


1PRESENTACION

Con esta Jornada sobre Intervenciones en Casos de Patologias y de Obras
Geotécnicas Complejas continuamos con la serie de Sesiones Técnicas
organizadas con- juntamente por la Sociedad Espanola de Mecanica del
Suelo e Ingenieria Geotécnica (SEMSIG) y la Asociacion de Empresas de la
Tecnologia del Suelo y Subsuelo (AETESS). En esta ocasion contamos
ademas con el patrocinio de la Direccion General de Carreteras del
Ministerio de Fomento de Espana.

El tema de esta decimoséptima sesion fue selecciona- do en base a las
opiniones de los asistentes de las ultimas cinco sesiones, a los que se
pregunto, a través de una encuesta, sobre los temas de mayor interés a
tratar en este foro geotécnico. Las encuestas apuntaron insistentemente
a los Casos de Patologias y de Obras Geotécnicas Complejas que
presentamos.

Ante un tema tan amplio, el Comité organizador ha querido reunir en este
programa a los diferentes agentes que pueden estar implicados en los
proyectos geotécnicos como los que nos ocupan: desde las
administraciones publicas, autoridades académicas acreditadas,
empresas contratistas y empresas especialistas. El objetivo es enriquecer
el enfoque y dar a conocer los detalles de las técnicas mas novedosas que
estan aplicando las empresas especialistas Espanolas en este campo.

Esperamos con ello poder promover un foro de deba- te en el que los
profesionales de la ingenieria geotécnica podamos compartir y actualizar

nuestros conocimientos.

Esperamos contar con vuestra participacion.
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COLAPSO DE UNA EXCAVACION PROFUNDA EN SINGAPUR

ANTONIO GENS
Dr. Ingeniero de Caminos, C. y P.
Catedratico de Ingenieria del Terreno. Universidad Politécnica de Catalufia

1. Introduccion

Hacia las 15:30 del 20 de abril de 2004, una excavacion profunda en Singapur colapsé de forma
catastrofica cuando se alcanzaban las tGltimas fases de su construccion (Figura 1). La excavacion formaba
parte de la construccion de la linea circular del metro de la ciudad. Ademas de los cuantiosos dafios

materiales, hubo que lamentar cuatro victimas mortales.

Figura 1. Aspecto de la obra tras el colapso de la excavacion



Como consecuencia del colapso, el Gobierno de Singapur cre6 un comité de investigacion (Committee of
Inquiry, COI) formado por in juez (presidente) y dos técnicos asesores. Para complementar los trabajos
del COI se constituyé un comité internacional de expertos geotécnicos y estructurales procedentes de
universidades y empresas consultoras. El autor de esta ponencia formo parte de dicho comité. Aunque, en
principio, el disefo y la construccidon cubria todos los aspectos relevantes para una ejecucion segura de la
obra, la investigacion reveld que, como ocurre frecuentemente, la rotura fue el resultado de la conjuncion
de una serie de errores y circunstancias que condujeron al colapso de la excavacion.

Esta ponencia describe brevemente las caracteristicas principales del proyecto, ejecucion y colapso de la
obra y expone sucintamente los resultados de la investigacion efectuada. Las secuelas y consecuencias de
la rotura, asi como algunas de les ensefianzas que se pueden extraer de este caso real se presentan en la
parte final del articulo.

2. Proyecto

La seccion colapsada correspondia al contrato C824 de proyecto y ejecucion que comprendia la
construccion de dos estaciones, 800 m de tinel con tuneladora TBM y 1600 m de excavacion a cielo
abierto. El contrato fue adjudicado al consorcio formado por Nishimatsu Construction y Lum Chang
Building Contractors que no solo propusieron la oferta mas barata, sino que recibieron también la maxima
calificacion técnica. Los contratistas tenian un excelente historial de obras en Singapur satisfactoriamente
concluidas. Un perfil caracteristico del terreno y de la seccion de la excavacion en la zona de colapso se
muestra en la Figura 2.
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Figura 2. Perfil del terreno y seccion de la excavacion en la zona de colapso

v




El terreno se compone de tres unidades principales: a) Un relleno de unos 5 m de espesor colocado unos
30 afos antes para ganar terreno el mar, b) la formacion Kallang (unos 35 m de espesor) que se compone
principalmente de arcilla marina blanda, aunque también contiene capas de menor espesor de arena
fluvial, arcilla fluvial y arcilla de estuario, y c) el Old Alluvial que es basicamente una arenisca cuyo
grado de meteorizacion disminuye con la profundidad.

El reconocimiento del terreno fue bastante intenso e incluyo principalmente la ejecucion de sondeos (un
total de 84 en distintas fases), ensayos de molinete (vane) y 8 ensayos de penetracién con piezocono.
También se llevo a cabo un programa completo de ensayos de laboratorio. Como consecuencia de estos
trabajos el Geotechnical Interpretative Report propuso los parametros de disefio recogidos en la Tabla 1.
Cuando fueron examinados por el comité de expertos, se concluyd que dichos parametros eran
consistentes con la informacién disponible y constituian una base adecuada para el disefio geotécnico de
la obra. Dadas las caracteristicas del proyecyo, los parametros geotécnicos mas importantes son la
resistencia al corte no drenada de la formacion Kallang (arcilla marina y otras) y la permeabilidad del Old
Alluvium (para asegurar el cierre impermeable de la excavacion)

Tabla 1. Parametros geotécnicos de disefio

En la seccion colapsada, la excavacion debia alcanzar una profundidad de 32 m, un valor no alcanzado en
excavaciones anteriores en Singapur. La obra se realizo al abrigo de dos pantallas de 0.80 m de espesor
colocandose puntales metalicos de arriostramiento cada 3 metros a medida que se profundizaba la
excavacion. Estaba prevista la instalacion de un total de diez niveles de puntales que se precargaban al
50%-70% de su carga de disefio. Las pantallas debian penetrar en el Old Alluvium no meteorizado e
impermeable. Un aspecto significativo del disefio era la ejecucion, antes de iniciar la excavacion, de dos
losas de jet-grouting (JGP) con el fin de limitar los movimientos de las pantallas. La mas superficial se
encontraba a 28 m de profundidad y debia ser sacrificada cuando la excavacion llegara a esa cota. La
segunda losa era permanente y se encontraba a 33.5 m de profundidad. La solucion genérica también
incluye la construccion de pilotes cuyo objetivo era sostener las cajas de los tuneles del metro a construir
posteriormente. El disefio de la excavacion debia limitar el desplazamiento maximo de la pantalla a 200
mm mientras que el desplazamiento del pie de la pantalla no debia superar los 40 mm.

El disefio se realizd6 mediante analisis por elementos finitos usando el modelo elasto-plastico de Mohr-
Coulomb para representar el comportamiento de la arcilla blanda de la formacion Kallang. La obra se
auscultoé con un sistema de monitorizacidon que incluia la medida de los desplazamientos horizontales de
las pantallas mediante inclindémetros, la medida de presiones de agua con piezémetros y la medida de la
carga de los puntales en secciones seleccionadas mediante galgas extensométricas. También se establecio
un sistema de medidas de movimientos en superficie por métodos topograficos. En total, el nimero de
instrumentos en el contrato superaba los 2000.

La instrumentacion instalada permitia un seguimiento continuo del progreso de las excavaciones en sus
distintas secciones. Como es habitual, se establecieron distintos niveles de alerta para la vigilancia de la



obra: de aviso, de disefio y de maximo permisible. Si se superaba el nivel de disefio, el protocolo de obra
establecia la realizacion de un analisis numérico retrospectivo (retroanalisis) con los siguientes objetivos:

- Re-evaluar las hipotesis de disefio y los parametros del terreno

- Desarrollar una explicacion racional de la diferencia entre las observaciones y las predicciones del
modelo

- Realizar predicciones para las futuras etapas de la obra que justifiquen la continuacion de la misma

- Estimar la necesidad de adoptar medidas adicionales para continuar la obra de forma segura

- Revisar los niveles de alerta si es apropiado

Si se superaba el nivel maximo permisible se debian detener los trabajos.
3. Descripcion de la rotura

La construccion se desarrolld segtin el esquema descrito anteriormente. La Figura 3 muestra la situacion
de la obra un mes antes del colapso y la Figura 4 el sistema de apuntalamiento de la pantalla. Sin
embargo, en distintas secciones de la obra se midieron desplazamientos muy superiores a los previstos en
el proyecto sugiriendo que las condiciones reales diferian de las supuestas. También se detectaron
diversas patologias en edificios proximos como consecuencia de la aparicion de asientos superiores a los
previstos. En la zona que finalmente colapsaria, el nivel de disefio del desplazamiento maximo de la
pantalla (145 mm), se super6 en febrero del 2004 cuando se instalaba el sexto nivel de puntales. Como
estaba previsto, se realizé un retroanalisis y se aumento6 el nivel de disefio a 253mm. Sin embargo, en
Marzo de 2014, se volvio a superar este nuevo nivel de disefio, realizandose un segundo retroanalisis que
llevé a una propuesta de aumentar el nivel de disefio a 359 mm. No hubo tiempo de debatir esta propuesta
antes de que ocurriera el derrumbe de la excavacion, en cuyo momento el desplazamiento de la pantalla
era ya de 441 mm. En la Figura 5 se puede ver la sucesion de medidas de desplazamiento en las dos
pantallas correspondientes a la seccion colapsada.

Figura 3. Estado de la obra un mes antes de la rotura.
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Figura 5. Evolucion de medidas de desplazamiento en las dos pantallas correspondientes a la seccion
colapsada



Otro aspecto importante fue el cambio del disefio de los conectores que unian los puntales a las pantallas.
Debido a que se observaron diversos fendmenos de pandeo, se adoptd una nueva configuracion descrita
como rigidizador de canal en C (Figura 6). Investigaciones posteriores revelaron que el nuevo rigidizador
tenia aproximadamente la misma resistencia que el original, pero era mucho mas fragil en la etapa de
post-rotura.

Figure 6. Nueva configuracion del conector: rigidizador de canal en C

El dia en que ocurrid el colapso se estaba procediendo a la eliminacién de un tramo de la losa superior de
jet grouting mientras que, en otra zona ya liberada, se estaba iniciando la instalacion del décimo nivel de
puntales. La profundidad de la excavacion era de 30 m. Sobre las 9 de la mafiana se advirti6 el pandeo de
uno de los conectores del nivel 9 de puntales al que fueron siguiendo otros conectores del mismo nivel a
lo largo de la manana. Se intenté salvar la obra mediante el hormigonado de los conectores y las vigas de
reparto y la construccion de una berma al pie de la excavacion, pero los esfuerzos fueron insuficientes y la
excavacion colapso a las 15:30 aproximadamente. La figura 7 muestra la variacion de la carga medida en
los puntales en las horas previas al colapso. Se puede observar como disminuye la carga del nivel 9,
debido al pandeo de los conectores, y como aumenta la carga del nivel 8 para compensar dicha pérdida de
resistencia. El inicio del pandeo de los conectores del nivel 8 fue el factor que desencadend el derrumbe
definitivo de le excavacion. El colapso duré unos 3-4 minutos extendiéndose progresivamente hasta
alcanzar una longitud de unos 85 m (Figura 8).
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Figure 7. Evolucion de las cargas de los puntales en las horas previas al colapso



Figure 8. Planta de la obra con la zona colapsada (sombreada). Su longitud es de unos 85 m.

La zona colapsada llegd a 10 m del edificio Golden Mile Complex pero no fue afectado. Un colector de
aguas pluviales que desembocaba en el adyacente rio Kallang inund6 la zona colapsada después de la
rotura causando la muerte de tres personas. Una cuarta persona murio atapada en el derrumbe de la
excavacion.

4. Resultados de la investigacion

La investigacion fue muy exhaustiva tanto en los aspectos técnicos como en los de determinacion de
responsabilidades. Se interrogd a 193 personas (incluidos los miembros del comité de expertos), se
examind un gran volumen de documentacion y se llevaron a cabo extensas investigaciones de campo y
laboratorio adicionales. En este apartado solo se pueden dar algunas pinceladas de las principales
conclusiones de dicha investigacion.

Un primer examen del problema condujo a la siguiente lista (no necesariamente completa) de posibles
causas que pudieron contribuir al colapso:

- Errores en los analisis numéricos y disefio deficiente del sistema de contencion
- Planteamiento deficiente y errores en los ejercicios de retroanalisis
- Fallo de la conexién entre arriostramiento y pantalla

- Baja capacidad de la losa de jet-grouting

- Insuficiencia de clava de la pantalla

- Deficiencias en la gestion de la instrumentacion

- Variacion del perfil del terreno respecto al considerado en proyecto
- Dificultades constructivas especificas de la zona

- Rotura del arriostramiento

- Rotura estructural de la pantalla

- Levantamiento de fondo

La investigacion permitid descartar las tres tltimas causas: rotura de los puntales, rotura estructural de la
pantalla y levantamiento de fondo. En cambio, las tres primeras fueron consideradas causas
fundamentales y el resto como causas coadyuvantes.



Errores en los andlisis numéricos y disefio deficiente del sistema de contencion

Como se ha indicado anteriormente, el disefio por elementos finitos utilizé el modelo elasto-plastico de
Mohr-Coulomb para simular el comportamiento de las arcillas blandas. La falta de experiencia en la
aplicacion de métodos numéricos en geotecnia y, en especial, el insuficiente conocimiento de las
consecuencias de los modelos constitutivos utilizados, impidieron darse cuenta que dicho modelo
sobreestima significativamente la resistencia al corte sin drenaje de las arcillas blandas, el parametro
clave para la estabilidad a corto plazo de la excavacion. La Figura 9 muestra la distribucion en
profundidad de la resistencia al corte sin drenaje recomendada para el disefio y la realmente utilizada en
los célculos numéricos. Como consecuencia, se subestimaron gravemente los desplazamientos y los
momentos flectores de las pantallas conduciendo a un disefio menos robusto de la misma. Como ejemplo,
la Figura 10 muestra la comparacion de los desplazamientos de la pantalla calculados con las dos
distribuciones de resistencia; las diferencias son muy notables. Este error también supuso una exigencia
menor para la clava de la pantalla y un mayor esfuerzo sobre las losas de jet-grouting que,
consiguientemente, también fueron infradimensionadas. En cambio, el efecto sobre las cargas de los
puntales es menor.
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Figure 9. Distribucion en profundidad de la resistencia al corte sin drenaje recomendada y utilizada en los
analisis numéricos

Planteamiento deficiente y errores en los ejercicios de retroanalisis

Aunque el protocolo de actuacion de seguimiento de la instrumentacion y retroanalisis deberia haber sido
un elemento de seguridad, los errores de planteamiento y ejecucion supusieron lo contrario. En primer
lugar, solo se intentaba ajustar el desplazamiento maximo de la pantalla sin prestar atencion a las
distribuciones de movimientos ni a sus incrementos en las distintas etapas de excavacion. Parecia que el
unico objetivo del retroanalisis fuera aumentar la magnitud de los desplazamientos permitidos y poder
continuar la obra sin interrupciones. Para conseguir un acuerdo con las observaciones, se utilizaban
parametros geotécnicos poco realistas; por ejemplo, en el segundo retroanalisis se utilizéo un angulo de
friccion para la arcilla marina de Uinicamente 6 grados. En definitiva, no se realizaba ningtin esfuerzo para
comprender los mecanismos de comportamiento que subyacian a las observaciones anomalas de la obra.
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Figure 10. Desplazamientos horizontales de la pantalla en la zona de colapso calculados para distintas
etapas de excavacion. a) Calculados con la distribucion de resistencia al corte sin drenaje utilizada en
disefio. b) Calculados con la distribucion de resistencia al corte sin drenaje recomendada

Fallo de la conexidn entre arrostramiento y pantalla

También hubo fallos de disefio y ejecucion en el sistema de conexion de los puntales con la pantalla. En
algunos puntales se habian omitido los elementos de reparto y, ademas, la longitud de pandeo adoptada
para el calculo fue errébnea. Como consecuencia, el conector tenia una resistencia real un 50% inferior a la
supuesta en los calculos. Ademas, como resultado del cambio en su configuracion, el conector exhibia un
comportamiento mas fragil una vez alcanzada su resistencia maxima (Figure 11). Se ha apuntado también
la posibilidad de que la aparicién generalizada de fendomenos de pandeo previas al colapso estuviera
asociada al levantamiento de los postes centrales asociado a la supresion de la losa superior de jet-
grouting.

a) b)
Figure 11. a) Curva fuerza-desplazamiento de los dos conectores utilizados en obra: disefio original (azul)
y disefio modificado (rojo). b) Forma de pandeo del conector con la nueva configuracion



Otras causas

Durante la investigacion se identificaron también otras causas que probablemente contribuyeron al
colapso de la obra. Una de ellas se refiere a la posible disminucion de la capacidad mecanica de las losas
de jet-grouting. Basandose en las deformaciones medidas de las pantallas, se puede determinar que la losa
superior sufrio una deformacion axial media del 2.4% y la inferior del 1.6%. Estos valores superan
significativamente las deformaciones axiales que llevan el material de jet grouting a rotura. Dado su
caracter fragil, es plausible que las propiedades mecanicas de las losas en el momento de rotura fueran
inferiores a las previstas en el proyecto. De hecho, la inica forma con que los analisis numéricos
realizados después de la rotura consiguieran reproducir los desplazamientos observados de las pantallas
era suponiendo caracteristicas mecanicas (rigidez y resistencia) menores en las losas de jet-grouting. Sin
embargo, no fue posible probar con certeza esta hipdtesis por falta de evidencia fisica directa.

Otras posibilidades se refieren a la posible insuficiencia de la clava de la pantalla y deficiencias en la
gestion de la instrumentacion. En obra no se siguieron estrictamente las recomendaciones del proyecto ni
se hicieron las comprobaciones de longitud pertinentes al excavar los bataches de las pantallas. Respecto
a la instrumentacion, parte de la auscultacion (inclindometros) en la zona de colapso no fue leida durante
algunos periodos criticos y también se detectaron errores y deficiencias importantes en el tratamiento de
las medidas, su transmision y su interpretacion. Sin embargo, también se concluyd que era improbable
que estas dos circunstancias fueran causas primordiales de la rotura.

Como sucede muy frecuentemente, la zona de colapso reunia algunas caracteristicas especificas que
agravaron el problema de estabilidad de la excavacion. El reconocimiento adicional realizado después del
fallo permiti6é definir el perfil del terreno de forma mas precisa. Se observo que el perfil del terreno
adyacente a las dos pantallas no era coincidente y, mas importante, que la profundidad de la formacion
Kallang era mayor en la zona donde se inici6 la rotura debido a la presencia de un valle enterrado no
detectado en el reconocimiento de proyecto. Otro factor coadyuvante fue que, en la zona de colapso, se
habia dejado una longitud de pantalla sin arriostrar superior a la habitual para permitir trabajos en la zona
del pozo adyacente. Asimismo, en dicha zona no se habian construido los pilotes para el apoyo de las
cajas de los tineles debido a la presencia de una linea eléctrica de alta tension que cruzaba la excavacion
en ese punto. Aunque el efecto de los pilotes nunca fue considerado en el disefio, indudablemente ejercian
una funcidn estabilizante no presente en la zona de colapso.

4. Secuelas y consecuencias

Como consecuencia de la rotura, el Nicoll Highway, una de las principales arterias de la ciudad, estuvo
cortada un largo periodo de tiempo. También quedaron cortadas por un tiempo suministros de agua, gas 'y
electricidad cuyas conducciones atravesaban la obra en la zona de la rotura. Todas las obras de
construccion del metro fueron detenidas un tiempo para poder revisar sus disefios y comprobar que eran
seguros. Después de realizar el acondicionamiento necesario mediante inyecciones, hormigonado en masa
y relleno con suelo, la zona colapsada se abandono. Se construyeron nuevas pantallas en una alineacion
distinta lo que obligd a construir una nueva estacion. En conjunto, se retrasé la finalizacion de las obras
de este tramo un minimo de cuatro afos.

El Committee of Inquiry fue muy critico con los agentes que habian intervenido en la obra. En particular
formularon duras criticas respecto a la falta de cultura de la seguridad del contratista, el nivel y
caracteristicas de la supervision de la obra por parte de la propiedad (Land Transport Authority, LTA), la
organizacion de las relaciones entre los distintos agentes presentes en la obra, la independencia de las
personas responsables, la gestion de las lecturas de la instrumentacidon y su interpretacion y el nivel
técnico exhibido por las personas responsables del analisis numérico y los retroanalisis. El Comité
condend especialmente el hecho de que, a pesar de que existian numerosas evidencias de que la obra no
se comportaba segun lo previsto, el contratista continu6 con los trabajos y el propietario no la detuvo. En
sus conclusiones, el COI dice:

The catastrophic collapse was the finale to mounting incidences and warnings in the C824 project of
excessive wall deflections, surging inclinometer readings, waler beam buckling, stiffener plates buckling,
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ground settlement, failure of concrete corbels, falling support brackets, plunging strain gauge readings
and the sounds of distress over 6 hours on 20 April 2004.

Time took its toll — the Nicoll Highway collapsed. The collapse falls squarely on the builder Nishimatsu-
Lum Chang Joint Venture.

The Nicoll highway collapse could have been prevented.

(EI catastrofico colapso fue el final de una serie creciente de incidencias y advertencias, en el proyecto
C824, de excesivas deformaciones de las pantallas, de aumento desmedido de las lecturas de los
inclindmetros, de pandeo de las vigas de reparto, de pandeo de los conectores, de asientos del terreno, de
roturas de ménsulas de hormigén, de caidas de elementos de soporte, de desplomes de las lecturas de
galgas extensométricas y de sonidos de peligro durante 6 horas el 20 de abril de 2004.

El tiempo dio su veredicto. A las 3:30 pm del 20 de abril de 2004, el Nicoll Highway se derrumbo.

La responsabilidad del colapso recae directamente en el contratista, Nishimatsu-Lum Chang Joint
Venture

El colapso de Nicoll Highway podia haberse evitado.)

