 millones de toneladas de
aguas residuales no tratadas se vierte al rio Tamesis cada afio y, de no encontrar una solucion, seguiran
creciendo en el futuro.

2. La intervencion de Ferrovial Construccion.

El tanel del tramo central se divide en dos secciones de 7,3 metros de diametro interno, partiendo ambas en
Kirtling Street, el pozo de lanzamiento de las tuneladoras. La primera seccion consta de 5 kilometros de
longitud hasta alcanzar en el este a Carnwath Road, pozo incluido en otro contrato. La segunda es de 7,7
kilémetros hacia el oeste hasta finalizar en Chambers Wharf, también construido por otro tercero. En total,
12,7 kilometros, el proyecto mas largo de los tres lotes en los que se dividié Thames Tideway Tunnel para
su construccion, que tendra una longitud total de 25 kilémetros cuando sea completado.
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Fig.3 Trazado de los 25 Km de tiinel en Londres

Ademas del disefio y construccion del tanel principal, el contrato incluye ocho puntos de captura de las
descargas actuales, formados por pozos de entre 42 y 62 metros de profundidad y hasta 30 m de diametro,
seis tineles de conexion entre los pozos y el tunel principal, colectores entre los distinto elementos, camaras
de descarga y operacion, reurbanizacion de 8 nuevas areas publicas y equipos mecanicos, eléctricos,
telecomunicaciones y de operacion. En el esquema de la figura Sse detallan los elementos principales de
cada punto de conexion, y en la figura 6 se resume el alcance del proyecto de Ferrovial.

North Cofferdam South Cofferdam

Fig.5
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Fig.6 Representacion esquematica de los elementos del proyecto

Ademas del disefio de los elementos estructurales, arquitectonicos y de operacion, Ferrovial es responsable
de analizar y mitigar efectos en los elementos existentes. Teniendo en cuenta la particularidad del proyecto
y tratandose de un tinel que recorre el rio Tamesis en el centro de Londres, esto ha generado muchos retos
técnicos. El nimero de elementos impactados excede los 1000: todos los muros del actual cauce, edificios
tan emblematicos como Houses of Parlament, todos los puentes en el centro de Londres incluyendo el
iconico Tower Bridge, la practica totalidad de las lineas de metro cruzando el rio, ademas una gran cantidad
de servicios existentes de todo tipo al tratarse de una zona muy consolidada.

4. Retos en el diseio

El disefio del tramo central tiene un nivel de complejidad unico debido a la particularidad de la ubicacion
del proyecto, alcance de los trabajos, pliego de condiciones del contrato y el numero de afectados - corre a
cuenta de Ferrovial conseguir la aprobacion del disefio y los trabajos por parte de todas las partes implicadas
e impactadas. El disefio liderado por Ferrovial ha cubierto todas las areas, desde geotecnia, hidrogeologia,
hidraulica, disefio de estructuras, medios y técnicas de construccion, hasta estudios de impacto, trabajos
maritimos, instrumentacion y auscultacion.

A continuacion se revisan algunos de los puntos mas relevantes desde el punto de vista geotécnico
aplicables en particular al entorno del pozo en Blackfriars en el centro de Londres asi como al tnel
principal.



Encuadre geologico

La seccion central del proyecto se encuadra en la cuenca de Londres (London Basin) formada por una
conocida secuencia de formaciones geologicas debido al nimero de proyectos subterraneos realizados en
la capital.

La cuenca se formo en la parte superior del Grupo de tiza (Chalk) del Cretacico tardio. Dentro del centro
de la cuenca, la tiza esta cubierta principalmente por paleoceno, eoceno y rocas mas jovenes, aunque la tiza
también es llevada a la superficie por pliegues y fallas localizadas.

La estratigrafia encontrada durante la construccion de los pozos y del tunel se detalla en la figura 7: abarca
desde el London Clay predominante en el oeste hasta la tiza en el este, pasando por la una formacion erratica
llamada Lambeth group donde se alternan niveles arcillosos y arenosos, y las arenas finas de la Thanet
Sands.

En cuanto a la hidrogeologia, el proyecto ha lidiado con 3 acuiferos. El superior, rio Tamesis que se extiende
hasta el techo del London Clay. El intermedio, un acuifero artesiano en la formacion del Lambeth Group.
Y el inferior, en la tiza y Thanet sands, que actualmente abastece de agua potable a parte de la poblacion
de Londres

En el dibujo de bajo también se ha representado esquematicamente un sistema de fallas, relevante durante
las operaciones de las tuneladoras y en los analisis hidrogeologicos.
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El tunel principal

El tramo central construido por Ferrovial abarca casi 13 Km de tinel del total de los 25 Km del proyecto,
y un didmetro de excavacion proximo a los 9 m. Ha sido construido con dos tuneladoras EPB, Ursula y
Milliscent, trabajando por encima de los 5 bares de presion a unos 60 m de profundidad. Los ciclos de
produccion punta han estado proximos a los 30 anillos por dia, casi 60 m, con las dos tuneladoras trabajando
simultaneamente desde el pozo de lanzamiento central hacia el este y el oeste.



RING WIOTH 1800w w

- o AT A%
FING WIOTS 1800me L i
/. ELEVATION ON LEADING EDGE OF RING
@ (LEFT HAND RING SIVILAR BUT HANDED) SCALE 125
I e r—— e Hr e ——— —
S2 ' S5
e B Kt et e .

/7 SECTION 2-2
w SCALE1:25

Fig.8 Seccion tunel principal

La seccion estructural del tinel esta compuesta de un anillo universal de 350 mm de espesor y 1800 mm de
longitud formado por 8 dovelas de hormigdn prefabricado armado con fibras, y un revestimiento interno de
hormigén in situ también de hormigoén con fibras, originalmente de 300 mm de espesor y reducido a 250
mm tras el redisefio por parte de Ferrovial.



Los principales elementos desde el punto de vista técnico has sido los siguientes:

- Los anillos se han disefiado para resistir una presion externa e interna de hasta 6 bares, limitando
las filtraciones a menos de 0.1 1/m2/dia conforme a los requerimientos del contrato. La presion
interna no suele ser un condicionante en los tuneles de estos diametros usualmente construidos en
el ambito del transporte. Las juntas de EPDM se ensayaron hasta los 10 bares con un offset de 10
mm y un gap de 3 mm. En linea con la practica habitual, el disefio se basé en modelos numéricos.
La interaccion suelo estructura se analizé con un modelo de elementos finitos en PLAXIS 2D,
donde se tuvo en consideracion el efecto de las juntas radiales mediante dos alternativas, la clasica
reduccion de inercia utilizando elementos placa, o utilizando elementos volumétricos y juntas sin
capacidad a traccion. Se realizaron también estudios de sensibilidad sobre el efecto de las juntas
circunferenciales con LUSAS 3D. El resumen de resultados se presenta en la siguiente tabla:

Type of Analysis Joint opening (mm)
PLAXIS 2D continuous plate element -
s 1.13
No joints
PLAXIS 2D volume elements - Joints 1.57
LUSAS 3D shell element - No joints 2.12
LUSAS 3D shell element - Joints 1.45

LUSAS 3D shell element - Joints and

o 143
consecutive rings

Fig. 9 Modelos numéricos y anillos del tunel principal

- Reduccion del espesor del revestimiento interno de 300 mm a 250 mm. Esto ha implicado una

reduccion de volumen de hormigoén de 15.000 m3, y ademas de los ahorros en coste, ha permitido
mejorar significativamente el programa de construccion ya que el tanel es parte del camino critico
del proyecto, con ciclos proximos a las 12 horas para secciones de 12 m de longitud.
El disefio de los anillos para que fueran capaces de satisfacer las limitaciones de infiltraciones y
exfiltraciones del pliego ha permitido simplificar el dimensionamiento del revestimiento interior
que tiene como funcion principal asegurar los 120 afios de vida util requeridos en el contrato,
protegiendo los anillos de la abrasion y ataque quimico.



El dimensionamiento de la estructura se bas6 en modelos de elementos finitos en PLAXIS 2D, y a
titulo informativo se incluye en la tabla de abajo la distribucion de carga obtenida en los analisis
de sensibilidad teniendo en cuenta diferentes condiciones geotécnicas y estados de carga:

Range of shared load (%) in the secondary lining

Chalnage Lower Bound Upper Bound
7+100 1-30 1-2
114220 1-27 0-26
12+580 1-26 0-27
18+440 1-14 0-10
18+620 1-12 1-8
19+040 1-8 1-8
19+200 1-5 0-6

Fig.10 Distribucion de esfuerzos entre anillos prefabricados y revestimiento

Fig. 11 Revestimiento del tinel principal

Control del impacto en las estructuras existentes. Durante la construccion se han conseguido unas
pérdidas de volumen proximas al 0.3%, pero peso a eso han sido necesarios analisis de detalle de
gran complejidad debido a la particularidad de las estructuras (la mayoria catalogadas de interés
cultural) y la interaccion suelo estructura. Probablemente el ejemplo mas significativo ha sido el
analisis del puente Tower Bridge, uno de los iconos de Londres. En el analisis se predijo que tras
el paso de la tuneladora por el centro del vano principal habria una reduccion de la junta entre los
labios de los puentes levadizos de 9 mm pero sin impactos en la capacidad de la estructura. El
movimiento medido finalmente en el puente no excede los 4 mm.
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Fig. 13 Instrumentacion en la junta del puente levadizo del Tower Bridge

Durante la excavacion de los tuneles han sido necesarias intervenciones hiperbaricas al no haber
pozos intermedios en el trazado. Las presiones de agua esperadas superaban los 4 bares de presion,
y en Reunido Unido, por prescripcion del organismo gubernamental de seguridad y salud (Health
and Safety Executive), las intervenciones debian limitarse a 3.65 bares. Desde la oficina técnica se
coordind la reduccion el niimero de intervenciones y presion correspondiente. En primer lugar, se
identificaron ventanas a lo largo del proyecto donde tanto por las condiciones geotécnicas (presion
de agua y naturaleza impermeable del terreno) como impactos a los distintos elementos del entorno,
la presion podia reducirse a los entornos operables de 2 bares. En segundo lugar, para cada posible
ubicacion, se realizaron estudios de detalle de estabilidad del frente para fijar los intervalos dptimos
de presion a aplicar.

Fig.14 Operarios realizando una operacion hiperbarica



Por la naturaleza del proyecto, sistema de recogida de aguas, el tinel tiene conexiones en las
distintas ubicaciones de los pozos, como se detalla en la Fig. 5 y 6, a través de unos tineles de
conexion de unos 3 6 4 m de diametro y de hasta 250 m de longitud a unos 50 m de profundidad.
Las conexiones se realizan con el tinel terminado y el revestimiento interno actuando como
elemento estructural fundamental tomando las cargas asimétricas que se generan al demoler los
anillos. Se han realizado anélisis en Plaxis 3D para estudiar el impacto en la apertura de las juntas
entre anillos, fases de excavacion y esfuerzos en el revestimiento.

Fig.16 Preparacion del revestimiento y trasdos del tinel en los puntos de conexion

Otro elemento de conexion que ha requerido estudio de detalle por parte de Ferrovial ha sido el
entronque con el proyecto del oeste construido por otro contratista. Originalmente la tuneladora
deberia haber terminado su trayecto en el pozo de Carnwath para ser recuperada y extraida. Sin
embargo, debido a retrasos en el programa del otro contratista, €l pozo no estuvo listo a tiempo y
la tuneladora tuvo que abandonarse enterrada junto al pozo fuera del trazado original. El contratista
del oeste construira un tinel de unos 8 m de didmetro con hormigén proyectado que conectara el
pozo con el tunel construido por Ferrovial. El tinel terminado se relleno en la seccion del entronque
con mortero, cubriendo unos 5 m mas alla del punto de entronque (del entorno de medio diametro
del tunel) sin puntales adicionales a continuacion. El estudio de Ferrovial ayudo, ademas de validar
la operacion en términos de capacidad de la estructura, a anticipar los movimientos de tinel y
movimientos en las juntas entre anillos que podrian resultar en infiltraciones futuras requiriendo
reparacion. El estudio se realiz6 con Plaxis 3D con las etapas que se detallan a continuacion.
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Initial phase. Initial soil stress state according
to the soil mechanical model and the kO
considered

Phase5-Phase74: 1 m in advance Pilot tunnel
excavated and pilot surface spray concrete
lining is activated

Phasel-Phase2: TBM pass and MNTLB tunnel
activated

| Phase3: MINTLB backfill

Phase4: First 13 m of the SCL connection

Phase5-Phase74: Crown-invert excavation,
75 mm layer of spray concrete lining on all
excavation surfaces and Primary Lining are
activated

Phase76: Excavation of the last 2.5m of

tunnel is activated. The wells are activated

backfill
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Fig.16 Etapas de calculo del modelo para estudiar efectos del contrato Oeste, y asientos generados por la
excavacion y agotamiento del nivel freatico asociado

Obras maritimas (cofferdams)

La mayoria de los pozos se ubican en el lecho del rio Tamesis, junto a los puntos de descarga actuales. La
primera actividad que tuvo que desarrollar Ferrovial fue la construccion de los cofferdams para crear los
espacios de trabajo adecuados. El disefio de las soluciones se ha coordinado desde la oficina técnica de
Ferrovial, resolviendo los siguientes retos:

- Eficiencia de las soluciones, tanto en coste y programa como en la reduccion de posibles afecciones
a los elementos existentes. Desde el esquema original de elementos de gravedad entre recintos de
tablestacas, el concepto evolucion6 en las ubicaciones que lo permitieron a muros en voladizo
usando soluciones tipo combiwall. En el disefio de las tablestacas se han utilizado tanto modelos
de interaccion suelo-estructura (Plaxis 2d y 3D) para estudio de estabilidad y asientos en zonas
colindantes, como programas de céalculo de estructuras para el dimensionamiento de todos los
elementos estructurales. En los modelos de calculo se incluyeron los pozos y tineles debido a los
efectos que los cofferdam pueden generar, y viceversa al haber excavaciones muy proximas a los
pies de las tablestacas.

- Elrio Tamesis es uno de los rios mas transitados en Europa, y los cofferdams del proyecto estan
expuestos al impacto de buques y barcazas con desplazamientos significativos. Durante el disefio
de los cofferdams se realizaron estudios de detalle para evaluar en un caso real la energia que es
capaz de disipar una estructura temporal sin llegar a colapsar y manteniendo unos adecuados
niveles de seguridad con relacion a la capacidad estructural residual post-impacto. Esto permitid
garantizar unas condiciones de seguridad adecuadas durante la construccion del proyecto.

- Los cofferdams deben cerrase contra los muros existentes para crear los espacios estancos de
trabajo. Debido a la carrera de marea de 6 m de rio Tamesis los elementos de conexion con los
muros existentes se han disefiado para permitir movimientos relativos y reproducir la forma de los
muros de gravedad que limitan el cauce del rio en la actualidad

12



Fig. 17 Solucion de gravedad en ALBERT
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Fig.18 Vista aérea de la solucion en voladizo en BLACKFRIARS
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Fig.20 Pilotes hincados de 1800 mm de la solucion en voladizo en Blackfriars

Los pozos

Los pozos son los elementos fundamentales del esquema hidraulico y permiten la bajada controlada del
agua y disipacion de energia cubriendo desniveles por encima de los 50 m. Son estructuras que atraviesan
las terrazas del Tamesis, la arcilla del London Clay, la formacion del Lambeth y en algunas ocasiones
alcanzan las arenas del Thanet sands. Los diametros de los 8 pozos del proyecto cubren desde los 10 m de
los pozos menores en la parte oeste hasta los 30 m del pozo central en Kirtling o los 24 m de Blackfriars.
En su construccion se han utilizado técnicas distintas. La solucion maés eficiente desde el punto de vista
coste/programa y reduccion de asientos en el entorno es la solucion compuesta por pilotes secantes hasta
los 25-30 m de profundidad y hormigon proyectado hasta la base de pozo, acompafiado por agotamiento de
los niveles freaticos si la excavacion se realiza en estratos granulares o si la estabilidad del fondo de
excavacion lo requiriera. Esta es la solucion que se ha acabado adoptando durante el disefio progresivo a
iniciativa de Ferrovial, cambiando la solucion original que se basaba en el uso de pantallas profundas (hasta
los 85 m de profundidad).

La obra de Blackfriars se toma a continuacion como referencia, ya que cubre la mayoria de los retos
comunes con el resto de los pozos y al mismo tiempo muestra la complejidad de los trabajos realizados por

Ferrovial en el centro de Londres.

El pozo se encuentra en el distrito de City of London, la zona més central y consolidada histéricamente de
la ciudad, y es una de las obras que componen el proyecto mas complejas y con mayor presupuesto después
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del tunel principal, y se trata del tinico pozo que intercepta al tunel, aparte del pozo de lanzamiento de las
tuneladoras en el centro del trazado.

El sistema de contencion del terreno que permite la excavacion esta formado por pilotes secantes de 1.5 m
de diametro en los primeros 25 m de profundidad, y hormigén proyectado con una seccion de 600 mm a
continuacion. El equipo de excavacion necesario con estas técnicas es mucho mas reducido, sencillo y agil
que el propuesto en la solucidn original con pantallas, punto importante considerando que el pozo forma
parte del camino critico de todo el proyecto y la limitacion del espacio ganada al rio. El pozo tiene una losa
de fondo de 4 m de espesor para resistir las subpresiones con un didmetro interior de 24 m.

El pozo atraviesa las formaciones del Lambeth y las Thanet sands con sendos acuiferos, por lo que fue
necesario desarrollar un robusto sistema de agotamiento para permitir la excavacion, asi como evitar
inestabilidades de fondo en las finas arenas del Thanet. El cono de despresurizacion, debido a la
permeabilidad del Chalk y las Thanets, se extendia kilometros, y fueron necesarios sofisticados analisis
numéricos con MODFLOW para demostrar a los particulares con licencia de extraccion (nétese que parte
de la poblacion de Londres se abastece con agua potable del acuifero inferior de las Thanets y el Chalk)
que la capacidad de sus bombeos no se veria afectada.

Fig. 21 Resultados MODFLOW para hipotesis de sistemas de agotamiento en Victoria y Blackfriars,
puntos representando puntos de abastecimiento de agua potable impactados por la obra

Ademas del sistema de agotamiento, para minimizar asientos en el entorno y evitar inestabilidades locales
del terreno en los estratos granulares durante la excavacion y proyeccion del hormigon se consolido el
terreno mediante columnas secantes de Jet Grouting. La profundidad del tratamiento de 52 m constituy6 un
récord en Reino Unido, siendo también una de las pocas ocasiones en las que se ha alcanzado esa cota en
Europa. Para garantizar los parametros optimos de tratamiento y alcanzar los didmetros objetivo para
garantizar la continuidad del tratamiento, se realizé una prueba a escala real en el pozo de Kirtling donde
la excavacion permitid comprobar la idoneidad de distintas combinaciones de parametros. Tras la
comprobacion del diametro alcanzable y rango de tolerancias en verticalidad para el terreno en cuestion, y
fijado el hueco aceptable entre columnas por consideraciones hidraulicas y perdida de gradiente, se definio6
el intereje de disefio por métodos probabilisticos (método de Monte Carlo).

Tras la ejecucion del tratamiento se comprobd la verticalidad de las perforaciones mediante inclindmetros,
siendo solo necesarias 3 columnas adicionales para sellar posibles entradas de agua frente al total de 140
columnas.
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Summary of previous UK projects showing diameter vs depth
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Fig.22 Diametro vs profundidad de aplicaciones en Reino Unido

Fig.23 Ensayos en el pozo de Kirtling

Blackfriars: Design Approach
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Fig.24 Definicion del intereje por métodos probabilisticos

Desde el punto de vista del dimensionamiento estructural y de afeccion al entorno, se realizaron analisis
numéricos con Plaxis 3D y Lusas 3D. Las acciones del terreno y presiones de poro calculadas con Plaxis
se aplicaron a un modelo Lusas para validar las secciones de hormigon y secuencia de excavacion. Las
cargas en las secciones de hormigon son muy sensibles las fases y tiempos de excavacion, con lo que se
optimizo la secuencia de construccion maximizando la contribucion de terreno simulando la carga de los
hormigones a edades tempranas mediante el ajuste de Chang & Stille (1993).
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Uno de los puntos criticos del disefio fue la interaccion con el tiinel al tratarse de un pozo que lo. Al tratarse
del camino critico de todo el proyecto, no solo del esquema en Blackfriars, el disefio del pozo se realizo de
manera que fuera posible bien el paso de la tuneladora en vacio, o como acab6 sucediendo dada la
produccion récord de las tuneladoras, que el pozo se pudiera excavar alrededor del tinel ya construido
parcialmente - sin el revestimiento interior. Para ello el tinel se rellené con mortero cubriendo 5 anillos en
la zona de interseccion de las dos estructuras, y la excavacion del pozo se realizé con avances muy limitados
y por sectores para controlar inestabilidades del terreno ya alterado por el paso de la tuneladora.

Fig.27 Imagenes de la excavacioén del pozo en Blackfriars
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Actualmente, el pozo de Blackfriars ya estd completamente excavado, con la losa de fondo y muros de
compartimentacion y descarga hidraulica completos, y el revestimiento interior se extiende hasta la mitad de la altura.
El pozo y el resto de los elementos que componen el punto de conexioén se completaran antes de 2024 para poder
comenzar el periodo de pruebas antes de completar los trabajos.
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SILVERTOWN TUNNEL. PRIMER POZO DE LANZAMIENTO
PLURICELULAR EN LONDRES

JOSE LUIS RODRIGUEZ SANCHEZ
Ingeniero de Caminos, Canales y Puertos
Engineering Manager
Ferrovial Construccion

1- Introduccion

El tinel de Silvertown conectara la peninsula de Greenwich con el barrio de Silvertown y esta siendo
ejecutado por una UTE de Ferrovial Construccion, BAM Nuttal y SK Ecoplant por un importe cercano a
mil millones de libras. La obra consiste en dos tineles de 11 m de didmetro exterior y 1.2 km de longitud
excavados con TBM (EPB) complementados con tramos de falso tunel y seccion subterranea a cielo
abierto hasta conectar con la red existente en ambas bocas.

Una vez terminada la ejecucion de las obras, y durante 25 afios, la operacion y el mantenimiento de las
mismas correra a cargo de Riverlinx, una sociedad compuesta por Cintra, BAM PPP PGGM, Aberdeen
Standard Investements, Macquarie Capital y SK E&C
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Figura n°l.-Localizacién General del proyecto y de la zona del pozo de lanzamiento



Figura n°2.-Seccion tipo de tunel a la altura del Cross Passage n° 6 (en azul en la Figura n°1)

Dentro de estos trabajos se encuentra la ejecucion del pozo de lanzamiento de la tuneladora, actualmente
en ejecucion una vez terminado el disefio de construccion, donde hemos contado con la colaboracion de
Ayesa como disefiadores y la UTE Ramboll/Fhecor como revisores Cat 3.

La construccion del pozo de lanzamiento debe estar terminada en la primera mitad del afo 2022 para
efectuar el montaje y lanzamiento de la tuneladora.

Dado que la solucion adoptada (pozo pluricelular) es novedosa n el Reino Unido, en el presente
documento se trata de presentar, de manera general y muy resumida, alguno de los aspectos mas
relevantes estudiados durante su disefio y primeras fases de su construccion. Se ha dividido esta
presentacion en tres apartados: condicionantes del terreno, estudio de opciones consideradas y descripcion
del disefio final. Adicionalmente, hemos incluido un apartado de conclusiones con algunas fotografias
donde se puede ver el de progreso de la construccion hasta el momento actual.

2. Condicionantes del terreno

El pozo de lanzamiento se situa en Silvertown, en el Este de Londres en la orilla del rio Tamesis, en una
zona industrial en rapida transicidn a residencial en los préoximos afios.

Dada su proximidad al rio, el perfil estratigrafico estd dominado por los depositos aluviales recientes y las
terrazas granulares que se depositan por encima de la arcilla de Londres, que separa los acuiferos
superficial — ligado al rio Tamesis- y el intermedio-conectado con el nivel regional asociado al substrato
rocoso. Este acuifero intermedio se compone de depdsitos de alternancias granulares y cohesivas
conocidos como Lambeth Group.

Esta formacion se situa a techo de las Arenas del Thanet y del substrato rocoso de la zona, conocido como
Chalk. En la Figura 2 se presenta el perfil longitudinal en la zona y la planta donde se ha representado la
informacion geotécnica disponible.
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Figura n°3.-Perfil Geotécnico Longitudinal y planta de investigacion

De acuerdo con los ensayos de bombeo realizados en la zona, se puede concluir que en el area de excavacion
del pozo de lanzamiento los acuiferos superior e intermedio estan desconectados, por lo que no hay
transmision de contaminacion vertical entre ambos ni comportamiento mareal en los niveles profundos.

En cualquier caso, debido a condicionantes del trazado, la parte frontal del pozo de lanzamiento se sitiia
por debajo del muro de la London Clay, en una formacion granular (gravas y arenas limosas),
denominada Harwich Formation. En el resto de la camara, el fondo de excavacion se sitia en la London
Clay pero con un espesor reducido, con lo que esta sujeta a problemas de rotura de fondo debido a la
subpresion del acuifero intermedio.

Los parametros geotécnicos adoptados para estos materiales han sido los siguientes:



Geotechnical Units Yy ¢ C Su Eso,ref - v, K

- Him oy KHIm im? MPa MPa ] )
Made ground, MG 17 30 1 - 10 3o 0.2 0.50
Alluvium (Clay), All (c) 17 21 1 22 53 199 0.2 0.64
Alluvium (Peat), All (p) 14 17 1 20 4.8 18 0.2 0.71
River Terrace Deposits, 18 2 i ) 19 57 0.2 0.44
RTD

rondonClayFormation, - 4g 35 5 M2 308 1155 02 160
Harwich Formation, HF 18 33 1 - 150 450 0.2 1.50
Lambeth Group -

Laminated Beds, LGLB 20 33 1 - 100 300 0z 120
Lambeth Group - Lower

Shelly Beds, LGSB 20 25 5 150 250 937 5 0.2 1.20
Lambeth Group - Lower

Mottled Beds LGMB 20 30 10 - 170 6375 0.2 1.20
Lambeth Group - Upnor

Formation, LGUF 18 33 1 - 200 200 0.2 1.20
Thanet Sand, TS 19 34 1 - 200 200 0.2 1.20

(1) Z eslacota de techo de la London Clay
Tabla n° 1. Parametros geotécnicos.