Respecto a las responsabilidades individuales, el Comité adoptd una postura prudente y sensata. Como
dicen en su informe final:

Ends of justice and public interests are never achieved by the mindless pursuit of every single
transgression of the law, but are always tampered by a fair and even-handed consideration of all relevant
factors. The circumstance of each case must be determined in considering whether criminal prosecution
is appropriate or whether a lesser sanction would suffice. While there is no doubt that those at the higher
end of the spectrum should be dealt firmly and severely in accordance with the full sanction of the law,
there will be those at the lower end of the spectrum where criminal prosecution may not be warranted

(Los objetivos de justicia y del interés publico nunca se alcanzan mediante le persecucion ciega de todas
y cada una de las trasgresiones de la ley, sino que siempre deben moderarse con una consideracion justa
e imparcial de todos los factores relevantes. Las circunstancias de cada caso deben determinarse cuando
se considera si una acusacion penal es apropiada o una sancién mas leve seria suficiente. Aunque no hay
duda que los que estan en la parte alta de la escala deben ser tratados con firmeza y severamente de
acuerdo con todo el peso de la ley, habra otros en la parte baja de la escala para los que una acusacion
penal puede no estar justificada.).

En consecuencia. el COI recomend6 acciones penales contra dos ingenieros de Nishimatsu-Lum Chang
Joint Venture (el ingeniero jefe de la obra y el responsable de proyecto y disefio) y del supervisor de las
obras por parte de la LTA. Ademas, amonestd (sin recomendar acciones penales) a dos empresas
subcontratistas y a 6 otros técnicos relacionados con la supervision técnica, la ejecucion de los
retroanalisis y la instrumentacion. Finalmente recomend6 sesiones de consejo (counselling) para dos
ingenieros senior de LTA y para el oficial de seguridad del contratista

El COI también formul6 una larga serie de recomendaciones para futuras obras en Singapur haciendo
referencia a la gestion efectiva del riesgo, la gestion de incertidumbres y la calidad, la gestion y
monitorizacion de la instrumentacion geotécnica, la robustez del disefio, la revision independiente del
proyecto, el uso de métodos numéricos en el proyecto geotécnico, los criterios y especificaciones del
proyecto, la preparacion para emergencias, la competencia de los profesionales, contratistas y
subcontratistas y, finalmente, los procesos de concursos y contratacion. El informe se entregé el 11 de
mayo de 2005 y el gobierno de Singapur acept6 todas las conclusiones y recomendaciones el 17 de mayo
del mismo afio.

5. Comentarios finales
La rotura de Nicoll Highway fue una gran catastrofe cuyas repercusiones fueron mas alla de las
estrictamente locales referentes a Singapur. La investigacion efectuada puso de relieve una serie de

deficiencias y errores que pueden estar presentes en otros casos similares de obras de excavacion en
suelos blandos. Como siempre, una rotura adecuadamente estudiada suele derivar en un aumento del
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conocimiento y en la obtencion de ensefianzas utiles para el futuro. Aparte de las necesidades generales
de mejorar la gestion del riesgo y las incertidumbres ¢ implementar una cultura de la seguridad in las
actuaciones, interacciones y protocolos de los distintos agentes, se pueden también extraer de este caso
algunas ensefianzas mas concretas tales como:

- La excavacion que colapsé era la mas profunda en arcilla marina blanda que se habia realizado
nunca en Singapur. Los casos que van mas alla de la experiencia previa deben recibir una atencion
especial.

- Los proyectos deben ser robustos. La presencia de componentes fragiles disminuye
significativamente la robustez del disefio.

- Fue especialmente negativo que en ningin momento existiera una buena comprension de los
mecanismos de comportamiento de la obra ni de la razén de las discrepancias entre observaciones y
predicciones.

- El uso inadecuado de analisis numéricos puede ser contraproducente y peligroso para el buen
disefio, funcionamiento y seguridad de la obra. El personal que realiza estos calculos debe tener los
conocimientos y experiencia adecuados para asegurar la calidad de los resultados.

- El seguimiento de la instrumentacién y su incorporacion a retroandlisis debe realizarse con el
objetivo de identificar y comprobar mecanismos de comportamiento, no para conseguir
simplemente acuerdos puntuales en algun parametro aislado.

- Retroandlisis que conducen a pardmetros absurdos deben rechazarse y son indicativos de procesos
no identificados que no estan siendo considerados de forma apropiada.

- Los tratamientos del terreno deben ser integrados de forma consistente en el conjunto del proyecto
a construir.

- Cambios de disefio de elementos criticos realizados durante la obra deben ser sujetos a atencion
especial.

- Una comprobacion independiente del proyecto de las obras temporales y definitivas es un elemento
importante para la seguridad de la obra.

- Es siempre importante prestar atencion a indicaciones tempranas de comportamiento andémalo. Es
inexcusable no hacerlo cuando estas indicaciones se repiten durante la obra.

Roturas catastroficas son casi siempre consecuencia de una conjuncion de hechos y circunstancias
desfavorables. Es inquietante pensar que si no hubiera habido fallos en el disefio del conector puntal-
pantalla, probablemente la obra se hubiera concluido de forma aparentemente satisfactoria y los errores y
deficiencias identificados en la investigacion hubiera pasado desapercibidos. La ausencia de colapso en
una obra no deberia ser motivo de complacencia ni evidencia de ausencia de problemas. Solo la existencia
de observaciones de obra debidamente analizadas y comprendidas permite asegurar que los mecanismos
de comportamiento reales corresponden a los adoptados en la fase de proyecto.

Bibliografia
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1. Introduccion

La ejecucion de las obras de la autovia A-7 en la zona de la costa de Granada, en el tramo entre Adra y
Motril ha sido muy compleja debido a la particular configuracion tectonica, lito-estructural y orografia de
la zona.

Las grandes pendientes naturales de las cordilleras Béticas en esta zona, que llegan hasta el mar, sumadas
a la heterogeneidad, estructura y caracteristicas resistentes de los materiales han provocado la aparicion
de algunas patologias, relacionadas con el movimiento de laderas, de grandes dimensiones.

Desde hace varios afios, el Laboratorio de Geotecnia del CEDEX ha participado en el estudio y definicion
de soluciones para varias de estas patologias.

En esta ponencia se trata el caso reciente de un gran deslizamiento de ladera, en marmoles y filitas, con
80m de desnivel, 370m de longitud y 225m de distancia desde la calzada hasta las grietas de cabecera.

La existencia de una gran balsa de agua, en la zona alta de la ladera, a 60m de distancia de las grietas de
cabecera ha condicionado el estudio y solucion de la patologia para asegurar que la misma no se vea
afectada por la inestabilidad.

Se ha realizado una extensa campafia de investigacion en la que se han ejecutado 14 sondeos con
instalacion de inclindmetros y piezémetros, y 120 puntos de control topografico superficial.

La singular cinematica del movimiento y orografia de la ladera han motivado que para el calculo de
estabilidad y soluciones se haya optado por hacer una modelizacién numérica que incluya tanto calculos
2D, que son mas habituales y que permiten una mayor versatilidad, como 3D que son los que, en este
caso concreto, se considera que reproducen el problema de una manera mas acertada.



2. Marco Geoldgico

La zona en la cual esta ubicado el desmonte objeto de esta ponencia, se caracteriza por una configuracion
lito-estructural especialmente compleja que ha dificultado en gran modo el desarrollo de las obras de
construccion de la autovia.

La autovia A-7, en la costa de la provincia de Granada, entre las localidades de Adra y Motril transcurre
paralela a la costa y muy proxima a la misma (Figura 1). En esta zona, de orografia muy complicada, las
pendientes de las laderas naturales son muy acusadas (20°-35°) por lo que el trazado se caracteriza por
grandes desmontes en los taludes del lado montana (norte).

Figura 1. Vista extraida de Google Earth del trazado de la A7 entre Adra y Motril.

Si algo caracteriza, desde el punto de vista geologico, especialmente a esta zona es la superposicion en el
espacio de un numero elevado de mantos de cabalgamiento, alternandose, en la vertical, capas con
diferentes grados de metamorfismo y distintas edades.

Estos cabalgamientos se produjeron durante la orogenia alpina, a principios del Cenozoico, cuando el
choque en direccion norte-sur de las placas de Alboran e Ibérica provocd el levantamiento de los
materiales metamorficos y sedimentarios que hoy conforman las Cordilleras Béticas, dando lugar a la
elevacion de Sierra Nevada y la cuenca del Guadalquivir.

En la Figura 2 se muestra una parte de la cartografia geoldgica del sur de la provincia de Granada
elaborada por el IGME (Serie MAGNA 50.000, hoja 1056 Albuiol). En esta figura puede apreciarse
como en esta zona, en concreto, existe un manto de cabalgamiento, en materiales triasicos, de una unidad
de marmoles sobre filitas, cuarcitas y calcoesquistos. Esta estructura se corresponde con el Manto de
Murtas y pertenece al dominio Alpujarride.

Estos marmoles a consecuencia de los movimientos que han sufrido se encuentran muy fracturados lo que
ha facilitado la aparicién de procesos de disolucion, encontrando estructuras tipicas karsticas tanto en
superficie como en profundidad.



De esta forma, los marmoles resultan muy permeables a través de la red de fracturas llegando el agua con
gran rapidez a las filitas sobre las que estan apoyados.

Figura 2. Mapa Geolégico del entorno del Desmonte n°2 (extraido de la hoja MAGNA 1056 - Albuiiol). En
linea negra se marca la ubicacion del perfil II-II’ de la Figura 4.

La historia geologica de la formacion de las cordilleras Béticas es la que explica la particular disposicion
de las capas en la zona en la que se desarrollan las obras. Los cabalgamientos que fueron apilando
materiales de sur a norte provocaron que tanto la esquistosidad como los planos de contacto entre
diferentes materiales tengan una direccion de buzamiento general hacia el sur. En la Figura 3 se puede
apreciar un corte, a escala regional, en direccion NNO-SSE del entorno de la zona de estudio.
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Figura 3. Corte geologico general del Sistema Bético por la zona en la que se han desarrollado las obras.



En la Figura 4 se muestra un detalle del corte geologico en la zona en la que se han desarrollado las obras
de construccion de la autovia. Se aprecia la orientacion general de la esquistosidad y planos de contacto
con buzamiento hacia el mar.

Figura 4. Detalle del corte geologico en la zona de estudio

En la zona de estudio, mas en detalle, se encuentran unas filitas grises con una esquistosidad que, en
general, presenta buzamientos suaves hacia el SSO. Sobre estas filitas se sitan, mediante contacto
mecanico, unos marmoles principalmente dolomiticos.

Las filitas pertenecen a una unidad de cuarcitas, filitas cuarciticas y filitas, y calcoesquistos, con presencia
local de yesos; a la que se atribuye una edad permotridsica. En los sondeos realizados esta unidad aparece
con grados de alteracion muy altos GM IV-V con aspecto de materiales arcillosos poco competentes.

Los marmoles se engloban en una unidad compuesta por marmoles calizos y dolomiticos y marmoles
bandeados que en su base presenta calcoesquistos (estos calcoesquistos no se han identificado en la zona
de estudio).

En las fracturas y zonas de disolucion existentes en los marmoles se pueden encontrar materiales
arcillosos propios de relleno de dolinas y cavidades. También en la zona superior es comin encontrar
depositos coluviales formados por limos y arcillas que engloban cantos de marmoles calizos y
dolomiticos.

En esta zona el plano de contacto entre las filitas y los marmoles buza entre 10°y 15° hacia el SSO. Esta
orientacion, tanto de los planos de esquistosidad como del contacto entre las dos unidades, unida al
trazado de la autovia en esta zona (NO-SE) es, desde el punto de vista de la estabilidad de los taludes,
claramente desfavorable.

Ademas, al tratarse de mantos de cabalgamiento muchas capas estan desplazadas respecto a las que las
rodean por lo que el angulo de rozamiento de estas superficies puede ser proximo al residual.

En la Figura 5 se muestra una imagen de satélite de la zona de estudio con la geologia del MAGNA
superpuesta. Se representa en rojo el trazado de la autovia, y en color rosado los marmoles que estan
encima de las filitas (morado). Se indica la direccion de buzamiento general de la zona, que es hacia el
mar.



Figura 5. Imagen de satélite para ilustrar la configuracién lito-estructural de la zona.

Como se observa en la Figura 5, la traza de la autovia discurre sub-paralela al contacto mecanico entre las
dos unidades (marmoles sobre filitas) y perpendicular a la direccion general de la esquistosidad.

De manera general la estructura se caracteriza en esta zona por un contacto entre los marmoles y la filitas
con un buzamiento de unos 15° hacia el SSO y por una esquistosidad que sigue una direccion casi
paralela a la del contacto litologico pero con un angulo de buzamiento algo mayor (de hasta 40°).

3. Descripcion de la patologia

El talud objeto de esta ponencia esta excavado a media ladera, siendo una trinchera muy asimétrica,
teniendo una altura de 77m en la margen del lado montafia y 15m en el lado mar. Su longitud es de 370
m, teniendo dos zonas claramente diferenciadas.

En la primera de ella entre los pp.kk. 0+250 y 0+420 el pie del talud estd excavado en filitas (marmoles
en cabecera) y la inclinacion media del mismo es de 25°. En la segunda, entre los pp.kk. 0+420 y 0+620,
el talud esta excavado en toda su altura en marmoles dolomiticos con una pendiente en sus taludes de 60°
y una berma intermedia.

Desde el punto de vista litologico en el talud aparecen basicamente dos materiales, las filitas en su parte
inferior y sobre ellas, a través de un contacto mecanico, los marmoles dolomiticos. El plano de contacto,
deducido con tres de los sondeos realizados, tiene una direccion de buzamiento de 207° y un buzamiento
de 11° lo que hace que aparezca de forma oblicua en el talud, dejando las dos partes diferenciadas que se
ha mencionado en el parrafo anterior. Los marmoles se encuentran bastante fracturados y con procesos de
disolucion bastante desarrollados pudiendo incluso encontrar espeleotemas en algunas zonas mas
karstificadas.

En la Figura 6 se muestra una vista aérea en la que se aprecian claramente las dos partes del talud. En
linea roja se ha representado el contacto entre las filitas y los marmoles.



Figura 6. Vista general del talud donde se aprecian las dos partes diferenciadas.

En la Foto 1 se aprecia en detalle la zona de transicion entre las dos partes diferenciadas del talud.

Foto 1. Detalle de la transicion entre el talud en marmoles y el de filitas

En el talud, durante la fase de ejecucién, se produjeron algunas inestabilidades que afectaron
fundamentalmente a la zona de filitas. Para paliar estas inestabilidades se ejecutd un muro de escollera en
la base y unas costillas drenantes en una de las zonas que habian presentado sintomas de inestabilidad.



En la Foto 2, tomada el 23/12/2014 se aprecia una de las inestabilidades en la zona de filitas que queda
justo por debajo de los marmoles.

Foto 2. Vista en fase de obra (23/12/2014). Se aprecia una zona inestable en las filitas inferiores.
En la Foto 3 se muestra otra de las inestabilidades que se produjo durante la fase de obra con el talud

excavado hasta cota de rasante y la escollera de proteccion en fase de ejecucion. Ademas, empezaron a
marcarse grietas en la zona superior a la cabecera del talud.

Foto 3. Vista de la inestabilidad que se produjo con el talud ya excavado hasta cota de rasante. 28/7/2015



Las grietas fueron extendiéndose marcando claramente una zona inestable que afectaba a gran parte del
desmonte. En el pie del talud y en la calzada aparecieron deformaciones que parecian indicar una posible
salida del movimiento. En la Figura 7 se marca con una linea roja la zona delimitada por las grietas mas
exteriores.

Figura 7. Detalle de 1a zona movilizada resaltada con una linea roja

En la Foto 4 y en la Foto 5 se muestran las grietas de la zona de cabecera mas alejadas de la calzada,
desde estas grietas hasta la autovia hay 225m de distancia y 80m de desnivel. Se aprecia en la Foto 4 un
claro salto que indica el hundimiento de la zona de cabecera de la ladera y que es de mayor dimension
que la su apertura.

La rigidez de los marmoles contribuyé a que estas grietas marcaran rapidamente y con nitidez la
geometria del movimiento. En las paredes de las grietas se han encontrado signos de disolucion y
circulacion de agua.



Foto 4. Detalle de las grietas de cabecera mas alejadas de la calzada

Foto 5. Grietas de cabecera en la zona inferior a la balsa de agua

En la Foto 6 y en la Foto 7 se muestran las deformaciones existentes en la calzada como consecuencia del
movimiento de la ladera. Se aprecian ondulaciones y levantamientos del firme asi como un claro
desplazamiento lateral de la mediana.

Todos los datos apuntan a que estas distorsiones indican que la salida del deslizamiento por su pie esta
situada en la zona media de la calzada, en los carriles centrales.



Foto 6. Vista de las deformaciones en el firme y mediana.

Foto 7. Detalle del levantamiento del firme en los carriles interiores de la calzada

4. Investigacion realizada

Se ha realizado una investigacion exhaustiva para conocer la cinematica del movimiento y obtener los
datos necesarios para poder plantear soluciones a la patologia existente en la ladera.

Con el objetivo de investigar las litologias, hidrogeologia del macizo y superficies de rotura se planteo la
ejecucion de 13 sondeos con profundidades entre 15m y 60m. Tres de estos sondeos (S1, S2 y S3) ya se
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habian ejecutado, con la aparicion de las primeras grietas (mayo de 2015) en la fase inicial de estudio,
antes de la intervencion del Laboratorio de Geotecnia del CEDEX.

Figura 8. Vista de la ubicacion de los sondeos ejecutados.

Los sondeos S2 y S14p se equiparon con tuberia de pvc ranurada para conocer la posicion y fluctuaciones
del nivel freatico.

El resto de sondeos quedaron equipados con tuberia inclinométrica para poder identificar las posibles
deformaciones del terreno y superficies de rotura.

En la Figura 9 se muestra un perfil litologico simplificado realizado con la informacion de los sondeos y
afloramientos existentes en la ladera. El contacto mecanico entre marmoles y filitas hace que la

orientacion estructural de estos materiales, aunque es similar, no sea concordante.

La zona de techo de las filitas presenta grados de alteracion IV y V, y en muchas ocasiones se encuentran
saturadas.

Es de resaltar la posicion del sondeo S11 que se ejecuto junto a un gran deposito de agua que existe ladera
arriba con el objetivo de confirmar que el entorno de la balsa era estable.
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Figura 9. Perfil litolégico simplificado deducido del levantamiento de los sondeos y afloramientos
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Figura 10. Detalle de lecturas de inclinometria en el S17

Los sondeos S15 a S19 se situaron en el arcén del lado del talud y sobre la escollera con el objetivo de
identificar la superficie de rotura en la zona del pie.

reconocer las caracteristicas geotécnicas de los materiales en esa zona de cara a posibles soluciones y para
En concreto, el S15 y el S17 (Figura 10) estan sobre la escollera y marcan superficies de rotura entre 13m

y 18m de profundidad con velocidades de hasta 400mm/afio.



Los sondeos S16 y S18 (Figura 11), se realizaron en el arcén del lado interior y marcan superficies de
rotura entre 6m y 10m de profundidad con velocidades de hasta 350 mm/afio.

Figura 11. Detalle de lecturas de inclinometria en el S18

El sondeo S14 se ejecutd con 30m de profundidad, con una diferencia de altura entre su boca y la calzada
también de 30m. En las primeras medidas de inclinometria mostraba varias bandas de rotura a diferentes
profundidades, sin embargo el movimiento de la cabeza tomado por topografia era mayor que el medido
con el inclindmetro lo que indicaba que la superficie de rotura principal debia de estar situada a mas
profundidad.

Para comprobar si efectivamente existia una superficie de rotura mas profunda se ejecut6 el S20 (Figura
12) con 59m de profundidad. En este inclindmetro se encontr6 la superficie de rotura principal a 35m de
profundidad con una velocidad media en cabeza de 270 mm/afio.
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Figura 12. Detalle de lecturas de inclinometria en el S20

Ademas se ha establecido una red 120 de puntos de control topografico tanto por la ladera como en la
calzada para poder identificar la cinematica y limites del movimiento que se aprecia en el desmonte.

Esta red de puntos de control topografico ha permitido determinar con precision el area de la ladera que
esta en movimiento y su cinematica.

En la Figura 13 se muestra con una linea rosa el area que delimitan las grietas mas exteriores existentes en
la ladera. Ademas, se han dibujado con lineas azules, los vectores de movimiento magnificados de cada
uno de los puntos de control topogréafico.

Se aprecia en esta figura como toda la zona excavada con menos pendiente y en la que afloran las filitas,
en la parte inferior del talud, tiene una componente de movimiento muy marcada hacia la calzada. Sin
embargo, la zona englobada por las grietas en la cual los marmoles llegan hasta el pie del desmonte (p.k.
0+420 a 0+620) marca muy poco movimiento.

Puede verse una clara componente rotacional en los vectores de la zona con mas movimiento. Al tener la
estructura del macizo una clara componente hacia el sur-suroeste el movimiento natural de la masa que
esta deslizando seria en esa direccion pero el macizo de marmoles, en la zona en la que llegan a cota de
rasante, impide ese movimiento provocando que el movimiento tenga esa componente rotacional con el
eje de giro situado en el entorno del limite Este de la grieta exterior (zona inferior central de la Figura 13)
que coincide con la zona en la que los marmoles empiezan a tener continuidad bajo la calzada, actuando
como contrafuerte natural.
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Figura 13. Vista de los vectores de movimiento en los puntos de superficie controlados por topografia

En la Figura 14 se muestra, en un perfil realizado por el p.k. 0+360, una linea verde que representa la
supuesta superficie de deslizamiento deducida con la informacién que han proporcionado los
inclinometros (S1, S20, S17 y S18) y los vectores de los puntos de control de movimiento superficial.

Los vectores de los puntos de control topografico se representan en color azul y muestran como en la
zona proxima a las grietas de cabecera el movimiento es claramente de hundimiento. En la zona media de
la ladera el movimiento tiene una componente traslacional mas acusada y en la zona de pie y en la calzada
es de levantamiento y refleja perfectamente lo que se puede percibir en la Foto 7.
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Figura 14. Perfil litologico con la superficie de deslizamiento supuesta (color verde) con los vectores de

Pk=0+360

movimiento

5. Planteamiento de soluciones de estabilizaciéon

Cuando se pretende plantear y/o disefar los
dimensiones, tal y como se considera el anal
diferentes filosofias de solucion.

La primera de ellas, de una gran eficacia siempre que se consiga el efecto deseado, es la modificacion de
la situacion del nivel freatico en sentido de rebajar su cota, especialmente en la zona que se encuentre por

trabajos de estabilizacion para un desmonte de grandes
izado en este documento, habitualmente se manejan tres

encima de la superficie de deslizamiento considerada.

Habitualmente, cuando se modeliza el efecto de un rebajamiento del nivel freatico en la estabilidad de una
ladera, se puede observar que el efecto estabilizador es muy notable. Sin embargo, la mayor dificultad
reside en materializar efectivamente dicho rebajamiento mediante drenes, zanjas o pozos, de forma que se

garantice su eficacia a lo largo del tiempo.

La segunda opcion de estabilizacion que habitualmente se contempla es el empleo de elementos
lizaciéon. Estos elementos habitualmente son pantallas de
pilotes, elementos de pantalla continua dispuestos con el lado mayor en la direccion del deslizamiento y

estructurales que aporten una fuerza de estabi
anclajes (aislados o con muro de reparto).

En dicho disefio, las fuerzas de estabilizacion

deben suponer un cierto porcentaje del peso de material
afectado por la inestabilidad para que su influencia sea razonable. Por este motivo, cuando la masa
inestable es de dimensiones considerables, disponer elementos estructurales que aporten una fuerza de

estabilizacion suficiente puede ser inviable economicamente.

Por ultimo, la tercera tipologia de solucion de e

stabilizacion consiste en realizar un movimiento de tierras,
retirando material en la parte superior de la masa inestable (que aporta fuerza inestabilizadora) y, en
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ocasiones, aportando material en la parte inferior del talud (siempre que la geometria de la superficie de
deslizamiento en dicha zona sea tal que el peso del terreno afnadido aporte una fuerza estabilizadora).

Esta solucion presenta el problema de que habitualmente se requieren grandes movimientos de tierra
(también un porcentaje razonable del volumen de material movilizado por la inestabilidad) con el
consiguiente coste econémico y medioambiental, y estd muy condicionado por la existencia de vertederos
proximos a la obra.

6. Solucion de estabilizacion adoptada

A partir de las tres soluciones genéricas de estabilizacion referidas en el apartado anterior, se analizo su
posible empleo en la estabilizacion del desmonte objeto del presente documento.

En relacion a la opcion de rebajamiento del nivel freatico, se estimd que la litologia y estructura del
desmonte complicaba notablemente su materializacion.

Los marmoles superiores, que se encuentran muy fracturados, aportan el agua a las filitas inferiores. Asi,
realizar un drenaje en los marmoles seria muy poco eficaz ya que éstos drenan de forma natural por vias
preferentes (grietas), trasladando el agua del macizo a la filitas.

En el caso de las filitas, de muy reducida permeabilidad, la disposicion de elementos de drenaje deberia
ser muy densa para conseguir un drenaje eficaz. Ademds, estos elementos de drenaje (drenes
subhorizontales conectados con pozos verticales) deberian atravesar los marmoles superiores, lo que
supondria una muy compleja ejecucion y elevado coste y su integridad estaria muy condicionada por la
dindmica actual de la inestabilidad.

La opcion de emplear elementos estructurales de contencidon se desestimdé cuando tras analizar los
resultados de la campafia de reconocimiento se calculd que la masa potencialmente inestable superaba
1.500.000 m’.

La ejecucion de anclajes se desestimo por la elevada longitud que deberian tener (claramente superior a
50m) y por el importante numero de elementos necesarios para aportar una fuerza de estabilizacion
proporcionada con la masa de material movilizado. Por otro lado al estar los marmoles fracturados y
formando grandes bloques podrian sufrir movimientos diferenciales que podrian modificar la carga de los
anclajes (descargandolos o llevandolos a rotura).

En el caso de emplear elementos estructurales tipo pantalla, estas deberian tener unas dimensiones y
caracteristicas que las harian econdmicamente inviables.

Finalmente se estudi6 la opcion de realizar un movimiento de tierras que se ha disefiado en dos fases
secuenciales. En la comunicacion se describe la primera fase.

El perfil de la excavacion propuesta se incluye en la Figura 15.
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Figura 15. Esquema de solucion estabilizadora mediante movimiento de tierras

En el pie del desmonte se ha previsto excavar una banda de unos 20m paralela a la calzada (donde
actualmente existe un muro de escollera). A partir de esta excavacion se reperfila la excavacion con una
inclinacion aproximada del 2H:1V, hasta intersectar con el plano que, siendo paralelo al contacto
marmoles-filitas, se encuentra a unos 7,5-10m en la vertical por encima del contacto. Este espesor de
marmol aporta un grado de confinamiento a las filitas para evitar su degradacion y meteorizacion.

La inclinacién del plano de excavacion en marmoles es aproximadamente de unos 9° (similar,
logicamente, al contacto marmoles-filitas) y se extiende hasta que se intersecta con un plano de
excavacion 1H:1V que se sitia unos 20m ladera arriba de las grietas.

Con el perfil de excavacion disefiado se consigue retirar parte de la masa inestable existente en la zona
superior del desmonte, lo que tiene un caracter estabilizador. Sin embargo, también se excava material en
la parte inferior del desmonte lo que, por el contrario, no mejora su estabilidad.

Con esta excavacion en la zona de pie de la masa inestable se pretende crear una zona de debilidad (o
“zona fusible”) al pie del desmonte para desplazar la salida de la inestabilidad a esa banda evitando la
situacion actual en la que la salida de la cinematica de rotura alcanza la calzada de la autovia.

El volumen excavado en dicha zona (segtn se puede ver en el perfil de la Figura 15) es bastante reducido
en comparacion con el excavado en la parte superior del talud, con lo que el efecto desfavorable de
realizar la excavacion en el pie es muy inferior al efecto estabilizador provocado por la excavacion en
cabeza.

Si se observa con detenimiento las figuras del documento donde se indica la superficie de rotura estimada
se puede ver como la salida de la rotura afecta aproximadamente mas de la mitad de la calzada. La
profundidad a la que se pasa dicha cinematica en esa zona esta determinada con suficiente garantia por los
inclinometros situados en la parte baja del desmonte.

Cuando se realizan trabajos de estabilizacion en un deslizamiento de grandes dimensiones, tal y como es
el referido en el presente documento, es demasiado atrevido pensar que los movimientos se van a detener
de forma instantanea y total. Por el contrario, el proceso habitual es que tras los trabajos de estabilizacion
la velocidad de los movimientos disminuya notablemente a lo largo de un periodo de tiempo que se mide
en meses debido, entre otros aspectos, a que la masa deslizada no es un solido rigido y se tiene que ir
reacomodando a su nuevo estado tensional.

Por los motivos anteriores, la “zona fusible” se crea para forzar que la salida de la rotura se sitie en la

zona de 20m excavada paralela a la calzada (Figura 16), de forma que ésta no se vea afectada por la
inestabilidad.
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Figura 16. Esquema conceptual del efecto de la “zona fusible”

Adicionalmente, y en una segunda fase de actuaciones, el sobreancho de 20m de excavacion permitira la
ejecucion de una solucidon estructural (pantalla de pilotes o elementos de pantalla dispuestos con la
dimension mayor paralelos a la direccion del deslizamiento) que forzara en mayor medida que la salida de
la rotura no afecte a la calzada.

Es importante explicitar que estos elementos estructurales no tienen el cometido de estabilizar la ladera
sino el de proteger la calzada evitando que la salida de la rotura pueda afectarla.

La solucion genérica de excavacion prevista es la indicada anteriormente, y se ha definido considerando
una seccion del terreno. Sin embargo, segiin se puede ver en la informacion disponible (ver Figura 13), el
desmonte a estabilizar y la cinematica observada no son facilmente asimilables a una geometria
bidimensional. Por este motivo, es importante definir correctamente los planos de excavacion que
delimitan el volumen a retirar.

Teniendo en cuenta aspectos tales como volumen resultante a excavar, afeccion posible de las voladuras

al trafico, presencia de la balsa de riego, lineas de alta tension, etc. se ha definido tridimensionalmente la
excavacion que se realizara en la primera fase de actuacion (Figura 17).
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Figura 17. Planta de la primera fase de excavacion

La eficacia de esta primera fase de excavacion se comprobara con los registros de movimientos tanto
topograficos superficiales como inclinométricos. Del andlisis de dichas medidas se podra establecer si es
necesaria la construccion de los elementos estructurales al pie del desmonte y realizar una excavacion
adicional de la zona de marmoles mas proxima a la calzada en los pp.kk. crecientes, lo que constituiria
una posible segunda fase de actuacion.

7. Modelizaciéon realizada

7.1. Modelo bidimensional (2D)

A partir de la geometria de la seccion de la Figura 15 se realizé un modelo bidimensional de elementos
finitos empleando el codigo numérico Plaxis 2D v.2016 (Delft, Paises Bajos), que esta especialmente
disefiado para la resolucion de problemas geotécnicos y geotécnico-estructurales.

La malla empleada se puede ver en la Figura 18, donde se puede ver que se han considerado un nivel
superior de marmoles (azul) que se sitia sobre las filitas (verde). Bajo éstas se ha considerado un material
con un comportamiento resistente suficientemente competente para evitar que la rotura pueda penetrar por
el mismo.

En el caso de los marmoles se ha empleado una linealizacion tipo Mohr-Coulomb de la envolvente de
rotura tipo Hoek&Brown, ajustindose en el rango de presiones normales esperables y elimindndose la
resistencia a traccion del material para poder simular el efecto de las grietas de traccion detectadas en el
terreno.
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Figura 18. Malla de elementos finitos empleada en el modelo 2D (Plaxis)

En el caso de las filitas inferiores, y como estimacion inicial de la resistencia del material existente en la
banda de corte, se realizo en el Laboratorio de Geotecnia del CEDEX un ensayo de corte anular para la
obtencion de los parametros resistentes residuales, obteniéndose un angulo de rozamiento del orden de
13-15° (Figura 19).

La cinematica de rotura obtenida con el modelo 2D en la situacion actual se muestra en la Figura 20,
pudiéndose ver como reproduce adecuadamente la geometria de la inestabilidad en dicho perfil (Figura
14), tanto en superficie (puntos de salida y entrada de la rotura) como en profundidad (bandas de rotura de
los inclindmetros).

A partir de dicho modelo, y empleando los mismos parametros resistentes y deformacionales de los
materiales y manteniendo el nivel freatico con la misma geometria, se ha modelizado el efecto de la
excavacion en la estabilidad de la ladera (Figura 21). El incremento del factor de seguridad obtenido
debido a la excavacion es del orden de AFS = 0,096.
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Figura 19. Resultado del ensayo de corte anular realizado en una muestra de filitas. Sondeo S-16.
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Figura 20. Cinematica de rotura obtenida con el modelo 2D. Situacién actual.
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Figura 21. Cinematica de rotura obtenida con el modelo 2D. Situaciéon excavacion fase 1.

La comparacion de las cinematicas de rotura anteriores permite observar como la zona con un factor de
seguridad mas reducido en el caso de la situacion actual estd mas localizada, mientras que en el caso del
modelo con excavacion, el pie de la rotura se aleja de la calzada debido a la efectividad de la “zona
fusible”.

7.2. Modelo tridimensional (3D)

A partir de los calculos anteriores, y debido al marcado caracter tridimensional del desmonte y a su
importancia y dimensiones, se considerd necesario realizar un modelo 3D que incluyera la geometria real
de la ladera, asi como de la excavacion, al menos en su primera fase.

El programa empleado en la modelizacion ha sido el Midas GTS NX v.2016 (Seul, Corea) que es un
codigo numérico bi-tridimensional que estd especialmente disefiado para la resolucion de problemas
geotécnicos y geotécnico-estructurales.

En la modelizacion realizada se han aprovechado las capacidades de generacion de geometrias complejas
del codigo Midas GTS NX, entre las que destaca la posibilidad de generacion de una superficie
tridimensional a partir de una cartografia digitalizada (Figura 22). Extrusionando dicha superficie se
puede generar un volumen (Figura 23) que se subdividira en los diferentes materiales en funcion del
reconocimiento geotécnico disponible (sondeos y reconocimiento visual de la superficie) (Figura 24).

La geometria de la excavacion de la fase 1 (Figura 17) se puede importar directamente en el modelo
(Figura 25) para generar el volumen que sera incluido como excavacion.

A partir de estos volimenes y realizando operaciones geométricas y booleanas, se obtiene las mallas de la
Figura 26 (sin excavacion) y Figura 27 (con excavacion).

El nivel freatico se ha situado en funcion del reconocimiento geotécnico disponible.
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Figura 22. Superficie 3D generada a partir de la topografia digital

Figura 23. Volumen 3D del modelo MIDAS GTS NX
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Figura 24. Volumen 3D del modelo MIDAS GTS NX. Subdivision de materiales.

Figura 25. Geometria 3D de la excavacion fase 1
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Figura 26. Mallado del modelo 3D previo a la excavacion

Figura 27. Mallado del modelo 3D tras la excavacion fase 1

Los parametros resistentes y deformacionales de los materiales son los mismos que los empleados en el
modelo 2D (Plaxis).

La cinematica de rotura obtenida en el modelo 3D en la situaciéon actual se incluye en la Figura 28,
pudiéndose observar como las isolineas de movimientos presenta un marcado caracter tridimensional.
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Figura 28. Vista de la cinemética de rotura del modelo 3D. Situaciéon actual.

En la Figura 29 se puede ver la planta de la cinematica de rotura, observandose coémo se ajustan con
razonable precision a la envolvente de grietas del terreno (lineas naranja).

7

Figura 29. Planta de la cinemética de rotura del modelo 3D. Situacién actual.
También en la Figura 29 se incluye, de forma simplificada, la situacion de la balsa de riego, la calzada de

la autovia y el eje del perfil 2D que se ha empleado en los calculos 2D. Es importante destacar que la
salida de la rotura afecta aproximadamente a la mitad de la calzada de la autovia.
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Empleando la opcion del codigo MIDAS GTS NX para presentar los resultados en diferentes planos, en la
Figura 30 se puede ver como la geometria e importancia del problema analizado no se puede analizar
razonablemente con un modelo 2D, habiendo sido acertado el empleo de un modelo 3D. Esto es debido al
hecho, comentado anteriormente, de que, segun se observa en la Figura 24, los marmoles tienen
continuidad bajo la autovia en la zona este del modelo, lo que provoca que la cinematica del movimiento
se aproxime a un giro de la masa inestable alrededor de dicha zona (Figura 13) mas que a un
desplazamiento asimilable a un comportamiento 2D.

Figura 30. Movimientos de la cinematica de rotura en el plano 2D y a 50, 100 y 150m del mismo.

Empleando el mismo procedimiento de calculo, se ha obtenido la cinematica de rotura del desmonte tras
la fase de excavacion 1.

Figura 31. Vista de la cinematica de rotura del modelo 3D. Excavacion fase 1
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Se puede ver en la Figura 32 como la zona excavada presenta unos movimientos menores, no viéndose
afectada la zona de la calzada mas proxima a la excavacion inferior debido al efecto de la “zona fusible”.
Asi mismo se observa la no afeccion de la excavacion planteada a la balsa situada en la zona de
coronacion.

El incremento de factor de seguridad obtenido en el modelo 3D es, para la fase de excavacion 1, del orden
de AFS = 0,045. Este incremento de seguridad de valor reducido debido a la gran magnitud de la masa
inestable hace necesario realizar un seguimiento posterior mediante instrumentacion (inclindmetros y
control topografico de movimientos) con el fin de comprobar la eficacia del tratamiento y, en su caso,
disponer medidas complementarias como los elementos estructurales junto a la calzada y un posible
incremento del volumen de excavacion.

Figura 32. Planta de la cinematica de rotura del modelo 3D. Excavacion fase 1

8. Resumen y conclusiones

En esta ponencia se trata el caso reciente de un gran deslizamiento de ladera, en marmoles y filitas, con
80m de desnivel, 370m de longitud y 225m de distancia desde la calzada hasta las grietas de cabecera.

La existencia de una gran balsa de agua, en la zona alta de la ladera, a 60m de distancia de las grietas de
cabecera ha condicionado el estudio y solucion de la patologia para asegurar que la misma no se vea
afectada por la inestabilidad.

La singular cinematica del movimiento y orografia de la ladera asi como la presencia de una balsa en el
entorno de la coronaciéon del desmonte han motivado que para el célculo de estabilidad y soluciones se
haya optado por hacer una modelizacion numérica que incluya tanto calculos 2D, que son mas habituales
y que permiten una mayor versatilidad, como 3D que son los que, en este caso concreto, se considera que
reproducen el problema de una manera mas acertada y permiten valorar la afeccion a la balsa con los
tratamientos de estabilizacion planteados.
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El talud objeto de esta ponencia esta excavado a media ladera, siendo una trinchera muy asimétrica,
teniendo una altura de 77m en la margen del lado montafia y 15m en el lado mar. Su longitud es de 370
m.

La informacién disponible indica que la masa potencialmente inestable supera los 1.500.000 m’.

El pie del deslizamiento afecta a la calzada de la autovia. Se aprecian ondulaciones y levantamientos del
firme asi como un claro desplazamiento lateral de la mediana.

Puede verse una clara componente rotacional en los vectores de la zona con mas movimiento. Al tener la
estructura del macizo una clara componente hacia el sur-suroeste el movimiento natural de la masa que
esta deslizando seria en esa direccion pero el macizo de marmoles, en la zona en la que llegan a cota de
rasante, impide ese movimiento provocando que el movimiento tenga esa componente rotacional con el
eje de giro situado en el entorno del limite Este de la grieta exterior que coincide con la zona en la que los
marmoles empiezan a tener continuidad bajo la calzada, actuando como contrafuerte natural

Se ha estudiado la opcion de realizar un movimiento de tierras que se ha disefiado en dos fases
secuenciales. En la comunicacion se describe la primera fase.

En el pie del desmonte se ha previsto excavar una banda de unos 20m paralela a la calzada. A partir de
esta excavacion se reperfila la excavacion con una inclinacion aproximada del 2H:1V, hasta intersectar
con el plano que, siendo paralelo al contacto marmoles-filitas, se encuentra a unos 7,5-10m en la vertical
por encima del contacto. Este espesor de marmol aporta un grado de confinamiento a las filitas para evitar
su degradacion y meteorizacion.

La inclinacién del plano de excavacion en marmoles es aproximadamente de unos 9° (similar,
logicamente, al contacto marmoles-filitas) y se extiende hasta que se intersecta con un plano de
excavacion 1H:1V que se sitlia unos 20m ladera arriba de las grietas.

Con esta excavacion en la zona de pie de la masa inestable se pretende crear una zona de debilidad (o
“zona fusible™) al pie del desmonte para desplazar la salida de la inestabilidad a esa banda evitando la
situacion actual en la que la salida de la cinematica de rotura alcanza la calzada de la autovia.

Cuando se realizan trabajos de estabilizacion en un deslizamiento de grandes dimensiones, tal y como es
el referido en el presente documento, es demasiado atrevido pensar que los movimientos se van a detener
de forma instantanea y total. Por el contrario, el proceso habitual es que tras los trabajos de estabilizacion
la velocidad de los movimientos disminuya notablemente a lo largo de un periodo de tiempo que se mide
en meses debido, entre otros aspectos, a que la masa deslizada no es un soélido rigido y se tiene que ir
reacomodando a su nuevo estado tensional.

Adicionalmente, y en una segunda fase de actuaciones, el sobreancho de 20m de excavacion permitira la
ejecucion de una solucidon estructural (pantalla de pilotes o elementos de pantalla dispuestos con la
dimension mayor paralelos a la direccion del deslizamiento) que forzara en mayor medida que la salida de
la rotura no afecte a la calzada. Es importante explicitar que estos elementos estructurales no tienen el
cometido de estabilizar la ladera sino el de proteger la calzada evitando que la salida de la rotura pueda
afectarla.

Teniendo en cuenta aspectos tales como volumen resultante a excavar, afeccion posible de las voladuras
al trafico, presencia de la balsa de riego, lineas de alta tension, etc. se ha definido tridimensionalmente la
excavacion que se realizara en la primera fase de actuacion.

La eficacia de esta primera fase de excavacidon se comprobara con los registros de movimientos tanto
topograficos superficiales como inclinométricos. Del andlisis de dichas medidas se podra establecer si es
necesaria la construccion de los elementos estructurales al pie del desmonte y realizar una excavacion
adicional de la zona de marmoles mas proxima a la calzada en los pp.kk. crecientes, lo que constituiria
una posible segunda fase de actuacion.
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Se ha realizado un primer estudio de estabilidad en 2D a partir de una secciéon considerada como
representativa empleando el programa Plaxis 2D v.2016 (Delft, Paises Bajos). Por este procedimiento se
ha realizado un primer ajuste de la geometria de la excavacion con el fin de conseguir un incremento del
factor de seguridad en el entorno de 0,1.

Posteriormente, y debido al marcado caracter tridimensional del desmonte y a su importancia y
dimensiones, se ha efectuado un modelo 3D incluyendo la geometria real de la ladera, asi como de la
excavacion, al menos en su primera fase. El programa empleado en la modelizacion ha sido el Midas GTS
NX v.2016 (Setl, Corea).

Este calculo tridimensional ha permitido reproducir la cinematica del movimiento observada en la ladera
y estimar el incremento de coeficiente de seguridad producido por el tratamiento previsto con un modelo
de comportamiento mas aproximado al real.

Segun este modelo la zona excavada presenta unos movimientos menores, no viéndose afectada la zona
de la calzada mas proxima a la excavacion inferior debido al efecto de la “zona fusible”. Asi mismo se
observa la no afeccion de la excavacion planteada a la balsa situada en la zona de coronacion.