3. Estudio de opciones consideradas

Al tratarse de una excavacion en ambito urbano, rodeada de servicios afectados, estructuras existentes y
pobres condiciones geotécnicas, la primera opcion considerada fue la de realizar un pozo de lanzamiento
con las dimensiones estrictas para alojar solamente el escudo de la TBM y realizar el lanzamiento de la
misma de manera umbilical, resultando un pozo de unos 30 m de diametro-

Sin embargo, la complejidad logistica de este procedimiento, unido a la posibilidad de emplear este pozo
como zona de salida de los materiales de excavacion de los dos tineles hizo que se considerase la
excavacion de un pozo de mayor longitud. De esta manera se plante6 la solucion de una excavacion de un
area interior de unos 22 m de ancho y 80 m de largo.

Debido al alto numero de obstrucciones detectadas en la zona y la posible existencia de proyectiles no
explotados tras los bombardeos sufridos en la zona durante la Segunda Guerra mundial, el empleo de

pantallas continuas se desestimo6, decidiendo emplear pantallas de pilotes secantes, mas flexibles ante

elementos enterrados y obstrucciones no salvables con pantalladoras convencionales.

La primera version de esta excavacion fue un recinto rectangular de pilotes secantes arriostrados durante
la excavacion por anclajes temporales, como puede verse en la Figura 3.

o
o=

Figura n°4.-Solucién rectangular anclada. Planta y modelo 3D
Esta solucion presentaba varios inconvenientes, entre los que destacaban los siguientes:

e Afecciones a terceros por la longitud requerida por los anclajes, que excedian la zona autorizada
para la obra

e En el lado norte del pozo, los anclajes interferian con la excavacion del tunel norte, lo que anadia
mayor complejidad al programa, al necesitar estar destesados al paso de la tuneladora y
ejecutados con vitroresina (GFRP) para poder ser perforados por la EPB sin inconveniente. A esta
dificultad se afiade a que estos anclajes de GFRP resultaban de una longitud superior a los
maximos ejecutados con éxito segun la bibliografia existente.

Como alternativa, se planted la posibilidad de emplear un pozo pluricelular que permitiese las mismas
dimensiones interiores sin la necesidad de ejecucion de anclajes al trabajar principalmente a compresion
debido a su geometria de pozos circulares secantes.



Figura n°S.-Solucién pluricelular. Planta y modelo 3D



4. Descripcion del disefio final

Aunque la geometria del pozo pluricelular presenta un comportamiento estructural mas ventajoso, existen
varios aspectos que reducen la eficiencia del trabajo a compresion tedrico de las pantallas en este caso,
como es la excavacion del tunel de salida en las proximidades y la apertura de la Gltima célula — Pozo 4 -
para empezar los trabajos del falso tinel y de la camara de extraccion de la tuneladora.

Figura n°6.-Posicion del tiinel norte, cAmara de extraccion de la tuneladora y falso tinel

El modelo empleado para el célculo de detalle de esta estructura se ha basado en modelos elementos
finitos realizados con Plaxis y Midas Civil 3D, donde se han incluido las fases de construccion y las
acciones derivadas no solamente de la excavacion e instalacion de los elementos de contencion sino
también de las labores de rebajamiento del nivel fredtico dentro y fuera del pozo para evitar la rotura de
fondo de la London Clay, la excavacion del tinel norte y la apertura de las excavaciones afectando al
pozo niimero 4.

Uno de los elementos destacados de este disefio son los contrafuertes definidos en la interseccion de los
pozos. Con el fin de facilitar las labores de excavacion de la camara, se decidid eliminar pantallas
transversales interiores, con lo que estos contrafuertes y algin nivel de apuntalamiento interior son los
responsables de recoger todos los esfuerzos de compresion transmitidos por los recintos circulares.

Los contrafuertes, que trabajan bajo flexiones muy importantes — con un maximo del orden de los
140x10* kKN m — son fundamentales para el funcionamiento estructural de la solucion, ya que permiten
asumir el comportamiento asimétrico de las cargas del terreno alrededor de las pantallas. Estos
contrafuertes se han ejecutado combinando 6 pilotes de 2.20 m de diametro y de una profundidad media
de 30 m.
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Figura n°7.-Detalle y posicion de los contrafuertes

Otro aspecto a destacar en el disefio geotécnico de la solucion son los tratamientos del terreno que se
estan ejecutando en el frente del pozo 1 para el lanzamiento de la tuneladora. Este tratamiento esta
compuesto por un ‘corralito’ de soil-mixing para limitar la entrada de agua al recinto en el caso de fallo
de la junta de sellado (bull-eye) y para permitir el arranque sin presion en el escudo, y por tres hileras de
pilotes hormigonados a modo de cuna bajo el escudo para evitar el cabeceo del mismo en el lanzamiento.

~ g 'Mﬁ~ :
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" TBM SUPPORT PILES TO MITIGATE
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STABILITY AND GROUDWATER
SONTROL

Figura n°8.-Tratamientos del frente de ataque (COWI)



5. Conclusiones y situacion actual de las obras

Para el disefio y ejecucion del pozo de lanzamiento de la tuneladora a emplear en el Tunel de Silvertown
en Londres se ha disefiado un pozo pluricelular ejecutado con pantallas de pilotes secantes que permite
una excavacion aproximada de 80 x 20 m en planta y unos 20 a 25 en profundidad en terrenos
geotécnicamente pobres en condiciones de empuje de agua sin la necesidad de ejecucion de anclajes o
arriostramientos externos al perimetro de excavacion con deformaciones reducidas, evitando el impacto
en estructuras y servicios existentes.

Para el disefio de esta estructura se ha contado con una extensa campaiia geotécnica que ha incluido
sondeos tradicionales y ensayos de bombeo y se ha modelizado el efecto de todos los trabajos a ejecutar
en la zona empleando modelos geotécnicos y estructurales complejos.

En la actualidad se han ejecutado la mayoria de los pilotes secantes y los contrafuertes y se esta
procediendo a la excavacion del primer pozo, como se puede ver en las siguientes fotografias.

o i

Fotografia n°1.-Inicio de la ejecucion Pilotes secantes de los pozos
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PANTALLAS DE HORMIGON ARMADO EJECUTADAS CON
HIDROFRESA: POZO DE ATAQUE DE KIRTLING ST, THAMES
TIDEWAY TUNNEL PROJECT (LONDRES)

LUIS DEL AMO VILLA
Ingeniero Técnico de Obras Publicas
Geotecnia y Cimientos S.A (Geocisa). Project Manager

1. Introduccién

El Thames Tideway Tunnel (TTT) constituye uno de los mayores proyectos de Ingenieria Civil, que se
estan llevando a cabo en este momento a nivel europeo. Se trata de un tdnel destinado a servir de colector
de margen, que discurre de oeste a este de Londres y a lo largo de la orilla del rio TAmesis.

El tanel, que ha quedado divido en tres sectores (oeste, central y este), tendra una longitud de mas de 25
Km de longitud y 7,5 m de didametro, transcurriendo hasta a 66 m por debajo del rio Tamesis.

Como parte destacada del proyecto, dentro del sector central, se encuentra el Pozo de Kirtling Street. Este
pozo, entre otras funciones, se destinara a pozo de ataque para las dos primeras tuneladoras (TBM), desde
aqui se ensamblaran las dos tuneladoras para ir avanzando en sentido este y oeste al mismo tiempo.




En la primavera de 2016 Geocisa fue la empresa seleccionada para la ejecucion de los muros pantallas
que serviran de contencidn, para la ejecucion del Pozo de Kirtling St. La soluciéon adoptada ha sido la
ejecucion de las pantallas de hormigon armado mediante una hidrofresa capaz de alcanzar hasta 100 m de
profundidad de excavacion, y espesor de pantalla de hasta 1,5 m. Para asegurar el éxito de los trabajos en
plazo y presupuesto, Geocisa desplego un equipo humano compuesto de especialistas altamente
cualificados, que se ocuparon de la ejecucién de los trabajos, asi como de la gestion que requeria una obra
de estas caracteristicas y de esta manera llegar a alcanzar los altos estandares de Calidad, exigidos en
Reino Unido.

2. Antecedentes

La actual red de saneamiento de la capital britanica, data de mediados del siglo XIX. En 1.850 mé&s de
400.000 toneladas de aguas residuales eran vertidas directamente al rio Tamesis. Durante el inusualmente
seco verano de 1858 se produjo el denominado “Gran Hedor” durante el cual el olor de residuos humanos
no tratados y vertidos al rio Tamesis fue insoportable en el area central de la ciudad de Londres. Este
mismo afio el Parlamento Britanico aprobd una ley para habilitar la mejora del sistema de saneamiento de
aguas de la metropolis.

El Ingeniero Jefe de la Junta Metropolitana de Obras (Joseph Bazalgette) ided el nuevo sistema de la red
de alcantarillado, que implicé dos afios de desarrollo en su fase de proyecto, £3 millones de presupuesto y
15 afios de ejecucién. En aquel entonces supuso el mayor proyecto de ingenieria civil, jamas llevado a
cabo en Inglaterra. Esta red comprendia 1.770 km de pequefio alcantarillado, que alimentaban a 134 km
de colectores de gran diametro que discurrian de oeste a este de la capital, paralelamente al rio. Esta red
de alcantarillado transportaba una mezcla de aguas residuales y de tormentas que descargaba en el rio
Téamesis, aguas abajo de la capital (ver figura 1).

m 1800

[Extent of wrban area
Populaton ¢ 008

®1900

[Extent of wrban ares
Populabon ¢ & Smdlon

CITODAY

lxtent of wrban ares
Population ¢ Bmdlon

-

-

River Thamas

1844-47 1848 1849 1858 1865

Metropoitan budde gi st
requeres all row buldng be. 2 the problem of pallution Thame acton by gowernmant e opered
conmected 10 COMMON Wrwers n the Thames

Figura 1: Esquema de la red de alcantarillado de Sir Joseph Bazalgette

Joseph Bazalgette estimaba que este nuevo sistema de alcantarillado evitaria cerca de 12.000 muertes
anuales por cdlera y otras enfermedades transmitidas a través del agua. En aquel momento al ciudad de
Londres contaba con 2,5 millones de habitantes pero Bazalgette también anticipé el crecimiento futuro de
la metrépolis, disefiando su sistema para perdurar, aplicando la mas alta calidad de construccién y una
considerable capacidad de respuesta. Para hacer frente a avenidas excepcionales, incluyd 57 aliviaderos
en su red de alcantarillado, permitiendo que el exceso de caudal vertiera de vuelta al rio Tamesis evitando
asi inundaciones.



Este sistema de alcantarillado disefiado por Sir Joseph Bazalgette, ha dado respuesta a las necesidades de
evacuacién de aguas residuales de la ciudad, durante mas de un siglo y medio, pero aquellas avenidas
excepcionales que predijo Bazalgette, ahora se producen una vez por semana, al haberse triplicado la
poblacion de la urbe y haber aumentado notablemente la superficie de la misma.

Actualmente cerca de 39 millones de metros clbicos de aguas residuales, mezcladas con agua de lluvia,
son vertidas a través de los aliviaderos al rio Tamesis, casi el 40% de estas descargas se producen a través
del aliviadero de Abbey Mills hacia el rio Lee (afluente del rio Tamesis).

La compafiia encargada de la gestion de la red de alcantarillado de Londres (Thames Water) ha
desarrollado el Programa de Mejora Thames Tideway, cuyo objetivo es minimizar la cantidad de aguas
residuales que vierten estos aliviaderos directamente al rio Tamesis, asi como mejorar la red de
alcantarillado de la ciudad.

Las actuaciones de este Programa estan dividas en tres fases: la primera consiste en la mejora de los
tratamientos de aguas residuales, la segunda consiste en la construccién del Lee Tunnel y la tercera la
construccion del Thames Tideway Tunnel (TTT). EI TTT discurrird desde Acton al oeste de Londres
paralelo al rio hasta antes de virar al noreste hacia Abbey Mills (ver figura 2).
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Figura 2: Esquema del Thames Tideway Tunnel (TTT).

Desde Abbey Mills conectard con el Lee Tunnel para conducir las aguas residuales hasta la Estacion
depuradora de Beckton. Este colector de margen, discurrird a gran profundidad para evitar la infinidad de
servicios existentes bajo Londres. El colector fluye por gravedad, por lo tanto serd mas profundo en la
zona final del este.

El proyecto supondra un incremento de la capacidad de la red de alcantarillado y una mejora de la calidad
del agua en el rio, disefiado para dar uso durante los préximos 120 afios y ser un legado para la Capital.
Creara unos 4.000 puestos de trabajo en los proximos afios. Se prevé que esté finalizado en el 2023,
ayudando en reducir el vertido de aguas residuales al rio Tamesis en 39 millones de metros cubicos al
afio.



3. Thames Tideway Tunnel

De los dos tlneles previstos dentro del Programa de Mejora Thames Tideway, el Thames Tideway
Tunnel (TTT) sera, desde el punto de vista de la ejecucion, el tinel mas complicado, convirtiéndose
cuando esté terminado, en el tdnel mas profundo de todo Reino Unido. Tras 2,5 afios de disefio y
desarrollo del trazado del tanel se ha conseguido mejorar el mismo, reduciendo la longitud original en 7
Km, pasando a medir 32 Km. El presupuesto final de ejecucién del TTT supondra una inversion de 4.200
millones de libras.

ElI TTT se ha dividido en tres partes que corresponden por su situacién geogréafica al Sector Oeste, Sector
Central y Sector Este (ver figura 3). Cada uno de estos sectores ha sido adjudicado a diferentes
contratistas, habilitando asi, que se estén ejecutando todos los tramos al mismo tiempo, para asegurar que
el tlnel se ejecuta dentro de los plazos previstos.

Acton Carnwath Abbey Mills
Storm Road Kirtling Chambers Pumping
Tanks Riverside Street Wharf Station

Figura 3: Esquema de subdivision en sectores del TTT

West Section: Adjudicada a la Joint Venture formada por BAM Nuttall, Morgan Sindall y Balfour Beatty
Group.

Central Section: Adjudicada a la Joint Venture formada por Ferrovial Agroman UK y Laing O"Rourke.

East Section: Adjudicada a la Joint Venture formada por Costain, Vinci Construction Grounds Projects y
Bachy Soletanche.

4, Sector Central

El consorcio formado por Ferrovial UK y Laing O"Rourke (FLO Joint Venture) ha sido adjudicatario del
Sector Central por importe de 746 millones de libras.

Este Sector Central es el mas largo de los tres en que se divide el TTT, con 12,7 km de longitud divididos
en dos tramos de tunel de 7,2 m de didmetro que arrancan del pozo de ataque de Kirtling St, 5 km hacia el
oeste y 7,6 km hacia el este. Estos tuneles se ejecutaran con dos Tunnel Boring Machine (TBM) que
comenzaran su excavacion desde el pozo de ataque de Kirtling St. La encargada de dirigirse hacia el este
es la bautizada como Ursula y la que se dirigira hacia el oeste sera Millicent. Esta seccion central también
incluye la ejecucion de 8 pozos de entre 9 y 30 m de didmetro y entre 42 y 62 m de profundidad, asi como
6 tuneles cortos de conexion de entre 30 y 257 m de longitud y entre 3,2 y 4 m de didmetro interior.

De todos estos pozos destaca el pozo de ataque de Kirtling St. desde donde se introduciran las dos TBMs
para ejecutar simultdneamente ambos tlneles.



5. Pozo de Kirtling Street.

El pozo de Kirtling St. esta situado en la orilla sur del rio, integrandose dentro de la recuperacion del area
de Battersea Power Station, antigua central eléctrica actualmente en reconstruccién como centro
comercial y zona residencial, dentro del barrio de Wandsworth.

Se trata de un pozo de planta circular de 32 m de diametro y que se excavara interiormente hasta 62 m de
profundidad. Este pozo constard de dos revestimientos uno primario con una funcién de contencion, que
sera ejecutado mediante una pantalla de hormigén armado de 1,20 m de espesor y 86,4 m de profundidad
(ver figuras 4 y 5) y un revestimiento secundario e interior al primario, para conseguir una mayor
estanqueidad en el pozo.

Figura 4: Modulacion en planta del pozo de Kirtling St. Figura 5: Esquema 3D pozo de Kirtling St

En mayo de 2016 Geotecnia y Cimientos S.A (Geocisa) fue contratada para la ejecucion de las pantallas
de hormigon armado que servirian de contencidn para la ejecucion del pozo. Desde este mismo instante se
comenzd a trabajar activamente con nuestro cliente colaborando en los aspectos de disefio propio de
nuestra especialidad, asi como aportando informacidn sobre los equipos que iban a ejecutar los trabajos.
Debido a las elevadas exigencias de verticalidad que marcaba el proyecto (1 en 400, lo que supone una
desviacion maxima de 21 cm a 86 m de profundidad) y la gran profundidad a la que se situaba el pie de la
pantalla, Geocisa decidio afrontar la ejecucion de la excavacion con hidrofresa. En esta ocasion nos
decantamos por una hidrofresa del fabricante BAUER Maschinen GmbH, en concretd se tratd de una
fresa BC-35 montada sobre una gria MC-64 montando el sistema de mangueras Hose Drum System
(HDS) (ver figura 6).

Figura 6 Vista aérea de la hidrofresa excavando un panel.



6. Caracteristicas del terreno y soluciones técnicas adoptadas.

El pozo de Kirtling St. se encuentra ubicado a escasos 20 metros de la orilla sur del rio Tamesis. La
tipologia terreno que nos encontramos aqui es la estratigrafia tipica de esta zona de Londres, formada de
arriba hacia abajo por (ver figura 7):
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Figura 7: Perfil estratigrafico pozo Kirtling St.

— unos primeros metros (3 a 5 metros) de relleno antropico (Made ground),

— seguido de una zona aluvial con elevado contenido organico (Aluvium), con una potencia de
entre 5y 9 metros.

— que da paso a la denominada arcilla de Londres (London Clay), que en esta zona tenia una
potencia de unos 32 metros,

— mas adelante se encuentra el denominado Lambeth Group, formacién que intercala capas de
arcilla rigidas con capas de arenas y gravas, con una potencia aproximada de 17 metros,

— lasiguiente formacidn se trataba de la denominada Thanet Sand consistente en una capa de arenas
finas con una potencia de 10 metros,

— finalmente se encuentra el denominado Chalk, se trata de una formacién de tiza o creta blanca
donde se intercalan bolos de tamafio decimétrico de silex (Flint).

Tras un primer analisis del terreno, a través del cual se deberia excavar las pantallas, nos surgieron los
primeros retos que deberiamos resolver, antes de comenzar la fase de ejecucidn.

Los terrenos donde se localizaba el pozo de Kirtling St. habian estado destinados a usos industriales y
concretamente en los Gltimos afios habia albergado una planta de hormigén. Los primeros metros del
terreno estaban afectados por antiguas cimentaciones y en concreto de varias decenas de pilotes de
hormig6n armado que habian servido de cimentacién de los silos de la planta de hormigén.

También existia la sospecha de que estos primeros metros del terreno, estaban contaminado por vertidos
incontrolados de hidrocarburos. Para hacer frente a este problema se plantearon varias soluciones;
primeramente se decidio realizar un recinto de tablestacas perimetralmente al pozo, que permitiera retirar
parte de los terrenos posiblemente contaminados. Se optd por localizar y retirar los pilotes existentes
mediante medios mecanicos. Finalmente se decidid ejecutar lo que se denomind una extension del muro
guia. Consistié en la ejecucion de 343 pilotes de hélice continua, 350 mm de diametro y 12 m de
profundidad, por debajo del muro guia y que sirvieran tanto para transmitir los esfuerzos del muro guia a



un terreno competente, asi como para evitar colapsos de la excavacion, en los primeros metros donde el
terreno no tenia casi cohesion y donde dispondriamos de poca carga hidraulica de lodo de perforacion,
para hacer frente a esta inestabilidad.

Durante la Segunda Guerra Mundial, en la denominada Batalla de Inglaterra entre 1940 y 1941, se
produjeron bombardeos de objetivos industriales y centros civiles que comenzaron con intensos ataques a
Londres.

Algunos de los proyectiles lanzados por las tropas alemanas, quedaron sin explotar y sepultados bajo el
terreno. Este es uno de los problemas a los que se debe enfrentar todas los movimientos de tierras que se
llevan a cabo en Londres, pero que especialmente interfiere en los trabajos de cimentacion. Para
minimizar los riesgos de encontrar algin artefacto sin explotar, se implant6 en obra una inspeccion previa
a los trabajos de cimentacion, por una empresa especializada, que mediante equipos dotados de
magnetdmetros realizan una inspeccion de los primeros metros del terreno para detectar si existe alguna
bomba sin explotar, denominada localmente, UXO (UnExploded Ordnance).

Otra de las dudas que rondaba por nuestras cabezas, antes del comienzo de los trabajos, era el
comportamiento de las ruedas de corte de la hidrofresa en la London Clay. Antes del comienzo de
nuestras excavaciones no se disponia de una amplia experiencia acerca del comportamiento de las ruedas
de corte de la hidrofresa en la London Clay. Las hidrofresa manufacturadas por Bauer, habitualmente
pueden montar tres tipos diferentes de ruedas de corte, en funcidn del tipo de terreno que se pretenda
excavar. En esta ocasion nos decantamos por montar las denominadas ruedas estandar (ver figura 8),
disefiadas con dientes de corte dispuestos de forma estratégica para generar un corte continuo del terreno
y pensadas especialmente para excavara en suelos mixtos, donde se intercalen suelos densos, con rocas
blandas.

Una de nuestras mayores preocupaciones era que la London Clay se “embozara” en las ruedas de corte,
impidiendo una adecuado avance de la excavacion. Para afrontar este reto, Geocisa UK con la
colaboracion de ECODRILL (Representante de BAUER Maschinen GmbH en Espafia), decidié innovar
probando un nuevo sistema de ruedas de corte que BAUER acaba de presentar en la BAUMA 2016. Se
tratd de las denominadas ruedas de corte hibridas, disefiadas para perforar en terrenos mixtos y
desarrolladas especialmente para terrenos arcillosos (ver figura 9).

Teniendo en cuenta nuestra experiencia perforando con hidrofresa en suelos arcillosos, decidimos
desarrollar un sistema de cepillos limpiadores (ver figura 10) para poder reducir al maximo los tiempos
perdidos en la limpieza de las ruedas de corte tras atravesar suelos arcillosos. El sistema desarrollado por
Geocisa UK fue todo un éxito, disminuyendo los tiempos de limpieza de ruedas de corte de casi dos horas
a menos de 30 minutos.

Figura 8: Ruedas de corte estandar. Figura 9: Ruedas de corte hibridas



Figura 10: Cepillo limpiador ruedas de corte

El informe geotécnico del proyecto identificaba un estrato de muy alta resistencia en el contacto Thanet
Sand y Chalk (Figura 7). Se trataba de las denominada Bullhead Bed, consistente en bloques de silex de
dimensiones en torno a 15-20 cm cementados, que se encontraban formando capas de 50 cm de espesor,
con resistencias a compresion simple (RCS) de 200 MPa para la capa en su conjunto y piedras de silex
con RCS de 800 MPa. Para hacer frente a este problema, decidimos desplazar una cuchara de excavacion
de pantallas al cable y un trepano de 12 ton de peso. De esta manera evitariamos los bajos rendimientos
de intentar avanzar en esta capa con la hidrofresa, asi como los posibles bloqueos tanto de las ruedas de
corte como de la bomba de succién de la hidrofresa, por los bolos de silex.

Tras esta fase de analisis previo, en mayo de 2016 Geocisa comenzd a colaborar con la contratista
principal del Sector Central (FLO Joint Venture) en el disefio propio de los trabajos de cimentacion. Esta
colaboracion se centré principalmente en el desarrollo de cuatro disefios:

a) Disefio del muro guiay pilotes de apoyo del mismo.

b) Disefio de la mezcla de hormig6n adecuada para la ejecucion de los trabajos.

¢) Disefio de la armadura no estructural de las pantallas.

d) Disefio de las plataformas de trabajo por donde iban a moverse tanto la hidrofresa como las gruas
de cimentacion.

Tras un primer andlisis del terreno y tras hacer un estudio de la estabilidad de la excavacion basado en la
normativa alemana DIN-4126, se concluy6 que los terrenos inmediatamente por debajo de la plataforma
existente, no tenian capacidad portante para soportar con seguridad las cargas que transmitirian los
equipos de cimentaciones. También se desprendia del estudio de estabilidad, que podria existir una
posibilidad de inestabilidad del terreno en los primeros metros de la excavacién de la pantalla. Para
abordar ambos problemas se decidi6 disefiar, un muro guia que apoyara sobre unos pilotes que tendrian
dos funciones, por un lado transmitir las cargas superficiales a un terreno mas profundo con mejores
capacidades portantes y por otro lado generar una pantalla discontinua a ambos lados de la pantalla, que
minimizara el riego de colapso del terreno durante la excavacion de las pantallas.

El proceso de disefio de la mezcla de hormigon comenzo con la publicacion, por parte de la propiedad
(Tideway), de las especificaciones del hormigén para pantallas. Estas especificaciones eran altamente
exigentes e introducian un nuevo reto: la prohibicién del uso de aridos marinos. Desde las primeras
conversaciones con los suministradores de hormigdn nos dejaron claro que no era factible conseguir
suministros de aridos de procedencia no marina, asi que comenzamos una estrecha colaboracion con FLO
JV para conseguir la aprobacion del uso de aridos de procedencia marina en el proyecto. Debido a los
requisitos de durabilidad (120 afios), tuvimos que plantear un control exhaustivo del contenido de
cloruros en los aridos y asi conseguir que se aceptara el uso de aridos marinos en el Proyecto.

Otro de los requisitos incluido en las especificaciones del hormigén para pantallas, era el uso de
hormigones de alta resistencia, en concreto se trataba de un hormigén C40/50, es decir un hormigoén que
en probetas cilindricas alcanzara una resistencia de 40Mpa a 28 dias. Este requisito suponia un nuevo reto
para el disefio de la mezcla de hormigdn ya que si bien se debian asegurar las resistencias de proyecto,



por otro lado habia que conseguir un hormigon con baja ganancia de resistencia iniciales, que facilitara la
gjecucién de los paneles secundarios, ya que estos debian fresar parte de los paneles primarios
adyacentes. Se decidié emplear un cemento tipo CEM-I11B+SR con un 70% de escorias de alto horno, lo
que implicaba tener una ganancia de resistencias iniciales algo menores que con un cemento tipo CEM |,
y por otro lado se consigui6 relajar las especificaciones iniciales, permitiéndose que la resistencia de
40Mpa, se pudiera alcanzar a los 56 dias en lugar de a los 28 dias.