El incremento de factor de seguridad obtenido, de valor reducido debido a la gran magnitud de la masa
inestable, hace necesario realizar un seguimiento posterior mediante instrumentacion (inclinémetros y
control topografico de movimientos) con el fin de comprobar la eficacia del tratamiento y, en su caso,
disponer medidas complementarias como los elementos estructurales junto a la calzada y un posible
incremento del volumen de excavacion.
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FUNCIONAMIENTO DEL CANAL DE PANAMA sacyf

Operacion de compuertas

Escenarios de esclusaje normal

(Océano - Lago)

< Gatun Lake Pacific >

Gl G2 G3 G4 G5 G6 G7 G8

Garajes zona 1 Garajes zona 2 Garajes zona 3 Garajes zona 4

TIEMPOS MAXIMOS DE OPERACION SEGUN ESPECIFICACIONES

Tiempo de llenado/vaciado por camara: 10 minutos sin uso de tinas de recuperacion de agua
Tiempo de llenado/vaciado por camara: 17 minutos con uso de tinas de recuperacion de agua



FUNCIONAMIENTO DEL CANAL DE PANAMA sacyf

Operacion de compuertas

Escenarios de esclusaje normal

(Lago = Océano)

< Gatun Lake Pacific >

Gl G2 G3 G4 G5 G6 G7 G8

Garajes zona 1 Garajes zona 2 Garajes zona 3 Garajes zona 4

TIEMPOS MAXIMOS DE OPERACION SEGUN ESPECIFICACIONES:

Tiempo de llenado/vaciado por camara: 10 minutos sin uso de tinas de recuperacion de agua
Tiempo de llenado/vaciado por camara: 17 minutos con uso de tinas de recuperacion de agua
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Tipologia de compuertas
1913 versus 2013
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Tipologia de compuertas
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El Proyecto de Ampliacion
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Fase de licitacion (2007-2009)



EL PROYECTO DE AMPLIACION Sacyr

Autoridad Contratante y Consorcio Contratista

Sacyr

A

CIMOLAI

Autoridad Contratante:
ACP (Autoridad del Canal de Panama)

Contratista:

GUPC (Grupo Unidos por el Canal)

SACYR (Espafia), SALINI IMPREGILO (ltalia),
JAN DE NUL n.v. (Bélgica), CUSA (Panama)

Disefiadores:
CICP (MWH (USA), Tetratech (USA),
lv Infra Groep (Holanda))

SENER (Espafia), SC Sembenelli (Italia),
Glosten (USA)

Subcontratista - Compuertas
Cimolai (Italia) - Fabricacion e instalacion

Subcontratista — Valvulas
Hyundai (Corea del Sur) - Fabricacion e
instalacion
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Vista general: lado ATLAN |M , By o
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EL PROYECTO DE AMPLIACION

Vista general: lado PAC|M

Lago Miraflores
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Sacyr

Actuales esclusas

Pedro Miguel

Actuales esclusas

Miraflores
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Nuevas esclusas

Esclusas actuales

Canal de aproximacion




EL PROYECTO DE AMPLIACION

Sacyr

mpuertas l// \

Esclusas

. Compuertas
Camaras de /

recirculacion

Elementos basicos:

- Esclusas con sus correspondientes compuertas
- Camaras de recirculacion de agua.

- Canales de aproximacion

- Sistemas eléctricos y de control




FUNCIONAMIENTO DEL CANAL DE PANAMA Sacyr
Método de recirculacion/ahorro de agua
=

T r———
fiinzannng

Bottom WSB Middle WSB Top WSB

Con las camaras de reutilizacion de agua, las nuevas
esclusas pueden ahorrar un 60% en el consumo de
agua proveniente del lago Gatun.

Las nuevas esclusas consumiran un 72 menos de
agua que las esclusas existentes.




EL PROYECTO DE AMPLIACION Sacyr

Las grandes cifras del proyecto de ampliacion

Dragado m3 6,000,000
Excavaciones (estructuras y canteras) m3 68,000,000
Rellenos (estructuras, presas y vertederos) m3 50,000,000
Hormigon Estructural m3 5,000,000
Acero para armar ton 269,000
Acero en 16 compuertas y 158 valvulas ton 71,000
Edificios (96 unidades) m?2 47,000
Cable eléctrico y fibra dptica m 3,000,000
Potencia instalada (transformacion) MVA 51

Senales de control ud 200,000



EL PROYECTO DE AMPLIACION Sacyr

EQUIVALENCIA DE LAS MAGNITUDES DEL PROYECTO

Acero de refuerzo de 27 torres Eiffel:

Cada compuerta equivale a un

Hormigon de 2 Piramides edificio de 20 plantas.

de Keops:



EL PROYECTO DE AMPLIACION Sacyr

Las grandes cifras del proyecto de ampliacion

7 afos de construccion Horas en obra: 112 millones
40.000 Trabajadores Horas para diseio: 3 millones
79 nacionalidades distintas En Enero 2016:

50 Subcontratistas principales 790 personal staff expatriado
Punta: 14.000 trabajadores 931 personal staff panamefio

Promedio: 4.500 trabajadores 3.460 trabajadores



FL PROYECTO DE AMPLIACION

NeoPanamax

Tercer Juego de esclusas en operacion




FACTORES QUE HAN HECHO TAN IMPORTANTE ESTE PROYECTO Sacyr

FACTORES QUE HAN HECHO TAN IMPORTANTE ESTE PROYECTO
Historia épica del canal de Panama

Su importancia estratégica en el comercio mundial

Singularidad del proyecto, volimenes y métodos constructivos

Diseno

Movimiento de tierras
Hormigones

Equipos electromecanicos
Secuencia constructiva
Puesta en marcha
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Historia épica del canal de Panamay

su importancia estratégica en el
comercio mundial




FACTORES: HISTORIA Sacyr

1513: Vasco Nufiez de Balboa fue el primer europeo en divisar el Océano Pacifico desde
la costa sur de Panama.

B
&
34

1524: Carlos V sugiere excavar un canal para acortar los viajes hacia Ecuador y Perd. Un
primer proyecto se entrega en 1529 pero la tecnologia de la época lo hace inviable.

1827: Se inician los estudios de la construccion del ferrocarril inter-oceanico. Se
construye entre 1850 y 1855 en plena “fiebre del oro” de la costa oeste norteamericana.



FACTORES: HISTORIA Sacyr

1879: Ferdinand de Lesseps presenta un proyecto de construccion de un canal a
nivel entre el Atlantico y el Pacifico. Comienzan las obras en 1881 y tras multiples
avatares se ve obligado a abandonar las obras en 1894. Se estima que unas
22.000 personas murieron por enfermedades y accidentes durante las obras en
este periodo. Se excavO un volumen aproximado de 59 millones de metros

cubicos.

Ferdinand de Lesseps con su séquito en Panama en 1880
(Compaiiia del Canal de Panama).
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FACTORES: HISTORIA Sacyr

1904: Pocos meses después de lograr Panama la independencia de Colombia, se
reanudan los trabajos de construccion del Canal de Panama, cediendo soberania al
gobierno de Estados Unidos sobre un franja canalera de 16 km de ancho.

1905-1909: Theodore Roosevelt nombra jefe del proyecto a John Frank Stevens. Es el
responsable de la creacion de la mayor infraestructura para la construccion del Canal
Inicia la lucha contra la malaria, fiebre amarilla y dengue. Mejora el proceso de excavacion
basandose en su experiencia en la construccion de ferrocarriles. Construye un lago
elevado a nivel +26 m (Lago Gatun) y su acceso mediante esclusas.

1909-1914: George W. Goethals completa la construccion del Canal de Panama. Se
inaugura oficialmente el 15 de agosto de 1914.

Se estima que unas 56.000 personas trabajaron en la etapa americana de las obras.
Las excavaciones en esta fase superaron los 177 millones de metros cubicos.
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FACTORES: HISTORIA Sacyr

1939-1942: EEUU inicia la construccion de esclusas disefiadas para permitir el transito de
bugues comerciales y de guerra, cuyas dimensiones exceden el tamafio de las esclusas
existentes. En 1942 se suspende el proyecto debido a la entrada de EEUU en la Il Guerra
Mundial.

7 Septiembre 1977: Firma del acuerdo Torrijos-Carter: Reversion del Canal a soberania
panamenfa el 31 de diciembre de 1999.

En los 80’s una comision tripartita (Panama, Japon y EEUU) retoma el interés en la
construccion de la ampliacion, confirmando como uUnica alternativa la construccion de un
nuevo juego de esclusas.

El 22 de Octubre de 2006, en referéndum nacional, los ciudadanos panamefios aprueban
el proyecto de Expansion del Canal de Panama. Los objetivos son mantener la
competitividad de esta ruta maritima, aumentar la capacidad por la creciente demanda de
bugues de mayor tonelaje y hacer el Canal mas productivo, seguro y eficiente.

El 3 de Septiembre de 2007 se realiza la ceremonia de inicio de los trabajos de
ampliacion del Canal de Panama.

El 15 de Julio de 2009 se adjudican las obras de Disefio y Construccion del Tercer Juego
de Esclusas a Grupo Unidos por el Canal.



FACTORES: IMPORTANCIA ESTRATEGICA Sy

13-14,000 bugques/afio, 365 dias/afio
Sirve a 144 rutas comerciales y une 160 paises



FACTORES: IMPORTANCIA ESTRATEGICA Sy

Comparativa de tamano maximo de buque
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Singularidad del proyecto,

volumenes y métodos constructivos




FACTORES: DISERIO Sacyr

Disefno hidraulico

Los principales objetivos del sistema hidraulico son los siguientes:

- Minimizar el uso de agua dulce proveniente del lago Gatun.

- Minimizar los tiempos de llenado y vaciado, maximizando por tanto el
numero de transitos a través del juego de esclusas.

- Mantener equilibradas las fuerzas sobre los buques, de modo que se
mantengan posicionados en el centro de la camara.

- Minimizar la creacion de oleaje/agitacion dentro de la camara, tratando
de minimizar los esfuerzos de tiro de los remolcadores
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Partes del Sistema hidraulico Conducto
secundario
6.5m X 6.5m

Conducto principal
8.3m x 6.5m
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Disenno hidraulico. Calculo del Sistema hidraulico

Velocidad (m/s)
1.2 .3 4

0 5

CFD (Computational Fluid Dynamics)
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Disefno hidraulico. Modelo fisico.
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Disefno hidraulico. Modelo fisico.

El modelo se ha instrumentado con mas de 100 sensores
para medir diferentes parametros.

Niveles de agua
Velocidades

Presiones

o 0 0 O

Diferencias de
elevacion en la camara

U

Fuerzas ejercidas al
buque durante el
proceso de
llenado/vaciado

O Posicion de las valvulas
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Diseno estructural. FEM

El diseno estructural se realiza mediante modelos de elementos finitos.
En total, se desarrollan:
-7 modelos por cAmara y por sector (ATL/PAC) para el calculo de los muros.

-1 modelo por Lock Head y por sector
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Diseno estructural. Elementos finitos.




FACTORES: DISENO

Diseno estructural. Geotecnia. PAC

- Existencia de 3 fallas activas:

Pedro Miguel, Miraflores, Aguadulce.

- Formaciones geoldgicas:

Basalto
La Boca (areniscas, limolitas, esquistos)
Pedro Miguel (aglomerados y toba)

Suelos residuales y arcillas organicas
(muck)

Sacyr
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Disenno estructural. Geotecnia. ATL

- Fallas menores inactivas
- Formaciones geoldgicas:

- Gatun (formaciones masivas de
areniscas y limolitas)

- Suelos residuales y arcillas organicas
(muck)
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Disefio estructural. Geotecnia.

Elaboracion de modelo geotécnico
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Disefio estructural.

Criterios de diseino sismico

NIVEL SISMICO PGA (Horizontal) Nivel de respuesta
Nivel 1 — OBE (Tr=475 anos) 0.52 g (PAC) *Sin perdida de servicio
(calculo son 7 espectros de *Danos reparables
aceleraciones cada uno con 3 0.33 g (ATL) *Comportamiento
componentes) esencialmente eléstico
Nivel 1l — MDE (Tr=1000 anos) 0.72 g (PAC) *Perdida de servicio pero sin
(calculo son 7 espectros de colapso de estructura
aceleraciones cada uno con 3 *Danos reparables
componentes) 0.42 g (ATL) *Deformacion/Altura de muro

< 0.25%
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Disefo estructural

Modelos de respuesta ante acciones sismicas
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Disefio estructural.

Modelos de respuesta ante acciones sismicas
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Disefio estructural.

Modelos de respuesta ante acciones sismicas
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Disefo estructural

Modelos de respuesta ante acciones sismicas

5:36:17 Central Daylight Time 2010
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Hormigones. Disefio de mezclas por criterios de resistencia y durabilidad

! EL.V

GOO(T‘/ SMC
jl ’/
N |
| — IMC
|

SMC (Structural Marine
Concrete): MARINO Hormigones
con cumplimiento de la norma ASTM
1202 en cuanto a permeabilidad. Se
sitian en areas expuestas a aguas
salinas.

 Trabajar con la menor relacién agua/cemento.

 Limitar el contenido de aire ocluido a 5.5% para
reducir permeabilidad. IMC (Internal Mass Concrete):

MASIVO. Hormigones encapsulados
en los anteriores o en areas sin
atague salino.

e Limitar la retraccion imitar el calor de
hidratacion, fijando una temperatura maxima
interior de 70°C.

e Limitar el gradiente térmico entre el hormigén y
la temperatura exterior a 20°C.
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Secuencia constructiva



Se ha contado con 11
excavadoras de gran
produccion mas 47
dumpers de grandes
dimensiones. En total
mas de 225 maquinas
de movimiento de

tierras.

FACTORES: PUESTA EN OBRA

Movimiento de tierras.

Sacyr



FACTORES: PUESTA EN OBRA

Movimiento de tierras.

Equipo de movimiento de tierras Capagldad Cantidad
nominal

Carga
Terex / Liebeherr 12 —16 m3 5
Hitachi 7—10 m3 6
Caterpillar 2—-5m3 27
Transporte
Caterpillar/Komatsu 90 ton 30
Caterpillar 50 — 65 ton 17
Caterpillar / Volvo 38 ton 54
Mack / International 25 ton 40
Dozers
Caterpillar 170 - 300 HP 35
Motoniveladora
Caterpillar 140 - 190 HP 13

Sacyr
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Puesta en obra
anol1896 versus 2010
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Movimiento de tierras.

Vertederos lado Atlantico
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Dragados en canales de aproximacion

Varias tipologias de dragas fueron utilizadas en el proyecto: Vitruvius, Marco Polo,
Machiavelli.
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Movimiento de tierras

Presa Borinquen de materiales sueltos con
nucleo de arcilla. Lado Pacifico

>
>

Altura maxima 37 m
Berma superior de 30 m de ancho

Doble cortina de inyeccion en la base para

reducir subpresiones e infiltraciones.

Disefada para asumir los movimientos de

las fallas sobre las que se asienta.
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Borinquen Dams
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Hormigones. Obtencion de materias primas

Origen de las diferentes materias primas:

= Arido: El arido procede de las excavaciones en el sector Pacifico,
unico emplazamiento con roca (en este caso, basalto) para la
produccion de hormigoén. Por tanto, se debe transportar todo el
arido al sector Atlantico.

» Conglomerantes hidraulicos: Se dispone de diferentes
proveedores para el cemento, la puzolana y el humo de silice.

= Agua: En el sector Atlantico proviene del Lago Gatun y en el
sector Pacifico del Lago Miraflores.

» Aditivos: Superfluidificante y plastificante.
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Hormigones. Aridos

Planta de machaqueo primaria:

Capacidad de tratamiento 3.300 toneladas/hora (PAC)
Planta de machaqueo secundaria/terciaria:

Capacidad de tratamiento 1.300 toneladas/hora (PAC y ATL)
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Hormigones. Aridos

Vista aérea de planta de machaqueo
Sector Pacifico
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Hormigones. Aridos

Balsa de decantacion para sedimentos de la trituradora primaria
Sector Pacifico



FACTORES: PUESTA EN OBRA Seey
Cantera de Aguadulce — Lado Pacifico



FACTORES: PUESTA EN OBRA Sacyr
Cantera de Sucre Hill — Lado Pacifico
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Hormigones. Aridos

Vista aérea de planta de machaqueo
Sector Atlantico
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Hormigones. Transporte de aridos

2 barcazas disponibles
Capacidad de carga: 7.500 ton/barcaza

Carga de aridos en muelle Cartagena (PAC) Descarga de aridos en muelle Gatun (ATL)
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Hormigones. Fabricacion.

Objetivos a cumplir en la fabricacion del hormigon:

-Trabajar con la menor relaciéon agua/cemento.

-Limitar el contenido de aire ocluido a 5.5% para reducir permeabilidad.

-Limitar la retraccion a valores inferiores a 0.042% a 56 dias.

-Limitar el calor de hidratacion, fijando una temperatura maxima interior de 70°C.
-Limitar el gradiente térmico entre el hormigon y la temperatura exterior a 20°C.

Medios a disponer para la obtencion de los objetivos:

-Circuito de enfriamiento de los aridos.

-Plantas de produccion de hielo para el reemplazo de parte del agua de amasado.
-Sustitucion de parte del cemento por puzolana.

-Utilizacion de humo de silice para obtencion de mezclas mas cerradas.
-Sistemas de curado intensivos.

Todo ello dentro de un exigente cronograma de ejecucion debido a las grandes
cantidades previstas y al efecto negativo de la larga temporada de lluvia en las
producciones.
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Hormigones. Tratamiento de aridos.

Cinta de carga de aridos
en la cual se les somete a
una ducha fria (Wet belt).

Cooling plant o planta enfriadora de
agua para alimentacion de la wet belt.

Planta enfriadora de arenas

Reclaiming o almacenamiento

temporal de &aridos previo a
su dosificacion. Bajo ambiente\
controlado.

Ice plant o planta generadora de hielo.
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Hormigones. Planta de fabricacion.

Maxima capacidad planta: 540 m3/hora

Silos operativos
Cemento/puzolana

Silo almacenamiento

Humo de silice
600 M3 \

Silos dosificadores
aditivos

Amasadora Silos almacenamiento
270 m3/ud Cemento/puz_olana
1.500 m3/silo
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Hormigones. Transporte de hormigon.

El transporte de hormigén se realiza
fundamentalmente en 78 camiones tipo
Maxon o Gicalla (9m3) debido a su
rapidez en la carga. También se utilizan
camiones mixer para las mezclas
bombeables.
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Hormigones. Puesta en obra.

Transporte y distribucion de hormigon Cﬁgﬁﬁfjd Atlantico Pacifico
Baby Tower Belt Rotec 180 m3/h 4 4
TeleBelt Putzmeister TB 130 130 m3/h 6 5
TeleBelt Putzmeister TB 200 200 m3/h - 1
Creter Crane Rotec 24x200 150 m3/h 1 1
Bombas Putzmeister BSF 58 60 m3/h - 3
Bombas Schwing S52 60 m3/h 3 -

Camiones agitadores Maxon y Gicalla 9 m3 38 38
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Hormigones. Puesta en obra.
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Taller ferralla
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Hormigones. Puesta en obra

Puesta en obra con baby tower belt rotec (8), cintas (12) y bombas (6).
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Hormigones. Puesta en obra
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Hormigones. Puesta en obra.
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Hormigones. Puesta en obra.
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Hormigones. Puesta en obra.



FACTORES: PUESTA EN OBRA Sacyr
Estructura de aproximacion — Lado Pacifico
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Estructura de aproximacion — Lado Pacifico
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Puesta en obra
anol912 versus 2012
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Instalaciones auxiliares

Oficinas ATL
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Instalaciones auxiliares.

Oficinas PAC (Oficina principal)
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Instalaciones auxiliares.

Campamento de Mindi (ATL)
- Capacidad de albergar a mas de 1.000 trabajadores

- Adicionalmente se dispone de mas de 60 rutas gratuitas de autobuses
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Instalaciones auxiliares.
Plantas de generacion eléctrica

-Capacidad de generacion en PAC: 14 MW
-Capacidad de generacion en ATL: 10 MW



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr

Atlantico — Octubre 2009
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Atlantico: 2010
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Rescate de Vida Silvestre

Se han rescatado 4.500 animales. Todos ellos son liberados en parques
naturales en las proximidades de la obra.
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Atlantico — Junio 2010
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Atlantico

Enero 2011 Septiembre 2011
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Atlantico — Enero 2012
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Atlantico — Junio 2012
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Atlantico — Febrero 2013
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Atlantico — Noviembre 2013



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr

Atlantico — Noviembre 2013
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PACIFICO antes de empezar las obras - 2010
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Pacifico — 2010
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Pacifico — 2011
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Pacifico — 2011
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Pacifico — 2011
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ATAGUIA EN PACIFICO ANTES DE VACIADO - 2011
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ATAGUIA EN PACIFICO DESPUES DEL VACIADO - 2012



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr

Pacifico — 2013



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr

Pacifico — Noviembre 2013



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr

Pacifico —2014



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr

Pacifico — 2014



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr

Presas Borinquen —Pacifico - 2015



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr
Pacifico — Febrero 2015



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr
Borinquen Dams y canal de entrada desde el lago Gatun



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr
Borinquen Dam 1W



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr

Pacifico — Borinquen Dams - 2015



FACTORES: PUESTA EN OBRA

Elementos electromecanicos

El alcance de los trabajos electromecanicos incluye basicamente:

» 158 vélvulas, con sus respectivos accesorios y embebidos
» 16 compuertas de apertura y cierre de las cdmaras
» Suministro e instalacién de equipos mecanicos, eléctricos y de control

Los elementos claves en estas instalaciones son:

» Fiabilidad, seguridad y redundancia necesaria

» Tiempos de operaciéon de acuerdo a los requerimientos de la ACP
» Reduccion en el consumo de agua para cada esclusada

» Facilidad en su mantenimiento

Sacyr



FACTORES: PUESTA EN OBRA Sac,w'
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FACTORES: PUESTA EN OBRA Sacyr

Elementos electromecanicos: valvulas

Se disponen 158 valvulas para la operacion del flujo de agua entre los
conductos de las piscinas de recirculacion y los de las camaras.

Su peso total es de 20,000 ton y esta encargada su fabricacion e instalacion a
Hyundai en sus astilleros de Mokpo (Corea del Sur).



FACTORES: PUESTA EN OBRA SQcy'

Elementos electromecanicos: Valvulas
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FACTORES: PUESTA EN OBRA Sacyr

Elementos electromecanicos: valvulas



FACTORES: PUESTA EN OBRA Sacyr

Elementos electromecanicos: valvulas




FACTORES: PUESTA EN OBRA Sacyr

Pacifico — Estructura de Valvulas 1



FACTORES: PUESTA EN OBRA Sacyr

Elementos electromecanicos: compuertas

Las 16 compuertas de las esclusas, con un total de 50,000 ton, se han fabricado
en las instalaciones de Cimolai en las localidades de Polcenigo, Roveredo y San
Giorgio de Nogaro en ltalia.

Referencia Tipo N Dimensiones Peso embarque

LxWxH (m) (ton)
Pacifico (PA1) A 2 57,6 x 8 x 22,30 2,410
Pacifico (PA2) C 2 57,6 x 10 x 31,92 4,245
Pacifico (PA3) C 2 57,6 x 10 x 31,92 4,245
Pacifico (PA4) E 2 57,6 x 10 x 33,04 4,325
Atlantico AT1) A 2 57,6 x 8 x 22,30 1,920
Atlantico (AT2) B 2 57,6 x 10 x 30,19 3,380
Atlantico(AT3) B 2 57,6 x 10 x 30,19 3,380
Atlantico (AT4) D 2 57,6 x 10 x 29,07 2,950




FACTORES: PUESTA EN OBRA Sacyr

Elementos electromecanicos: compuertas



FACTORES: PUESTA EN OBRA Sacyr

Elementos electromecanicos: compuertas
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FACTORES: PUESTA EN OBRA Sacyr

Elementos electromecanicos: compuertas



FACTORES: PUESTA EN OBRA Sacyr

FABRICACION DE LAS COMPUERTAS



FACTORES: PUESTA EN OBRA Sacyr

FABRICACION DE LAS COMPUERTAS



FACTORES: PUESTA EN OBRA Sacyr

TRANSPORTE DE LAS COMPUERTAS: ITALIA



FACTORES: PUESTA EN OBRA

TRANSPORTE DE LAS COMPUERTAS: LLEGADA A PANAMA




FACTORES: PUESTA EN OBRA Sacyr

TRANSPORTE DE LAS COMPUERTAS

Descarga de las cuatro primeras compuertas en el muelle provisional — Atlantico e
imagen de carros autopropulsados (SPMT) para la descarga



FACTORES: PUESTA EN OBRA Sacyr

TRANSPORTE DE LAS COMPUERTAS

El cuarto y ultimo envio de compuertas lleg6 a la obra el 12 de noviembre de 2014



FACTORES: PUESTA EN OBRA Sacyr

TRANSPORTE DE LAS COMPUERTAS: PASO DEL CANAL



FACTORES: PUESTA EN OBRA SQcy'

TRANSPORTE DE LAS COMPUERTAS: PASO DEL CANAL




Sacyr

INSTALACION DE LAS COMPUERTAS

Primera compuerta estacionada en el area de almacenamiento atlantica



FACTORES: PUESTA EN OBRA Sacyr

INSTALACION DE LAS COMPUERTAS



FACTORES: PUESTA EN OBRA Sacyr

INSTALACION DE LAS COMPUERTAS



FACTORES: PUESTA EN OBRA Sacyr

INSTALACION DE LAS COMPUERTAS



FACTORES: PUESTA EN OBRA Sacyr
INSTALACION DE LAS COMPUERTAS



FACTORES: PUESTA EN OBRA Sacyr
INSTALACION DE LAS COMPUERTAS

15 de diciembre de 2014. Inicio de la colocacién de las compuertas dentro de sus alojamientos.



FACTORES: PUESTA EN OBRA Sacyr
INSTALACION DE LAS COMPUERTAS



FACTORES: PUESTA EN OBRA Sacyr
INSTALACION DE LAS COMPUERTAS



FACTORES: PUESTA EN OBRA Sacyr
INSTALACION DE LAS COMPUERTAS



FACTORES: PUESTA EN OBRA Sacyr
INSTALACION DE LAS COMPUERTAS



FACTORES: PUESTA EN OBRA Sacyr
INSTALACION DE LAS COMPUERTAS

El 2 de abril de 2015 las 8 compuertas del SECTOR ATLANTICO vy el 28 de abril de 2015
las 8 compuertas del SECTOR PAFICICO estan colocadas dentro de sus alojamientos.
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FACTORES: PUESTA EN OBRA Sacyr
INSTALACION DE LAS COMPUERTAS

Actividades a realizar una vez introducidas las compuertas en sus nichos:

- Conexion de los carros de guiado superior a las compuertas.
- Instalacion de los sistemas de guiado inferiores bajo cada compuerta.



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sucyl'
Pacifico — Mayo 2015



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr

Lado Atlantico — Camara media — Rampa provisional



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr
Lado Atlantico — Lockhead 2 — Compuertas 3y 4



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sucyl'
Pacifico — Marzo 2015



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sucyl'
Pacifico — Marzo 2015



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr

Atlantico - inundacion 10 de Junio 2015



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr

Atlantico - inundacion 10 Junio 2015



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr

Pacifico - antes de la inundacion Junio 2015



Sacyr
Pacifico - inundacion 22 Junio 2015



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr

Pacifico - inundacion 22 Junio 2015



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr

Atlantico — Prueba primera compuerta (Gate 8) 24 Junio 2015



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr

Pacifico — proceso inundacion - 2016



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr

Pacifico - apertura del canal de aproximacion - 2016



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr
Apertura del canal de aproximacion - 2016



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr

2015 / 2016: Pruebas estanqueidad compuertas




SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr

2014 - 2016: Pruebas estanqueidad valvulas

Se realizd la prueba de estanqueidad de la mayor parte de las valvulas principales con un
mamparo especial antes de |la inundacion de las esclusas.



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Saeyr
Pacifico — Febrero 2016



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr

Atlantico — Enero 2016



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr

Atlantico — Febrero 2016: Pruebas WSB



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr

Atlantico — Febrero 2016



Sacyr
Pacifico — Febrero 2016
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Pacifico — Febrero 2016
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Pacifico — Febrero 2016
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Pacifico — Febrero 2016
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Pacifico — Febrero 2016



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr

Pacifico — Febrero 2016



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr

Atlantico — Abril 2016



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr

Pacifico — Septiembre 2016
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Pacifico — Septiembre 2016



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr

Pacifico — Abril 2016
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Pacifico — Abril 2016



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr

Baroque: primer buque de pruebas — 9 de Junio 2016



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr

Baroque: primer buque de pruebas — 9 de Junio 2016

Tanker 255 m de eslora y 45 de manga. 114.000 DWT



SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr

Baroque: primer buque de pruebas — Junio 2016




SECUENCIA CONSTRUCTIVA Sacyr
Atlantico —Junio 2016

Datos principales proceso de puesta en marcha:

2 anos de preparacion de la puesta en marcha; 7 meses de ejecucion

208 esclusajes de puesta en marcha con un consumo total de agua de 33 millones m?3

Mas de 2.000 pruebas de integracion principales (SAT 2, 3y 4)

Se cumplieron todos los requisitos de proyecto en las 14 pruebas con 36 escenarios hidraulicos
realizados bajo la supervision de ACP. Se consigue una capacidad mayor (1 barco adicional) de la
requerida para el tercer juego de esclusas: 15 buques/dia con WSB; 18 buques/dia sin WSB.
Sistema LO-TO en puesta en marcha; no hubo ningun accidente significativo durante esta fase
300 manuales de operacion. Entrenamiento de 160 personal de ACP



OPERACION Sacyr

Inauguracion - paso Cosco Shipping Panama 10.000 TEUS — 26 de Junio 2016

Container ship 300 m de eslora y 48 m de manga



OPERACION Sacyr

Paso primer LNG - Apollonia 135.00m m3

LNG tanker 289 m de eslora y 46 m de manga



OPERACION Sacyr

Paso Hoegh Target — mayor car carrier del mundo - 8.500 vehiculos

Car carrier 200 m de eslora y 36 m de manga



OPERACION Sacyr

Paso Aegean Unity — suezmax crude oil = 160.000 DWT

Tanker 274 m de eslora y 48 m de manga
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RESUMEN

En la zona del portal de recepcion de las tuneladoras en Victoria Dock, dentro del contrato C-305 de las
obras de CROSSRAIL, en Londres, se ejecutd un tratamiento del terreno cuyo objetivo era,
fundamentalmente, evitar la afeccion a los servicios y a las viviendas cercanas, las cuales sufrieron
movimientos durante la construccion del portal mencionado. Este tratamiento, que consistio
principalmente en inyecciones de impregnacion y de fracturacion, se disefid en funcion del espesor de
arcilla de Londres y de la cobertera de tierras sobre la clave de los tineles, que llegaba a ser inferior a 1
diametro en la zona del portal

También se instalaron barreras de micropilotes para la proteccion de los servicios cercanos a la zona de
excavacion de los tuneles y de las lineas del Dockland Light Railway (DLR), en servicio durante la obra,
y se ejecutd un tratamiento de “soil-mixing” junto al portal como mejora adicional en la zona con menor
cobertera.

Durante la realizacion de los trabajos y con el objeto de verificar que los mismos se llevaban a cabo segiin
las especificaciones, se realizé un exhaustivo control de ejecucion por parte de la Direccion Técnica de
Geocisa. Este control de ejecucion comprendio tanto al tratamiento en si (parametros de inyeccion) como
a sus manifestaciones (movimientos generados).

Asimismo, al finalizar los trabajos, en cada area se realizd un control de resultados que permitio
comprobar que el terreno tratado cumplia con los objetivos especificados de permeabilidad y de
resistencia al corte.

1. CONDICIONES EXISTENTES

El contrato C-305, dentro de las obras de CROSSRAIL, incluye la recepcion de dos tuneladoras (TBMs)
desde un portal situado en la antigua zona portuaria de Londres en el barrio de Newham y concretamente
cerca del Royal Victoria Dock, donde esta situado el Centro de Exposiciones de Londres, ExCeL
(Exhibition Centre London). En un articulo presentado en las 16" Jornada SEMSIG — AETESS se
describen, de forma general, los tratamientos del terreno realizados entre la estacion la estacion Royal
Victoria y el portal mencionado. Tomando como base dicho articulo, en este se presentan los tratamientos
realizados en la zona misma del portal, el cual fue excavado usando una pantalla de pilotes secantes, con
forma de “U”, como eclemento de contencion de tierras. Durante su construccidon se registraron
movimientos significativos y algunas afecciones a las viviendas cercanas. En la Figura 1 se presenta un
mapa de la zona, con la situacion del portal, en las Figuras 2 y 3 se incluye, respectivamente, una vista
aérea y un detalle de la zona de intervencion, en la Figura 4 se aprecia un croquis con la posicion de los



servicios y de las vias del DLR en relacion con los tineles y el portal, en la Figura 5 se muestra una
seccion longitudinal de la zona a tratar y, finalmente, la Figura 6 se incluye una foto con una vista de la
obra, del portal con los estampidores, de las vias del DLR y de las viviendas cercanas.

Figura 1. Mapa de la zona con la situacion del portal

Figura 2. Vista aérea de la zona de intervencion



Figura 3. Detalle de la zona de intervencion

Figura 4. Croquis con la posicion de los servicios y de las vias del DLR en relacion con los tuneles y el
portal



Figura 5. Seccion longitudinal de la zona a tratar con la silueta de los tineles y las diferentes capas del
terreno

Figura 6. Vista de la obra con el portal al fondo, las viviendas en el lado izquierdo y las vias del DLR en
el lado derecho

Los aspectos importantes a tener en cuenta para la ejecucion de la obra eran:
e [a presencia de viviendas, ya afectadas por la construccion del portal, y de servicios al norte de
los tuneles, en la calle Victoria Dock Road, entre ellos una tuberia de gas de media presion de

600 mm de diametro, tuberias de agua y de electricidad, saneamiento, etc. con una traza paralela
a la alineacion de los tuneles e incluso por encima de estos;

e Vias del DLR desde la estacion de Royal Victoria a Custom House.



2. DISENO DEL TRATAMIENTO DEL TERRENO
2.1. Casos en los que debe tratarse el terreno:

Cuando los tuneles no pasan por debajo de edificios, CROSSRAIL defini6, basicamente, dos casos en los
que se debe tratar el terreno afectado por la excavacion de los mismos. De acuerdo con la Figura 5, la
zona cercana al portal corresponde a uno de estos casos, que se esquematiza en la Figura 7 y se describe a
continuacion:

e La cobertera es menor que el diametro del tunel,
e La clave del tunel tiene por encima menos de 2 m de arcilla de Londres, o esta en la terraza del
rio (RTD), sobre la cual se encuentra el aluvial y/o el relleno antropico.

Figura 7. Espesor de la cobertera menor que el didmetro del tinel y clave del tunel por encima de la
arcilla de Londres

2.2. Areas a tratar:

Teniendo en cuenta lo anterior, se estudio en detalle el area correspondiente a los tltimos 38 m antes de la
llegada de las tuneladoras al portal, en donde potencialmente se necesitaba ejecutar un tratamiento del
terreno (Figura 8). En esta zona el espesor por encima de la clave es de menos de 1 didmetro de tfinel y
ademas, parte de la excavacion de los tineles se hace por encima de la arcilla de Londres. Esta zona
corresponderia a la situacion esquematizada en la Figura 7.



Figura 8. Planta de la obra con la zona a tratar
2.3. Objetivos del tratamiento:
El tratamiento tiene dos objetivos fundamentales:

e Que los asientos generados por la excavacion de los tuneles no superen a los admisibles, los
cuales corresponden a una pérdida de seccion maxima de los tineles del 1%;

e Que no se produzcan colapsos del terreno ni distorsiones angulares, que puedan afectar a los
servicios y estructuras cercanas a la excavacion de los tuneles;

Para lograr lo anterior, los proyectistas especificaron que el aluvial y la terraza del rio (Figura 5) debian
tener, después del tratamiento, la resistencia al corte no drenado (s,), la resistencia a compresion simple
(RCS) y el coeficiente de permeabilidad vertical (k) que se detallan en la Tabla 1.



Tabla 1. Parametros a alcanzar por el terreno después del tratamiento

Antes del tratamiento
Después del
tratamiento
, Terraza del rio .
Parametros (RTD) Aluvial

s. (kPa) - 2-60 150

qu (kPa) - 4-120 300

k, (m/s) 10°-107 10°-10™" 5-10°

2.4. Estudio de la solucion a adoptar

Previamente a la eleccién del tratamiento del terreno mas adecuado, se realizO un estudio de los
movimientos del terreno debido a la excavacion de los tuneles mediante métodos empiricos y Plaxis 2D
para cada una de las tres zonas de estudio. Se calcularon los asientos y distorsiones angulares a corto y
largo plazo en los servicios afectados y vias de DLR contemplando siete escenarios, desde terreno no
tratado hasta terreno tratado con inyecciones de impregnacion y/o “soil mixing” mas barreras de
micropilotes para proteccion de servicios y de las vias del DLR.

Para cada una de las zonas se estudiaron varias secciones en funcion del perfil geotécnico. Se observo una
reduccion muy significativa de los asientos, disminuyendo desde 52 mm de asiento en la tuberia de gas
con terreno sin tratar hasta 16 mm después del tratamiento.

Tabla 2. Movimientos en la tuberia de gas en diferentes escenarios
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Figura 9. Ejemplo de la salida grafica del calculo de asientos a largo plazo

En base a los resultados obtenidos, se eligieron los tratamientos mas adecuados, los cuales se desarrollan
en los puntos siguientes.

2.5. Tipos de tratamiento
El tipo de tratamiento elegido fue:

Inyecciones de impregnacion en la terraza del rio, con un contenido de finos inferior al 15%;
Inyecciones de fracturacion en el aluvial, con un contenido de finos superior al 15%;

Tratamiento con soil mixing del aluvial y el relleno en la zona mas cercana al portal;

Instalacion de micropilotes con valvulas debajo de los servicios situados en la calle Victoria Dock
Road;

e Instalacion de una barrera de micropilotes autoperforantes para proteger las vias del DLR.

Las inyecciones se hicieron con tubos manguito (TAMs) de PVC, inyectando lechada de cemento y
silicatos y los micropilotes de la calle Victoria Dock Road se hicieron instalando TAMs de acero e
inyectando lechada de cemento. La instalacion de las dos barreras de micropilotes a ambos lados de la
traza de los tuneles sirvid para confinar el tratamiento de inyeccion.

2.6. Tratamiento ejecutado en cada area

Como se explico en el apartado 2.2, el &rea de tratamiento se corresponde con los 38 m mas cercanos al
portal, en la cual la cobertera es de menos de un diametro y parte de la excavacion de los tineles se hizo
tanto en la terraza del rio como en el aluvial y los rellenos.

La zona de tratamiento estaba confinada al sur por la barrera de micropilotes verticales autoperforantes
instalada para proteger las vias del DLR de la excavacién y al norte con la barrera de micropilotes de
TAMs de acero inclinada, instalada para proteger los servicios de la calle Victoria Dock Road. En medio
de estas dos barreras, se instalé6 una malla de TAM de PVC verticales e inclinados por los cuales se
inyect6 la lechada de cemento en la terraza. En los 30 m mas cercanos al pozo y debido a la escasa
cobertera y las malas caracteristicas geotécnicas de los materiales, se hizo un tratamiento de soil mixing
en el aluvial y en el relleno. Por ultimo, en los 8 m anteriores al soil mixing, se inyect6 el aluvial con
lechada de silicatos. El propodsito de esta inyeccion fue crear una transicion suave entre las zona tratada
con soil mixing y las zonas sin €l, para asi minimizar las posibles distorsiones angulares que se pudieran



producir en los servicios. Ademas, para aumentar mas este efecto, los 15 primeros metros de soil mixing
se hicieron con columnas solapadas, creando asi una losa, y los 15 m restantes con las columnas
formando una reticula.

Las figuras 10, 11 y 12 muestran la planta y las secciones longitudinales y transversales de los
tratamientos ejecutados en la zona mas cercana al portal.

Figura 10. Detalle en planta del tratamiento con soil mixing y con inyecciones de fracturacion en la zona
mas proxima al portal

Figura 11. Seccion longitudinal con el detalle del tratamiento con soil mixing y las inyecciones de
fracturacion



Figura 12. Seccion transversal del tratamiento en la zona mas cercana al portal

3. EJECUCION Y MEDICION DEL TRATAMIENTO
La ejecucion y medicidn correspondiente a cada técnica de tratamiento se resume a continuacion:
3.1. Barrera de micropilotes autoperforantes para proteger el DLR

Con el fin de proteger la estructura del DLR de los movimientos producidos por la excavacion de los
tuneles se reforzo el terreno con la instalacion de una barrera discontinua de micropilotes entre el foco del
movimiento, el tinel y la estructura a proteger, las vias del DLR. Los micropilotes se eligieron del tipo
autoperforante para minimizar los movimientos que podia causar su instalacion.

3.2. Barrera de micropilotes de proteccion de los servicios en la calle Victoria Dock Road

De una forma analoga a la barrera de micropilotes autoperforantes descrita en el apartado anterior, se
instald otra barrera de micropilotes inclinados bajo los servicios de la calle Victoria Dock Road. Estos
micropilotes debian guardar una distancia de exclusion de 2 m respecto a los servicios afectados y al tunel
a construir lo que impuso unas condiciones importantes al disefio y ejecucion para no afectar a ambos.

3.3. Inyeccion de impregnacion de la terraza del rio (RTD)

Segun lo especificado, debia cumplir con una serie de caracteristicas minimas que se recogen en la Tabla
1, es decir, alcanzar una resistencia al corte sin drenaje, s,, minima de 150 kPa y una permeabilidad de
510 m/s o menor. Para ello se estimo, en funcién de la porosidad de la terraza, que se debia inyectar
alrededor de un 20% del volumen del terreno con lechada de cemento.

Se instalaron 130 tubos de PVC verticales con manguitos cada 0.5 m en una malla triangular equilatera de
lado 2 m. La profundidad a la que se instalaron fue de 9 m a 10 m. Estos TAM se completaron con dos
filas mas de TAM inclinados debajo de la barrera de micropilotes de proteccion de los servicios de la
calle Victoria Dock Road (ver la figura 13). La disposicion de estas dos filas fue la siguiente (ver la figura
14):
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La fila superior estaba formada por 40 TAM de acero instalados desde una profundidad de 10.5 m
hasta 15.5 m y separados 1 m entre ejes;

e En la fila inferior fueron 45 TAM de PVC los instalados y de longitudes de 10.5 m hasta 16.5 my
con una separacion entre ejes de 2 m.

Figura 13. Malla de TAM verticales instalados en la zona a tratar al norte de la barrera de micropilotes
autoperforantes de proteccion del DLR.

Figura 14. Malla de TAM inclinados instalados bajo la barrera de micropilotes de proteccion de los
servicios de la calle Victoria Dock Road.
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La RTD se inyecto con los siguientes parametros de control:

Volumen de inyeccion, 100 1 / manguito/episodio con un maximo de 4 episodios;
Presion de inyeccion maxima, inferior a 5 bar;

Caudal maximo: 10-12 1/min;

Caudal minimo: 3 I/minuto durante un periodo de mas de 1 minuto.

En la tabla 3 se recogen los valores de los parametros de inyeccion una vez finalizado el tratamiento.

Tabla 3. Resumen de los parametros de control del tratamiento de impregnacion de la RTD

Episodio V medios/manguito | Pg,./manguito Volumen total Porcentaje de
P (1)) (bar) inyectado (m°) terreno tratado (%)
1° 76 3.8 397.8 5.8%
2° 50 4.2 257.7 3.7%
3° 61 4.1 232.5 3.4%
4° 71 43 237.5 3.4%
Total 1125.5 16.3%

De la Tabla 3, se observa que el porcentaje final de terreno tratado es del 16.3%, algo por debajo del 20%
estimado. Sin embargo, la presion final al finalizar el cuarto episodio fue de 4.3 bar valor cercano a la
maxima presion de inyeccion preestablecida de 5 bar.

Por otro lado, los servicios de la calle Victoria Dock Road se instrumentaron para llevar un control de los
movimientos inducidos tanto por la ejecucion del tratamiento como por la excavacion de los tineles.

Por tanto, basandose en la presion final alcanzada al completar el episodio 4, que era superior a 4 bar y en
los movimientos medidos en los servicios, se did por concluida la inyeccion a pesar de no haber llegado al
20% de terreno tratado. Cabe resaltar que en todo momento las distorsiones angulares en la tuberia
estaban por debajo de los umbrales maximos admisibles.

3.4. Inyeccion en el aluvial

Con objeto de crear una transicion suave entre la zona tratada con soil mixing y la zona sin este
tratamiento, se inyecto la capa de aluvial situada de 38 m a 30 m de distancia del portal, se inyectd con
lechada de silicato a través de los TAM instalados en la zona. Los parametros de control fueron los
siguientes:

Volumen de inyeccion por manguito, 75 l/manguito/episodio con un méaximo de 3 episodios;
Presion de inyeccion maxima inferior a 15 bar;

Caudal maximo, 10-12 I/min;

Caudal minimo, 3 1/minuto durante un periodo de mas de 1 minuto.