El volumen de hormigon a verter en cada pantalla era de aproximadamente 285 m3, I6gicamente el
hormigonado se tenia que realizar de forma continua y sin interrupciones. EI compromiso de suministro
de los distintos suministradores no excedia de 30 m3 a la hora, lo que suponia que el hormigonado de una
pantalla nos llevaria del orden de 9 horas.

El sistema de hormigonado de una pantalla se realiza por la técnica de hormigén sumergido, esto supone
que la tuberia de hormigonado (tuberia tremie) baje hasta el fondo de la excavacion y el hormigonado se
realice del fondo de la pantalla hacia la superficie de la misma. Esto implica disponer de una mezcla con
la fluidez adecuada para recubrir perfectamente las armaduras y desplazar la bentonita del panel, asi como
gue tenga la capacidad de mantener esta fluidez durante el proceso de hormigonado.

Por otro lado la técnica de ejecucion de pantallas con hidrofresa no requiere de la colocacion de juntas
entre los paneles de pantalla, ya que se ejecuta mediante la técnica de primarios-secundarios donde los
paneles secundarios fresan el hormigon de los paneles primarios adyacentes, generando asi la junta
constructiva entre paneles. Este sistema de ejecucion requiere que al tener que fresar parte de los paneles
primarios con la hidrofresa, la ganancia de resistencia de estos paneles no sea muy rapida y asi permitir la
ejecucion de los paneles secundarios, cuando todavia los paneles primarios no han desarrollado toda su
resistencia.

Una vez fijados los objetivos a alcanzar, comenzamos una estrecha colaboracion con los suministradores
de hormigén para desarrollar una mezcla que, por un lado cumpliera con las caracteristicas técnicas y de
durabilidad que imponia las especificaciones, pero por otro lado tuviera las caracteristicas de fluidez y
homogeneidad, para que resultara idonea para el hormigonado a través de tuberia tremie. Esto implicé
realizar diferentes ensayos de laboratorio con cada una de las distintas plantas suministradoras, que tras
dar el resultado adecuado se confirmaban realizando ensayos con amasadas realizadas en la propia planta
y con la misma amasadora que suministraria a la obra. Se presto principal atencion a dos ensayos que nos
aseguraran la docilidad de la mezcla con el paso del tiempo y la capacidad de la mezcla para atravesar la
armadura de la pantalla. Estos fueron el Slump Flow Test (ensayo del escurrimiento UNE-EN-12350-8),
gue empleamos para medir la consistencia y fluidez del hormigdn y el L-Box Test (método de la caja en
L. UNE-EN-12350-10) que empleamos para evaluar la trabajabilidad del hormigdn y su capacidad de
penetracion (ver figuras 11y 12)

q- B FLALLY
;" I“% Cone ‘d.:‘(‘; Secclén superlor

({._“; ) Brida ~ Compuerta

— Secckn Inferlor

Diametro final Dl P )
Dlametro de ¥ A 5’

|' vttty ’— Plancha de ensayo /}v

‘ B } i N Flnal de la caja

& -
&
L
Figura 11: Slump Flow Test Figura 12: L-Box Test



Geocisa UK fue la encargada de disefiar el armado no estructural de las pantallas. Este disefio consistid
principalmente en:

i. definir la armadura de rigidizacion de la pantalla, que permite que la armadura se pueda izar y
pasar de la posicién horizontal a la vertical para instalarla dentro de la pantalla,

ii. definir y dimensionar los puntos de amarre de la armadura para su izado,

iii. definir el sistema para unir cada una de las diferentes secciones en que se dividia la armadura y

iv. definir el sistema de proteccion de los conectores embebidos dentro de la armadura.

Desde el primer momento, tanto por los requisitos de prevencién asi como por los de calidad, decidimos
que las jaulas de armadura de pantalla se montarian fuera de las instalaciones de obra y una vez
ejecutadas se trasladarian a obra, segun se necesitaran.

A pesar de tratarse de pantallas de 86.4 m de profundidad, solo estaban armados los primeros 63 metros,
siendo los ultimos metros de la pantalla, de hormigén en masa. Para poder realizar el transporte de las
armaduras por carretera se limit6 la dimension maxima de cada tramo de armadura a 18 m, lo que supuso
gue cada armadura quedara dividida en 3 tramos de 18 m y un tramo de unos 14 m, que se iban uniendo
en obra, una vez que se introducian en la excavacion.

Para asegurar la perfecta conexion entre tramos, las jaulas de armadura fueron disefiadas en 3D y
montadas en factoria, siguiendo fielmente el disefio. En la factoria se realizaba el montaje de los 63
metros de una sola vez, para asi asegurar que los diferentes tramos se enfrentaban perfectamente a su
compariero. Posteriormente se desensamblaban los tramos para dejar la armadura lista para el transporte.

El sistema que adoptamos para la unioén de cada uno de los tramo de armadura fue el conocido como
“Fish-plate” (ver figura 13), este sistema permite la conexion de las armaduras mediante cuatro tornillos
por cada empalme, evitando la introduccién de las manos de los operarios dentro de la armadura, lo que
reduce los riesgos de atrapamientos.

La pantalla llevaba embebidas varios conectores de alta resistencia (tipo Macalloy 1030) de 50 mm de
diametro, para realizar la conexion de la pantalla con la losa de fondo. La proteccion de estas barras frente
a la lechada del hormigén se realiz6 mediante el sistema conocido como “Box-out”. Consistia en unas
cajas de madera, hechas a medida, que protegian la cabeza de los conectores y rellenas de espuma, para
evitar la entrada de lechada de hormigdn. Una vez se comienza la excavacion dentro de las pantallas,
cuando se alcanza la cota donde se colocaron las box-out, se procede a retirar la tapa de la caja y
descubrir los conectores (ver figura 14).

FISH PLATE

Figura 13: Conexion tipo “Flish-plate” para solape de armaduras Figura 14: proteccién conectores con “Box-out “

Por dltimo Geocisa, partiendo de las cargas de las gruas y equipos destinados a realizar los trabajos y
considerando las cargas a elevar y las mas desfavorables situaciones, disefid las plataformas de trabajo
por donde se moverian los equipos de maquinaria durante la ejecucidn de los trabajos.
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7. Trabajos ejecutados.

Tras esta fase de disefio, Geocisa UK comenz6 los trabajos de pilotaje en julio de 2016. Estos trabajos
consistieron en la ejecucion de 343 pilotes de 350 mm de didmetro y 12 metro de profundidad para el
apoyo del muro guia y evitar posibles colapso de los primeros metros de la excavacion.

Los pilotes se ejecutaron con mortero de baja resistencia que permitiera la posterior excavacion de las
pantallas sin dificultad. Una vez amorterado el pilote se introducia una barra corruga de 32 mm de
diametro, que serviria de conexion con el muro gruia. Los pilotes se ejecutaron mediante la técnica de
hélice continua. El equipo de perforacién elegido para su ejecucion, fue una pilotera Bauer RG-19-T. Una
vez terminados los pilotes se procedioé a la ejecucion del muro guia. Las principales funciones del muro
guia son asegurar el correcto posicionamiento de la hidrofresa, asegurar la verticalidad de los primeros
metros de la excavacion, ayudar a la estabilidad de los primeros metros de la excavacion y permitir el
cuelgue de las armaduras dentro de la pantalla sin que apoyen en el fondo de la excavacion (ver figura
15).
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Figura 15: imagenes del disefio y ejecucion del muro guia

A la hora de planificar y organizar las necesidades de maquinaria que tendriamos en el Proyecto, la planta
de tratamiento de lodos fue una de nuestras prioridades. ElI dimensionar correctamente la planta de
tratamiento de lodos y acertar con el sistema mas adecuado para realizar el tratamiento de lodos,
consideramos que fue vital para el éxito de Proyecto. Las principales caracteristicas de la planta de lodos
fueron las siguientes (ver figura 16):

o Dos silos de 40 Tm de capacidad cada uno para almacenaje de bentonita en polvo,
e Planta de fabricacién continua de lodo bentonitico con capacidad de fabricar 60 m3 a la hora,
e 1575 m3 de capacidad de almacenaje de bentonita, divida en 3 depoésitos de 525 m3 con
bentonita fresca, de trabajo y para desechar.
e Central de desarenado con capacidad de tratamiento de 500 m3 hora.
e Bombas para el trasiego de lodos con caudales maximos de 450 m3 hora.
e Planta de tratamiento del lodo bentonitico de desecho compuesta por:
0 Agitador de 20 m3 de capacidad.
o Filtro prensa con capacidad de tratamiento de unos 170 m3 dia.
o0 Planta de tratamiento de pH, con capacidad de tratamiento de 120 m3 dia.

11



Figura 16: Planta de tratamiento de lodos

8. Excavacion.

La ejecucion de pantallas con hidrofresa consiste en una técnica de perforacion en la que la hidrofresa
excava en el terreno mediante un sistema de circulacion inversa, donde el terreno excavado se mezcla con
el lodo de perforacidn, para ser bombeado fuera de la zanja y posteriormente ser tratado en la planta de
desarenado.

El pozo de Kirtling contaba con 42 paneles de 1,2 m de espesor, 2,8 m de longitud y 86,4 m de
profundidad. El sistema de ejecucidon de paneles con hidrofresa, se basa en paneles primarios y
secundarios. Consiste en la ejecucidon de los paneles primarios para mas tarde realizar los paneles
secundarios, ubicados entre medias de dos paneles primarios y fresando parte de los paneles primarios
adyacentes, para generar la junta constructiva entre ellos (ver figura 17). En total se ejecutaron 21 paneles
primarios y otros 21 paneles secundarios.

Como comentabamos anteriormente la hidrofresa excava moliendo el terreno y mezclandolo con el lodo
de perforacion, para bombearlo fuera de la zanja, mediante la bomba de succion con la que esta equipada
(ver figura 18). Dicha bomba se encuentra ubicada sobre las ruedas de corte a unos 3 m por encima del
terreno. Esto implica que para perforar con la hidrofresa lo primero que se debe realizar es una pre-
excavacion de al menos tres metros de profundidad, rellenarla con lodo de perforacion y asi poder
sumergir la hidrofresa y cebar la bomba de succién.

Para optimizar la ejecucién se introdujo un equipo de excavacion de pantallas por accionamiento
hidraulico que iba realizando esta pre-excavacion en los paneles primarios, previamente al comienzo de la
excavacion con la hidrofresa. Decidimos sacarle mas partido a este equipo, excavando los primeros 40
metros del panel, para que méas tarde continuara la excavacion la hidrofresa, hasta la profundidad
definitiva. Este sistema de “trabajo mixto”, permitié que la hidrofresa excavara lo menos posible en la
London Clay y asi minimizando los problemas asociados a este terreno.
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Figura 17: Esquema de ejecucion de paneles primarios y secundarios

Uno de los retos que debian afrontar los equipos de excavacion, era asegurar que los paneles serian
excavados con una desviacion inferior a 1/400, tal y como exigia el Pliego del Proyecto. La experiencia
de Geocisa ejecutando pantallas con hidrofresa, era que con un sistema de control exhaustivo y
disponiendo de control y correccién de la excavacion en tiempo real, se podria alcanzar esta exigencia de
verticalidad. La BC-35 disponia de un inclinémetro y un girdscopo incorporado en la hidrofresa que
transmite a tiempo real informacion de la posicidon de la hidrofresa a la cabina del operador, en cada
momento de la excavacion. Igualmente dispone de un sistema de correccion de la verticalidad formado
por 12 “flaps” o empujadores en el cuerpo de la hidrofresa (ver figura 18) que actlian apoyandose contra
el terreno, para corregir las desviaciones que se produzcan durante la excavacion.

El software de perforacion del que dispone la hidrofresa (ver figura 19), permite que esta correccion se
pueda hacer de manera automatica 0 en modo manual. A parte del propio sistema de control de la
hidrofresa, decidimos realizar un ensayo de comprobacion al final de la excavacion, para confirmar que
las pantallas se habian excavado dentro de las tolerancias admisibles. Se trataba de un ensayo mediante
sonar, que proporciona el perfil de la excavacion pudiendo determinar las sobre-excavaciones asi como
los desvios si se producen, aunque no permite cuantificar con precisidn dichos desvios.

Bomba de succion ‘

/ Flaps o empujadores |

Figura 18: Bomba de succion y flaps empujadores Figura 19: Pantalla cabina operador
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9. Desarenado, y montaje de armaduras

A diferencia de una pantalla convencional, donde durante el proceso de excavacion se retira el terreno en
la zanja con la cuchara bivalva, en las pantallas ejecutadas mediante hidrofresa, el terreno se va
mezclando con el lodo de perforacion al ser fresado, implicando un mayor deterioro del lodo de
perforacién, al incorporarse al mismo, todas las particulas de menor tamafio (menores de 60 um) que no
son capaces de separar los desarenadores.

Una vez se finalizaba la excavacion se procedia a la sustitucion del lodo de perforacién por un lodo
fresco, de esta manera se eliminaba una bentonita que tras el proceso de excavacion habia incorporado
gran cantidad de particulas finas en su mezcla, alcanzando una densidad en torno a 1,20 gr/cm3, por
bentonita fresca con densidad aproximada de 1,02 gr/cm3. Este proceso de sustitucion del lodo usado
durante la excavacion por lodo fresco, resulta de vital importancia, para asegurar la calidad en el proceso
de hormigonado.

Tras asegurar que el lodo de excavacion cumplia con las caracteristicas adecuadas para hormigonar el
panel, se procedia a la colocacion de las armaduras dentro del panel. Dependiendo del tipo de panel
(primario o secundario) la armadura a instalar era de 1,8 m ¢ 2,6 metros de longitud respectivamente.
Esto es debido a que, como se ha comentado anteriormente, el panel secundario fresa parte de los paneles
primarios adyacentes para generar la junta constructiva entre paneles. Légicamente esta zona destinada a
ser fresada al ejecutar los paneles secundarios, no debe estar armada, por ello la dimension de las
armaduras de los primarios es menor que las de los secundarios.

Al tratarse de excavaciones de 2,8 metros de longitud, cuando se coloca la armadura en un panel primario
se debe centrar en el mismo y asegurar que durante el proceso de hormigonado esta armadura no se
desplaza dentro de la zona de fresado de los paneles secundarios. Para asegurar esto, se emplearon dos
métodos; primeramente se utilizaron vigas separadoras, un perfil laminado (IPN-400) colocado a ambos
lados de la armadura (ver figura 20) para evitar su desplazamiento durante el proceso de hormigonado.
Este sistema, aun dando un buen resultado, requeria cierto tiempo para el montaje de las vigas antes del
hormigonado, asi como su desmontaje durante el hormigonado. Mas tarde se decidi6 disefiar un sistema
de vigas de fibra de vidrio que se adosaria a ambos lados de la jaula de armadura del panel primario (ver
figura 21), asegurando asi su centrado dentro del panel y que, al ser fibra de vidrio, se podria fresar sin
problemas por la hidrofresa. Estas vigas de fibra de vidrio se montaban antes de izar las armaduras
resolviendo la demora que originaba el montaje y desmontaje de las vigas separadoras.

’ . ‘ ‘ Vigas de fibra de vidrio adosadas a la armadura |
Vigas separadoras

Figura 20: colocacién de vigas separadoras Figura 21: vigas de fibra de vidrio

Las armaduras, por necesidades del transporte, venian fabricadas en 4 tramos: 3 de 18 metros de longitud
y 1 tramo de 14 metros de longitud. El peso del tramo mas pesado era de 12,8 toneladas y el peso de la
armadura completa rondaba las 36 toneladas y 63 metros de longitud.
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La conexion de cada uno de estos tramos con el siguiente se realizaba mediante el sistema denominado
“Fish-plate” (ver figura 13). La gran ventaja de este sistema de unién radicaba en la sencillez y la
seguridad que proporcionaba, evitando practicamente que el operario tuviera que introducir las manos
dentro de la armadura. El sistema consiste en colocar, en cada una de las armaduras a unir, dos platos de
conexion (de acero) perforados para la colocaciéon de dos tornillos de uniéon. Una vez se colocaba en
posicion vertical la armadura a unir, se enfrentaba a la armadura inferior, previamente colgada del muro
guia y se unia con dos tornillos M-28 por plato de conexién. La unién de la tuberia sénica de cada uno de
los tramos, se disefidé optando por un sistema de “roscas locas”, que evitaba las habituales dificultades de
conexion.

BALANCIN DE
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o= =
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Figura 22: izado de armadura con una sola gria

La operacidn de izado de las armaduras se disefio para ejecutarla inicialmente con una sola grda de doble
cabrestante (ver fig. 22). La falta de costumbre en el mercado britanico de emplear este sistema, asi como
la incertidumbre que generaban algunos aspectos de Seguridad y Salud, hizo que se decidiera finalmente
optar por el sistema mas ampliamente extendido en el mercado britanico, de realizar el izado mediante
dos gruas, el denominado “tandem lifting” (ver figura 23).
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Figura 23: Tandem lifting
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El separador utilizado para asegurar el recubrimiento de la armadura fue del tipo “Skid” (patin) que venia
soldado de taller en la cara superior de la armadura y que se montaban en obra en la cara inferior de la
misma (ver figura 24 y 25).

Figura 24: Separadores colocados en armadura Figura 25: Separadores tras excavacion del pozo

10. Hormigonado del panel

Cuando se tienen que realizar hormigonados de 8 horas continuadas vertiendo mas 290 m3, en una obra
situada en el centro urbano de una gran ciudad, una de las mayores preocupaciones es no tener ninguna
interrupcién durante el hormigonado. Para ello, desde el primer momento, consideramos importante
realizar un andlisis de los posibles riesgo a los que nos enfrentabamos y poner en marcha un plan de
contingencia, acordado con nuestro suministrador, para afrontar cualquier imprevisto.

La planta de hormigon para las pantallas, se encontraba ubicada a menos de 2,5 Km de la obra, a pesar de
ello y debido al denso tréfico del centro de Londres, algunas ocasiones requerian mas de 30 minutos para
completar el recorrido de la planta a la obra. Esto unido a la gran demanda de hormigoén en la zona de
Battersea Power Station, decidimos optar por aglutinar el mayor posible nimero de hormigonados en
sébados. Un hormigonado de lunes a viernes, nos llevaba mas de 9 horas, mientras que verter el mismo
volumen de hormigoén en sabado nos suponia entre 6 a 7 horas.

En la época de maxima produccion se hormigonaron dos pantallas por semana y durante la ejecucion de
los Ultimos paneles secundarios se pasd a hormigonar una pantalla por semana. Los hormigonados se
realizaban por la técnica de hormigén sumergido, a través de tuberia tremie de 12" de diametro.

Una de las actividades méas delicadas durante el hormigonado de una pantalla es que el primer hormigén
que se vierta, que va a emplazarse en el fondo de la excavacion, envuelva de manera continua y rapida la
tuberia tremie para que el resto de hormigén vaya empujando este primeramente vertido. Para ello se
acordé no comenzar el hormigonado de ninguna pantalla, hasta no tener tres cubas en obra, con sus
ensayos previos realizados y superados. Para una mas facil manejo de la tuberia tremie se disefid,
especialmente para esta obra, una jaula de tuberia tremie que pudiera alojar los 86 metros de tuberia (ver
figura 26).

Previo al comienzo del hormigonado se colocaba un sello de goma espuma dentro de la tuberia tremie
para evitar la contaminacion del hormigén con el lodo de perforacién, asi como el segregado del
hormigon durante su descenso al fondo del panel. Segun se vertia el hormigon en la tuberia, su peso
propio iba empujando este sello hacia el fondo de la excavacion.
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Figura 26: Jaula tuberia tremie

Figura 27 y 28: Tolva de aluminio ligera

Desde los primeros hormigonados uno de nuestros objetivos era agilizar al maximo los tiempos
empleados en realizar esta operacién. Aproximadamente, por cada camion vertido, se procedia a la
retirada de un tramo de la tuberia tremie. Esta operacion implicaba del orden de 3,5 minutos por cada
tramo retirado y requeria detener el vertido de hormigén. Al final de una pantalla la suma de todos estos
tiempos implicaba mas de una hora y media de interrupciones en el hormigonado. Para evitar estas
demoras, se disefio una tolva de aluminio ligera (ver figura 27 y 28), que pudiera manejar un operario a
mano, para montar sobre la tuberia tremie y continuar con el hormigonado de la pantalla, mientras se
retiraba un tubo y se colocaba en su jaula. Para facilitar el trasiego del personal encargado del
hormigonado alrededor de la pantalla, se disefid una plataforma de hormigonado, que permitia llevar a
cabo las tareas de hormigonado sin riesgos.

11. Seguimiento y Control.

Para la consecucion del objetivo marcado, se ha desarrollado una labor de seguimiento y control
exhaustivo por parte de Geocisa UK. Este control ha venido reflejado en cada uno de los siguientes
apartados:

— Control de los lodos de perforacidn. El éxito en la ejecucién de una pantalla con hidrofresa radica
en gran medida, en conseguir un lodo de perforacion de altas prestaciones y mantener su
capacidad con el paso del tiempo. Para ello decidimos instalar un laboratorio en obra (ver figura
29) desde donde se ensayarian los lodos durante la ejecucién de los trabajos. Los parametros a
controlar que nos marcamos fueron los reflejados en la tabla 1. Al tratarse de un panel de gran
profundidad, donde se atravesaban capas que podrian contener contaminantes, se decidio
controlar los lodos durante la excavacién de cada panel a diferentes profundidades,
concretamente a: 5 m, 10 m, 35 m, 60 my al final de la excavacion.

Lodo Fresco Listo para re-utilizar | Durante la excavacion h(')o\rrrﬁ?;odnear
Densidad (g/cm®) 1,015a1,10 Menos de 1,15 Menos de 1,25 Menos de 1,15
Viscosidad (sg) 30a45 30a50 30a60 30a45
Filtro prensa (ml) Menos de 30 Menos de 50 Menos de 60 Menos de 60
pH 7a95 7all 7allb 7all5
Contenido arena (%) N/A N/A N/A Menor del 3%
Tabla 1

— Control de los parametros de excavacion de cada pantalla mediante registro continuo con el
sistema B-Tronic instalado en la hidrofresa. Parametros registrados: velocidad de excavacion,
empuje. Ademas, de cada una de las ruedas de corte y/o transmisiones: par de rotacion, velocidad
de rotacion, presion hidraulica, temperatura de aceite. Toda esta informacion se almacenaba en la
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memoria interna del equipo pudiendo descargarse en tarjetas de memoria y analizarla con el
software de gestion de la propia hidrofresa.

Figura 29: Laboratorio de obra con equipos para ensayos de lodos

— Control de desviacidn de la excavacion: Dada la profundidad de las pantallas y al alto requisito de
verticalidad exigido (1/400), Geocisa UK decidi¢ instalar un gir6scopo complementario al equipo
de inclinémetros que lleva instalados la hidrofresa de fabrica. Estos sensores iban proporcionando
lecturas a tiempo real, de la posicién exacta de la hidrofresa a su software de control, que
representaba la informacion en la pantalla del operador. De esta manera se pudo asegurar que las
excavaciones de los paneles se mantenia dentro de los limites de desviacidn admisibles.

— Control de la geometria de la excavacién mediante sonar (ver figura 30). Para confirmar la
informacion aportada por la hidrofresa acerca de la desviacién de la excavacion y para
complementar esta informacion con datos sobre posibles colapsos de la excavacion, Geocisa UK
decidio realizar ensayos mediante sonar, al finalizar la excavacion de cada panel y antes de
comenzar con el montaje de la armadura. El equipo elegido para la ejecucion de los ensayos fue
un Drilling Monitor DM-604 de la casa Koden.

Figura 30: Ensayo Koden Figura 31: realizacion ensayo Cross-hole

- Ensayos de integridad de las pantallas (ver figura 31): para confirmar la calidad del hormigonado
se colocaron en cada pantalla tres tuberias de 2’ para la realizacion de ensayos Cross-hole. Después del
hormigonado de cada panel y tras haber transcurridos al menos 8 dias de curado, se realizaban los
ensayos de integridad, que confirmaron que todas las pantallas habian quedado hormigonadas sin ninguna
discontinuidad, ni descensos brusco de energia en la sefial.

- Control de recubrimiento de las armaduras. Dado que los requisitos de durabilidad de la obra eran
altamente exigentes (120 afios), se prestd gran atencion al aseguramiento de los recubrimientos en las
armaduras de pantallas, centrandonos en el disefio de los separadores a utilizar, asi como en realizar un
control exhaustivo post-construccion, que confirmara que dichos recubrimientos se habian alcanzado.
Para ello durante la excavacion interior del pozo, se ha ido comprobando en cada pantalla y cada 5 metros
de profundidad, una superficie de pantalla de 1 m x 1 m donde se tomaban 4 lecturas del recubrimiento
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mediante un “cover-meter”. El “cover-meter” es un instrumento para localizar barras de acero y medir el
recubrimiento existente en una estructura de hormigdn armado. El sistema detecta las barras de refuerzo,
determinando la profundidad a la cual se encuentran respecto al punto donde se sitGa el medidor (ver
figura 32). Alli donde el recubrimiento ha sido inferior al exigido, se ha incrementado siguiendo los
procedimientos de remediacion establecidos con anterioridad al comienzo de la excavacion.

Figura 32: Cover-meter

12. Conclusiones

Geocisa UK comenzé la ejecucion de las pantallas para el pozo de ataque de Kirtling St. en noviembre de
2016 y se terminaron a comienzos de agosto de 2017. Desde esta fecha en adelante y hasta la actualidad
se estd manteniendo un equipo de seguimiento y supervisién, de los trabajos de excavacion llevados a
cabo dentro del pozo. Este equipo de supervision, se ocupa de registrar todas las anomalias que se
encuentren en el muro pantalla, para categorizarlas y siguiendo el Método de Trabajo (Method Statement)
establecido con anterioridad, determinar si requieren reparacion y en tal caso aplicar el procedimiento de
reparacion adecuado (ver figura 33 y 34).