En la tabla 4 se recogen los valores de los parametros de inyeccion una vez finalizado el tratamiento.
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Tabla 4. Resumen de los parametros de control la inyeccion del aluvial

. V medios/manguito | Pg,./manguito Volumen total . Relacion volumen
Episodio ) (bar) inyectado (m’) inyectado - volumen
terreno tratado (%)
1° 75 0.9 7.4 5%
2° 75 1.5 7.4 5%
3° 75 14 7.4 5%
Total 22.2 15%

Esta inyeccion con silicato se dio por finalizada después de que el criterio de cese por volumen fuera
alcanzado. Se inyectd un total de 22 m3 de silicato y la presion final maxima fue de 1.5 bar habiéndose
alcanzado una relacién volumen inyectado - volumen de terreno tratado, del 15%.

3.5. Soil mixing en la zona mas préxima al portal

En la zona mas proxima al portal, se tuvo que tratar la capa de aluvial para garantizar un espesor minimo
de material competente encima de la clave del tinel. En esta zona mas cercana de 15 m,
aproximadamente dos diametros de tinel, no era posible mantener la presion en el frente debido a la
cercania del portal y el posible taponazo que se podria producir en éste si no se disminuyera esta presion
del frente. Por tanto, controlar los potenciales movimientos producidos a las estructuras y servicios
cercanos con los parametros de la tuneladora no era posible y fue necesario hacer un tratamiento del
aluvial. Como inyectando el aluvial con silicatos no se garantizaba alcanzar el valor de resistencia al corte
sin drenaje especificado, se decidio tratar la capa de aluvial y de relleno con la técnica del soil mixing por
via himeda.

Tal y como se explicé anteriormente en el apartado 2.6, con objeto de crear una transicion suave entre las
zona tratada con soil mixing y las zonas sin tratar con esta técnica, y asi minimizar las posibles
distorsiones angulares que se pudieran producir en los servicios, en los 15 m mas proximos al portal se
hizo un bloque de soil mixing con columnas solapadas y en los 15 m siguientes se instalaron las columnas
de soil mixing en forma de malla cuadrada, creando una reticula.

Con esta técnica se consiguio la mejora de las capas tratadas mediante su mezclado in-situ con lechada de
cemento, formando una serie de columnas con mayor resistencia al corte y menor permeabilidad que el
terreno original. Para elegir la cantidad de cemento a mezclar en el terreno para poder alcanzar la
resistencia a compresion simple especificada de 300 kPa, se realizaron ensayos en el laboratorio con 100
kg, 150 kg y 200 kg de cemento por metro cubico de terreno, rompiendo las probetas a los 7, 14 y 60 dias
con los siguientes resultados recogidos en la Tabla 5:

Tabla 5. Resultados de los ensayos de laboratorio hechos para soil mixing

Resistencia media
Dias por probeta
(MPa)
7 0.6
100 Cem +50/50 arcilla organica | 14 0.8
60 1.2
7 0.8
150 Cem +50/50 arcilla organica | 14 0.9
60 1.2
7 0.8
200 Cem +50/50 arcilla organica | 14 0.9
60 1.5
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Debido a la mayor eficiencia en el mezclado de las muestras de laboratorio, se aplicé un factor reductor
campo/laboratorio de 2 y se estimé que la resistencia que se alcanzaria in situ es la que se muestra en la
Tabla 6.

Tabla 6. Estimaciones de las resistencias a compresion simple para soil mixing en campo

Resistencia media | Resistencia estimada del terreno
Dias por probeta tratado (1/2 resultados de
(MPa) laboratorio) (MPa)
7 0.6 0.3
100 Cem +50/50
arcilljr:)lrgénica 14 0.8 0.4
60 1.2 0.6
7 0.8 0.4
150 Cem +50/50
arcillaercr)lrgénica 14 0.9 0.5
60 1.2 0.6
7 0.8 0.4
200 Cem +50/50
arcillaelz)lrgénica 14 0.9 0.5
60 1.5 0.7

Por tanto, se llegd a la conclusion de que con una cantidad minima de 100 kg de cemento por metro
cubico de terreno tratado se podria alcanzar la resistencia a compresion simple especificada de 300 kPa a
los 7 dias de ejecutado el tratamiento. El grado de mejora que se alcanzaba mezclando el terreno con una
mezcla de 200 kg/m® no era muy superior al alcanzado con la cantidad minima de cemento y por tanto se
desecho esta mezcla. Finalmente, la cantidad de cemento a mezclar por metro cubico de terreno elegido,
fue de 150 kg, es decir, un valor intermedio que garantizaba la resistencia objetivo en caso de que
localmente el terreno tuviera peores condiciones.

Se ejecutaron un total de 258 columnas de soil mixing de 1.5 m de didmetro. Estas columnas fueron de 3
m a 4 m de profundidad con una penetracion maxima de 0.5 m en la RTD. El solape entre columnas fue

del 20% lo que implica que la distancia maxima entre centros de columnas fue de 1.2 m (ver las figuras
15y 16).

Figura 15. Detalle del ttil de mezclado del equipo de soil mixing, con doble hélice.
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Figura 16. Ejecucion de una columna de soil mixing (izqda.) y fila de columnas solapadas (dcha.)

4. CONTROL DE EJECUCION

Se utilizaron maquinas instrumentadas para poder realizar un control durante la ejecucion de los trabajos,
tanto de perforacion como de inyeccion o mezclado en el caso del soil mixing.

4.1 Control de ejecucion de la perforacion

La perforadora llevaba instalado un registrador de parametros de perforaciéon denominado Slogger,
desarrollado por la Division de Desarrollos Tecnoldgicos del Servicio Técnico de GEOCISA. Este equipo
tiene una pantalla (Figura 17) en la que el perforista puede ver en todo momento los siguientes parametros
de perforacion (Figura 18):

Velocidad de avance (cm/minuto)
Fuerza de empuje (kN)

Par (kN.m)

Velocidad de rotacion (rpm)

A partir de los pardmetros anteriores, se calculd la energia especifica de perforacion, en funcion de la cual
se podia tener una idea del tipo de terreno atravesado.

Figura 17. Panel de control de la perforadora con la pantalla de control del registrador de parametros
encima
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Figura 18. Salida del registrador de parametros correspondiente a un taladro en una de las zonas tratadas

Ademas, debido a la ajustada geometria del tratamiento, al terminar cada taladro inclinado que se instald
bajo los servicios de la calle Victoria Dock Road se hizo un control de desviacion, introduciendo la sonda
denominada HDAD-1 desarrollada por GEOCISA, la cual permite medir la posicion de los taladros en el
plano horizontal y vertical (Figura 19). La desviacion medida en los taladros se mantuvo por debajo de un

1% en horizontal y en vertical. En la figura 20 se muestra la utilizaciéon de la sonda HDAD-1 por parte del
personal de obra.

Figura 19. Equipo de control de desviacion de taladros HDAD-1
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Figura 20. Introduccion de la sonda HDAD-1 en uno de los taladros

4.2. Inyeccion de los tubos manguito

La inyeccion se realizo utilizando un obturador doble conectado a una manguera a través de la cual le
llegaba la mezcla a inyectar desde un contenedor provisto de 2 bombas (Figura 21), con cuatro lineas, una
mezcladora y un tanque agitador (Figura 22).

Figura 21. Contenedor con planta de inyeccion
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Figura 22. Contenedor con planta de inyeccion
Este contenedor contaba con un sistema automatico de dosificacion de las mezclas y de programacion de
los parametros de inyeccion (presion, caudal y volumen), en funcién de los taladros y manguitos a

inyectar (Figura 23), preparado por la Division de Desarrollos Tecnologicos del Servicio Técnico de
Geocisa.

Figura 23. Vista de la pantalla del sistema automatico de programacion de las inyecciones
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Adicionalmente, se realizo un control topografico mediante nivelacion de precision de los servicios mas
proximos al area de tratamiento, comprobandose la no adeccion a los mismos durante el tratamiento,
como se observa en la figura 24.

Figura 24. Movimientos verticales medidos en la tuberia de gas durante las inyecciones de impregnacion
de la terraza y el soil mixing en la capa de rellenos y el aluvial
5. VALIDACION DEL TRATAMIENTO

Para poder comprobar el grado de mejora del terreno tratado, se realizaron los ensayos de campo
siguientes:

e 10 ensayos de penetracion estatica, CPT, ejecutados durante la ejecucion del tratamiento después
de cada episodio;
e 5 sondeos con ensayos in situ (Lefranc y presiometros)

5.1. Ensayos de penetracion estatica CPT

En las figura 25 se muestra la localizacion de los 10 ensayos CPT que se realizaron en las proximidades
del portal.

En todos estos ensayos se llego el rechazo justo al alcanzar el techo de la terraza del rio (RTD), lo que

daba una idea de la mejora de esta capa ya que los mismos ensayos realizados antes de la ejecucion del
tratamiento no alcanzaron nunca el rechazo y atravesaron esa capa sin problema.
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Figura 25. Localizacion de los ensayos CPT ejecutados en la zona A

La resistencia por punta en la RTD alcanzada tuvo un valor medio de 26.5 MPa, que es el valor maximo
en el cual el equipo interrumpe su operacion pues se considera que se ha alcanzado el rechazo. Se puede
estimar la resistencia al corte sin drenaje, s,, del terreno ensayado a partir del valor de la resistencia por
punta, ., basandose en la relacion siguiente:

Sy =0c/ N

N, es un factor que varia entre 10 y 12 en suelos de baja plasticidad, como lo son los terrenos tratados en
esta area. Estos valores se tomaron del articulo escrito por Aas et al. (1986) cuya referencia completa es la
siguiente: “Use of in situ test for foundation design on clay”. Proceedings of ASCE Specialty Conference
In Situ 1986: Use of In situ Test in Geotechnical Engineering, Blacksburg, 1-30, American Society of
Engineers (ASCE)”.

Los valores de la resistencia al corte sin drenaje obtenidos varian de 1.4 MPa y 4.1 MPa. Los
correspondientes valores de la resistencia a compresion simple, q,, serian de al menos 2.8 MPa, es decir,
mucho mayores que el valor minimo de 0.3 MPa requerido en el disefio.

5.2. Ensayos en sondeos

Con el fin de validar el tratamiento, se ejecutaron 10 sondeos en los que se hicieron ensayos tipo Lefranc
para obtener el coeficiente de permeabilidad de la terraza (RTD) tratada con inyecciones de
impregnacion. También se intentd hacer ensayos presiométricos en esos mismos sondeos pero no fue
posible.

Debido a la naturaleza abrasiva de la terraza del rio, la perforacion de los sondeos se hizo con agua.
Debido a esto, las paredes del sondeo en la terraza pudieron haber colapsado y por tanto, en algunos casos
fue muy dificil sellar el espacio anular entre el revestimiento y las paredes del taladro y ese hecho pudo
afectar a los resultados de los ensayos de permeabilidad.

A consecuencia de esto, el calculo del coeficiente de permeabilidad se hizo considerando la totalidad del

espesor de la capa de RTD, desde la parte inferior hasta la superior de esta capa, en lugar del ensayo
teorico del tramo sin revestir del sondeo.
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La tabla 7 recoge los resultados de los ensayos de permeabilidad realizados en la terraza. De estos
ensayos se puede concluir que el mayor valor de la permeabilidad obtenido, k = 7.7x10™ m/s, fue en el
sondeo n° 8 justo al finalizar el tercer episodio de inyeccion. Por tanto, el resultado pudo haberse visto
afectado por este hecho. Dos nuevos ensayos Lefranc se hicieron cerca de ese sondeo, en los sondeos 11y
12, después del cuarto episodio y los valores de permeabilidad fueron menores, alrededor de 2.6x10° m/s,
que es un valor menor de los 5x10-6 m/s requeridos. En consecuencia, se alcanzo el objetivo en términos
de permeabilidad.

Tabla 7. Ensayos de permeabilidad en la RTD

N° Permeabilidad
Sondeo | p v odio (m/s) su (kPa)
6 3 3.2:10°¢ <5-10°
7 3 3.2:10° <5-10°
8 3 7.7-10° >5-10°
11 4 2.6:10° <5-10°
12 4 2.9-10° <5-10°

En cuanto a los ensayos presiométricos, por la razén antes mencionada al principio de este apartado, no se
pudieron realizar, ya que debido al nivel de sobre excavacion y la rugosidad de las paredes del sondeo de
la capa de RTD, la goma del manguito que ejerce la presion a la paredes del sondeo, no se pudo ajustar a
dichas paredes.

6. RESUMEN Y CONCLUSIONES

En la zona proxima al portal de recepcion de las tuneladoras, dentro del contrato C-305 de las obras de
CROSSRAIL, en Londres, se diseiid un tratamiento del terreno en funcion del espesor de arcilla de
Londres y de la cobertera de tierras sobre la clave de los tineles.

El objetivo de este tratamiento era, fundamentalmente, evitar la afeccion a los servicios y a las viviendas
cercanas al portal, las cuales sufrieron movimientos durante su construccion. Para lograr lo anterior, este
tratamiento debia disminuir la permeabilidad de la terraza del rio y mejorar la resistencia del aluvial por
medio de inyecciones de impregnacion y de fracturacion, respectivamente.

El tratamiento se efectudé con tubos manguito de PVC y de acero, a través de los cuales se inyectaron
lechadas de cemento y de silicatos, en varios episodios, hasta alcanzar unos voliimenes y presiones
prefijados.

Esta zona de tratamiento estaba confinada entre dos barreras de micropilotes, una al sur de la excavacion
de los tlneles, para proteger la infraestructura del DLR y otra al norte para proteger los servicios de la
calle Victoria Dock Road.

También se realizo un tratamiento de soil mixing en el aluvial y el relleno en los 30 m adyacentes al
portal, debido a la escasa cobertera y a que mas de la mitad de la excavacion se ejecutaba en los terrenos
anteriormente mencionados. Con el objeto de mantener los asientos causados por la excavacion de los
tuneles y las distorsiones angulares por debajo de los valores admisibles, los primeros 15 m de soil
mixing (unos dos diametros de tinel) fueron hechos con columnas solapadas, creando una especie de
losa, mientras que los 15 m siguientes se hicieron con las columnas dispuestas segiin una reticula.
Asimismo, con el mismo propodsito se trataron a continuacion otros 8 m (un didmetro de tunel,
aproximadamente) con inyecciones de fracturacion en la capa de aluvial.

Durante la realizacion de los trabajos y con el objeto de verificar que los mismos se llevaban a cabo segiin
las especificaciones, se realizd un control de ejecucion que incluyd los siguientes trabajos:
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e Registro de parametros de perforacion;

¢ Control de las desviaciones de los taladros;

* Control automatico de los pardmetros de inyeccion;

* Ensayos de mezclas in situ y en laboratorio;

e Control de movimientos y comparacion con los umbrales de alarma.

Al finalizar las inyecciones en cada area se realizé un control de resultados que incluyo:

* Analisis de los registros de admision de mezcla y de presion en cada episodio;
* Ensayos de penetracion estatica;

e Taladros con registro de parametros de perforacion, en las zonas tratadas;

* Ensayos Lefranc en los taladros anteriores.

Los datos obtenidos con este control permitieron concluir que el terreno tratado cumplia con los requisitos
de resistencia al corte no drenada (aluvial con s, > 150 kPa) y de permeabilidad (terraza del rio con k <
5x10°m/s) establecidos en el disefio.

En octubre de 2.014, tras un afio y medio de disefio y ejecucion de los tratamientos del terreno descritos,
se termind el tramo del contrato C-305. Ambos tineles se completaron y las dos tuneladoras calaron en el
portal de Victoria Dock satisfactoriamente y sin afecciones a importantes a las viviendas y los servicios
existentes a menos de 3m.
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CARDENAS (HUELVA)
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Ingeniero de Caminos, Canales y Puertos
Departamento técnico. MENARD Espania.

1. Introduccion

La presente ponencia se encuadra en la 17* Sesion de las Jornadas Técnicas SEMSIG-AETESS cuya
tematica son las Intervenciones en Casos de Patologias y Obras Geotécnicas Complejas. Desde MENARD
se ha escogido una actuacion de singulares caracteristicas situada en la barriada de Cardefias en Huelva.

La obra consistia en la ejecucion de una serie de viviendas unifamiliares adosadas, en un maximo de dos
plantas. Las condiciones geotécnicas del solar eran excepcionalmente desfavorables debido a la elevada
deformabilidad de los fangos tipicos de la zona, con 28 metros de espesor, y a la existencia de una primera
capa de 4 a 5 metros de escombros.

Tras estudiar diferentes alternativas de mejora del suelo se considerd que la opcidn mas Optima para la
consolidacion de los fangos y estabilizacion de los rellenos era la consolidacion por vacio.

La consolidacién por vacidé o consolidaciéon atmosférica es un sistema que permite llevar a cabo la
consolidacion de rellenos y fangos enun plazo de tiempo razonable y con un movimiento de tierras reducido
aplicando el vacio en el terreno.



2. Descripcion del proyecto
2.1. Descripcion de las edificaciones

El proyecto se emplazaba en la Barriada de Cardefias, localizada al oeste de la ciudad de Huelva (Espafia)
en la zona conocida como ‘Marismas del Odiel’. Se encuentra delimitada por la prolongacion dela Carretera
de la Cinta, la Avenida Cristobal Colon y el Paseo Maritimo.

Figura 1: Plano de ordenacion del plan parcial de Marismas del Odiel a fecha de diciembre de 2004.

El proyecto consistio en la construccion de 114 viviendas adosadas unifamiliares, de proteccion oficial y
con un maximo de dos plantas, en las manzanas S.M.2, SSM.3, S.M.4, SM.5y P.O.1 de la denominada
como ‘Zona Centro’ de la barriada, situadas entre los viales V-S-2 y V-S-3, ocupando una zona de mas de
17.000 m2.

Figura 2: Barriada de Cardefias. En rojo la zona donde se ubican las 114 viviendas.



Figura 3: Esquema estructural de las viviendas adosadas.

2.2. Condiciones geotécnicas
2.2.1. Documentos de referencia

Campaiia geotécnica ejecutada por Vorsevi en septiembre de 2006
La campafia de reconocimientos ejecutada por Vorsevi S.A. por encargo de la Junta de Compensacion
Marismas del Odiel constaba de cuatro sondeos a rotacion y de 6 ensayos de penetracion estitica con

medida de presion de poros (piezoconos CPTU) y quince ensayos de molinete o Vane-Test.

En el interior de los sondeos se tomaron 18 muestras inalteradas para su analisis en laboratorio y se
realizaron 19 ensayos de penetracion estandar o SPT.

Figura 4: Localizacion de los sondeos y ensayos de penetracion.

Informe geotécnico encargado por la Empresa Publica del Suelo de Andalucia de septiembre de
2007

En este informe se llevd a cabo un anélisis comparativo entre las condiciones geotécnicas del solar que nos
ocupa y las de otros solares situados sobre las marismas de Huelva, asi como un estudio de las distintas
soluciones constructivas adoptadas en cada uno de los casos a la hora de consolidar las marismas y
posteriormente para la urbanizacion y edificacion.



El objetivo era evaluar las condiciones geotécnicas y como estas habian afectado a la construccion y
comportamiento de los edificios e instalaciones de la zona.

Campaiia de reconocimiento de los rellenos superficiales por medio de calicatas los dias 21 y 22 de
noviembre de 2007

Con el fin de reconocer de un modo mas directo la capa superficial de rellenos antrdpicos se ejecutaron un
total de 26 calicatas alcanzando una profundidad de 5 metros.

Dicha campafia mostr6 una cantidad importante, superior a la prevista, de materiales de construccion y
derribo que condicionaron de forma significativa el dimensionamiento de la solucion.

2.2.2. Analisis de las condiciones geotécnicas del solar

De los documentos citados en el apartado anterior podia establecerse, de manera simplificada, el siguiente
perfil del terreno:

1. Rellenos superficiales, con un espesor de hasta 4,90 m y formados por vertidos heterogéneos e
incontrolados depositados de manera erratica. Se trata de un suelo inadecuado para cimentar debido
a su comportamiento imprevisible. La superficie del solar es el resultado de estos vertidos y
presenta parcialmente una laguna, de lo que se desprende que el nivel fredtico se encuentra en
superficie.

Fangos, con unas profundidades de 22 a 27 metros. El plano de fondo de los fangos es una
superficie alabeada con los puntos de maxima y minima profundidad situados en diagonal respecto
al solar, lo que puede indicar que el cafio o foso lo recorre diagonalmente.

2. Sustrato de transicion, situado bajos los fangos, presenta un espesor variable de 3 a 8 metros. Se
trata de un suelo similar a los fangos desde el punto de vista constructivo debido a sus pésimas
caracteristicas.

3. Sustrato competente, localizado a un minimo de 22,0 metros pero en algunos sondeos no llega a
detectarse. El techo del sustrato competente presenta un buzamiento desconocido pero en cualquier
caso muy considerable.



Figura 5: estratigrafia del sondeo S-4.

2.3. Problematica geotécnica en el entorno cercano

En este apartado se analizan las condiciones de cimentacion y las soluciones adoptadas en otras
construcciones y solares de la zona con una problematica similar, recogiendo del andlisis realizado a
peticion de EPSA en septiembre de 2007.

Las distintas actuaciones estudiadas fueron:

- 204 Viviendas de Promocion Publica, promovidas por la Direccion General de Arquitectura y
Vivienda de la Consejeria de Obras Publicas y Transportes de la Junta de Andalucia.

- Recalce de cimentacion de 70 VPO en PERI ‘Zafra’ realizada mediante pilotes de extraccion.

- 106 Viviendas de Proteccion Oficial en la Varriada de Cardefias (Huelva).

- Solares colindantes al de actuacion tanto por el Sur como por el Este hasta la Avenida de Cristobal
Colon.

- Parcela R-6 de Marismas del Odiel (Promocion privada).

2.3.1. Solar colindante por el sur

Este solar presentaba una capa de rellenos superficiales similar al de las 114 viviendas, pero de un espesor
inferior. El nivel freatico se encontraba en superficie y el espesor de fangos junto con el sustrato de
transicion era de 25 m.



Si bien las condiciones de este emplazamiento no son tan malas como en las 114 viviendas, si que pueden
considerarse como una extension el uno del otro.

2.3.2. Solar colindante por el este

En este caso los rellenos superficiales alcanzaban hasta los 4,2 metros de profundidad y estaban constituidos
por una mezcla de suelos y de vertidos incontrolados. El nivel freatico se encontraba a 1,30 metros de
profundidad y el méaximo espesor hasta alcanzar el sustrato competente era de 15 metros.

Las condiciones del terreno en la banda de suelo comprendida entre las 114 viviendas y la Avenida de
Cristobal Colon resultaban claramente superiores a las del solar que nos ocupa. Resulta evidente que el
sustrato competente aumenta de cota a medida que nos alejamos del borde marino.

2.3.3. 204 viviendas de promocion publica, promovidas por la Direccién General de Arquitectura y
Vivienda de la Consejeria de Obras Publicas y Transportes de la Junta de Andalucia.

Este es el solar colindante por el norte al destinado a las 114 viviendas. Era el conjunto de edificaciones
mas cercano, con unas caracteristicas practicamente idénticas.

En este caso el paquete de fangos tenia un espesor en la mayoria de la parcela del orden de 10,6 metros, sin
embargo, en la esquina mas proxima al solar destinado a las 114 viviendas, esta profundidad aumenta
considerablemente hasta los 20 metros.

En 1989 se llevé a cabo con un precarga que provoco asientos superiores a los 50 cm, alcanzando los 80
cm en la zona de mayor espesor de fangos.

A raiz de estos asientos el solar fue objeto de terraplenes y cimentaciones experimentales a escala real. Se
siguieron produciendo asientos muy elevados y con un efecto borde importante con distorsiones del orden
de 1/7. Ademas los efectos de estos movimientos se prolongaban mas alld de los terraplenes produciéndose
levantamientos a una cierta distancia.

Figura 6: Cubeta de asientos en la zona proxima al solar de las 114 VPO con 20 m de fangos.

Las viviendas se construyeron en distintas fases, asegurando un tiempo minimo de precarga de 4 afios, para
controlar estos asientos. En las zonas con mayor espesor de fangos la construccién se demor6 7 afios tras
la aplicacion del primer relleno.



2.3.4. Parcela R-6 de Marismas del Odiel (Promocion privada).

Localizado al norte del solar anterior presenta un espesor de rellenos de hasta 3,4. El nivel freatico de
encuentra a -1,80 metros y los fangos alcanzan una profundidad méaxima de 9,6 metros.

2.3.5. 106 Viviendas de Proteccion Oficial en la Barriada de Cardefnias (Huelva).

Esta parcela de sitia nuevamente al norte de la precedente y presenta un espesor de hasta 4,4m de rellenos
de suelos. El nivel freatico se encuentra entre 1,6 y 1,9 metros, el sustrato competente aparece a una
profundidad de 12,3 metros.

En el caso concreto se contemplaba en proyecto la elevacion de las alineaciones mediante un terraplenado
general del orden de 2,0 m de altura. Aprovechando dicha situacion se decidid6 completar la consolidacion
mediante una precarga que se retiraria posteriormente. También se habia planteado el uso de mechas
verticales lo que no fue posible finalmente por carencia de presupuesto.

El proceso de carga se realizd con precaucion para evitar la rotura de los fangos (se alcanzaron tensiones
transmitidas al terreno de 9,8 t/m?) colocandose la oportuna instrumentacion.

La precarga se mantuvo durante 8 meses y los asientos finales medidos fueron de 30 cm. La cimentacion
ejecutada consistid en zapatas para los edificios de una planta y losa para los de dos plantas.

2.3.6. Recalce de cimentacion de 70 VPO en PERI ‘Zafra’ realizada mediante pilotes de extraccion.

Esta parcela se situa al sur y bastante alejada de la destinada a las 114 viviendas, si bien resulta interesante
ya que tiene unas condiciones similares y también presentd problemas constructivos.

Lo rellenos superficiales arcillosos y limoarenosos, con algin contenido en materia organica presenta un
espesor de 4,4 metros. La profundidad minima del nivel freatico fue de 1,2 m y el espesor de fangos
reconocido esta en 8 ,70 m.

A diferencia del resto de zonas, aqui no se reconoce el estrato de transiciéon si no un estrato limo arenoso
con unas caracteristicas de profundidad importantes y crecientes con la profundidad.

En este solar, con unas caracteristicas muchos mejores al de las 114 viviendas la cimentacion mediantes
pilotes de extraccion realizada hasta 25 m de profundidad falld, antes si quiera de entrar en carga, siendo
necesario el recalce de dicha cimentacion antes de proseguir con la construccion.

2.4. Eleccion de la solucion. El caso concreto de las 114 viviendas.
2.4.1. Consideraciones previas.

Cuando se realiza edificacion extensiva, con edificios bajos y grandes superficies es necesario garantizar el
correcto funcionamiento de todo el conjunto (urbanizacion y viales) y de las instalaciones particulares y
generales.

La problemadtica que supone la consolidaciéon de suelos flojos (coste, tiempo y técnicas empleadas), crece
exponencialmente con la potencia de dichos terrenos. Es mayor atn el problema en el caso de fangos
sumergidos bajo el nivel del mar, como es el caso.

Los asientos en suelos normalmente consolidados de esta naturaleza son elevados y mas atin en el caso que
nos ocupa donde no solamente se trata de suelos normalmente consolidados sino que ademas son sensitivos
de manera que los ensayos edométricos demuestran que la presion de preconsolidacion es inferior a la carga
que actualmente soportan, hecho paraddjico pero real, que equivale a decir que estos suelos no soportan
ni su propio peso.



Figura 7: ejemplo de ensayo edométrico de una muestra tomada a 8,3 metros de profundidad.

En las construcciones realizadas en la zona se han producido asientos variables entres los 6 los 10 cm por
cada metro de espesor de fangos. En el caso donde nos encontrabamos, con espesores de hasta 26 metros
de fangos los asientos podrian haber alcanzado los 200 cm y tardar en estabilizarse hasta 10 afios.



2.4.2. Alternativas para la consolidacion de los fangos y rellenos superficiales.

En el siguiente cuadro se recogen, de manera resumida, las distintas soluciones estudiadas para tratar el
terreno de las 114 viviendas:

Soluciéon | Descripcion Inconvenientes

A Terraplenado+precarga. | Tiempos de consolidaciéon demasiado elevados. Heterogeneidad del
Cimentacion flotante. relleno.

B Terraplenado+precarga. | Tiempos de consolidacion demasiado elevados. Heterogeneidad del
Cimentacion directa. relleno.

C Inyecciones de | Profundidades y superficies demasiado grandes.
desplazamiento.

D Compactacion Naturaleza y espesor del terreno a tratar.
dindmica.

E Electro6smosis Coste de ejecucion y ensayos a realizar.

F Columnas de grava Insuficiente resistencia lateral del terreno. Grandes profundidades y

superficies de aplicacion.

G Columnas de modulo | Grandes profundidades y superficies de aplicacion.
controlado

H Pilotes Grandes profundidades y superficies de aplicacion.

Tabla 1: alternativas para la consolidacién.

A. Terraplenado+precarga+cimentacion flotante
Esta solucion fue la adoptada en las 204 viviendas situadas en el solar al norte de las 114.

Para el caso que nos ocupa tanto el espesor de rellenos como el de fangos es mayor por lo que los 6 afios
de consolidacion que fueron necesarios en el caso de las 204 viviendas para conseguir unas distorsiones
admisibles, se convertirian en 15 afios.

Ademas, para la ejecucidn de una cimentacidon compensada es necesario cimentar sobre un material
homogéneo ya que, en caso contrario, la flotacion seria diferencial (principio de Arquimedes) y el giro de
los edificios estaria garantizado.

B. Terraplenado+precarga+cimentacion directa
Esta fue la solucion adoptada para las 106 viviendas situadas mas al norte.

Al igual que en el caso anterior la potencia de material blando era menor que para las 114 viviendas por lo
que, de aplicar la misma solucion, el tiempo de consolidacion aumentaria hasta los 10-11 afios.

C. Inyecciones de desplazamiento
Las inyecciones de desplazamiento consiste en inyectar un material capaz de desplazar el terreno sin
juntarse con el mismo, creando una columna formadas por unas especie de ‘bulbos’.

En este caso el problema también reside en las grandes extensiones (17.000 m?) y profundidades (30 m) de
terreno a tratar, conllevando un coste muy elevado.

D. Compactacion dinamica
Si bien esta técnica no es tedricamente la mas adecuada para este tipo de terrenos ya se habia aplicado con
anterioridad a otras obras con rellenos hidraulicos y fangos con una relativa eficacia. Ahora bien, se habia
utilizado con espesores del orden de 2 m. Ni en el caso de un terreno favorable al procedimiento seria capaz
la compactacion dinamica de tratar espesores de 30 metros de terreno blando.

E. Electro6smosis
La electroésmosis es un método basado en el principio de la electrolisis, que requiere la introduccion de
electrodos, anodo y catodo, en el terreno para hacer pasar una corriente continua a través de ellos. El agua
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ionizada migra hasta el catodo debido a la diferencia de potencial existente entre los dos electrodos. Los
catodos consisten en conductos perforados donde el agua es extraida mediante bombeo.

Los inconvenientes de esta técnica serian la necesidad de realizar una campafia de ensayos y calibracion de
equipos asi como su elevado coste de ejecucion.

F. Columnas de grava
El refuerzo mediante columnas de grava se basa en la introduccion de una grava compactada en el terreno,
que con el terreno natural crean un sistema integrado. En este sistema la diferencia de rigidez entre las
columnas y el suelo original provoca una redistribucion de las tensiones aplicadas y una concentracion de
estas sobre las columnas. Asi se aumenta la resistencia del conjunto disminuyendo los asientos y
haciéndolos mas uniformes.

Ademas de la reduccion de asientos, las columnas de grava constituyen excelentes drenes verticales que
aceleran el proceso de consolidacion del terreno, por lo que, en principio y teniendo en cuenta tinicamente
las caracteristicas expuestas serian un tratamiento adecuado.

El problema existente en este caso es, ademds de la extension y la longitud necesaria de tratamiento, el
hecho de que las columnas de grava tienden a abombarse cuando se le aplica carga, por lo que es necesario
que el terreno circundante tenga una cierta capacidad de contencidén lateral. En este caso no podia
garantizarse que el terreno tuviese la resistencia a la corte necesaria.

G. Columnas de modulo controlado
Las columnas de mddulo controlado son un método de mejora del terreno en que se introduce en el terreno
una serie de inclusiones de mortero u hormigdén de tal forma que se hace trabajar al terreno de manera
conjunta, consiguiendo un ‘terreno reforzado’. Debido a surigidez su funcionamiento no esta limitado por
la resistencia al corte del terreno.

Estas inclusiones se realizan normalmente sin extraccion de material, presionando este hacia los bordes de
la perforacion, consiguiendo una densificacion y mejora del terreno circundante.

De nuevo, y al igual que todas las soluciones basadas en inclusiones en el terreno para este caso, la gran
superficie de actuacion y profundidad requeridas para el tratamiento hacen que los costes sean muy
elevados.

H. Pilotes
El funcionamiento de los pilotes es de sobra conocido y en efecto podrian haber sido una solucion. Pero en
este caso concreto, las cargas transmitidas por las edificaciones, de s6lo dos plantas, asi como la superficie
que ocupan, hacen que los pilotes no resulten 6ptimos.

Todas las soluciones presentadas tienen una serie de inconvenientes que o la hacen inviable, o elevan mucho
su coste.

La solucion finalmente ejecutada fue la consolidacion por vacio que se explica en profundidad en los
siguientes apartados.
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3. La técnica de la consolidacion atmosférica

El principio basico de este sistema es el vacio, es decir, en lugar de realizar una precarga clasica mediante
un peso de tierras, se crea una depresion bajo una membrana estanca generando en el terreno una cohesion
aparente en superficie que ademds permite, si fuera necesario, recrecer la altura de tierras de la precarga
convencional sin riesgo de rotura local y en un menor espacio de tiempo. El método consiste en disminuir
la presion atmosférica de una masa de suelo a consolidar confinada y sellada y mantener el vacio durante
un periodo de tiempo predeterminado como se ilustra a continuacion.

Figura 8: seccion transversal tipica de un tratamiento de Menard Vacuum.

3.1. Evolucion de la técnica

El concepto de la ‘precarga por vacio’ fue introducido en 1952 por el Dr. W. Kjellman como un método
efectivo de mejorar suelos blandos de cara a la cimentacion. Si bien la técnica se estudid y se aplicé en
casos aislados en los afios subsiguientes no fue hasta bastante tiempo despues que se desarrollara lo
suficiente como para ser usada con garantias.

Practicamente los 90 cuando Cognon (1991) a raiz de una seriec de ensayos a escala real en Francia
demostraria que el éxito de la consolidacion por vacio en el tratamiento de suelos blandos depende de una
combinacion del ‘know-how’ tecnoldgico y de una cuidadosa implementacion de los detalles de disefio.

Dado su éxito al solucionar problemas de asiento y estabilidad en suelos muy compresibles, la tecnologia
experimentd un gran crecimiento, con la ventaja de ser una técnica sostenible que reduce la necesidad de
llevar a obra los cada vez mas escasos y caros rellenos evitando también el coste de desmantelamiento de
los mismos. Ademas consigue realizar construcciones rapidas y economicamente eficientes.

Durante dicha década se completaron 30 proyectos de consolidacién por vacio con mas de 4.000.000 m? de
suelo tratado (Masse et al. 2001).

Con las ventajas de las nuevas tecnologias para sellar utilizando geomallas impermeables y con la

disponibilidad de bombas especializadas aire-agua, la consolidaciéon por vacio tiene ahora una amplia
aceptacion como alternativa o complemento a la precarga tradicional de tierras.
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3.2. Funcionamiento de la técnica

En la mayoria de casos la consolidacion por vacio se ha utilizado como sustitutivo o suplemento de la
practica convencional de ejecutar un relleno de precarga. Los resultados de ambas técnicas son similares,
el ratio de asentamiento en la consolidaciéon por vacio es similar al de la precarga con drenes verticales. En
esencia el disefio geotécnico usado para evaluar el espaciado entre los drenes verticales, grado de
consolidacion y resistencia ganada aplicado para rellenos con drenes verticales es igualmente valido para
la consolidacion por vacio. Pero los mecanismos que las rigen son diferentes en fundamentalmente dos
aspectos: la naturaleza isotropa de la precarga por vacio y la actuaciéon sobre las tensiones efectivas en
lugar de sobre en las tensiones totales.

3.2.1. Tratamiento isétropo

A diferencia de los rellenos de precarga, que pueden causar expansion lateral de la capa blanda subyacente
y tiene riesgos relacionados con la estabilidad, la consolidacion por vacio no presenta ningin problema de
estabilidad ya que el bloque de suelo tratado es ‘cargado’ tanto lateral como verticalmente por la presion
de vacio, es decir, dicha consolidaciéon es un proceso isétropo. Esto ocurre ya que dicho incremento de la
carga se transmite a través de la fase liquida del terreno que es, por definicion, isétropa.

Figura 9: Diagrama de desarrollo de esfuerzos.

La Figura 9 muestra el desarrollo de las tensiones siendo el eje horizontal (p') la tension efectiva media y
el eje vertical (g) la tension esviada. En el caso de la precarga, la tension final resultante esta siempre en la
zona activa, lo que provoca deformaciones laterales mas alld de la zona cargada y eventualmente el colapso
del terreno por corte. En cambio, en el caso de la consolidacion por vacio el estado final de tensiones esta
bajo la linea K, en la zona pasiva, donde se produce un movimiento compresivo lateral hacia el interior
del area cargada. Junto al incremento de la tension aparente en la capa drenada, la consolidacion por vacio
mejora la estabilidad de los suelos saturados blandos.

De esta manera en la consolidacion por vacio no causa inestabilidad en el suelo blando ni genera
movimientos o empujes hacia el exterior de la zona tratada.

Normalmente el desplazamiento horizontal esta limitado por la correspondiente consolidacion radial del
suelo dentro del area de influencia de los drenes:
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e En la periferia el volumen de suelo afectado por los drenes perimetrales es semi-infinito. Las
ecuaciones de deformacion han sido demostradas por JM Cognon. En arcillas muy blandas pueden
darse picos de desplazamiento lateral de hasta 30 cm hacia el interior.

e En el centro cada dren funciona como un punto fijo y tiene influencia sobre un volumen de suelo
comprendido en la mitad de la distancia entre dos drenes adyacentes. Esto se corresponde con
condiciones edométricas y no hay desplazamiento lateral.

3.2.2. Influencia en las presiones efectivas

En la consolidacion por vacio no se aumenta la presion efectiva en la masa de suelo aumentando las
presiones totales como seria el caso de una precarga mediante tierras, sino que se aplica un efecto de succion
a la masa de terreno reduciendo la presion de poro manteniendo constante las presiones totales. Siguiendo
el principio clasico de Terzaghi obtendriamos:

Precarga tradicional:

Figura 10: Tension efectiva en el suelo en situaciones normales.

Durante la precarga de produce un aumento de las tensiones totales Ao, que equivale un aumento en la
presion de poro. Una vez las presiones de poro se disipan el aumento inicial de Ao, equivale en aumento
de las presiones efectivas Ao’. Este efecto se traduce en un aumento de la resistencia del suelo a la vez que
se produce una disminucién en su volumen.

Consolidacion por vacio:
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Figura 11: Tension efectiva en el suelo al aplicar el vacio.

En la consolidacion por vacio se produce un aumento de las tensiones efectivas Ao’ debido a que la presion
de poro disminuye sin que lo hagan las tensiones totales. Esto quiero decir que las tensiones efectivas
aumentan en la misma magnitud en la que disminuye la presion de poro.

Este efecto se consigue mediante el vacio, es decir, reduciendo la presion atmosférica (P,) de un sistema
sellado de suelo y manteniendo el vacio durante un predeterminado periodo de tiempo. El vacio hace que
el agua abandone el suelo y crea una presion de poro negativa.

Teoricamente la aplicacion del vacio podria llegar a conseguir una disminuciéon de la presion de poro igual
a la presion atmosférica, unos 100 kPa, si bien en la practica no es posible llegar a una eficiencia total
alcanzando valores usuales del 70 al 80% de la presion atmosférica. En consecuencia, la tension efectiva
es incrementada entre 70 y 80 kPa siendo equivalente a una precarga de entre 4 y 4,5 metros de altura
de relleno.

3.3. Influencia de las tensiones por la profundidad
Consolidacion por vacio

El efecto de la consolidacion por vacio se mantiene constante con la profundidad. En la practica, la
consolidacion atmosférica sélo esta limitada por la longitud maxima que pueden alcanzar los drenes
verticales de manera econémica (unos 45 metros).

Precarga convencional

Sin embargo los métodos de precarga son menos efectivos con la profundidad debido al factor de reduccion
de tensiones. Por ejemplo, segln la teoria elastica, la carga de un terraplén de 18 metros de largo se reduce
a practicamente la mitad a 18 metros de profundidad, y la reduccioén llega al 70% en los bordes (medio
isétropo semi-infinito).

3.4. Consideraciones sobre la aplicacion de la consolidacion atmosférica

Existen varios factores técnicos y operacionales a tener en cuenta para la implantacion satisfactoria de una
consolidacion por vacio, algunos de los factores mas importantes se resumen a continuacion:
- Lainstalacion de un sistema de drenaje horizontal que permita la evacuacion de la suficiente agua
durante el proceso de consolidacion. La succion por vacio act@ia en el aire, por tanto, un terreno
totalmente saturado bajo la gecomembrana no permitiria una succién por vacio.
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- El vacio debe inducirse al terreno de manera lo mas homogénea posible, al menos en las zonas
alejadas de la periferia.

- Laprofundidad y la eficiencia de la succion por vacio transmitida equitativamente a toda la masa
de suelo la mantienen los drenes cilindricos. El disefio de los drenes cilindricos como tubos de
evacuacion de agua y tuberias de transmision de vacié debe verificarse ante el colapso debido a la
tension lateral inducida por el vacio.

- Es necesario mantener el nivel freatico del suelo. Debe mantenerse el efecto barrera frente al agua
que realizan los drenes periféricos con poca distancia entre si y la saturacion continua del suelo
bajo las trincheras perimetrales.

Algunos problemas tecnologicos asociados a este método incluyen:

- Mantener un sistema de drenaje efectivo bajo la membrana que expulse agua y aire durante toda la
duracion del bombeo.

- Mantener un medio no saturado bajo la membrana.

- Mantener un nivel de succion efectivo (preferentemente de un 80% de la presion atmosférica).

- Mantener un sistema a prueba de fugas particularmente en la conexion entre las bombas y la
membrana y en toda el area de la membrana.

- Anclaje y sellado del sistema de impermeabilizacion en los bordes.

- Reducir la filtracion lateral a través del area de tratamiento.

3.5. Objetivos de la consolidacién atmosférica
Los objetivos de la consolidacion por vacio son principalmente dos:

- Permitir la carga inmediata en condiciones inestables (suelos propensos a la rotura circular bajo
sobrecarga de tierras), al conseguir una resistencia al corte debida a la succion.

- Obtener una preconsolidacion de las capas compresibles del suelo haciendo que parte de la
consolidacion primaria y secundaria ocurra antes de la construccion con el objetivo de que los
asientos remanentes sean admisibles por la estructura.

Para obtener un asiento remanente admisible para las estructuras proyectadas tras la aplicacion del vacio es

necesario alcanzar un determinado asiento durante la ejecucion tal y como se muestra en la figura de
ejemplo siguiente:
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Figura 12: asiento objetivo para un tratamiento de consolidacion atmosférica.

Dado que siempre hay discrepancias entre la consolidacion tedrica y las medidas tomadas, es necesario
calibrar el modelo mediante la monitorizacion de los asientos para comprobar si el asiento objetivo
realmente consigue mantener admisibles los asientos remanentes.

El asiento real puede ser evaluado in situ usando el método de Asaoka, basandose en la medida de los
asientos que se van produciendo durante la aplicacion de la consolidacion atmosférica a través de las teorias
de consolidacion vertical (Terzaghi), radial (Barron) o compuesta (Carillo).

Figura 13: construccion e interpretacion del método Asaoka.

Una vez conocido el asiento por el método Asaoka para una carga dada, es posible comparar el nuevo valor
objetivo de asientos con el precedente.
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Se instalan medidores profundos de asiento para asegurar que todas las capas alcanza el indice de poros
fijado. Este puede expresarse en la siguiente ecuacion, para cada capa de suelo:

(5
— ATasaoka — 1+e actual

ATtesrico (—CC
t e ensayos

Adicionalmente el coeficiente de consolidacion radial, C, puede calcularse también utilizando el método
de Asaoka. Se compara entonces con el coeficiente dela campaia de ensayos preliminar dando una segunda
evaluacion del grado de consolidacion para cada capa.
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4. Ejecucion del tratamiento del tratamiento de consolidacion atmosférica en la Barriada de
Cardeias (Huelva)

El esquema de la ejecucion del tratamiento en Huelva fue el siguiente:

- Movimiento de tierras.