Figura 33: Ejecucion del portal para introduccion de TBM  Figura 34: Vista del vaciado interior del pozo
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La excavacion interior del pozo finalizé en Agosto de 2018, sin que haya aparecido ninguna anomalia
resefiable en las pantallas ejecutadas (ver figuras 33 y 34), mas que pequefias inclusiones de bentonita
dentro de alguna pantalla, asi como alguna pequefia zona con recubrimiento de menor espesor que el
especificado.

En cuanto a las exigencias de verticalidad de las excavaciones, se ha cumplido con las expectativas
depositadas tanto en los equipos de maquinaria, con los que se han realizado las excavaciones, asi como
el equipo humano de operadores, que ha realizado la excavacidn de las pantallas.

Durante la ejecucion de los trabajos se excavaron mas de 9.800 m2 de pantallas, se vertieron mas de
12.900 m3 de hormigon y se colocaron mas de 1.140 toneladas de acero corrugado. Para ello se
consumieron mas de 4.900 dientes de perforacidn con incrustaciones de widia y mas de 1.100 picas de
widia. Todo este esfuerzo ha supuesto la ejecucidn con éxito del segundo méas profundo pozo realizado
con pantallas, mediante hidrofresa, en todo Reino Unido y el méas profundo ejecutado por Geocisa en sus
50 afios de actividad.

Agradecimientos
Especial agradecimiento al equipo humano que ha hecho capaz la ejecucion de los trabajos, tanto desde

oficina como en la propia obra, asi como al departamento de estudios de Geocisa por su incansable
trabajo durante la fase de licitacion.

Luis del Amo Villa
Geocisa UK Project Manager for Kirtling St. Shaft.

20



EJEMPLOS DE CONTENCION Y REPARACION DE PLATAFORMAS
VIALES

ANGEL L. GRANDE ALCAZAR
Ingeniero de Caminos
SITE. Director Gral. de Negocio

1- Introduccion

En esta ponencia se pretende abordar uno de los grandes retos a los que se enfrenta la sociedad en los
préximos afios: el mantenimiento y reparacion de las infraestructuras viales del pais.

La Comision Europea, en su ultimo informe relativo al Transporte ™, indica (pagina 11) que “Las
infraestructuras viarias y ferroviarias de la UE se han ido degradando a causa del escasisimo
mantenimiento. A menudo, los presupuestos de mantenimiento han sufrido recortes importantes y no han
evolucionado en consonancia con el aumento de la longitud de las infraestructuras y el envejecimiento de
enlaces fundamentales. Ello ha dado lugar a un deterioro del estado de las carreteras en muchos paises
de la UE y ha generado un mayor riesgo de accidentes, congestion, un aumento del ruido y un servicio
reducido a la sociedad”.

En Espafa, se da la circunstancia de que contamos con uno de los mayores patrimonios viarios de Europa,
empleando para su conservacion unos medios limitados, inferiores a los de paises de nuestro entorno. Esta
insuficiencia provoca la necesidad de contar con reparaciones extraordinarias para mantener el servicio.

Esta ponencia pone en valor la experiencia que desde el sector de las cimentaciones especiales podemos
emplear para la rehabilitacion estructural de las plataformas, segin lo prescrito en la normativa vigente,
mediante la inyeccién de losas rigidas o semirrigidas como un método rapido y econémico que posibilite
gue la conservacion extraordinaria sea sostenible, permitiendo su reparacion sin llevar la infraestructura al
limite de su capacidad estructural y permitiendo su puesta en servicio con agilidad.

En cualquier caso, no siempre es posible restaurar la infraestructura; si se ha alcanzado el fallo estructural,
es precisa una obra de reparacion mas completa. En algunos casos, es preciso efectuar soluciones de cierta
complejidad técnica para poder mantener la via en servicio, tal y como se expone en el caso objeto de
analisis. En esta obra, como en otras muchas, se esta primando evitar la afeccion de la rotopercusion
(proyeccién de particulas, vibracion, grandes caudales de fluido de perforacion). SITE estd implementando
con éxito una nueva tecnologia de perforacion, procedente de la industria minera y adaptada a nuestro
sector, que permite reducir las afecciones y trabajar en condiciones de seguridad con altos rendimientos: el
empleo de brocas de diamante sintético policristalino (PCD).

2. Anélisis de la red viaria espafiola.
La primera red viaria digna de tal consideracion en Espafia es la calzada romana. En sus diferentes

tipologias publicas (viae publicae y viae vicinales) se considera que la red Ileg6 a tener una extension de
40.000 km @,



En la Edad Moderna, se efectuaron diversos intentos de construir una red bésica viaria, desde el “Proyecto
Economico” de Ward (1761) a los diversos intentos posteriores (1860,1864 y la definitiva Ley de Carreteras
(1877). Pero no fue hasta principios del siglo XX cuando se inicia una planificacién ordenada de la red,
primero con el Plan Ugarte (1914), posteriormente con el Plan Pefia (1939) y finalmente a través del Plan
General de Carreteras (1984-91) ©.

Actualmente, segln los datos del Ministerio de Transportes, Movilidad y Agenda Urbana @, la red de
carreteras de Espafa tiene, a 31 de diciembre de 2019, 165.445 kilémetros, de los cuales 26.466 km estan
administrados por el propio Ministerio, 71.205 km estan gestionados por las Comunidades Auténomas, y
67.773km por las Diputaciones.

Pero ademas de este viario, y segun los propios datos del Ministerio, los Ayuntamientos tienen a su cargo
(segun la ultima medicion realizada con carécter oficial, que data de 1998) 489.698 km de los cuales
361.517 km son interurbanos. Finalmente, existen 11.355 km de viario dependiente de otros organismos
(Tabla 1). Por tanto, la red viaria espafiola en su conjunto asciende a 666.497 km.

RED VIARIA POR GESTOR (km) _ KMS PATRIMONIO VIARIO
1000000
Estado 26.466 £00000
Comunidades Auténomas 71.205
Diputaciones y Cabildos 67.773 400000
Ayuntamientos 489.698 200000
Otras administraciones 11.355 ’_|
TOTAL 666.497 qﬁ\ﬁ' 8,;\" § & _J\Xo} \\.r\\" \}\@\? Ny < QS\\\-@ \\,oqi’
A3 % )\5, \\\-\ Q &\\XC‘ &
Tabla 1: Red viaria espafiola por tipo de gestor publico Figura 1: Comparacién patrimonio viario de paises europeos

Esta inmensa red viaria es la segunda mayor de Europa (tras la francesa), superando a la red alemana
(625.000 km), italiana (487.700 km) y britanica (394.428 km) ©, tal y como se aprecia en la figura 1.

Por otra parte, la red ferroviaria suma otros 15.301 km, totalizando por tanto la red ferroviaria y viaria a
gestionar por parte de las administraciones publicas un total aproximado de 681.000 km.

3. Conservacion del patrimonio viario

No todo el patrimonio viario indicado anteriormente debe ser gestionado directamente por las
Administraciones Publicas; parte de él estd cedido en concesion administrativa, lo que alivia en cierta
medida los limitados recursos publicos destinados a mantenimiento y conservacion. Pero en los ultimos
tiempos, tras finalizar los plazos maximos y prérrogas de los contratos de concesion, se esta procediendo a
su reversion al Estado, asumiendo de nuevo la administracion los costes de gestion. Solo en los Gltimos 5
afios se han reincorporado 1.732 km de autopistas tras la finalizacion de los periodos de concesion.

Para ello, las diversas administraciones cuentan con destinar parte de sus presupuestos para el
mantenimiento y conservacion. ACEX (Asociacion de Empresas de Conservacion y Explotacion de
Infraestructuras) ha publicado un informe comparativo de dichos gastos para la red estatal de diversos
paises europeos ©.

Se constata en dicho informe que la inversion destinada a mantenimiento en Espafia es del orden del 50%
de la de los paises de nuestro entorno (tabla 2):



Espana Reino Unido Alemania Franda
(2017) (2017) (2017) (2015)

Red autovias estatales (km) 8.950 3497 12.800 2300 1.294
Red autovias
estatales (km 18.795 7.344 26.880 4830 2717

equivalentes)

Red carreteras
estatales (km) 15.000 3.420 38.000 9.800 22,682

Red estatal (autovias + carreteras) 33.795 10.764 64.880 14.630 25.399
(km equivalentes) < > z > >

Inversion total red estatal 760000000  1.164.000.000  3.194000000 663.000.000 1.055.000.000
(autovias + carreteras) (km)

Inversion media por km autovias
+ carreteras (€/km) 22.489 108.141 49.229 45318 41.537
(km equivalentes)

Tabla 2: Comparativa de inversion en conservacion entre paises europeos.

Por todo lo anterior, con un inmenso patrimonio a gestionar y los evidentemente limitados medios
disponibles para su mantenimiento y conservacidn, es evidente que las infraestructuras sufren, tal y como
indica la Comision Europea, una degradacion que limita su servicio a la sociedad.

3. Rehabilitacion de la infraestructura

Para conseguir que dichas vias continlen en servicio es preciso un gasto en reparacion extraordinaria, ajeno
al mantenimiento ordinario. Es nuestro deber como sociedad hacer que dicho coste sea sostenible. Esto
supone no solo la necesidad de optimizarlo econémicamente, sino que debemos ser responsables de que la
solucion adoptada sea ambientalmente responsable, y por ultimo que aporte valora a la sociedad (en este
caso, que la infraestructura sea viable en su mas amplio concepto). La idea es evitar obras superfluas o
injustificadas, promoviendo un desarrollo soportable, viable y equitativo de los recursos .

Este valor de sostenibilidad en la conservacion de infraestructuras lo aporta la denominada Rehabilitacion
estructural. Esto nos permite limitar enormemente el coste de la reparacidn, asi como los plazos tanto de
reparacion como de puesta en servicio, y evita el impacto ambiental de tener que proceder a la sustitucion
de la infraestructura.

Desde el sector de las Cimentaciones Especiales, podemos aportar soluciones encaminadas a resolver la
perdida de funcionalidad de nuestras plataformas viarias empleando metodologias de rehabilitacion
ampliamente contrastadas en otros campos, tales como la Edificacion o la Restauracién monumental, pero
mucho menos empleadas en el diagnostico y solucién de patologias en Obras Lineales.

Para poder reaprovechar la infraestructura, es preciso que el nivel de dafio experimentado por la
infraestructura sea relativamente bajo, siendo por tanto la rehabilitacion una herramienta dentro de la
conservacion extraordinaria. Para ello contamos con la Norma 6.3-1C de Rehabilitacion de firmes (28-nov-
2003), que considera que el objetivo de la Rehabilitacion estructural es aumentar la capacidad estructural
del firme existente.

Para ello, es preciso efectuar un diagnostico de la patologia, mediante:
- Recopilacion y analisis de datos del firme existente y estado del pavimento, asi como datos del
entorno y del tréfico.
- Evaluacion del estado del firme y su estado de agotamiento: segln tipo de firme, categoria del
trafico pesado, tramificacion, inspecciones y auscultacion realizadas, etc.
- Anadlisis de las posibles soluciones y seleccion de la més adecuada.



- Definicidn de la solucion definitiva

La norma ya establece cuales deben ser los umbrales del valor de deflexién patron (102 mm) (figura 2)que
definen que el agotamiento estructural afecta a la explanada, en funcion del tipo de firme
(flexibles/semiflexibles y rigidos) (tabla 3).

|

VALORES PUNTUALESDE LA 50f============== === = === = o e o e o oo o oo
DEFLEXION PATRON

{107 mmj e

TRAMIFICACION

547+200

DEFLEXION CARACTERISTICA

INCIDENCIAS 2 =
HITOS KILOMETRICOS ‘ PK 546 PK 547
DISTANCIA RECORRIDA (m) |6.000 7.000
Figura 2: Ejemplo de deflectograma
2.A — FIRMES FLEXIELES ¥ SEMIFLEXIBLES
TOO TO T T2 T3 T4
100 125 150 200 260 (*) 300 (*)

(¥} Excepto en antiguas carreteras que actualments son vias de servicio de autopistas y autovias interurbanas, cuyo umbral
sard 200.

2.B - FIRMES SEMIRRIGIDOS

ToO y TO TiyT2 T3y T4
75 100 125 [*%)
(**) Excepto en antiguas carreteras que actualmente son vias de servicio de autopistas y autovias interurbanas, cuyo um-
bral serd 100.

Tabla 3: Umbrales de valor puntual de la deflexion patrén para considerar que el agotamiento estructural afecta a la explanada

En caso de los firmes semirrigidos (gravacemento o suelocemento), si se detecta surgencia de finos a través
de las fisuras o juntas 0 movimiento de las losas, la norma indica que se debe proceder a la reparacién de
las zonas bien mediante reparacion a la profundidad necesaria, bien mediante estabilizacion de las losas por
inyeccidn, objeto de este analisis.

Es evidente que estas consideraciones no se pueden efectuar en firmes especiales, como losas de estructuras,
losas armadas o, algo menos habitual en nuestro pais, losas calefactadas (figura 3). La rehabilitacion de
estas plataformas requiere un estudio especifico y se sale por tanto del caso general.



Figura 3: Ejecucion de losa calefactada en rampa del Metro Ligero de Ottawa

La inyeccion de losas prescrita en la norma deberé tener como finalidad devolver la estabilidad mecanica
de las losas y consolidar la base y subbase en las zonas necesarias. Posteriormente a la estabilizacion, se
restituira la regularidad superficial mediante el extendido de una capa delgada de aglomerado. Esto permite
una solucién limpia, rapida y econdémica, y que técnicamente resuelve el problema estructural. Los pasos a
seguir son:

- Inicialmente, se contara con un estudio pormenorizado del indice de deterioro de cada losa, que
comparado con el ensayo de deflexién de cada una de ellas, permitird discriminar el estado de cada
una de ellas y definir si esta afectado el firme, la explanada o incluso el subyacente.

iiidice’ de’deterisro'de Bsa™
;
e deterioros por tramos

o
8
(=]
Id

Perfi

= INDICE DE DETERIORO DE LOSA ==PERFIL DE DETERIORO POR TRAMO

Figura 4: Ejemplo de estudio del deterioro por tramos de firme Figura 5: Sellado previo de juntas

- Una vez definidas las losas a tratar, se procede al sellado previo de las juntas, mediante aplicacion
de betun aditivado con elastomeros y cordon de sellado. El tratamiento se aplicara en caliente, con
un espesor aproximado de 2 mm y un ancho de entre 5y 15 mm.(figura 5)

- Perforacion de la malla de tratamiento: Los taladros se ejecutan en las esquinas (a 30-50 cm del
borde) y en el centro de cada losa. Los taladros deben atravesar las losas y alcanzar la zona a tratar,
con longitudes estimadas entre 40-80 cm. Se ejecutaran en diametro 40 mm, y una vez finalizados,
se procedera al soplado con aire a presion para limpiarlos y evitar su obturacion (figuras 6 y 7).



Figura 6: Perforacion de taladros Figura 7: Limpieza con aire a presion

Se procede a taponar los taladros contiguos y se inicia la inyeccion mediante empleo de obturador
de maneral en 1”. Se contara con los siguientes criterios de rechazo:

Presion: Se controlara la presion mediante manémetro en boca, limitando
para no superar la presion maxima definida.

Volumen: limitando volumen a 300-500 kg de lechada por punto tratado.

Control de movimientos: limitando la distorsion angular a que se somete
la losa para evitar dafios estructurales en la misma.

Surgencia de lechada por juntas.

Figura 8: Obturacion para inyectar

Para facilitar la agilidad del tratamiento, el equipo de inyeccion serd auténomo y autopropulsado,
con capacidad de desplazarse a lo largo de la via. Se observan sus caracteristicas principales en la
figura 9.

Agua para Acopio de  Planta de
inyeccion cemento inyeccion

o } } CHEN N
TREN DE INYECCION AUTOPROPULSADO

Figura 9: Planta de inyeccion autopropulsada



Una vez que han transcurrido dos dias desde la inyeccion, se efectlia un ensayo de control de la deflexion
con deflectémetro de impacto. Si no se supera el valor limite (0,5 mm), se considera gue el tratamiento ha
sido efectivo y se puede validar.

Finalmente, y dado que la inyeccion no tiene por funcion movilizar la losa, es preciso corregir las
imperfecciones y saltos entre losas mediante la extension de una capa bituminosa de bajo espesor, que
permite regularizar la superficie final, asi como reponer pinturas antes de abrir al trafico.

Figuras 10 y 11: Ejemplos de tratamientos mallados de la plataforma mediante inyecciones armadas

En el caso de no poder confiar en la capacidad portante subyacente (por ejemplo, caso de terrenos karsticos),
se deberd optar por tratamientos mas profundos, bien mediante inyecciones IRS; en algunos casos, incluso
mediante empleo de inyecciones armadas, generando losas pilotadas (ver figuras 10y 11) (8) Esta solucion
mediante malla de lado 2,7 m con didametros 300 my losa de 40 cm de canto, como apoyo del paquete de
firme, se combina con un tratamiento especifico de las losas de transicion mediante empleo de rétula
plastica con pasadores metalicos.

En otros casos, puede ser suficiente con un tratamiento del terreno subyacente, mediante columnas de grava,
drenes-mecha, columnas de mortero, etc. En cualquier caso, todas estas técnicas obligan a la retirada de la
plataformay su reposicion posterior, toda vez que la plataforma ha superado su capacidad limite estructural.

4. Reparacion de plataforma. Caso practico.

En otras ocasiones, la plataforma ha sufrido graves dafios que solo pueden ser reparados mediante obras de
reparacion completa, no siendo posible rehabilitar la infraestructura. En estos casos, mas alld de la
naturaleza del tratamiento o técnica a emplear, es preciso un analisis de las condiciones de estabilidad, tanto
en fase de obra como en fase de servicio. En caso de afecciéon a la plataforma con corrimientos o
desprendimiento de la misma, la zona presenta un equilibrio inestable, por lo que cualquier sobrecarga
puede significar una nueva evolucion negativa. Por tanto, el proyecto de reparacion vendra condicionado



por la necesidad de trabajar siempre desde zona segura, y empleando técnicas que en todo momento
permitan asegurar la estabilidad del conjunto.

Como caso préactico de contencidn de plataforma, se desea comentar el ejemplo de las obras de Emergencia
de la N-634 pk44+900, cerca de la localidad de Cornellana (Asturias). En ese punto, el rio Nayana se
desbord6 y originé graves dafios a la plataforma de la via, generando una ogquedad de amplias dimensiones
bajo uno de los carriles, y erosionando un tramo del muro de contencidn a lo largo de casi 70 metros de
longitud. Se decidi6 anular el servicio en el carril afectado, pero mantener el otro carril con doble sentido
mediante semaforizacion.

En el estudio de alternativas contemplado por la empresa INGE a peticion de la empresa concesionaria
AZV1, se considerd en primer lugar trabajar lateralmente, fuera de la calzada, pero se desech6 pues obligaba
a desviar temporalmente el cauce durante la ocupacion. La segunda alternativa estudiada fue el empleo de
pilotes de gran didmetro, pero tampoco se considero valida dado que no era posible garantizar que el muro,
tras la afeccion sufrida, pudiera soportar las cargas de maquinaria tan pesada. Adicionalmente, tampoco era
factible trabajar mediante la ocupacion de un solo carril, obligando a cortar totalmente el trafico. Por tltimo,
por tanto, se decidio efectuar un tratamiento mediante micropilotes, que resolvia las dos anteriores
circunstancias, permitiendo trabajar desde plataforma con un equipo de baja carga y manteniendo el trafico.

La solucion adoptada tenia cierta complejidad, como se expondra a continuacion (ver figura 12).
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Figura 12: Planta general de la zona a tratar y disposicién de micropilotes y plataforma auxiliar.

A nivel geotécnico, la plataforma se asienta en un relleno ejecutado por tongadas apoyado en un estrato de
areniscas alteradas (tipo Il1-1V), de pequefio espesor. Por debajo, aparecen el sustrato rocoso sano de
areniscas (tipo I-11). La calzada transcurre en paralelo al cauce del rio Nonaya, siendo el relleno sostenido
mediante un muro de mamposteria a lo largo del valle. La crecida del rio provocé la socavacion de dicho
muro, llegando a derribarlo y haciendo colapsar el relleno en un tramo de unos 10-12 metros.

La solucion adoptada tiene como condicionantes principales el mantenimiento del servicio en un carril, asi
como no invadir el ambito del cauce. Respecto al procedimiento elegido, se prioriza trabajar desde zona
segura, efectuando la pantalla de micropilotes de refuerzo del muro preexistente por delante del apoyo del
equipo. Dado que queria evitar el empleo de anclajes, se emple6 una reaccion mediante micropilotes
verticales en mediana. Ambas alineaciones se arriostraban mediante losas armadas de 25 cm, constituyendo
el viario definitivo de dicho carril. De este modo, se efectlia un puente que salva los posibles dafios futuros
en la infraestructura caso de una nueva afeccidn al relleno. Los micropilotes cumplen una doble funcion:
son un refuerzo del muro preexistente, y adicionalmente, sirven como encepado de la losa viaria (figura
13).

Tramificando las fases de ejecucién, comenzando desde ambos extremos, se alcanza la zona colapsada,
donde era preciso reconstruir el muro. En este caso, se ejecutaron lateralmente dos pantallas de contencion
provisional mediante micros de ®=220 mm, armados con tuberia 168x10, empotrados 2 m en estrato sano



de areniscas tipo I-11 y mejorada con micropilotes inclinados 15° colaborando a traccion en cabeza (figura
14). Apoyada sobre esta pantalla, se dispuso una plataforma metalica provisional, donde se ubico la

maquinaria para ejecutar la pantalla longitudinal en medianera, también con micropilotes inclinados a
traccion (figuras 15,16 y 17).

El nuevo mmeo de contencion implica b demolicién
del tramo de muro cxistentc entre extremos de losas
de balancines, realizando un ajuste del alzado del
aoevo mmeo contra los pados cxistentes de
mamposteria que se conscrvan delante de Las
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Figura 13: Perfil de solucién general
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Figura 15: Alzado plataforma auxiliar

Figura 16: Colocacion de plataforma auxiliar

Una vez finalizado, se pudo retirar maquina y plataforma, excavar hasta el fondo en condiciones de
seguridad y retirar todo el material removido. Desde esa cota, se efectuaron nuevos micropilotes de
cimentacion para apoyo del nuevo muro, reconstruyéndolo y rellenando su trasdos (figura 18).
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Figura ‘18: Cimentacion desde plataforma inferior

o

Figura 17: Ejecucion panall de micropilots desde carril

En este tipo de actuaciones, es habitual trabajar a rotopercusion, al ser preciso alcanzar un estrato rocoso y
empotrarse en el mismo. La rotopercusién, mediante el empleo de martillo en fondo, conlleva la ventaja de
permitir a equipos ligeros (con limitado par y empuje) atravesar estratos rocosos, pero a su vez conlleva
una serie de inconvenientes que, en este caso, comprometian la ejecucion:

-En primer lugar, genera vibraciones que se transmiten a lo largo de la maniobra de perforacién y hasta la
maquina. Esto se reduce mediante el empleo de amortiguadores, pero nunca es posible evitarlo en su
totalidad. En este caso, para evitar la transmision de dichas vibraciones a la plataforma auxiliar dispuesta,
condicionando su funcionalidad por aplicacion de cargas dinamicas, era preciso buscar una alternativa
viable.

- En segundo lugar, se genera polvo y proyeccién de particulas. Al estar trabajando en las inmediaciones
del carril en servicio, era vital que en ningln caso se generara polvo o proyecciones, por lo que valoraron
distintas alternativas, mas alla del captador de polvo habitualmente empleado en estos casos.

Nuevas tecnologias: empleo de brocas PCD

Para evitar los problemas antes mencionados, SITE apostd por el empleo de una nueva tecnologia: las
brocas de diamante sintético policristalino, usualmente conocidas como PCD. Esta tecnologia, empleada
en mineria inicialmente en el sector de la industria petrolera, ha demostrado en los Gltimos afios ser una
alternativa tanto a la rotacion como a la rotopercusion, permitiendo trabajar en una amplia heterogeneidad
estratigrafica sin necesidad de extraccion de maniobra. Inicialmente, este tipo de brocas se disefiaban en los
didmetros habituales para perforacion petrolifera (superiores a 400 mm) pero el interés mostrado por las
empresas de nuestro sector ha permitido su extension a diametros inferiores.
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Diamante sintético

Sustrato de carburo de
tungsteno
Figura 19: Ejemplo de broca de PCD Figura 20: Detalle de los bits de PCD

La broca consiste en la fusién por alta presion y temperatura a un sustrato de carburo de tungsteno de piezas
cilindricas (o bits) de diamante policristalino, que permiten conjugar una mayor dureza con menor
fragilidad, con un conjunto muy estable térmicamente, lo que reduce las necesidades de refrigeracion
(figuras 19 y 20). El diametro de perforacion, el tamafio de los bits de PCD, el tamafio méximo del detritus
aevacuar y los angulos de ataque a la roca © condicionan el disefio de cada broca que, como se fabrica ex
profeso, da lugar a una amplisima gama de opciones.

Tras las experiencias en sondeos y cimentaciones especiales en los ltimos afios, ya es posible encontrar
brocas predisefiadas para trabajar en una amplia gama de terrenos, desde suelos a roca extremadamente

dura @9 (ver tabla 4):
Tipo de Terreno
estructura

1-2 Baja Arenas , limos, suelos
3 Baja-media Intercalaciones
4-5 Media- Margas, calizas
moderada
6 Dura Yesos
7 Muy dura Areniscas
8 Extrema Cuarcitas-Basaltos

Tabla 4: Tipologia de brocas PCD para diferentes tipos de terreno

Esto permite que seamos capaces de perforar con equipos de limitado par y empuje terrenos rocosos de
gran dureza, mediante el empleo de toda la gama de fluidos de perforacién: agua, aire, espumantes, lodos,
etc. SITE, con modelos expresamente creados a tal fin @V, ha obtenido altos rendimientos en su empleo no
solo en las areniscas descritas en el caso objeto de estudio, sino incluso en rocas de la mayor abrasividad y
dureza en Espafia, tales como los basaltos canarios. La actual evolucion de esta tecnologia esta haciendo
que empiecen a surgir aplicaciones en nuevos usos: circulacion inversa, perforacion dirigida, etc.
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1. Introduccion y Antecedentes

En la N340 se encuentra situada una obra de drenaje transversal de grandes dimensiones. La estructura,
situada en el cauce del barranco del Sing (Alicante), corresponde a unos falsos tineles sobre los que se
realizod un terraplén de gran altura que permitié conectar las calles situadas a ambos lados del barranco.
La estructura tiene 238 metros de longitud y consiste en un falso tunel formado por dos bovedas de cafion
adosadas de 6 metros de luz cada una, con un muro intermedio (Figuras 1 y 2). La estructura presentaba
dafios relevantes que se comenzaron a manifestar poco después de su construccion (a finales de los afios
80).

- Jil 3
Figura 1. Falsos tineles obra de drenaje.

= T

Las bovedas son de hormigén, débilmente armado. La estructura histdricamente tuvo una respuesta
desfavorable, que siguid6 manifestandose a lo largo de los afios, los deterioros detectados mas
significativos fueron:

- Rotura de boveda del lado Alicante (mas de 15m).
- Asiento y giro de la solera del lado Alicante.
- Agrietamiento en la boveda del lado valencia (menos intensidad que en la otra boveda).



- Armaduras descubiertas y pandeadas en ambos paramentos de ambas bovedas.
- Coqueras generalizadas en todos los paramentos de las bovedas.

Figura 2. Planta y seccion transversal obra de drenaje.

Al detectarse los deterioros en la estructura, tras la finalizacion de su construccion, se llevo a cabo un
apuntalamiento interior en las zonas de mayor afeccion (Figuras 3 y 4).

Una vez que se dispuso ese refuerzo interior se siguio produciendo una cierta evolucion desfavorable de
las incidencias detectadas, por lo que se decidié acometer las obras de emergencia con las que se buscaba
estabilizar la situacion de deterioro en las estructuras. La longitud de tinel donde los problemas eran
mayores afectaba a unos 50 m en planta de la longitud total de la obra de drenaje.



Figura 4. Apuntalamiento interior.
2. Estudios previos a la ejecucion de la obra

2.1 Proyecto de Reparacién (afio 2007).

Se realizaron dos sondeos, los cuales se ejecutaron desde el vial superior. El sondeo S-1 se dispuso sobre
la proyeccion del tunel con mayores dafios (tinel derecho) y el sondeo S-2 se desplazd hacia el lado
Alicante para reconocer el terreno en el trasdds de este mismo tinel (Figura 5).

Figura 5. Planta de sondeos.

En los sondeos se identifica el nivel de relleno dispuesto sobre el terreno natural, que corresponde a
niveles de conglomerado (calizas subangulosas en matriz margosa), calcarenita, caliza. La roca se
encuentra alterada y/o fracturada al menos en la profundidad investigada.

En la Figura 6 se observa la parte de la testificacion del sondeo S-1 en la zona de influencia de la
estructura. Las profundidades a las que se encuentra la béveda y contrabéveda son de unos 25.15 m y
28.55 m respectivamente.



Por debajo de la estructura se detectd un nivel de gravas con matriz arenosa con un espesor de 1.5 m y por
debajo del nivel granular se testifica una cavidad de mas de 5 m de altura en cuya base se localizan los
niveles de roca calcarenita y caliza del terreno natural.
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Figura 6. Testificacion del sondeo S-1

Parece razonable pensar que una cavidad de este tamafio no podria tener continuidad, pues los dafios que
se habrian producido serian mayores que los que presentaba la estructura.

Con posterioridad, y una vez que se dispuso de la campafa geotécnica realizada en la fase de obra, se
realiz6 una cierta reinterpretacion del sondeo del Proyecto de Reparacion del afio 2007. Parece razonable
interpretar que lo que se detect6 en el sondeo S-1 como una cavidad, pueda corresponder a los niveles de
relleno flojo y niveles de arcilla limosa blanda. El sondeo se realizd desde el vial (a unos 30 m de
profundidad), y al tratarse de un terreno flojo, pudo no resultar sencillo diferenciar entre hueco fisico y
terreno flojo.

El relleno existente en el entorno de la estructura se reconocié con los sondeos (S-1 y S-2). El material
corresponde a arenas arcillosas con presencia de gravas y bolos. La compacidad del relleno, es media-
alta, con valores de N SPT del orden de 20 a 30. A una profundidad de unos 15 m (a una cota 10 m por
encima de la clave del tinel) se detecta un nivel con una compacidad algo menor. En cualquier caso, la
compacidad mas baja detectada en el nivel de relleno se ha obtenido al nivel de estructura (en el trasdos
del hastial de la estructura).

En la Figura 7 se observa la testificacion del sondeo S-2 en la profundidad correspondiente a la estructura
(trasdos de hastial entre 24.0 m y 28.5 m aproximadamente). El valor de SPT obtenido a la profundidad
de 27.5 m a 28.1 m, es de N SPT de 6, que practicamente coincide con la cota de cimentacion. La
compacidad que se deduce de este ensayo es muy baja y los valores de N SPT son claramente inferiores a
los obtenidos en el resto de ensayos realizados en el nivel de relleno.
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Figura 7. Testificacion del sondeo S-2

Posiblemente, cuando se construy6 el relleno, la compactacion del mismo fuese adecuada en el trasdos.
Como consecuencia de las deformaciones que se fueron produciendo a ese nivel (movimientos y posible
erosion), se habria producido la merma en la compacidad del material del relleno en la proximidad de la
estructura, y por tanto la pérdida de capacidad.

Se observa otro aspecto destacado, que se deduce a partir de los resultados obtenidos con los sondeos, que
es la posicion del sustrato natural. En el sondeo S-1 el sustrato se ha localizado a 35.5 m y en el sondeo S-
2 a29.2 m, lo que implica una diferencia de profundidad de unos 6 m. Se podria interpretar que esta
diferencia de cota corresponde a la posible geometria natural del cauce/vaguada del barranco, puesto que
los sondeos se llevaron a cabo desde el vial superior.

Conforme a esta interpretacion, parece que el tinel en el que se han producido mas dafos se habria
construido en esta zona sobre el antiguo cauce del barranco, lo que podria tener una relacion directa con
las patologias producidas.

Con respecto al nivel de agua, no se detectd en el S-1, y en el S-2 se localizd a una profundidad
claramente mayor a la del nivel de cimentacion de la estructura (profundidad de 33.7 m en el sondeo S-2).
En cualquier caso, en el Proyecto de Reparacion se indica que en relacion al flujo de agua bajo la
cimentacion que, “se ha observado un flujo de agua constante bajo la solera, que también queda
reflejado en la inspeccion del paso realizada en el aiio 2001”. En ese documento se hace referencia a la
surgencia de agua en la solera aguas abajo de la zona dafnada. Esta surgencia continuaba en las visitas que
se efectuaron a lo largo del afio 2019.

2.2 Estudios complementarios en fase de obra (2019).

Se realizaron investigaciones complementarias en fase de obra complementando la informacion
disponible:

- Control de niveles piezométricos en los puntos de surgencia de agua:

En mayo de 2019, se realizé el sellado del taladro con surgencia de agua y la medida de la altura de la
columna de agua en ese punto. En la Figura 8 se muestra una imagen de la prueba realizada para el
control del nivel piezométrico a nivel de la solera.



Figura 8. Control nivel’piezométrico

La altura de la columna de agua que se registrd fue del orden de 1,30m sobre la cota superior de la
contraboveda. Ademas, se pudo constatar la circulacion de agua bajo la estructura en diferentes puntos.

- Estudio geofisico mediante Geo-radar en la solera y hastial.

Con la investigacion mediante geo-radar se registraron tres tipos de anomalias:
Despegues: huecos entre el hormigon de la estructura y el terreno/relleno.

Huecos de poco desarrollo vertical: zonas con huecos o zonas de lavado con posible desarrollo vertical
limitado, posiblemente inferior a medio metro.

Huecos con gran desarrollo vertical: huecos con importante desarrollo vertical, los cuales pueden superar
incluso los 2 m.

En las conclusiones del informe de geofisica se recomendaba complementar la investigacion con algin
tipo de ensayo directo (sondeo) para poder estimar con mayor precision el desarrollo vertical de las zonas
de hueco.

A continuacion, en la Figura 9 se reproduce el esquema general donde se han representado los resultados
obtenidos con la investigacion mediante geo-radar.
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Figura 9. Investigacion Geo-radar

En la boveda del tinel derecho (lado Alicante, zona apuntalada), se detectd con el geo-radar un area con
cierta continuidad que presenta huecos de importante desarrollo vertical. En esa zona parece que es donde
se produjeron los maximos movimientos y en ella es donde se detect6é también algo de hueco en el trasdos
del hastial del lado derecho.

El emplazamiento del sondeo que se realizd para la redaccion del proyecto de reparacion se situaba aguas
arriba de la zona apuntalada en el tinel lado Alicante. Con el geo-radar en esta zona no se puso de
manifiesto que presentase unas condiciones especialmente desfavorables, aunque en la testificacion del
sondeo se hace referencia a una cavidad de mas de 5 m de altura libre.

- Sondeos con recuperacion de testigo.

Durante la realizacion de estos sondeos se llevaron a cabo ensayos SPT y se tomaron muestras para
efectuar los correspondientes ensayos de laboratorio. La realizacion de estas adaptaciones
complementarias se debio a la aparicion de suelos blandos en las profundidades reconocidas.

En la Figura n.° 10 se indica la ubicacion en planta de los 16 sondeos realizados. La estructura del lado
izquierdo de la figura corresponde a la boveda del lado Alicante, que es el tinel derecho (sentido aguas
arriba — aguas abajo).
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Figura n° 10. Ubicacion de sondeos
La estratigrafia que se deduce de los sondeos es la siguiente:
Hormigoén de la cimentacion. Los espesores son heterogéneos. En el sondeo T-13 la base del hormigon se

sitia a 1.7 m de profundidad. En alguno de los sondeos detecta la presencia de suelo entre dos niveles de
hormigoén que no tienen continuidad vertical.

Huecos bajo la cimentacion. Se detectan huecos fisicos de hasta 75 cm de altura. Los huecos se han
detectado exclusivamente bajo la cimentacion de la estructura, pero no se han detectado oquedades en los
niveles de suelo (relleno y terreno natural).




Relleno antropico. Material heterogéneo en cuanto a su naturaleza y compacidad. En este nivel se
detectan plésticos, restos de madera, pero también zonas de grava areno-limosa con densidad media
suelta.

Depdsitos aluviales granulares. Materiales predominantemente granulares que presentan gravas y bloques
englobados en una matriz limo-arenosa.

Depdsitos aluviales arcillosos. Arcillas organicas de color gris, que se interpretan como depoésitos de
fondo de charca. Este nivel presenta una consistencia blanda a muy blanda y una permeabilidad baja. El
indice de consistencia que se obtiene para las muestras ensayadas es bajo como corresponde a arcillas
blandas a muy blandas.

Depositos de glacis. Arcillas y limos con intercalaciones de conglomerados calcareos. Este nivel presenta
una compacidad elevada y una permeabilidad media-baja. Estos niveles de glacis, en general, presentan
una consistencia muy firme a dura (compacidad alta con rechazo o valores elevados en los ensayos SPT).

A continuacion (figura 11) se adjuntan los perfiles geologicos longitudinales correspondientes a cada una
de las alineaciones donde se efectuaron los reconocimientos. Se incluyen algunos aspectos relacionados
con la presencia de agua en el terreno en estos perfiles. En la (Figura 11) se reproduce la interpretacion
realizada por los técnicos de la Demarcacion de Carreteras a partir de los resultados de las
investigaciones.
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Figura 11. Perfiles geoldgicos de los sondeos

El perfil superior (Figura 11) corresponde al hastial del lado Alicante (derecho de la boveda derecha).
Bajo este hastial se han localizado los mayores espesores de suelos blandos. Esta zona corresponde con la
que presenta mas dafios en la estructura.

En algunas zonas no resulta sencillo determinar con detalle la posicién del contacto del relleno antrépico
y el relleno natural correspondiente al nivel aluvial de gravas con matriz areno-limosa, puesto que podria
interpretarse que durante la realizacion del relleno podria haberse utilizado material excavado en el nivel
aluvial.

Las mayores incidencias en la estructura se han detectado en la zona donde las condiciones para la
cimentacion de esta son mas desfavorables.



El espesor de suelos de baja compacidad bajo el hastial central ha resultado significativamente menor que
bajo el hastial derecho de la boveda derecha.

Las condiciones de cimentacion menos desfavorables se han reconocido junto al hastial central en la
boveda izquierda. En algunas de las investigaciones efectuadas en esta zona no se habria detectado la
presencia de suelos blandos.

Nivel freatico:

Se ha efectuado un control de la posicion del nivel del agua durante y después de la ejecucion de los
sondeos.

El resumen de la informacion relacionada con la posicion del agua puede verse en la Figura n.° 11. Puede
observarse que las zonas con peores condiciones para la cimentacion son las que presenta el agua a menor

profundidad (se detecta circulacion de agua en el cimiento).

En la figura 12 se encuentran los valores de la profundidad a la que se ha detectado el agua.

SONDEOS | 19/06/2019 | 26/06/2019 | 27/06/2019 | 04/07/2019 | 07/07/2019
T1 1,29 1,32
T2 0,92 0,90
T3 0.82 0.83
T-4 0.62 0,63
T5 0,13 0,13
T6 0,08 0,02 017
17 1,38 1,37
T8 1.04 1,05
T9 0.87 0,87

T-11 043 0.45
T-12 0,24
T-13 1.11 1,10 1,09
T-14 2,49 1,09 2,51 2,50 2,11
T-15 2,19 2,51 2.21 2,20 1,80
T-16 1,55 2,24 1,60 1,58 1,16
T-17 1,63 1,16 1,17 1,17

Figura 12. Tabla de medida de niveles freaticos

En los taladros realizados con anterioridad a la investigacion complementaria ya se detectd la presencia
de un flujo de agua bajo la cimentacion de la boveda derecha, asi como surgencia de agua en la solera
aguas abajo de la zona donde se dispuso el apuntalamiento.

Existencia de un paleocanal:

En el informe de los técnicos de la Demarcacion se indica que la geometria y disposicion de materiales
indica la presencia de un paleocanal correspondiente al antiguo cauce del barranco, que describe un
trazado arqueado, paralelo y ligeramente oblicuo a la estructura. En este paleocauce se habrian dispuesto
los depdsitos de fondo de charca. En la (Figura 13), se muestra un perfil geologico transversal con el
esquema de la estratigrafia que daria lugar a las condiciones de apoyo heterogéneas.
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Figura 13. Perfil geologico transversal

En el informe se indica que, “las patologias y roturas observadas en las bovedas, por tanto, parecen ser
debidas a asientos diferenciales de la cimentacion a consecuencia de la geometria y disposicion de los
suelos blandos que existen en el subsuelo”. También se indica que pueden existir otros factores que
pueden haber tenido una cierta influencia en las incidencias detectadas.

2.3 Movimientos de la estructura.

En la fase de obra se procedio al levantamiento topografico de la seccion de los dos tineles. En la zona
donde se dispusieron los puntales se detectaron los mayores asientos diferenciales.

Zora  de  mayores

asening dferendales

Figura 14. Zona de mayores asientos

Los mayores asientos se detectaron en el entorno del PK 0+090 (superiores a 25 cm entre puntos cercanos
del orden de 1m).

Los asientos diferenciales en la estructura han dado lugar a los dafios que manifiesta la misma.

Es posible que la zona interior de la estructura también experimentase un cierto asiento con respecto a la
cota a la que quedo la cimentacion al construirla. Probablemente, a partir de la informacién disponible,
que en alguna zona se hayan registrado asientos totales del orden de 40 cm a 50 cm en la estructura,
incluyendo los que debieron producirse durante la fase de construccion del relleno sobre la misma.

3. Principales causas de la patologia.

En la (Figura 15) se muestra una imagen correspondiente a la fase de ejecucion de la obra de drenaje. Con

una linea de trazos se representa el vial de la carretera. En el cruce de esta linea con la estructura y hacia
aguas abajo se han registrado los mayores dafios.
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Fura 15. Fotorafia de obra

de drenaje en ejecucion

En la foto de la Figura 15 se puede apreciar que el tinel del lado Alicante se construyd aparentemente
sobre un relleno realizado previamente en la zona del cauce. Es probable que este relleno es el que se
detectd posteriormente con las investigaciones realizadas.

En el tanel izquierdo (lado derecho de la foto) y especialmente su hastial lateral parece que se ha
cimentado sobre un terreno natural, y también se puede apreciar que fue necesario efectuar una cierta
excavacion para alcanzar el nivel de cimentacion de la estructura.

El doble tinel presenta una anchura mayor a la del cauce previo, asi como una pendiente uniforme, que
también difiere con respecto a la pendiente previa del cauce, que seria mas heterogénea. Para construir la
estructura parece que se realizd una cierta regularizacion de la superficie previa del terreno disponiendo
en la zona donde se han manifestado las incidencias un cierto espesor de relleno sobre el cauce.

En el fondo del cauce antiguo probablemente existiria el terreno arcilloso de tonalidad grisacea y
consistencia blanda correspondiente a los niveles aluviales, quiza con un cierto recubrimiento. En fase de
obra parece que tanto el terreno natural de consistencia blanda a muy blanda como los rellenos antrépicos
sin controlar (restos de madera, compacidad suelta, etc.) quedaron recubiertos por el relleno estructural
que se dispuso para alcanzar la cota de cimentacion de la estructura.

No es sencillo diferenciar los niveles aluviales de gravas con matriz areno-limosa de los niveles de relleno
antropico efectuados con materiales obtenidos de la excavacion de esto niveles aluviales. En todo caso,
este aspecto tiene una importancia menor, pues se ha observado que tanto uno como otro presentan una
compacidad baja a muy baja en algunas zonas.

La mayor concentracion de tensiones al nivel de la cimentacion se produce bajo los hastiales, por lo que,
aunque existieran suelos blandos, esta circunstancia no justifica el desarrollo de oquedades bajo la
cimentacion como se puso de manifiesto en la campana de investigacion realizada. En relacion con este
aspecto se considera que el flujo de agua en el terreno bajo la cota de cimentacion ha producido una cierta
erosion interna de la matriz de los niveles aluviales y principalmente de relleno.

En todo caso, los huecos detectados con las investigaciones realizadas se localizaron bajo la solera, ya
que con estas investigaciones no se ha realizado un reconocimiento de la cimentacion del hastial. En la
zona de mayores deformaciones de la estructura el hastial ha experimentado un asiento ampliamente
mayor que la solera, por lo que bajo el hastial es posible que los huecos resulten algo menores que los que
se han reconocido con las investigaciones.

Los hastiales de la estructura, actuando como viga de gran canto, permitirian “puentear” zonas con
condiciones de cimentacion mas desfavorables (zonas con desarrollo de erosion interna), lo que daria
lugar a una mayor concentracion de tensiones al nivel de apoyo en las zonas préximas a los puntos donde
se haya producido el arrastre de material por el flujo de agua.
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A partir del analisis de la informacion disponible, se considera que existen dos causas principales
relacionadas con los asientos diferenciales de la estructura, los cuales han dado lugar a los dafios
observados:

- Condiciones de cimentacion ampliamente heterogéneas con zonas de hasta 6.5 m de material de baja
compacidad bajo el nivel de cimentacion, en las zonas de mayor espesor de suelos blandos, que se
localizan bajo el hastial derecho del tinel derecho, parece que el hastial izquierdo del tinel izquierdo
estaria dispuesto sobre los niveles de glacis de elevada compacidad.

- Lavado y arrastre de la fraccion fina de la matriz del nivel de relleno antropico y del relleno natural
como consecuencia del flujo de agua que se produce bajo el nivel de cimentacion. Este proceso daria
lugar a una erosion interna, asi como al desarrollo de posibles oquedades bajo la cimentacion. En
cierto modo, los dos aspectos indicados estan interrelacionados, pues los asientos del cimiento pueden
haber provocado una cierta pérdida de confinamiento en el relleno y unas condiciones mas favorables
para que se produzca la circulacion de agua en el cimiento.

4. Solucion técnica definitiva. Inyecciones de mortero de baja movilidad
5.1 Consideraciones previas

Se consider6 realizar un refuerzo interior en la estructura con el objeto de poder retirar los puntales de
tunel derecho y quiza ampliar la capacidad resistente actual. Con estas medidas se dispondria de unas
condiciones de trabajo mas adecuadas (espacio, seguridad, etc.).

Posteriormente se procederia a realizar los tratamientos del terreno y cimiento y al concluir los mismos se
completaria el refuerzo de la estructura mediante.

En el Proyecto de Reparacion (2007) se previd la ejecucion de inyeccion de mortero seco en retirada bajo
los hastiales de la estructura més afectada (tunel derecho). La longitud media prevista para las
perforaciones era de unos 6 m y el diametro de perforacion de 100 mm, que es adecuado para el tipo de
inyeccion prevista. En el Proyecto de Reparacion también se habia previsto emplear cemento
sulforresistente debido a los contenidos de sulfatos obtenidos en las muestras tomadas en el terreno.

Posteriormente se realizaron algunas adaptaciones al proyecto de reparacion en la fase de obra.

- Adecuar la intensidad del tratamiento a las condiciones reales: se realizarian mas taladros en la zona
con condiciones mas desfavorables.

- Complementar el tratamiento en el trasdos del hastial del tunel derecho: con el mismo procedimiento
previsto para la cimentacion del hastial, se realizarian taladros en el mismo con objeto de recomprimir
el relleno y obtener una mayor capacidad de reaccion del mismo.

- Armado de refuerzo de las inyecciones: una vez efectuada la inyeccion se introduciria un redondo
@25 en el interior de la misma quedando de ese modo una inyeccion armada. Con esa medida se
obtiene una capacidad estructural mayor del refuerzo y una respuesta mas ductil.

- Procedimiento de perforacion: en el Proyecto de Reparaciéon se habia previsto realizar las
perforaciones para el tratamiento del tinel derecho con medios manuales debido a la presencia de los
puntales. El refuerzo estructural permitiria retirar los puntales, y eliminar las perforaciones manuales.

- Medidas de drenaje: el tratamiento del cimiento se complementaria con medidas de drenaje que

permitan que el flujo de agua que se desarrolla en el cimiento pueda acceder al interior de la obra de
drenaje y circular por la misma.
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5.3 Objeto del tratamiento

Con las inyecciones de mortero seco o mortero de baja movilidad (inyecciones de compactacién o
desplazamiento) se obtendran unas condiciones mas favorables en relacion con los siguientes aspectos:

- Relleno de huecos bajo la cimentacion.
- Homogeneizar las condiciones de apoyo.

- Restablecer el comportamiento estructural del arco del tnel al presurizar el terreno circundante de
baja compacidad.

- Recuperar en parte la capacidad de reaccion del relleno del trasdos del hastial derecho del tunel
derecho.

5.4 Zonas de actuacion en el cimiento

La zona donde se registraron los mayores dafios corresponde a la zona apuntalada. El refuerzo se dispuso
en la zona de puntales y unos 10 m a cada lado, quedando un total de zona reforzada de unos 50 ml.

El tratamiento del cimiento se propuso en las zonas donde se haya efectuado previamente el refuerzo
estructural del tunel, con un cierto resguardo con respecto a los extremos de la zona reforzada.

Se recomend¢ realizar el tratamiento en el cimiento a unos 5 m hacia el interior de la zona donde se ha
previsto el refuerzo estructural, con lo que la zona de actuacion de tratamiento del cimiento seria de unos
40 m (30 m de zona apuntalada y 5 m a cada lado).

Los asientos se produjeron principalmente en el tinel derecho (lado Alicante), en mayor medida en el
hastial lateral, pero seguramente que con cierto movimiento también del hastial central, por lo que se

propuso tratar bajo estos apoyos.

No se propuso efectuar un refuerzo estructural del tinel izquierdo, aunque también presentaba algunos
dafios, los cuales podrian deberse al asiento del hastial central.

5.5 Tratamiento a realizar

El tratamiento del cimiento a realizar corresponde, segun se ha indicado previamente, a la inyeccion de un
mortero seco o de baja movilidad en retirada desde el interior de la estructura.

Se incluyen algunas consideraciones en relacion con el tratamiento a realizar. Alguno de estos aspectos se
adaptaron en la fase de obra.

- Inyeccion de compactacion e inyeccion de relleno.

En las inyecciones a realizar mediante mortero se realizaria una compactacion y desplazamiento de los
niveles de baja compacidad a partir de una cierta profundidad, pero en la zona préxima a la cimentacion
parte de la mezcla de inyeccion rellenaria los huecos que se han detectado bajo la cimentacion.

- Tipo de mortero a inyectar.

El cono del mortero a inyectar debera estar en el rango de 5 a 10 (consistencia plastica a blanda). El cono
mas bajo se emplearia en las inyecciones de desplazamiento o compactacion y el cono mayor para el

relleno de cavidades.

Se emplearia cemento sulforresistente debido a los contenidos de sulfatos detectados.
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- Caudal de bombeo de la mezcla de inyeccion

Del orden de 40 1/minuto a 50 /minuto.

- Presion de inyeccion

Se ajustaria en funcion de las admisiones y observaciones durante la obra. Como referencia previa, la
presion maxima de inyeccion podria variar entre 5 kp/cm2 en la zona préoxima a la estructura y unos 20

kp/cm2 en la zona mas retirada en la que las tensiones verticales efectivas pueden ser significativamente
mayores.

Volumen de inyeccion

Se estim6 un consumo medio de unos 150 I/m - 250 I/m de mortero en la perforacion en el terreno. Si se
considera una perforacion de 6 m en el terreno este consumo medio podria ser del orden de I m3 a 1.5 m3
de mortero por taladro.

La inyeccion se realizaria en retirada cada 50 cm. En una tnica fase de inyeccion no se introducird un
volumen de mezcla superior a 200 1 (esto implicaria una admision maxima de 400 I/m al realizarse dos
fases de inyeccidén por metro).

- Armado de la inyeccion.

Finalizada la inyeccion se procederia a introducir en la columna de mortero un redondo @25 de acero
B500S, siendo posible que resulte necesario utilizar el equipo de perforacion para introducir la barra en el
mortero al finalizar la inyeccién

- Diametro de la perforacion.

Se mantendra el diametro de la perforacion de 100 mm previsto en el Proyecto de Reparacion. La
perforacion, como estaba también previsto, debera equiparse con la tuberia de revestimiento-inyeccion en
retirada.

- Orden de ejecucion.

Se evitaria la inyeccion en un punto junto a columnas en las que el mortero no haya alcanzado la
resistencia adecuada, buscando una mejora progresiva en toda la zona de actuacion para evitar generar

zonas de concentracion de reaccion.

En relacion con el orden de inyeccion también tendria en cuenta la presencia de los niveles de arcillas
blandas saturadas en el cimiento en los que la inyeccion puede generar sobrepresiones intersticiales.

- Profundidad de tratamiento.

Deberia alcanzarse el nivel de glacis de compacidad media alta y penetrar en dicho nivel del orden de 1
m.

Debido a este aspecto, la profundidad de tratamiento variaria entre unas zonas y otras para adaptarse a las
condiciones especificas de cada punto.

En el tratamiento del relleno del trasdos del hastial del tinel derecho se previd una longitud fija para los
taladros, que corresponderia a una penetracion de 6 m en el relleno.

- Intensidad de tratamiento.
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Se previo la realizacion del tratamiento del cimiento y el relleno en una longitud de unos 40 m, con
secciones de tratamiento separadas entre si 1 m, para adaptarse a la separacion de las cerchas del refuerzo.

A partir de la informacion disponible, se previeron dos opciones de intensidad de tratamiento en funcion
de las condiciones del terreno reconocidas.

- Tratamiento de mayor intensidad (zona central)

En la Figura n.° 11 se muestra el tratamiento de mayor intensidad que se aplicaria principalmente en la
seccion apuntalada. En funcion de los resultados que se obtuvieran en las primeras fases del tratamiento
se decidiria si resulta conveniente efectuar alguna adaptacion. El tratamiento previsto consistiria en la
realizacion de 10 taladros en cada seccion de actuacion. Las secciones de tratamiento se dispondrian con
separaciones de un metro.

Los taladros T-1 a T-6 se realizarian en la zona del hastial derecho del tunel derecho y el resto de taladros
se realizarian para mejorar las condiciones de apoyo del hastial central.

En los taladros del hastial lateral se ha indicado el orden de ejecucion de los taladros. En un mismo dia
podrian realizarse los taladros T-1, T-2 y T-3, pero deberan transcurrir al menos 3-4 dias para realizar el
resto de taladros.

En relacion con los taladros del hastial central sélo podra construirse uno de ellos cada dia, debiendo
pasar 3-4 dias hasta construir el siguiente.

Debera mantenerse una separacion minima de 4 m entre secciones en las que se trabaje en dias
consecutivos.

Los taladros se han representado en la Figura 16 con una longitud de 6 m en el terreno, pero esta longitud
se adaptaria a las condiciones de cada zona para lograr, bajo el apoyo del hastial, la penetracion de 1 m en
el nivel de glacis.

En la Figura n.° 16 se ha representado la disposicion e inclinacion orientativa para los taladros.

Finalizada la inyeccion de un taladro, inmediatamente a continuacion, se introducird la barra de armado
de la inyeccion.

Figura 16. Tratamiento de mayor intensidad
- Tratamiento de menor intensidad (zonas laterales)

En las zonas laterales, unos 5 m a cada lado del tramo de boveda con puntales, se realizaria un tratamiento
de transicion con respecto a la zona que no dispondrd de tratamiento en el cimiento. De este modo
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quedarian los 5 m mas proximos a los extremos de la zona de refuerzo estructural sin tratamiento en el
cimiento.

En la zona de menor intensidad de tratamiento se ha previsto una actuacion con 5 taladros por seccion de
tratamiento (la mitad de taladros que los previstos para la zona de mayor intensidad).

Las especificaciones en cuanto a procedimiento de ejecucion de los trabajos son las mismas que se han
indicado previamente.

En la Figura 17 se muestra la disposicion de los taladros prevista para la zona de menor intensidad de
tratamiento.

Figura 17. Tratamiento de menor intensidad

5.6 Seguimiento de las inyecciones y control de movimientos

Durante la inyeccion se debera controlar la presion de inyeccion, el volumen de la mezcla inyectada y la
posible respuesta de la estructura (movimientos). El criterio de cierre o finalizacion de la inyeccion sera
funcion de los tres aspectos indicados.

El volumen maximo de inyeccion por punto de inyeccion sera de 250 1 de mortero. La presion maxima de
inyeccion, asi como las propiedades de la mezcla de inyeccion, se fijaran a partir del seguimiento de los
primeros trabajos en funcion de las observaciones que se realicen.

Durante la realizacidén de las inyecciones se debera complementar el control de movimientos mediante
convergencias, con un control topografico de la zona de actuacion. Podria efectuarse este control en las

cerchas mas proximas al punto de inyeccion.

Si se alcanza en la cercha un movimiento del orden de 2 mm se debera detener la inyeccion. Este valor se
podra revisar en funcion de las observaciones que se efectien en fase de obra.

6. MEDIDAS DE DRENAJE
Se propuso captar y conducir el agua de la filtracion del cimiento para limitar la posible degradacion del

mismo. En relacion con este aspecto se recomendod realizar drenes en el cimiento en la Figura 18 se
muestra un esquema con la disposicion de estos drenes.
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_F_igura 18. Disposiéic')n drenes
Los drenes se dispondrian junto a los hastiales hasta una profundidad de unos 5 m. Se considera que
puede ser adecuada la disposicion junto a los hastiales, pues corresponde a la zona alta de la seccion de la
contrabdveda. De este modo si circula agua por la parte central de la seccidon se evitard que estas

perforaciones actiien como puntos de infiltracion.

Los drenes se dispusieron en toda la zona de actuacidon con una separacion de unos 5 m en cada
alineacion. El diametro de perforacion para los drenes seria también de 100 mm.

Los drenes deberan estar equipados con tuberia ranurada envuelta en geotextil para evitar el arrastre de
finos.

5. Aspectos destacados en la ejecucion de los trabajos.

- Dificultad de acceso a la zona de trabajos.

Esta dificultad de acceso tanto de los equipos, como de los distintos suministros obligaba a la fabricacion
del mortero en el interior del tunel, siendo el suministro del mortero en sacos.

En este sentido también cabe indicar que, para implantar los equipos en la zona de obra, fue necesario el
apoyo de dos gruias de gran tonelaje implantadas en los viales para descender los equipos hasta la zona de
trabajos (unos 30 m aprox. mas abajo, figura 19).

Q gruas

-

smplazamiento
BQUIpOE

Figura 19. Croquis emplazamiento equipos

- Puesta en obra del material de inyeccidén (mortero muy seco).

La inyeccion de este material tan seco (cono minimo 5cm) requiere de un disefio particular de todo el
proceso de inyeccion, que implica el empleo de una linea de impulsion de seccion constante y de
diametro adecuado para garantizar bombeabilidad desde punto de fabricacion al taladro en profundidad.
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La calidad del mortero fabricado era constante en cuanto a la homogeneidad del cono, durante todo el
proceso de fabricacion gracias a un sistema de camara de mezcla con control de % de agua de aportacion.

En las figuras 20 y 21 se puede apreciar detalles del tipo de mortero de inyeccion y su consistencia.

F1gura0 Detalle ensayo de cono del mortero

Figura 21. Detalle consistencia del mortero

- Sistema de perforacion.

El sistema de perforacion requiere de un disefio especifico debido al propio tratamiento a realizar y los
diferentes estratos a atravesar. El sistema elegido fue la perforacion con el empleo de martillo en cabeza
en un equipo y utiles adecuados para asegurar la penetracion y destruccion en estratos de consistencia
dura y blanda; y la eleccion de un diametro 1til en el taladro que permita bombeo con presion (figura 22).
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Figura 22. Perforadora

- Disefio vy geometria de los taladros.

De acuerdo con el disefio inicial de proyecto y en combinacion con dimension del diametro del tinel.

En este punto cabe destacar la labor de disefio de gabinete para adaptar la geometria de los tratamientos
previstos, teniendo en cuenta las dimensiones y posibilidades reales de la maquina perforadora dentro del
tunel, asi como las propias dimensiones e instalaciones en el interior. En las figuras 23 y 24 puede
observarse en primer lugar el plano de disefio definitivo y posteriormente fotografia de ejecucion del
trabajo dentro de los tuneles.
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Figura 24. Fotografia de ejecucion de los trabajos
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6. Comentarios finales.

- Las diferentes campafias de investigacion resultaron de vital importancia para conocer las verdaderas
causas de las patologias que presentaban los falsos tineles. Tanto con los estudios iniciales, como con
los que realizaron durante la fase de obra se logré disponer de una informacién suficiente como para
disefiar una solucion adecuada a la complicada situacion en la que se encontraba la estructura.

- Una vez se dispuso de un proyecto inicial, resultd también destacado la adaptacion de estas
soluciones en la fase de obra, de cara a mejorar y optimizar el resultado final de los trabajos
(intensidad del tratamiento, completar el hastial derecho, refuerzo de armado, sistema de perforacion,
medidas de drenaje).

- Por ultimo, con respecto a la ejecucion, y para alcanzar el éxito en los trabajos, resultdé fundamental la
planificacién inicial (dimensionamiento de los equipos, lineas de inyeccion y metodologia de
gjecucion) teniendo en consideracion las singulares caracteristicas de los trabajos a realizar,
concluyendo los trabajos de manera satisfactoria para todas las partes.
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ACTUACIONES,GEOTECNICAS EN OBRAS SINGULARES:
OBRAS GEOTECNICAS ESPECIALES CON EMPLEO DE
PERFORACION SONICA DE MUY ALTA FRECUENCIA “HI’DRILL”

JOSE LUIS ARCOS ALVAREZ
Ingeniero de Caminos, C. y P.
Director Técnico Rodio Kronsa,

1- Introduccion

Las diferentes caracteristicas de los terrenos a perforar requieren, a su vez, el empleo de distintas técnicas
y herramientas adaptadas a cada caso.

El presente articulo se enfoca sobre una técnica particular de nuevo desarrollo e implantacion en las dos
Gltimas décadas: la perforacion sonica; destacando las ventajas que aporta frente a técnicas “clasicas” y
presentando casos particulares de aplicacion en obras geotécnicas especiales.

Dentro del grupo Soletanche-Bachy, al que Rodio Kronsa pertenece, el sistema sénico se ha desarrollado
para su empleo en perforaciones de hasta 340mm de didmetro, para ejecucion de micropilotes, anclajes,
taladros de inyeccion,... bajo una marca registrada “Hi’Drill” que implementa accesorios mecanicos
disefiados especificamente y un completo sistema de monitorizacion y registro de pardmetros.

Figura 1. Equipo de perforacidn equipado con cabezal sénico — “Hi'Drill”.



1.1-Primeras consideraciones sobre la perforacion en suelos y rocas

Cualquiera gue sea el método de perforacién empleado, siempre habra de tenerse en cuenta las siguientes
consideraciones:

La dureza del terreno (roca o suelo) condicionard la cantidad de energia requerida para la perforacion. Las
formaciones menos compactas, como arenas, limos o arcilla son mas faciles de perforar que las muy duras,
como granitos, basaltos o pizarras, mas densas y resistentes.

e Enlas formaciones durasy rocosas, los Gtiles de perforacion necesitaran refrigeracion y lubricacion
continua.

e En las formaciones blandas, poco consolidadas, la perforacion requerira soporte para evitar el
colapso de las paredes del pozo.

e Todo el material triturado, residuo de la perforacién, generalmente debe ser evacuado a superficie
por el fluido de perforacidn a través del propio taladro a medida que ésta avanza en profundidad.

1.2- Principales métodos de perforacion.

Para la optimizacion econdmica y de rendimiento en la perforacion, los métodos se han de adaptar a las
caracteristicas del terreno. Los principales métodos, han observado una evolucién con el paso de los siglos,
desde su ejecucion manual hasta la aplicacion de la mecanizacion que permite la tecnologia actual. En
general, podrian agruparse en:

Perforacion por empuje o hinca a percusion,

Perforacion a rotacion con hélice,

Perforacion con “jet” de agua,

Perforacion circulacién inversa con succion,

Perforacion a rotopercusién con aire (0 agua), (martillo en fondo o en cabeza),
Perforacion a rotacién con barrido con agua u otro fluido (tricono, trialeta, etc.).

Los cuatro primeros sistemas se usan desde épocas remotas, de modo manual 0 con mecanizacién muy
basica. Los dos ultimos, roto-percusion y rotacién con barrido, requieren maquinaria moderna
autopropulsada.

2- Perforacién soénica.

La perforacion sénica es un método particular de rotopercusién que utiliza un generador de vibracién de
alta frecuencia (120-180Hz) para poner en resonancia el propio varillaje de perforacion. La gran diferencia
con la rotopercusidn con martillo en cabeza (con frecuencia de unos 20Hz) es que esta Ultima genera una
onda de impacto en la cabeza del varillaje que viaja hasta la punta donde el tallante percute contra el terreno;
mientras que el sistema sdnico pone en resonancia toda la sarta del varillaje con una onda estacionaria.

Si se consigue un antinodo coincidente con la punta del varillaje, la fuerza de impacto es maxima, con una
minima cantidad de energia aplicada en cabeza y sin pérdidas por amortiguamiento a lo largo de la longitud
del varillaje.

Adicionalmente, la resonancia del varillaje fluidifica en cierta forma la interfaz de terreno circundante
disminuyendo su rozamiento lateral, con la colaboracion del fluido de perforacion (agua o lodo), y esto
permite utilizar el propio varillaje como entubacién de revestimiento para la instalacion a su través de la
equipacion deseada: armadura de micropilote o anclaje, tubos manguito para inyeccion de cemento o
conductos para intercambio geotérmico, por ejemplo.



Entre las ventajas del método sénico figura la de minimizacion de la afeccion al terreno circundante, que
se reduce a una corona de espesor milimétrico alrededor del tallante de perforacién. Esta caracteristica le
ha hecho desarrollarse en equipos de investigacion geotécnica con corona y extraccion de muestras, por la
maximizacion del porcentaje de testigo inalterado recuperado y el escaso detritus generado.

Perforacion en madera

Figura 2. Versatilidad de la perforacidn sdnica, adecuada para todo tipo de terrenos.

La perforacion sonica es extremadamente versétil (fig.2 y 3), su capacidad de penetracion se extiende a
todo tipo de terrenos, rocas incluso hormigén, posibilitando el paso eventual de ferralla aleatoria, e incluso
madera.

Es un método ideal cuando la variabilidad o el desconocimiento del terreno nos impide prever la
herramienta o sistema de perforacion idoneo, incluso cuando la alternancia de terreno colapsable entre
estratos de roca muy dura hace indispensable la entubacion en toda la longitud del taladro.

Actualmente, la gama de diametros con los cabezales sonicos se esta ampliando, pudiéndose ofrecer con
seguridad perforaciones de hasta 340mm. En cuanto a la profundidad, el menor riesgo de atrapamiento del
varillaje permite ofrecer el sistema para ejecucion de pozos de intercambio geotérmico con profundidades
habituales en torno a los 150m.

Otra ventaja se debe a la posibilidad de perforar el terreno sin empleo de aire comprimido como fluido de
perforacion, evitando los problemas de socavacion, ruido, consumo de gasoil, bolsas de presion neumatica
incontrolada, etc,...



Entre los inconvenientes, cabe mencionar el alto coste de la maquinaria (cabezal sénico y mecénica
hidraulica) y la necesidad de contar con personal cualificado y entrenado en este tipo de perforacion.

IMétodos histéricos, manuales o con mecanizacion basica Métodos con maquinaria motorizada
) Hélice a Hélicd a Rotacion
Eleccién del método de perforacion Hinca por rotacion |Jetdeagua | Succién rotaciéon | con barrido Roto_—l Perf. Sénica
Impacto P percusion
manual mecénica de agua

Grava N? X X X 1 X N? 1
Arena _ T? T T 1T 1T 0 %42 1
Limo Consolidades 17 r * 0 r r [ wrr |4
Arcilla 2 lenta T~ ? 1 T T~ ?; P lenta “Menta
Arenas con gravas y bolos N? X X X ? X N? 1
Esquisto Formaciones de baja 1t X X X M lenta Mt A lenta 1t
Arenisca a media resistencia M X X X X M P 0
Caliza Formaciones de ? lenta x x x X N? lenta N 1
Rocas igneas (granito, basalto) media a alta M? lenta X X X X X 1 P
Rocas metamérficas (pizarras, gneiss) |resitencia 2 lenta X X X X X 1, 2
Rocas fracturadas o con huecos 1, X X X X 1 1 1t
Sobre el nivel fredtico T ™ ? X T ™ 1 T
Bajo el nivel fredtico 1 ? K 1 ? T 1 1

Alternancia de rocas duras y suelo colapsable X X X X X 1t X 1t

1 = método aceptable; 1? = Riesgo de colapso de la perforacion; ? = Posible problemas; x = método de perforacién inadecuado

Figura 3. Tabla sintética para eleccion del método adecuado de perforacién segun el tipo de terreno.

2.1-Fundamento tedrico de la perforacion sonica
Para comprender el concepto de funcionamiento, debemos tener en cuenta cual es la frecuencia propia de
una varilla vibrando longitudinalmente:
_n E

f= 2L [p
Donde L es la longitud de la varilla, E es el moédulo de Young y p es la densidad del material, con
n=1,2,3,..
En esta ecuacion, la velocidad de onda en el acero es aproximadamente 5000 m/s:

E
Cacero = P = 5000 m/s

Por tanto, para una longitud de varilla de unos 17 metros, la frecuencia propia se alcanza a unos 150Hz;
para una varilla de 21 metros, la frecuencia propia se alcanza a 120Hz; y asi en adelante...

La vibracion estacionaria genera nodos y antinodos a lo largo del varillaje: los nodos representan puntos
vibracion nula y los antinodos representan puntos de maxima amplitud de vibracion (ver figura 4):



El cabezal sonico consiste en

uno o varios conjuntos de

pares de masas excéntricas

que giran a una velocidad de = «===
9000 rpm

Las ondas se transmiten a
""" lo largo de toda la
maniobra, causando
movimientos resonantes de
elongacion y contraccion
en el varillaje que optimizan
la energia de impacto
concentrada en la punta de
ataque de la perforacion.

De esta manera, la resonancia
del varillaje permite fluidificar el
suelo en la interfaz de contacto
suelo-varilla. Esta fluidificacion o
licuefaccion, reduce la friccion
entre la tuberia y el terreno
adyacente, permitiendo una
rapida penetracion.

g Onda estacionaria arménica instalada

en el varillaje de perforacion. Las
flechas horizontales representan el
movimiento vertical de las particulas del
material de la tuberia de perforacion.

Anti-Nodo

Nodo

Anti-Nodo

Mo R e e e e e n — ———————

Figura 4. Fundamento tedrico de la generacién de una onda estacionaria en el varillaje de la perforacion
sonica.

El objetivo de un operador de equipo sonico seré ajustar la frecuencia en funcion de la longitud de varillaje,
de forma que se obtenga la méxima energia de percusion en punta del varillaje y, por tanto, el mejor avance
en la perforacion.



3- Casos de obras especiales con uso de sistema de perforacion sonica Hi’Drill®

En lo que sigue, se presentan brevemente algunas obras especiales en las que el sistema de perforacion
sonica fue fundamental para su ejecucion:

3.1- Anclajes de muro pantalla y micropilotes de anclaje de losa a subpresion Puerto Portals —
Mallorca.

C‘ —~ o -l&lm
i 11 AR
LY 1 ¥ &
l _“ﬂ Wy e

- La D,
: 98 v S

Figura 5. Vista aérea del emplazamiento de la obra del aparcamiento subterraneo en Punta Portals.

La obra consistia en una contencion perimetral mediante muros pantalla anclados, ejecutada con hidrofresa,
para la construccion de un parking subterraneo en la darsena del puerto.

El fondo del vaso, situado bajo el nivel del mar, se remataba con una losa de subpresion, con la necesidad
de realizar micropilotes de anclaje para evitar la flotabilidad del parking.

El entorno geolégico era complicado para la perforacion, debido a la calidad de la roca y la alternancia de
roca caliza muy dura con zonas altamente fracturadas y karstificadas; coexistiendo con limos arenosos,
gravas y bloques de escollera. Esta casuistica motivo la eleccion del sistema Hi’Drill® como método de
perforacion. (Figuras 6y 7).
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Figura 6. Esquema de los cambios litolégicos en el solar (caliza / limos arenosos)
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Figura 7. Fotografias de las cajas de los testigos (Sondeo)

Tanto los anclajes de la pantalla, como los micropilotes de anclaje de la losa, se realizaron con equipo
sonico, que eliminaba problemas de atrapamiento de varillaje en este terreno alternante con un rendimiento
Optimo de 120 ml por turno.

El didmetro de perforacion de los micropilotes fue de 220mm vy las longitudes maximas de unos 21m de
profundidad. En total, la medicion total de micropilotes fue de 3700 ml.

Tras la ejecucion, se realizaron maltiples pruebas estaticas a traccion para confirmar la capacidad de los
pilotes frente a las futuras cargas que habrian de soportar durante su vida Gtil sometidos al empuje
flotacional causado por la subpresion bajo la losa de fondo. (Figura 8).



3.2- Anclajes para bolardos en Terminal de Cruceros del Puerto de Barcelona

Para evitar esfuerzos inestabilizadores sobre el muelle de la Terminal de Cruceros del Puerto de Barcelona,
los nuevos bolardos requerian ser anclados a gran profundidad, sin trasmitir esfuerzos a los cajones del

muelle.

Con este objeto, la longitud libre de los anclajes atravesaba, sin interaccion con los mismos, los siguientes
elementos sucesivos: la viga cantil, el propio cajén fondeado y el trasdos de relleno granular. Esta longitud

libre alcanzaba los 51,4 metros. (Ver figura 9)

0S
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Limos arcillos

Arena terreno natural

Limos arcillosos

Arenas terreno natural

Figura 9. Seccién transversal del muelle mostrando la disposicién de un anclaje.

El bulbo, a continuacion, tenia una longitud de 10m, quedando la longitud total del anclaje en 61,4m.

LONGITUD BULBO 10,0 mts

CAPERUZA

LONGITUD LIBRE 51,4 mts

Figura 10 y 11. Configuracion del anclaje Seccién longitudinal y transversal.
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CABLES 7N
TUBO DE <=1
REINYECCION -
EINYECCI 25 >/
N
\‘\ -
INYECCION S
IN SITU
125 mm
¢ 210 mm

PERFORACION

Los anclajes, cumplian con las protecciones exigidas
para garantizar su durabilidad como anclaje de larga
duracion. El diametro de perforacion requeria 210mm
para garantizar la adecuada adherencia al terreno en la
zona de bulbo vy, estructuralmente, constaban de 4
cables de 0,6” para un tesado en servicio de 45
toneladas y capacidad comprobada en pruebas de
idoneidad de 67,5 toneladas.

La geometria de los anclajes, su inclinacién y su
emboquille tan proximo al cantil del muelle, hizo
necesaria el disefio y ejecucion de una plataforma
“volada” desde el cantil hacia el mar, donde posicionar
la maquina perforadora. (Fig. 12).



Figura 12. Fotografia del equipo de perforacion en posicion de trabjo, parcialmente sobre plataforma volada.

El tesado de los anclajes presenta una problematica particular debida a la gran longitud libre (Liibee=51,4m).
La elongacidn elastica bajo las cargas del tesado supera los 34cm y hace necesario contar con gatos que
aseguren esta carrera de cilindro, o bien, contar con dos gatos en serie, como se hizo en este caso. (Fig. 13).
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Figura 13. Tesado del anclaje — ensayo de idoneidad, con uso de dos‘gatos en serie.

En total se ejecutaron 100 anclajes de longitudes superiores a los 60m, con inclinaciones de unos 30°. La
perforacion atravesando el hormigon de los cajones, el relleno granular suelto trasero y el empotramiento
en el sustrato, hicieron que el método de perforacién sonica fuera la garantia del éxito en esta obra.



3.3- Recalce del antiguo Puente de Astifiene — San Sebastian

La obra del nuevo puente de Astifiene sobre el rio Urumea en San Sebastian requeria garantizar el trafico
sobre el antiguo puente de Egia (o Sarasola) al que sustituye. (Fig. 14)

Figura 14. Mojfoto

Sin embargo, el puente historico, se encontraba en muy malas condiciones, con hundimiento evidente del
tablero sobre algunas pilas asentadas y giradas. (Figura 15)
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Ao~ ' Puente de Astifiene — San Sebastian
Figura 15. Patologias del puente antiguo y testigos de uno de los sondeos.

Entre otras actuaciones, el recalce de las pilas afectadas requeria la ejecucion de micropilotes, atravesando
los sillares de estas pilas y penetrando en el lecho arenoso hasta unos 40m de profundidad. (Fig. 16 y 17).
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Dos condicionantes fueron fundamentales a la hora de optar por la perforacion sénica:

- el paso de los sillares de caliza de las pilas del puente sin afeccion (la alternativa hubiera sido la
perforacion a rotacion con corona de diamante)
- la perforacion en el lecho arenoso blando, colapsable, evitando el atrapamiento del varillaje.
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3.4- Losa de muelle sobre pilotes para construccion de apartamentos Water-Side sobre el agua del
Puerto de Gibraltar.

El proyecto consiste en la construccién de una losa sobre pilotes, sobre la que se elevaran cinco edificios
de 4 plantas de apartamentos de lujo en el interior del Puerto de Gibraltar. (Fig.18).
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Figura 18. Situacion de la losa para edificios de apartamentos en el Puerto de Gibraltar.

La construccion requiere pilas-pilote, en una malla cuadrada de unos 4-5 metros de lado, sobre la que se
ejecuta la losa del muelle. (Figura 19).
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Figura 19. Cuadricula de la malla de micropilotes de apoyo de la losa.
La ejecucion de los pilotes se realiza desde una pontona flotante donde se trasporta todo el equipo de

perforacion sonica, la maquina auxiliar de alimentacion de tuberia y la planta de fabricacion de lechada.
(Figuras 20 y 21).
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Figura 21. Equipo Hi’Drill trabajando desde la pontona y vista de los micropilotes ya ejecutados y avance de la
construccion de la losa.

La configuracion estructural de estos pilotes consiste en una doble camisa metalica: una exterior de 323mm
de diametro y otra interior de 220mm de diametro, penetrando en roca a mayor profundidad.

La camisa exterior combina las funciones de proteccion frente a la corrosién, consecucion de la inercia
requerida a flexion y encapsulado del relleno cementicio que recubre al micropilote interior de 220mm
evitando el vertido de lechada al mar. La tuberia exterior, desde cota de la losa, atraviesa el calado de agua,
los depdsitos de fango del fondo marino y penetra ligeramente en la roca del sustrato.
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Por el interior de este pilote tubular, se ejecuta el micropilote profundo hasta unos 20 m, consistente en una
tuberia estructural de acero de 220mm de didmetro exterior.

En cabeza, ambos perfiles tubulares se rematan en un capitel sobre el que apoyan las vigas y, sobre estas,
se remata la losa.

Figura 22. Avance de la construccién de capiteles y vigas de la losa sobre los micropilotes.

La solucién de perforacion sénica permitié en este caso un alto rendimiento, a pesar de los grandes
didmetros manejados. Su versatilidad fue una gran ventaja frente a las condiciones variables del terreno a
perforar, minimizando a su vez la afeccion al medio acuético.
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SOLUCION COMBINADA DE PILOTES PREFABRICADOS Y MEJORA
DEL SUELO PARA OPTIMIZACION DE CIMENTACIONES EN LA
NUEVA ZONA LOGISTICA LISBOA NORTE

ANTONIO ALVES CRISTOVAO
Licenciatura en Ingenieria Civil
Keller Cimentaciones SLU — Portugal. Director de Desarolho de Negocio

JOSE MARIA DIAZ
Keller Cimentaciones SLU — Product Line Manager Precast Piles Iberia.

1. Introduccién

El reciente desarrollo de grandes nucleos urbanos requiere la construccion de nuevas y mayores
instalaciones logisticas, con el objetivo de mejorar la distribucién de productos a las poblaciones. En el area
metropolitana de Lisboa, la disponibilidad de terrenos con un &rea y ubicacién adecuadas para la
construccién de nuevos proyectos logisticos es actualmente dificil de encontrar. En este contexto, la
solucion suele estar en el aprovechamiento de las parcelas disponibles ubicadas a orillas del rio Tajo,
caracterizadas por la presencia de depositos aluviales de naturaleza fangosa-arcillosa.

En la Plataforma Logistica Lisboa Norte (PLLN), los depésitos aluviales alcanzan profundidades de hasta
30m, constituyendo un importante condicionante para la construccion de nuevas obras. El desafio es
adecuar las condiciones del terreno a la magnitud de carga de los almacenes logisticos e infraestructura
circundante, controlando los asentamientos a corto y largo plazo, teniendo en cuenta también las acciones
sismicas locales.

En este articulo se describen las soluciones técnicas adoptadas en la construccién de un nuevo almacén
logistico en PLLN, utilizando tecnologia de pilotes prefabricados para la cimentacion de la estructura y
forjado. En las zonas exteriores, la solucion fue mejorar el terreno con inclusiones semirrigidas y drenes
verticales asociados a una precarga, con el fin de cumplir con los exigentes requisitos del proyecto. En este
sentido, la solucién de inclusiones semirrigidas tipo médulo mixto es una técnica innovadora en este tipo
de obra en la zona geografica donde se ubica la obra.

2. Descripcidn general de la obra
La Plataforma Logistica Lisboa Norte (PLLN) esta ubicada en Castanheira do Ribatejo, municipio de Vila

Franca de Xira, Portugal. La Figura 1 presenta una vista panordmica del lugar donde se ubica la obra,
destacando su ubicacion al norte de la ciudad de Lisboa, a una corta distancia de 45km.
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Figura 1. Vista panoramica del Iugr one se 7ll1bica la obra (fuente: googlemaps).

La PLLN comprende un area de implantacion de 300 hectéreas y se divide en varias parcelas. Este articulo
se centra en las obras de cimentacion y mejora del terreno realizadas por KELLER en el lote 19 de PLLN.
El Lote 19 tiene un area de 75.000m2, de los cuales 45.000m2 estan destinados a la construccién de una
nueva nave logistica.

2. Marco geoldgico y geotécnico

La region en estudio esta cartografiada en la Carta Geoldgica de Portugal, hoja 30-D Alenquer, a escala 1
/'50.000, editada por los Servicios Geoldgicos de Portugal.

La zona de trabajo se sitla en la margen derecha del rio Tajo, estando dominada por terrenos aluviales del
Bajo Tajo, antiguos depdsitos de terrazas fluviales y en profundidad por terrenos que datan del Mioceno.

Los terrenos aluviales pueden presentar una gran expresion en la region en estudio, con espesores que
pueden alcanzar, en la marisma del Tajo, alrededor de los 60 m. Estos aluviales constituyen un complejo
fluvial-marino compuesto por una sucesion de estratos de diferente naturaleza, en general con gran
variabilidad lateral, a veces lenticulares, con fangos pardos o gris oscuro, fangos arenosos mas o menos gris
oscuro, arenas mas o0 menos fangosas. . También es posible encontrar materiales arcillosos-limosos a veces
con presencia de mezclas de arena. En la base del aluvion suele encontrarse arena gruesa con guijarros o
incluso grava, que en ocasiones es dominante.

Bajo estos materiales de caracter aluvial se ubicaran los terrenos que datan del Mioceno, que en este lugar
pueden corresponder a los estratos con Gryphaea gryphoides de Vila Nova da Rainha y complejos detriticos
de Ota, Camarnal, con intercalaciones calizas. En esta formacion se pueden encontrar arenas de diferente
granulometria, a veces con componente arcilloso, arcillas, arcillas arenosas, areniscas y areniscas arcillosas,
margas y calizas.

Superficialmente sobre las formaciones aluviales puede haber algunos depositos de relleno, generalmente
delgados y compuestos por materiales arenoso-arcillosos y arenoso-arcillosos, parduscos y parduscos-
grisaceos.

En el caso particular del Lote 19, el aluvidn alcanza profundidades considerables, que varian entre 13 y 31
m., lo que plantea serios desafios para la construccién de cualquier estructura en ese lugar. La Figura 2
muestra, en planta, la zonificacion de la profundidad a la que se ubica el aluvién.

A partir de los resultados de la campafia de prospeccién geoldgica y geotécnica realizada in situ, se
obtuvieron valores tipicos de resistencia del penetrdmetro estatico (CPTu) de 0.20MPa a 0.40MPa, que
corresponden a valores del N3odel NSPT de 0 a 1 golpes.
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Figura 2. Planta con zonificacion de la profundidad de la capa aluvial fangosa.
(fuente: “Plataforma Logistica Norte de Lisboa - Proyecto Arquitectonico y de Especialidades del Edificio que se
construird en el Lote 19 - Anteproyecto - Estructuras, disefiado por TPF, con fecha de abril de 2019”).

3. Solucion de cimentacion de la Nave Logistica

3.1. Introduccion.

La construccion de la estructura de la nueva nave logistica supone la transmisidn de cargas de apreciable
magnitud al terreno aluvial que caracteriza el sitio. Los terrenos aluviales se caracterizan por la presencia
de suelos arcillosos blandos, con malas caracteristicas de resistencia y reducida capacidad de carga ante la
solicitacion de cargas verticales. Como consecuencia, se buscé una solucién de cimentacién que redujera
la magnitud de los asentamientos totales, en el corto y largo plazo, asi como que controlara también los
asentamientos diferenciales entre los distintos apoyos de la estructura.

La solucion de cimentacion para la estructura de la nave y la losa del pavimento se realiz6 mediante la
técnica de pilotes prefabricados, hincados por percusion mediante martillos hidraulicos. Los pilotes se
hincaron hasta rechazo para las solicitaciones de proyecto.

En este proyecto los pilotes necesitaron un refuerzo superior de armadura debido al momento flector y
cortante inducidos por la carga horizontal en cabeza debido a sismo. Dada la longitud de los pilotes de este
proyecto los pilotes se fabricaron en tres tramos. Los dos tramos inferiores se fabrican con una armadura
estandar y el tramo superior se fabric6 con una armadura especial, de acuerdo al refuerzo necesario. Para
el tramo superior se ha consider6 una longitud minima de fabricacion de 8 m. El Detalle de Armado de los
pilotes de Losa y Estructura se presenta en la Figura 3.
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Figura 3. Detalle de Armado de los pilotes de Losa y Estructura.

3.2. Solucion de pilotaje prefabricado adoptada en el Lote 19

La estructura de la nave es con pdrticos cada 28 my con los pilares del portico separados cada 10,56 m, se
cimento mediante encepados de 1, 2, 3 6 4 pilotes. Los encepados de 1 pilote bajo pilares de fachada que
fueron arriostrados mediante vigas en dos direcciones. Los pilares interiores se cimentaron con encepados
de 3 pilotes, salvo los pilares en la junta de dilatacion que se cimentaron con encepados de 4 pilotes. Ver
Figura 4.
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Figura 4. Planta Cimentacion Nave.

La losa de piso de la nave se pilot6 para minimizar los asientos. Los pilotes se ejecutaron bajo capiteles de
1,2x1,2 m sobre los que apoya la losa. La separacion de pilotes bajo losa serd de 5.28x5.60 m con la losa
de espesor de 38 cm. En la Figura 5 se muestra la distribucién en planta de la malla de pilotes adoptada y
la seccion de la Losa apoyada sobre los capiteles.



SECCAO TIPO
LOSA IN-SITU PILOTADA SECCAO TIPO

[ Sav: i

P B

Figura 5. Planta y Seccion Tipo de la Losa Pilotada.

3.3. Dimensionamiento de Pilotes Prefabricados.

De las campafias geotécnicas realizadas en el area del proyecto se puede deducir el siguiente perfil
estratigrafico:

ZG1.- Rellenos antrépicos. Material granular compuesto por piedra caliza triturada. EI muro de este estrato
es variable: desde la cota topografica -1.00 a la +1.50 m. Compacidad media a densa.

ZG2A.- Lodo arcilloso de consistencia muy blanda. Con valores de Nspt:0-2 y qc< 0.5 MPa. El espesor de
este estrato varia de 4,5 a 15 m. A veces aparece intercalado la unidad ZG2B.

ZG2B.- Arcilla lodosa de consistencia blanda. Con valores de Nspt:2-5 y qc: 0.5 - 1.0 MPa. El espesor de
este estrato variade 2,0a 13 m.

ZG3A.- Arcilla limo-arenosa de consistencia media a rigida. Con valores de Nspt: 6-20 y gc: 1.0-8.0 MPa.
El espesor de este estrato es variable de 1.5a 8.0 m.

ZG3B.- Arcilla limo-arenosa de consistencia muy rigida a dura. Con valores de Nspt: 20-44. El espesor de
este estrato es variable de 1.5a 5.0 m.

ZG4.- Arena fina a media arcillosa de compacidad medianamente densa a muy densa. Con valores de Nspt
variable de 10 a 60. El espesor de este estrato es variable de 1 a 4.0 m.

ZG5.- Arena media a gruesa con gravas de compacidad muy densa. Con valores de Nspt mayores a 60. El
techo de este estrato aparece a una cota topografica variable de la -18.0 a -27.0 m.

Para la transmision de la carga de los pilares a los pilotes se emplearon encepados como los elementos de
unioén y transicion de los pilares con los pilotes. El dimensionamiento se realizd como encepados rigidos
para los encepados de 2, 3y 4 pilotes conforme a lo establecido en la EHE-08 (1).

Las Acciones consideradas para el dimensionamiento de la solucion de pilotaje de la estructura fueron las
combinaciones de carga entregadas por el proyectista de la nave (Concremat).

Para el dimensionamiento del pilotaje de la losa se consideraron el peso propio de la losa de 38 cm de canto
(25 kN/m?3) y las sobrecarga de uso de 50 kN/m? en valor caracteristico, salvo en una banda en las fachadas
delantera y trasera que era de 40 kN/m?. En la Figura 6 se muestra el mapa de sobrecargas de uso de la
nave. En color verde se representa el valor de 40 kN/m?2,



Figura 6. Plano de la nave con mapa de sobrecargas de uso.

Para el calculo del pilotaje de la losa se consideraron los siguientes valores caracteristicos y coeficientes de
combinacion de acciones:

Categoria gk(kN/m2) Y0 Y1 y2
E (zonas de almacenamiento) 50/ 40 1,0 0,9 0,8

Se consideraron las siguientes combinaciones de acciones:

- Combinacion persistente o transitoria:

La combinacion de acciones utilizada para los valores de célculo del efecto de las acciones (Ed) en
situaciones de proyecto persistentes relativas a ELU, esta considerada de la siguiente ecuacion de EN 1990
art.6.4.3.2 (2):

Ya.j Z Grj"+Vp P +Vq1"Oka" + Yq,i"z Yo i Qi
j=1 i1

Donde,
Gk,j — Valor caracteristico de acciones permanentes;
Y0,i - Coeficiente de combinacidn de acciones variables, conforme EN 1990 (2);
Qk,1j — Valor caracteristico de accion variable cualquiera en valor de calculo;
Qk,i — Valor caracteristico de accion variable cualquiera en valor de combinacion;
00.i, 99,1, gqg,i, — Coeficientes parciales de seguridad para las acciones.

- Combinacién accidental con accion sismica:
La combinacion de acciones utilizada para los valores de calculo del efecto de las acciones (Ed) en
situaciones de proyecto sismico relativas a ELU, esta considerada de la siguiente ecuacién de EN 1990

art.6.4.3.2 (2):
Z Gy "+ "P"+ "Agq" + Z W5 Qy s

ji=1 izl
Donde,

Gk,j — Valor caracteristico de acciones permanentes;
¥2.i - Coeficiente de combinacidn de acciones variables, conforme EN 1990 (2);



P — Valor representativo de una accion de pretensado y/o deformaciones impuestas.
AED — Valor de calculo de la accion sismica.
Qk,i — Valor caracteristico de accion variable cualquiera en valor de combinacion;

Las verificaciones geotécnicas del pilote se realizaron con coeficientes globales de seguridad. Las acciones
se consideraron de acuerdo a las expresiones anteriores pero considerando unos coeficientes parciales igual
a 1. En las acciones provenientes de la estructura, se consideraron las combinaciones de carga sin mayorar
entregados por el proyectista de la nave. Resultando:

Hundimiento del pilote. Se consideran los siguientes factores globales de seguridad, que minoraran la
capacidad ultima del pilote:

- Acciones persistentes o transitorias - FS > 2.0

- Situacion accidental debido a sismo - FS> 1.5

Carga lateral del pilote. Se considera un factor de seguridad del empuje pasivo y una mayoracion de los
esfuerzos a lo largo del pilote.:

- Acciones persistentes o transitorias — FSpasivo = 1.67 ; Mayoracion esfuerzos = 1.50

- Acciones accidentales debido a sismo- FSpasivo = 1.0 ; Mayoracion esfuerzos = 1.0

Los pilotes tipo KELLER considerados en este proyecto fueron de Clase 1 segin UNE-EN 12794+A1+AC
(3). Ver Tabla 1.
Tabla 1. Pilotes tipo y seccién

Tipo pilote Seccion aproximada (mm) Area real (cm?)
K - 400 400 x 400 1628,00
K - 350 350 x 350 1246,42

Se emplearon Juntas de Unidn para los pilotes tipo “KELLER” para la conexion de tramos de pilotes de
longitud superior a los 12 m fabricadas por la Compafiia Finlandesa Leimet con denominacion comercial
Leimet ABB PLUS, conforme a la Norma EN 12794:2005 +A1:2007 / AC:2008 (3) y clasificadas en la
Clase Tipo A (ensayo de impacto con 1.000 golpes a 28 N/mm?).

Los encepados de 1 pilote tipo K400 bajo pilares se disefiaron considerando que el pilote mas solicitado a
2.230 kN (sin mayorar). Los esfuerzos de corte y momento flector del arranque (0 de excentricidades
debidas a ejecucion) se considera que son absorbidos por las vigas de atado, que actiian como elementos
arriostrantes y centradores de esfuerzos. Los encepados bajo losa se disefiaron para una carga en el pilote
tipo K350 sin mayorar de 1.760 kN. Los encepados se consideran de dimensiones en planta de 1,0x1,0x1,4
m para los pilotes K400 y de 1,2x1,2x1,4 m para los pilotes K350 de losa. Se dimensionaron por el método
de bielas y tirantes, de acuerdo al articulo 61 de la EHE-08 (1).

Los encepados de 2 pilotes se disefiaron para las dimensiones de los pilares de proyecto de 0,70x0,60 m y
0,80x0,70 m, sobre pilotes del tipo K400. Los axiles maximos en cada pilote de estos encepados resultaron
de 1410 kN (sin mayorar). Las vigas de atado en el sentido perpendicular al eje que une los pilotes centraran
la carga en caso de excentricidades accidentales. Los pilotes se ejecutaron con una separacion entre ejes de
1,60 my centrados al eje del arranque de pilar. El encepado se disefié con unas dimensiones de 1,00x2,50
my canto de 1,30 m, por el método de bielas y tirantes, de acuerdo al articulo 58.4.1.2 “Encepados rigidos”.

Para los pilares interiores de la nave se consideraron encepados de 3 pilotes. Estos pilares eran de
dimensiones 0,70x0,60 m y 0,80x0,70 m, y estan apoyados en pilotes tipo K400. El axil maximo en cada
pilote de estos encepados es de 1.200 kN (sin mayorar). Los pilotes se ejecutaron con una separacion entre
ejes de pilotes de 1,60 m, con un encepado de canto de 1,30 m. Se disefiaron por el método de bielas y
tirantes, de acuerdo al articulo 58.4.1.2 “Encepados rigidos”.

Los encepados de 4 pilotes de este proyecto recogen dos pilares de dimensiones 0,70x0,60 m y 0,80x0,70
m, y estan apoyados en pilotes tipo K400. El axil maximo en cada pilote de estos encepados es de 1.000
kN (sin mayorar). Los pilotes se ejecutaron con una separacion entre ejes de pilotes de 2,00 m con un



encepado de canto 1,50 m. Se disefian por el método de bielas y tirantes, de acuerdo al articulo 58.4.1.2
“Encepados rigidos”.

Los pilotes bajo losa reciben Unicamente las cargas verticales provenientes de la losa: peso propio y
sobrecarga de uso. Considerando la sobrecarga de uso de 50 kPa, estos pilotes recibiran la carga siguiente
para una combinacion de acciones persistente o transitoria sin mayorar:

- Nmax=5.28*5.60*(0.38*25+50) = 1.760 kN (pilotes tipo bajo losa).

- Nmax = 5.28*5.80*(0.38*25+50) = 1.822 kN (pilotes en laterales derecho e izquierdo).

Existen otros pilotes bajo losa que reciben menos carga: situados en area con sobrecarga de uso de 40
KN/m?2,

Se ha considerado que ante la accion sismica horizontal, la losa y encepados son solidarios. Se calcularon
la carga mé&xima horizontal debida a sismo de la estructura y de la losa. Estas cargas se suman y se reparten
entre todos los pilotes de la obra.

La carga horizontal debido al sismo de la estructura se obtiene de las combinaciones de carga entregadas
por el proyectista de la nave.

La magnitud de la accion horizontal debido al sismo de la losa se calcula siguiendo la norma NP EN 1998-
1 (4). La fuerza de corte basal se calculard de acuerdo a la siguiente expresion, de acuerdo al apartado
4.3.3.2.2 de la citada norma.

Fy =S84(Ty) -m- 2
Donde;
— S,4(T,): ordenada del espectro de célculo para el periodo T1.
— Ti: periodo de vibracion fundamental del edificio para un movimiento lateral en la direccion
considerada.
— m: masa total del edificio, calculado de acuerdo a 3.2.4(2) de la norma NP EN 1998-1 (4).
— \: factor de correccion, para este caso de valor 1.

La cantidad de pilotes en el interior de la nave es de 1.230 unidades tipo K350 y 505 unidades tipo K400.
Dada la poca diferencia en la rigidez de los dos tipos de pilotes se considera un reparto proporcional de la
carga horizontal debido a sismo. De acuerdo a lo anterior, cada pilote recibirad 268 kN de carga horizontal
en cabeza. Este valor considera la suma de la carga proveniente de la estructura mas la carga proveniente
de la losa.

3.4. Comprobacién en Pilotes
3.4.1 Capacidad frente a Hundimiento

Para el proyecto de cimentacidn se considerd pilotes del tipo K-400 y K350, de seccién aproximada
400x400 mm y 350x350 mm respectivamente. La capacidad de carga de los pilotes fue determinada en
base a los ensayos de carga verticales previos facilitadas por la propiedad para el estudio de la capacidad
portante de los pilotes, realizados en la parcela del proyecto. Los ensayos de carga verticales estéticos y
dinamicos se realizaron sobre pilotes prefabricados de seccion 400x400 mm. El ensayo de carga estatico se
realiz6 en un pilote K-400 de 31,8 m de longitud. Los ensayos de carga dindmicos se realizaron en pilotes
de 400x400 mm de 22.6 m, 23 m, 31,8 my 32.2 m de longitud.

Para el dimensionamiento se considerd que los pilotes se empotraran en los estratos ZG4 6 ZG5, con
longitudes aproximados de 31-32 m. Por tanto, se consider6 los valores de referencia obtenidos en los
ensayos correspondientes a pilotes con longitudes de 31,8 m (Prueba de Carga Estatica) y de 31.8-32.2 m
(Prueba de Carga Dinamica).

El ensayo de carga estatico alcanzé una carga de 3.600 kN sin que se observara rotura del terreno, con una
deformacion total de 20 mm, es decir, aproximadamente un 4,5% del didmetro del pilote. Generalmente se
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considera que un pilote alcanza la rotura cuando el asentamiento es del orden del 10% de su diametro. Se
puedo asumir que la capacidad de carga del era superior a 3.600 kN.

Por otro lado, en los ensayos de carga dindmicos se determing la resistencia movilizada de los pilotes. De
acuerdo a la informacion entregada, para la zona 1 la resistencia movilizada media de los pilotes ensayados
fue de 4.950 kN: 2.402 kN de fuste y 2.548 kN de punta. Para la zona 2, el ensayo realizado entregd una
resistencia movilizada de 4.930 kN: 2.400 kN de fuste y 2.530 kN de punta.

Se debe tener en cuenta que los ensayos fueron realizados después de 2 a 5 dias de la hinca, No obstante,
es aconsejable ejecutar los ensayos de este tipo, en terrenos como los de la obra, después de un minimo de
7 a 14 dias de ejecucion del pilote para garantizar que el suelo tenga tiempo suficiente para recuperarse del
proceso de hinca. En este plazo, el incremento de presion de poros tendera a disiparse, originando entre
otros factores un aumento de capacidad de carga por fuste.

3.4.2 Solicitacion Sismica en los Pilotes.

Ante la accion sismica las cimentaciones profundas pueden ser solicitadas por dos tipos de fuerzas: las
fuerzas inerciales transmitidas por la superestructura y las fuerzas cinematicas debidas a la deformacion
gue les impone el terreno circundante al paso de las ondas sismicas.

Las fuerzas inerciales y cinematicas sobre el pilote no son concomitantes. Se comprobo el pilote para cada
una de las solicitaciones por separado, debiendo cumplir el pilote con los dos estados.

Teniendo en cuenta la estratigrafia existente y que la zona esté caracterizada por una sismicidad elevada,
se analizé el efecto de la accion sismica debido a la interaccion del suelo con el pilote. Se realizé la
comprobacion considerando la metodologia propuesta por Soulomiac, 1986 (5) y Mineiro, 1988 (6), que
establece dos alternativas de calculo para el incremento de momentos y esfuerzos horizontales en el pilote.
Este método es aplicable cuando la relacion de rigidez entre suelo y pilotes es elevada. Asi, sera aplicable
sobre todo en pilotes flexibles, de didmetros pequefios y longitudes elevadas. Se considera ademas que el
pilote sigue un movimiento de campo libre del terreno.

De acuerdo con la formulacion de Soulomiac, 1986 (5) y Mineiro, 1988 (6), los esfuerzos maximos en el
topo de los pilotes corresponden a un momento flector de 8,13kN.m y a un cortante de 0,51kN.

Para la comprobacién de la capacidad a carga lateral del pilote mediante solucion analitica, se consider6 un
método recogido en el Cédigo Técnico de Edificacion de Espafia (CTE) (7). El terreno en la parte superior
del pilote estard compuesto por un relleno granular compactado, por lo que la reaccion horizontal del pilote
se va a desarrollar principalmente en este estrato. El pilote se considera articulado en la conexién con el
encepado o la viga.

El relleno granular tendra una compacidad de compacta a densa y el tramo donde se desarrolla la reaccion
horizontal del pilote estara parte sobre el nivel fredtico y parte bajo el nivel freatico. En la Tabla 2 se
muestran los valores de T y del momento maximo en el fuste de los pilotes.

Tabla 2. Valores T y Momento Méaximo

Pilote tipo T Zo Mmax
(m) (m) | (kN*m)
K350 1.30 1.69 290
K400 1.45 1.88 322

La comprobacién de resistencia a flexion compuesta esviada se realiza para el caso de la accién sismica.
Se comprueba el pilote para la carga a compresion recibida en cabeza del pilote mas el momento flector
producido por la carga horizontal en cabeza. Se realiza la comprobacion con el Prontuario Informatico del
Hormig6n Estructural 3.1.9 segun la EHE-08 (1).



Para el pilote tipo K400 se considera en el tramo superior del pilote una armadura longitudinal compuesta
por 4920+4@25. Se muestra en la siguiente figura la comprobacién a flexién compuesta esviada para un
axil de disefio de 900 kN y momento flector de 322 kN*m. Se comprueba este par de esfuerzos considerando
que el momento flector actla en el eje X, en el eje Y y en una direccion a 45° entre el eje X y el eje Y. Ver
Figura 7.:

Diagrama de interaccion. Seccion K400_4
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Figura 7. Diagrama de Interaccion de Flexion Compuesta Esviada. Pilote K400.

Para el pilote tipo K350 se considera en el tramo superior del pilote una armadura longitudinal compuesta
por 4¢20+4@25. Se muestra en la Figura 8 la comprobacién a flexién compuesta esviada para un axil de
disefio de 1400 kN y momento flector de 290 kN*m. Se comprueba este par de esfuerzos considerando que
el momento flector actia en el eje X, en el eje Y y en una direccién a 45° entre el eje X y el eje Y.

Diagrama de interaccion. Seccion K350
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Figura 8. Diagrama de Interaccion de Flexion Compuesta Esviada. Pilote K350

Se comprueban los pilotes a cortante para el caso de carga sismico. Para la verificacién se considera un
coeficiente parcial de seguridad para las acciones igual a 1 y los siguientes coeficientes parciales de
seguridad de los materiales para Estados Limite Ultimos:

- y¢ = 1.3. Hormigon para situaciones accidentales

- vs = 1.0. Acero para situaciones accidentales

El esfuerzo de corte maximo sera de 268 kN. Del lado de la seguridad se adoptd este valor para los 3 m
superiores del pilote bajo el encepado/viga. Para esta solicitacion seran necesarios estribos de diametro 8
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mm cada 7,5 cm 0 cercos dobles cada 15 cm en pilotes tipo K400 y para el caso de pilotes tipo K350 serén
necesarios estribos de didmetro 8mm cada 5 cm 6 cercos dobles cada 10 cm.

Bajo la zona de refuerzo anterior, se adopt6 una disposicion de estribos, para ambas secciones de pilote,
compuesta por una de las dos alternativas siguiente: Cercos @8 cada 15 cm é Cercos @6 cada 10 cm.

3.5. Ejecucion de obra
Los pilotes prefabricados se ejecutaron mediante 4 equipos de hinca Junttan tipo PMx25 y PM25H con

martillos hidraulicos de ultima generacion de 7 y 9 toneladas. Los equipos empleados para la ejecucion de
los pilotes se muestran en la Figura 9.

LS GV . s - £ 2l
Figura 9. Equipos utilizados en la ejecucidon de los pilotes prefabricados.

En la obra de referencia se ejecutaron un total de 1.748 pilotes prefabricados, con longitudes de rechazo
comprendidas entro los 28 y 34 m y con rendimientos medios del entorno de los 300 ml/dia*equipo:

- 1243 pilotes de 350x350 mm (losa)

- 505 pilotes de 400x400 mm (estructura)

Todos los pilotes se hincaron con tres tramos de pilote unidos por 2 juntas de unién de pilotes tipo ABB+
de la empresa finlandesa Leymet.

La medicion total del pilotaje realizado alcanzo los 57.000 ml de pilotes.

La obra fue realizada al 50% por Keller Iberia y 50% Rodio Portugal, tanto de la hinca, como el suministro
de pilotes.

3.6. Control de calidad

Como control sistematico del pilotaje se realizaron 81 Pruebas Dindmicas de Carga (PDC) en instalacion y
rehinca. Para la validacion de los pilotes se comparaba el Rechazo obtenido por los pilotes en instalacion
con el medido, también en instalacion, de los pilotes analizados mediante PDC por zonas de influencia o
proximidad. Resultando validos todos los pilotes que obtuvieran un rechazo igual o inferior a los pilotes
analizados y validados mediante PDC.
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La realizacion de las PDC consiste en la movilizacion en rehinca de los pilotes, una vez transcurrido al
menos 24 o0 48 horas. En el caso que nos ocupa, se llegaron a realizar PDC a més de 14 dias de rehinca. La
movilizacién se realiza mediante golpes con el martillo de hinca sobre la cabeza del pilote. Durante la
realizacion de la PDC se instrumenta el pilote cerca de su cabeza con 4 transductores (2 acelerometros 'y 2
extensdémetros) en caras opuestas del pilote. Que envian, a través del equipo de registro PDR de la empresa
Allnamics, por wifi a un ordenador portatil las sefiales de la onda de tension transmitida al pilote y reflejada
por éste que reciben los transductores generadas por el golpe del martillo de hinca. Ver Figura 10.

Figura 10. EqUipo PDR. Transductores sobre la cabeza de un pilote y detalle de Sensor combinado extensometro y
acelerémetro.

En el ordenador portatil se registran las curvas Fuerza y Velocidad*Impedancia para su post-proceso en
oficina. Posteriormente en oficina se ajustan, a través de un programa de elementos finitos, la curva medida
y la calculada por el programa hasta obtener el signal-matching (ajuste matematico), en nuestro caso
mediante el software AllWave DLT, también de la empresa Allnamics. Una vez conseguido este ajuste
matematico, el programa realiza un calculo estatico del modelo, obteniendo la resistencia movilizada en la
PDC discretizando por punta y el fuste, discretizada en los segmentos que se haya divido el pilote para su
ajuste. Ver Figura 11.

Magna - Pilote 1001 (fuste)

BLOW RESULTS

Penetration Pile Toe 34,208 [m]
Blow Count (Toe) a3 [Bl/@.25m]
Max. Compression Stress 33,1 [MPa]

SOIL DATA

Mobilized Static Resistance 6,378 [MN]
Mob. Static Resistance Toe 3,456 [MN]
Mob. Static Resist. shaft 2,922 [MN]

MATCH QUALITY DATA

Signal match guality upward wave top : P SR I
Start blow up to Toe 1,99[%] (Good)
Toe 1 3,61[%] (Eng.Judge.)
Toe 2 3,82[%] (Eng.Jludge.)
After Toe 1 till End 3,23[%] (Eng.Judge.)
4L/c till 6Lfc 3,45[%] (Eng.ludge.) o
2L/c till End 1,79[%] Good)
6Lfc till End 1,11[%] (Excellent)

g "\.J\’
20 -10 0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100 110120 130 140150 160 170 180 190 200 210 220 230 240 250 260
Length [

oOverall 2,39[%] (Fair)
Best Match Sawved 2,39[%] (Fair)

m—— Calculated
Measured Downward travelling wave as function of Length at level = 0,000 [m]

Figura 11. Signal-Matching

El programa también facilita informacion sobre tensiones maximas de compresion, traccion y
desplazamiento. Ver Figura 12 y 13.
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Magna - Pilote 1001 (fuste)

Magna - Pilote 1001 (fuste)

Magna - Pilote 1001 (fuste)

Max. Compression [MPa]
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Max. Displacement [mm]
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Mob. Friction Sum [MN]
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T
Depth [m]

Max. compression along pile axis

Figura 12. Gréaficas de Compresién, Max. Desplazamiento y Sumatorio de resistencia Movilizada por Fuste

Max. displacement along pile axis

Sum Mobilized Friction

BLOW RESULTS

Penetration Pile Toe 34,208 [m]

Blow Count (Toe) 93 [B1/&.25m]

Max. Compression Stress 33,1 [MPa]
SOIL DATA

Mobilized Static Resistance 6,378 [MN]
Mob. Static Resistance Toe 3,456 [MN]
Mob. Static Resist. Shaft 2,922 [MN]

Displacement]mnm]

= Pile Hzad
Pile Toe

(Mobilised) Static Load Displacement of Pile Head and Toe

Figura 13. Simulacion de Prueba de Carga Estética.
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4. Mejora de suelos en muelles de carga y accesos exteriores
4.1. Introduccion

Con el objetivo de mitigar los asientos diferidos en el tiempo en las zonas de los muelles de carga y en el
perimetro exterior del almacén, se disefid una solucion de mejora y refuerzo del suelo mediante columnas
de mddulos mixtos (CMM®).

El método de columnas de médulo mixto (0 CMM®), consiste en una técnica de mejora del suelo que se
conforma por la asociacion entre una inclusion rigida en la parte inferior y una columna de grava de mayor
didmetro, instalada en su parte superior. La Figura 14 ilustra los elementos que componen una columna de
modulo mixto.

Columna de grava

Zona de transicion

Inclusion rigida

= €=

Figura 14. Columna de mddulo mixto (CMM)

Esta técnica tiene como objetivo mejorar el comportamiento del suelo bajo estructuras directamente
cimentadas en él, en respuesta a los siguientes requisitos: aumento de la capacidad de carga del suelo;
reduccidn de asientos totales y diferenciales.

La técnica de columna de médulo mixto presenta también la ventaja de reducir el riesgo de rotura inherente
al dafio de las inclusiones rigidas, justo debajo de la plataforma de trabajo en los siguientes casos:
movimiento de equipos de trabajo poco después de la nivelacion y compactacion de la plataforma;
actividades de movimiento de tierras (excavacion y / o relleno).

La ejecucién de columnas CMM® es en principio posible en suelos cohesivos o granulares, asi como en
rellenos. Con el uso de un cemento adecuado, esta técnica se puede aplicar en presencia de suelos agresivos
0 contaminados.

La parte inferior de la columna CMM® puede consistir en hormigén, mortero, lechada, suelo-cemento o
una columna de grava inyectada. En el caso que nos ocupa, la parte inferior de las columnas CMM® se
realiz6 con hormigdn en masa.

La ejecucion de la inclusion rigida se puede realizar con la ayuda de un vibrador de extremo cerrado o
mediante una barrena de desplazamiento del terreno (“displacement auger”).

El diametro de la herramienta de perforacion debe ser el adecuado, teniendo en cuenta la funcién de la
columna a realizar. Esta herramienta debe ser preferiblemente una que permita el desplazamiento lateral
del terreno; a medida que avanza la perforacion, para intentar minimizar la cantidad de material sobrante
en la superficie.

El tramo superior en columna se ejecuta mediante un vibrador Keller, tipo alpha o beta.
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La Figura 15 ilustra las herramientas utilizadas en la ejecucion de columnas de médulo mixto del tipo
CMM®.

Camara de
" descarga

Tubo
alargador-
alimentador
del material

~— Amortiguador

Motor eléctrico

Tubo
. alimentador
Hormigon del material

Excéntrica

Orificio de
descarga

SS

Figura 15. Barrena de desplazamiento y vibrador tipo Keller utilizados en la ejecucion de columnas de modulos
mixto.

4.2. Solucién de mejora del suelo adoptada en el Lote 19

De acuerdo con lo establecido en el proyecto, se consider6 una sobrecarga de uso uniformemente distribuida
correspondiente a S; = 20 KN / m2 en los muelles de carga de camiones y zonas de trafico pesado. En las
zonas de circulacion de vehiculos ligeros se consider6 una sobrecarga de S; =5 kN / m2.

Se recomendé la ejecucion de columnas de médulos mixtos (CMM®) con un diametro de la inclusién rigida
de 0,34 m hasta profundidades maximas de alrededor de 31 m. En cabeza la seccion rigida de la CMM
estaba formada por una columna de grava con un didmetro de 0,70 a 0,80 m. Se adoptaron mallas de
distribucion de columnas de 2,40 x 2,40 mm en la zona del muelle de descarga y 2,50 x 2,50 m en el
perimetro de la nave y viales de circulacion de vehiculos pesados.

La definicidn de las mallas de separacién de las columnas de modulos mixtos se beneficio de la existencia
de un relleno compactado con suelos seleccionados, de aproximadamente 2 a 3 m de espesor, distribuidos
en toda el rea PLLN. Este vertedero sirvié como capa de transferencia de carga, permitiendo optimizar la
separacion de las columnas de refuerzo, contribuyendo también a distribuir uniformemente las cargas
transmitidas a los suelos de cimentacion, atenuando los asentamientos.

En las zonas de circulacion y estacionamiento de vehiculos ligeros, se ejecut6 una solucién para consolidar
suelos con drenes verticales y precarga. Los drenes se instalaron segun una malla triangular regular de 1,20
m. de lado, hasta una profundidad méxima estimada de 22 m respecto a la plataforma de trabajo.

En 2008/09, Keller habia ejecutado, en el mismo lote, columnas de grava para dos naves logisticas que
finalmente no se construyeron. Asi, se aprovechd la mejora de suelos realizada anteriormente, la cual se
consider6 como valida debido a la aplicacion de unas precargas de magnitud mayor que las sobrecargas de
uso del proyecto actual.

La Figura 16 muestra el plano de mejora de suelo, mostrando las zonas donde se construyeron las columnas

de médulos mixtos y los drenes. También es evidente la zona donde, en 2008/09, se construyeron las
columnas de grava.
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Figura 16. Seccidn tipo y Planta de mejora de suelos.

4.3. Modelo numérico y dimensionamiento de columnas de modulos mixtos.

El analisis de Estados Limite de Servicio (E.L.S) y Estados Limite Ultimos (E.L.U) se realiz6 utilizando el
programa de calculo PLAXIS 2D - Brinkgreve et al., 2014 (8). Es un programa basado en el método de los
elementos finitos, especialmente orientado a la resolucion de problemas geotécnicos que abarcan procesos
constructivos més o menos complejos, permitiendo la consideracion de diferentes fases constructivas.

Para el modelado de aluviales, caracterizados por arcillas fangosas (suelos blandos), se utilizé el modelo
de comportamiento disefiado especificamente para evaluar el comportamiento de materiales altamente
compresibles, considerando la porcion de deformacion debida a fendmenos de fluencia - "Soft Soil Creep*
(SSC).

El modelo SSC se define por el indice de compresibilidad modificado (A *); indice de expansion modificado
(k*) e indice de fluencia modificado (u *), que se puede determinar a partir de la relacion con los parametros
Ccy Cs, obtenidos de pruebas edométricas, de acuerdo con las siguientes expresiones.

23(L+e)
.2,

2,3-(1+e)

H =03 Ure)
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Se sabe que todos los suelos presentan un cierto grado de fluencia, de modo que a la compresion primaria
le sigue una cierta fraccidén de compresion secundaria (o fluencia). Este aspecto es particularmente relevante
a la hora de analizar el comportamiento de suelos blandos, como es el caso de este trabajo. De hecho, se ha
constatado que la aplicacion de cargas significativas por terraplenes o cimentaciones en suelos blandos
suelen ir seguidas de grandes deformaciones por fluencia en los afos siguientes. Por estas razones, se
consideré que la modelacion de aluviales utilizando el modelo SSC permitiria obtener una prediccion
confiable de los fendmenos esperados para el caso en estudio.

El coeficiente de fluencia (Coo) es un parametro intrinseco del suelo y su determinacidn conlleva numerosas
dificultades, especialmente dado que presupone, por regla general, la necesidad de realizar ensayos
edométricos de muy larga duracion y, por tanto, no admisible en la mayoria de proyectos. La medicion
correcta de este parametro también presupone la recoleccion de muestras no perturbadas de muy buena
calidad, asi como un muestreo en cantidad, representativo del verdadero comportamiento de las
cimentaciones a diferentes profundidades. Aun asi, la caracterizacion de ese parametro de fluencia ha sido
referenciada por varios autores.

Con el fin de dimensionar la solucién de mejora del suelo, la propuesta de Wakase et al. 1988 (9), que
correlaciona el coeficiente de fluencia (Coo) con el contenido de humedad natural del suelo (w) de acuerdo
con la siguiente expresion:

Cs» = 0,000018.w

Para analizar los asientos usando PLAXIS 2D, la columna del médulo mixto y el suelo circundante se
modelaron en un modelo de eje simétrico.

Ante la accion de una sobrecarga de uso de 20 kPa se obtuvo un asiento total de 3,2 cm (Figura 17).
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Figura 17. Asiento posterior a la ejecucion de la CMM, por accion de sobrecarga de 20 kPa (Plaxis 2D).

También se dedujo el comportamiento a largo plazo del suelo con el fin de evaluar los asientos diferidos en
el tiempo, los cuales se espera que ocurran durante la fase de explotacién de la obra (periodo de vida dtil
de 50 afios). Los resultados obtenidos se presentan en forma grafica en la Figura 18.

De la interpretacion de los calculos realizados, se obtienen los siguientes resultados:
— Asiento estimado con accidn de sobrecarga: 0,03 m.
— Asiento estimado con accién de sobrecarga en un periodo de 50 afios (fase de explotacion): 0,08
m.

Se determind la carga axial transmitida a la CMM en el largo plazo, después de un periodo de consolidacion
de més de 20 afios, obteniendo un valor méximo de N = 179 kN / m. Dado que la malla de separacién més
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amplia es de 2,50 mx 2,50 m, la carga de compresién maxima transmitida a la CMM recibe el valor de Nsd
=2,5x 179 KN/ m =448 kN. Corresponde a una tension sobre la inclusion rigida de 4,9 MPa, considerando
que la inclusién rigida tiene un diametro de 340 mm.

Output Version 2019.0.0.0
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Figura 18. Asiento a largo plazo (fluencia) después de la ejecucién de CMM (2D Plaxis)
4.4, Comprobacion de seguridad

La resistencia de la inclusion rigida a los Estados Limite Ultimos (E.L.U) y Estados Limite de Servicio
(E.L.S) se verifico de acuerdo con las recomendaciones de ASIRI (10).

El documento de referencia ASIRI distingue, a efectos de disefio, dos dominios de aplicacion:
“Dominio 1” - corresponde a los casos en los que son necesarias inclusiones rigidas para garantizar
la estabilidad de la obra
“Dominio 2” - corresponde a los casos en los que no son necesarias inclusiones rigidas para
garantizar la estabilidad de la obra, siendo su funcién principal la reduccién de asientos.

Dado que el CMM se realizo bajo los rellenos externos, se consider6 que pertenecen al “Dominio 2.

Si bien la normativa ASIRI no obliga realizar la comprobacién de la seguridad de las inclusiones con
acciones sismicas. No obstante, se realiz6 la evaluacion de la interaccion cinematica suelo-inclusion debido
a la accion sismica.

Este andlisis se realizo a través de las metodologias propuestas por Soulomiac, 1986 (5) y Mineiro, 1988
(6)y Nikolau et al, 1997 (11), que establecen dos alternativas de calculo para el incremento de momentos y
esfuerzo transversal en la inclusion rigida. Estos métodos son aplicables en situaciones de alta relacion de
la rigidez entre suelo y pilote, es decir, cuando la rigidez del primero es mucho mayor que la del segundo.
Asi, sera principalmente aplicable a elementos flexibles, de pequefio diametro y gran longitud, que son
elementos flexibles respecto al terreno en el que se insertan. En estas condiciones, se puede suponer que el
pilote sigue el movimiento de campo libre del terreno.

Se realizd la comprobacion de la resistencia de la inclusiéon rigida a E.L.U y E.L.S, segun las

recomendaciones ASIRI (10) y Eurocddigo 2 (12), para los siguientes escenarios:
— Comprobacion de seguridad para E.L.S de compresion simple;
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— Comprobacion de seguridad a la E.L.U al esfuerzo transversal;

La seccion de hormigén de la columna de modulo mixto - inclusion rigida - estd sometida a fuerzas de
compresion provocadas por el peso de los terraplenes definitivos a construir y sobrecargas de uso, asi como
a esfuerzos de flexion provocados por la accidn sismica. Por tanto, también se comprobd la seguridad de
los E.L.U. de la resistencia a la flexion compuesta.

4.5. Ejecucion de obra

Las columnas de modulo mixto se ejecutaron utilizando un equipo de inclusion rigida equipado con una
barrena de desplazamiento y un equipo de columna de grava Vibrocat05 fabricado por Keller.

Para la instalacion de las inclusiones rigidas se utilizé un equipo ENTECO E9080 SP 300, dotado con una
capacidad de torque de 320 kN.m y apto para instalar columnas de hasta 35m de profundidad. EI hormigon
se coloco con la ayuda de una bomba MECBO P6.80.

Los equipos empleados para la ejecucion de las columnas del mddulo mixto se muestran en la Figura 19.

Figura 19. Equipos utilizados en la ejecucion de columnas de mddulo mixto.

En la obra de referencia se ejecutaron un total de 2.200 unidades de columnas de médulo mixto, con
profundidades de 17 a 31 m. Obteniéndose una produccion con unos rendimientos superiores a 700 ml /
turno / equipo, trabajando a turno simple.

4.6. Control de calidad

El control de calidad se ha enfocado al seguimiento y control de los pardametros de ejecucion, a través del
registro continuo informatizado existente en el equipo.

El equipo para la ejecucion de inclusiones rigidas realizé el control, en tiempo real, de los siguientes
parametros de perforacion: par, velocidad y profundidad de perforacion. Ademas, se registraron los
pardmetros de hormigonado: velocidad, volumen, caudal y presién de hormigonado. El analisis de los
pardmetros de ejecucién por sistema computarizado permite visualizar el perfil de la inclusion rigida
ejecutada (Figura 20).
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Figura 20. Sistema de generacion de informes y adquisicién de datos de la inclusién rigida.

El equipo de vibro-sustitucion también cuenta con un sistema de registro y adquisicion de datos
computarizado, que registra para cada columna de manera individual, el tiempo de ejecucion, la
profundidad de la columnay la intensidad de la corriente consumida durante la ejecucién de la columna.

La profundidad alcanzada por el vibrador se controla externamente mediante una escala inscrita en el
cuerpo del vibrador y las extensiones adheridas al mismo, siendo también registrada automaticamente
a través del ordenador de registro de datos como ya se ha mencionado.

La compactacién de la grava se controla mediante la intensidad de la corriente eléctrica necesaria para
producir la vibracion. De esta forma, en cuanto se alcanza el aumento previsto de esta intensidad durante
la compactacion, se eleva el vibrador y comienza otra etapa de compactacion. Este proceso se controla
mediante la lectura directa de un amperimetro y se registra ademas de forma continua mediante la
computadora de registro continuo de parametros en funcionamiento.

El control del diametro medio de cada columna de grava se comprueba mediante la cantidad de grava
consumida en cada perforacién.

Todos los datos se registraron en un parte de trabajo, preparandose registros diarios, ejecutados por cada

equipo, junto con los registros automaticos individuales de cada columna.

En la ejecucion de inclusiones rigidas se utiliz6 hormigén NP EN206-1; C20 / 25; X0 (P); CI0.1; Dmax12;
S4. Se recogieron muestras para realizar ensayos de compresién simple sobre hormigon, en las cantidades
definidas en la Norma Europea NP EN 206-1 (13), comprobandose la resistencia necesaria de las muestras

alos 7,14y 28 dias.

Complementariamente, se excavo una columna de médulo mixto para la observacion directa del resultado
final y como comprobacion de ejecucion in situ. La figura 21 muestra el aspecto de una columna de médulo
mixto expuesta durante la obra, y se puede observar claramente la seccion de hormigén correspondiente a
la inclusion rigida con un didmetro de 340 mm, la zona de transicion y la parte superior en columna de

grava con un diametro de 0,70 a 0,80 m.
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Observacion directa de columnas excavadas

Columna de grava

Zona de transicién

Figura 21. Aspecto de una columna de mddulo mixto excavada.

La Figura 22 presenta una perspectiva de la ejecucion de las obras, la Figura 23 muestra una vista general
de la obra terminada.

2 e

Figura 23. Vista geneal de la obra terminada.
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5. Conclusiones

Se ha presentado la experiencia en una obra realizada satisfactoriamente, en donde se adopté una
optimizacion técnico-econdmica basada en tratamientos especiales del terreno mediante la combinacion de
3 técnicas diferentes como son: Pilotes prefabricados Hincados, Columnas de Modulo Mixto CMM® (que
comprenden un tramo rigido con hormigén y otro de grava), y drenes verticales prefabricados (drenes
mecha) combinados junto a un terraplén de precarga. De este modo, se demuestran las posibilidades de
optimizacion técnico-econdmica para acometer la cimentacion de instalaciones de naves industriales
situadas en zonas con depdsitos de suelos blandos profundos, como es el caso presentado en la Plataforma
Logistica Lisboa Norte (PLLN).

En la obra descrita se combinan varios factores que determinan la solucién adoptada, como son: (i) una
fuerte magnitud de esfuerzos transmitidos por las estructuras a las cimentaciones, (ii) las elevadas
sobrecargas de uso actuando directamente en la solera o pavimento interior de la nave, (iii) la presencia de
suelos aluviales muy compresibles y blandos, hasta profundidades de 30-33 m aproximadamente, y (iv) la
consideracion del fuerte sismo de disefio caracteristico de la zona del norte de Lisboa (Portugal).

En particular, respecto al condicionante sismico, las soluciones de pilotes prefabricados y las columnas
CMM® han sido disefiadas para lograr un comportamiento admisible frente a los efectos inerciales y
cinematicos inducidos por el sismo de disefio en un perfil de suelo muy blando y profundo como el
presentado en esta obra, y verificandose la idoneidad de los tratamientos para un adecuado disefio
sismorresistente de las cimentaciones.

Bajo estos condicionantes, la solucion adoptada en el interior de la nave a partir de pilotes de hormigon
prefabricado e instalados mediante equipos de hinca de alta eficiencia, se alcanzé un alto desempefio en los
aspectos técnicos, econémicos, constructivos, de calidad y de plazos de ejecucidn. La eficacia de la solucion
en gran medida se debi6 al aprovechamiento de las altas capacidades de carga de los pilotes, asi como al
aseguramiento de los procesos de control de calidad facilitados por las pruebas de campo y procedimientos
de ejecucién.

Considerando las elevadas profundidades que debian alcanzar los pilotes para cumplir con las
consideraciones de disefio (mayores de 30 m), un aspecto fundamental, que ademas ha sido una ventaja
sustancial de la solucién, fue la adopcion de elementos prefabricados en los que el proceso de hincado
permiti6 garantizar y verificar la capacidad de carga del pilote mediante pruebas de carga dinamicas.

En las zonas exteriores fue necesario plantear soluciones capaces de facilitar areas de aproximacion a la
nave donde hubiera compatibilidad de asientos entre la cimentacion de la nave mediante pilotes y los viales
exteriores. Tras un exhaustivo andlisis de diferentes alternativas, se plante6 y ejecutd una solucién de
mejora del suelo mediante Columnas de Modulo Mixto (CMM®) hasta profundidades de aproximadamente
31 m, lo cual permitié controlar los asientos en las capas de suelos muy blandos, sin necesidad de aplicar
terraplenes de precarga junto a tiempos de consolidacion relevantes, lo cual podia comprometer los plazos
previstos para completar la obra. Para la ejecucion de la solucion mediante Columnas de Médulo Mixto
(CMM®) resulté ser particularmente importante la agilizacion del proceso de perforacion de los rellenos
existentes en superficie, los cuales presentaban una consistencia muy dura.

Como solucién complementaria en la zona de viales y aparcamientos més alejada a la nave, y adyacente a
la zona mejorada mediante Columnas de Modulo Mixto, se adopt6 un tratamiento de consolidacion a partir
de drenes verticales prefabricados (Drenes mecha) junto a un relleno de precarga, obteniéndose una
transicion adecuada entre las distintas areas tratadas (con pilotes, con columnas tipo CMM® y finalmente
con drenes y precarga). De este modo, se alcanz6 la compatibilidad de deformaciones necesaria para
garantizar el buen comportamiento de las cimentaciones de la nave, los viales exteriores y las darsenas de
descarga en el perimetro de la nave.

Por altimo, es muy importante destacar los elevados rendimientos de instalacién de pilotes prefabricados y

de columnas de mddulo mixtos, aspecto que cobra especial relevancia en obras de grandes dimensiones y
con plazos de ejecucion muy ajustados, como son los desarrollos de naves logisticas como la presentada.
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