- Ejecucion de la primera plataforma de arena.

- Ejecucion de los drenes verticales y de la pantalla perimetral impermeable.

- Ejecucion de los drenes horizontales.

- Ejecucién de la segunda plataforma de arena.

- Ejecuciéon de la conexion entre los drenes horizontales y las estaciones de bombeo.
- Colocacion de la membrana impermeable.

- Comienzo del bombeo.

- Ejecucion de la sobrecarga.

4.1. Movimiento de tierras

Una vez realizados los trabajos previos de deteccion de servicios afectados y replanteo comenzéd el

movimiento de tierras con una duracion de aproximadamente 19 dias y un volumen de movimiento de 9.300
3

m’.

Para realizar este movimiento se acondiciona una pista de zahorra alrededor del area a tratar para la
circulacion de maquinaria y camiones (a 5 metros del final de la zanja, con un ancho de 5 metros).

Figura 14: demolicion. Figura 15: nivelacion.

4.2. Ejecucion de la primera plataforma de arena

La conexion entre los drenes verticales y los horizontales se realiza a través de una plataforma de arena
muy drenante. La permeabilidad debe ser muy alta pues el aire y el agua deben pasar a través de esa arena
para ir a las bombas de vacio (mayor a 105 m/s).

Esta capa resulta de vital importancia ya que no se debe permitir que el nivel freatico asciende hasta la
membrana impermeable porque impediria el correcto funcionamiento del vacio. Debido a esto se realizaron
los ensayos pertinentes, incluso comparando entre distintas canteras, para asegurar que el material aportado
cumpliera las caracteristicas necesarias:

- Arena limpia.

- Porcentaje que pasa por el tamiz 90 um menor al 10%.

- Permeabilidad mayor a 103 m/s.

- Ausencia de sustancias capaces de dafar el revestimiento de los drenes.
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Figura 16: primera cama de arena

4.3. Ejecucion de los drenes verticales y de la pantalla perimetral

Para ejecutar los drenes verticales es necesario conocer exactamente la profundidad de la capa drenante
existente bajo los fangos y el sustrato de transicién. Para localizar esa capa correctamente se acudié a dos
métodos: la tomofrafia sismica y el ‘quick probing’.

Tomografia sismica

En los estudios geotécnicos realizados, y a pesar de haberse alcanzado los 30 metros de profundidad en los
sondeos, en algunos casos no se ha alcanzado el estrato competente por lo que la localizacién exacta y las
pendientes de las paredes del antiguo entrante de las marisma en la parcela (‘cafio’) se desconocia.

La Direcciéon de Obra decide realizar un estudio geofisico para caracterizar en detalle la geometria de la
base del nivel de fangos y las pendientes de las pareces del ‘cafio’ realizando tomografia sismica.

Por otra parte, para conocer los parametros geomecanicos del terreno antes y después de realizar la
consolidacion y poder evaluar la eficacia alcanzada, se realizan ensayos de sismica pasiva (REMI) en las
mismas zonas en las que se realizan los perfiles de tomografia sismica con el objetivo de conocer la
velocidad de propagacion de las ondas “S” transversales (Vs).

Mediante la utilizacion de estas dos técnicas, antes y después de la ejecucion de los trabajos de
consolidacion, se puede estimar, en caso de existir un contraste de velocidades suficiente, el grado de mejora
del terreno, ya que la rigidez de los materiales define en gran medida la velocidad de transmision de las
ondas sismicas, por lo que los trabajos de mejora del terreno deberian tener reflejo en las velocidades de
transmision de las ondas sismicas. Pero la realidad es que en el ensayo realizado en esta fase no existe una
correlacion clara entre las velocidades de propagacion de las ondas y la resistencia del terreno.
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Figura 17: posicionamiento de los ensayos sismicos.

Figura 18: ejemplo de modelo de velocidad de onda p y grafico de cobertura.

Quick probing
Con la intencion de conocer en obra la profundidad aproximada a la que se encuentra la capa competente,
se lanza la espada por varias zonas de las parcela hasta rechazo, localizando asi dicha capa.
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SONDAGE
QUICK PROBING VACUUM HUELVA
Q=43 (1 pour 350m2) 230CT 2008

Figura 19: localizacién de los ensayos.

Sabiendo que el rechazo estd formado por material drenante, se decide detener los drenes verticales un
metro por encima de esa capa, y asi impedir que los drenes se hinquen en el material drenante impidiendo
el vacio en el terreno, en la siguiente figura se muestra la profundidad que deben alcanzar los drenes.
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Figura 20: aproximacién de las profundidades de los drenes (1 m por encima del rechazo).

Instalacion de los drenes verticales

La disposicion prevista de los drenes verticales fue una malla triangular de 1,50 m de lado.
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Dichos drenes se instalan por medio de lanza estatica pero a pesar de las purgas y excavaciones para retirar
el maximo de obstaculos del relleno superior (bloques de hormigén, antiguas tuberias saneamiento...) al
hincar la espada en el terreno se encuentran rechazos imposibles de atravesar y puntos duros que desvian
la espada al introducirla en el terreno. Se hace necesario por tanto la pre-perforacion (profundidad de
4,00/4,50m) para que la lanza pueda atravesar con éxito el primer estrato de rellenos antrdpicos. Dicha pre-
perforacion se lleva a cabo por medio de una hélice sinfin de pequefio didmetro, dispuesta en una maquina
auxiliar.

Se instalan un total de 195.038 ml drenes verticales tipo C-533 Wavin a una profundidad media de 24,75
metros, con un rendimiento es de unos 450 ml/hora.

Se emplea un mastil de 32 m que puede hincar drenes hasta una profundidad de 30 metros.

El registro de la profundidad alcanzada y el nimero de drenes se monitoriza mediante un registrador de
profundidad de tipo LUTZ.

Figura 21: Instalacion de drenes.

Al finalizar la instalacion de los drenes verticales se retira la maquina sobre pasarelas resistentes, que cruzan
la pantalla impermeable que ya ha sido ejecutada.

Figura 22: pasarela de salida de la maquina.

Pantalla impermeable

Para que pueda producirse la depresion bajo la membrana impermeable es necesario evitar la entrada de
aire no solo por su superficie si no también por su perimetro. En este caso se crea una pantalla perimetral
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rebasando la profundidad de la capa superficial de rellenos (escombros, permeables al aire) hasta alcanzar
los fangos. Esta pantalla se ejecutd a la vez que los drenes verticales

El procedimiento de ejecucion de la pantalla perimetral consistié en:
- Excavacion de la misma con medios mecénicos hasta alcanzar la capa de arcilla.
- Seleccion de material de reutilizacion, evacuando bloques, ladrillos, maderas, etc.
- Mezcla del material excavado con bentonita y arcilla. Los porcentajes por m3 de pantalla se
concretan al observar la realidad del material excavado.
- Reincorporacion ala zanja de la mezcla.

Figura 23: replanteo del eje de la pantalla. Figura 24: excavacion. Figura 25: llenado con bentonita.
Batching-plant

Para poder realizar la pantalla impermeable se dispone del ‘Batching Plant’ consistente en: una fabrica de
lodo de bentonita, una piscina que acumula este lodo y una zona de elaboraciéon del material impermeable,
a introducir en el interior de la zanja.

Figura 26: central de bentonita.
4.4. Drenes horizontales

Para el drenaje horizontal se utilizan drenes cilindricos como el de la figura siguiente.
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Figura 27: dren horizontal.

Al disponer los drenes horizontales se debe buscar que la depresion provocada sea 1o mas
homogénea posible.

Figura 28: esquema del drenaje horizontal.

Para la colocacion de los drenes horizontales se fabrico un utensilio tipo arado que permite
colocar los drenes a la profundidad deseada.
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Figura 29: Manitou especialmente adaptada. Figura 30: utensilio especial tipo arado.

4.5. Ejecucion de la segunda plataforma de arena
La funcion de esta segunda capa de arena es la de proteger los drenes horizontales.

Esta es la ultima capa a colocar antes de disponer la membrana impermeable, y debe quedar totalmente
nivelada. Es necesario realizar un levantamiento para conocer la cantidad de arena a disponer en las
diferentes zonas ya que las areas donde antes se dispusieron los drenes presentan mas asiento.

4.6. Ejecucion de la conexion entre los drenes horizontales y la estacion de bombeo

Es necesario realizar una adecuada conexion entre los drenes horizontales y las bombas de vacio, sin que
exista ninguna fuga. Para ellos los drenes se conectan a racores alrededor de los cuales se soldara una
membrana impermeable con ayuda de una placa de poliéster, en la siguiente imagen se muestra un detalle
de esta conexion.

Figura 31: conexion del drenaje horizontal.
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Figura 32: placa de poliéster

Figura 33: salidas safi. Figura 34: finalizacion conarena.

4.7. Instrumentacion para el control de la consolidacion

Para el control de la consolidacion generada por el tratamiento se disposicion de diferentes elementos para
poder cuantificar los asientos:

- Captadores de vacio.
- Placas de carga.

- Instrumentacion geotécnica (Extensoémetros de varilla y piezémetros de cuerda vibrante).

4.8. Membrana impermeable y zanja perimetral
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La membrana se instala al mismo tiempo que se realiza la zanja perimetral. El fondo de la misma debe
encontrarse a 30 cm por debajo del nivel freatico. Es necesario que el terreno contiguo al tratamiento esté
saturado para impedir la entrada de aire.

Figura 35: croquis del corte transversal de la zanja.

En cuanto a la membrana hay que tener en cuenta una serie de consideraciones:

- Se suministra en rulos de 7x100 m por lo que es necesario, debido a su peso, que sean desenrollados
con algin elemento a tal efecto.

- Se emplean sacos de arena para evitar que se vuele durante la instalacion.

- Se realizan soldaduras alrededor de los extensémetros (directamente sobre tubo telescopico).

- Al comienzo del bombeo se mantienen los soldadores durante 3 dias en caso de fugas y
reparaciones. Ademas, se utiliza Scochfill 3M vy silicona elastica para la reparacion de pequeiias
pinchazos.

- Balizamiento de la zanja por el lado exterior para evitar perforar la membrana.

4.9. Estaciones de bombeo

Se instala una estacion de bombeo por cada 3000/4000 m? de tal forma que todas actien sobre una seccion
mas o menos uniforme La disposicion de las 6 estaciones colocadas se muestra en la figura siguiente.

Figura 36: distribucion de las 6 estaciones de hombeo y areas de bombeo.
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4.10. Sobrecarga

Antes de instalar la sobrecarga propiamente dicha es necesario disponer de una capa de arena de proteccion
con un espesor minimo de 0,4 metros que debe estar muy limpia para evitar la perforacion de la membrana.
Esta capa se comienza a colocar una semana después del comienzo del bombeo para que haya sido posible
comprobar el buen estado de la membrana impermeable.

En cuanto al relleno, en esta obra en concreto no solo se utiliza como precarga sino que es el material que
queda como superficie final a la cota de edificacion, debiendo cumplir unas especificaciones técnicas
requeridas por la direccion de obra.

4.11. Control durante el bombeo

Las bombas, al estar funcionando 24 horas al dia los 7 dias de la semana requieren de una supervision y
cuidados diarios de todos los componentes para evitar la pérdida del vacio.

El mantenimiento general consiste en:

- Grupos electrogenos

0 Llenado mafana y tarde (todos los dias, fines de semana y festivos). El consumo total diario
es aproximadamente de 2501

O Mantenimiento cada 250 h (cada 10 dias).

- Bombas Hiidig
0 Comprobar el nivel de aceite (bombas de aire) todas las mafana.
0 Cambio de aceite cada 6 semanas

- Estaciones de bombeo
0 Uniones salidas drenes horizontales
0 Uniones manometros y rilsan
0 Uniones a los colectores y sus trampillas
0 Uniones a la manguera de desagiie

5. Control de la consolidacion

Con el fin de conocer la evolucion del proceso de consolidacion se toman e interpretan regularmente los
datos de la instrumentacion geotécnica.

Los distintos métodos de seguimiento del control de la consolidacion se resumen en la tabla siguiente:

Tipo Objetivo Densidad Frecuencia de lectura Analisis
Placas de | Control de 850 m? 2/semana 1/sem Asaoka 1/mes
asiento asiento
Captadores de | Control de 850 m? 4/dia 1/dia Revision 1/mes
vacio la  presion

aplicada
Piezdmetros Control 5.550 m? 1/semana 1/2sems Coeficiente 1/mes
presion de
mntersticial consolidacion
Extensometros | Control 8.500 m? 1/semana 1/2sems Asaoka 1/mes
asiento por
capas

5.1. Placas de asiento

El control de las placas de asiento arrojé los siguientes valores medios:
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Figura 37: asiento medio en cm del terreno, medido en las placas de carga.

Puede observarse como el terreno empieza a asentar ya con la colocacion del drenaje vertical. A
partir del comienzo del bombeo (linea vertical) la velocidad de consolidacién aumenta,
consiguiéndose unos valores medios de asiento de 120 cm.

5.2. Extensometros

La informacion obtenida de los extensdmetros arrojo los siguientes resultados:
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AS =127 cm

A§ =61 cm
A6 =38 cm
AS =22 cm
A =7cm

Figura 38: evolucion de los asientos medidos en los extensometros.

Puede observarse como los asientos en superficie alcanzan los 130 cm, reduciendo la magnitud
de los movimientos en profundidad.

5.3. Piezometros

Los piezémetros miden la presion intersticial por lo que proporcionan un parametro fundamental en la
interpretacion de la mejora producida por la consolidacion por vacio. Segin se ejecuta el vacio y se
consolida el terreno la presion intersticial debe ir disminuyendo.

Hay que tener en cuenta que cuando se dispone de material de relleno o precarga esta presion sufrird un

incremento. En la siguiente figura puede verse un analisis de la evolucion de la presion de poro y de la
disminucién de la velocidad de descenso de dicha presion.

30



Figura 39: analisis de la disminucidn de la presion intersticial..

6. Resultados y conclusiones
Los resultados obtenidos por el tratamiento han sido:

- Asientos producidos de hasta 150 cm.
- Grado de consolidacion del 86%.
- Reduccion del coeficiente de drenaje horizontal a menos de la mitad (6,3-107 22,8-10-7cm?/s).

Actualmente las edificaciones estan construidas sin que haya presentado ninguna de las patologias que se
han venido produciendo en otras construcciones de las marismas de Huelva.

La consolidaciéon por vacio es un método cuya aplicacion requiere un andlisis minucioso para su disefio y
una importante capacidad técnica para su ejecucion, pero aplicado en las condiciones adecuadas
proporciona muy buenos resultados, como queda comprobado en el tratamiento aplicado en la barriada de
Cérdefias.

En Espafia la obra tratada aqui es la tinica aplicacion de la consolidacién por vacio, ya que nuestro pais no
cuenta en general con terrenos de tan malas caracteristicas. Por el contrario es un método de gran aplicacion
en el sureste asiatico y es previsible que sea cada vez mas usado en actuaciones en terrenos de marismas y
en la consolidacion de fangos.
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ESTABILIZACION DEL DESLIZAMIENTO EN LA AUTOPISTA AP-1 EN
ESKORIATZA (GIPUZKOA)

Autor: JOSE POLO NARRO
Ingeniero de Caminos, Canales y Puertos.

SITE, S.A.

Introduccién

Los trabajos que se describen en este articulo, corresponden a la estabilizacion de un deslizamiento
producido en un talud de desmonte de la AP-1 “Autopista Vitoria/Gasteiz — Irun por Eibar”, en el término

municipal de Eskoriatza, perteneciente a la provincia de Gipuzkoa.

La autopista AP-1 pertenece a la red de carreteras de la Diputacion Foral de Gipuzkoa, se trata de
una de las vias de alta capacidad mas importantes del Territorio Historico, que pertenece a la Red
Transeuropea de Transporte. En el tramo guipuzcoano la gestion de la autopista AP-1 esta encomendada a

la Sociedad Publica Foral Bidegi S.A. al tratarse de una infraestructura viaria sujeta a peaje.

El 3 de marzo de 2015, tras un periodo prolongado de lluvias, se produjo un deslizamiento en el
talud del desmonte existente a la altura del p.k. 120,450 de la autopista AP-1 en la calzada del sentido
Eibar — Vitoria. El deslizamiento invadio la calzada alcanzando la mediana central y afect6 a un tramo de
la ladera de 110 m de longitud y 60 m de altura. Ante dicha situacion de riesgo grave e inminente para los
usuarios de la autopista, los responsables de la Diputacion y Bidegi decidieron acometer las obras de

estabilizacidon con caracter de emergencia.



Figura 1: Vista aérea del deslizamiento.

Figura 2: Vista del deslizamiento desde la calzada.

2- Antecedentes y caracterizaciéon geotécnica

La autopista, que discurre por un entorno montafioso, con diversos tineles y viaductos, se inauguro
en ese tramo en 2009. En la documentacion del proyecto de construccion de la autopista, redactado por
Euroestudios, se refleja la existencia de un deslizamiento global preexistente en la ladera sobre la que

discurre la autopista. A continuacion se incluye un extracto del proyecto.
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Figura 3: Proyecto de construccion AP-1 Euroestudios. Ladera deformada PK 120+400.




Figura 4: Proyecto de construccion AP-1 Euroestudios. Planta ladera deformada PK 120+380.



Figura 5: Proyecto de construccion AP-1 Euroestudios. Planta ladera deformada PK 120+400.
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Figura 6: Proyecto de construccion AP-1 Euroestudios. Deslizamiento perfiles PK 120+360 a PK 120+480.

Los materiales que afloran en el talud, corresponden a la denominada Formacion Marin (M) del

Albiense medio-superior (Cretacico inferior).

Esta compuesta por limolitas micdceas de color gris oscuro a negro en estado sano y marron
cuando se encuentran meteorizadas. Ocasionalmente presenta intercalaciones centimétricas a

milimétricas de areniscas grises.

Presenta numerosas intercalaciones de nodulos ferruginosos de limolita y siderita y ocasionalmente
piritosos. Los nodulos son de tamaiio centimétrico a decimétrico por lo general y ocasionalmente
métrico. En estado sano la estratificacion es muy difusa encontrandose ésta cerrada o sellada. Cuando se

aprecia meteorizacion moderada la estratificacion se encuentra abierta con espaciados centimétricos.

Estructuralmente se aprecian numerosas fallas. Las direcciones que presentan las grandes fallas
son: NW-SE Y SW-NE, las primeras son paralelas a los cabalgamientos y las segundas perpendiculares
a los mismos cortando a las anteriores. El cabalgamiento de Arlaban que tiene vergencia N, coloca el

Weald (Fm Bolibar) sobre el complejo Supraurgoniano (Fm Marin).



La estratificacion en torno a la zona del deslizamiento tiene direccion NE-SW con buzamientos
variables de 30 a 70° hacia el Norte (E 008/30-70). Es decir, la estratificacion es subparalela al
trazado buzando hacia el interior de la ladera. Esta disposicion favorece los procesos de vuelco de

estratos, que de por st ya lo presentan la mayoria de las laderas en esta zona, afectadas en general por

toppling por flexion.

Entre Pk 120+360 y Pk 120+550, la estratificacion es paralela a la ladera. La roca deformada y
volcada se encuentra moderada a completamente meteorizada con buzamiento de 20°. En el sondeo SE-8

de proyecto el espesor de la roca topplizada es de 25 m y el trdansito a roca in situ es gradual.

3- Obra de emergencia
3.1- Licitacion

Tras el deslizamiento ocurrido el 3 de marzo de 2015, en un plazo de 48 horas los técnicos de la
empresa lkerlur Geologia y Geotecnia, S.L. redactaron una nota técnica en la que se recogia que el
deslizamiento se habia ocasionado por un mecanismo de toppling por flexion, en el que se habia
producido el vuelco de los estratos rocosos, de clase GM 1V, con buzamiento de 20° y una estratificacion
paralela a la ladera.

Para la adjudicacion de los trabajos, al tratarse de una obra de emergencia y no disponer de un
proyecto de construccidn, se solicitd oferta a cinco empresas especializadas. Las empresas presentaron
una oferta econémica de la solucion propuesta en la nota técnica de Ikerlur y la ejecucion de las obras se
encomend6 formalmente, mediante Acuerdo del Consejo de Administracion de Bidegi a la empresa
Construcciones Amenabar, S.A. al presentar la oferta mas barata.

Construcciones Amenabar, S.A. contrata a las empresas Técnicos en Estabilizaciones e
Inyecciones.S.A. (Tesinsa) y Site,S.A. para ejecutar las unidades de obra de estabilizacion.



Figura 7: Vista del deslizamiento el dia 4 de marzo de 2015. Cortesia Diputacion Foral de Gipuzkoa.

Figura 8: Vista del deslizamiento el dia 13 de marzo de 2015. Cortesia Diputacion Foral de Gipuzkoa.



En las figuras anteriores se observa la evolucion del pie del deslizamiento durante los primeros
dias. Desde que se produjo se fue haciendo un seguimiento del mismo, controlandose los movimientos de
forma continua, decidiéndose cerrar la autopista en ambos sentidos de circulacion el dia 13 de marzo de
2015, al ocupar la masa de materiales deslizados la calzada sentido Vitoria.

Ademas de la puesta en marcha de las obras de estabilizacion propiamente dichas, que
comenzaron con la preparacion de accesos, suministro de materiales, etc., el peligro existente de la
posible movilizacion total del talud de desmonte conllevd que la Propiedad encargara otra actuacion
previa de emergencia a la empresa Tesinsa. La actuacidon consistio en la colocacion de una barrera
dindamica en la mediana, con el fin de proteger la calzada sentido Eibar frente a posibles movimientos de
la masa afectada por el deslizamiento.

El dia 26 de marzo de 2015, una vez finalizada la implantacion de las medidas de seguridad, que
consistieron en la habilitacion de un desvio y la colocacion de la mencionada pantalla dindmica, se abrid
de nuevo al trafico la autopista, para ello se habilit6 un by-pass con un carril por cada sentido de
circulacion.

Figura 9:Instalacion de barrera dinamica por Tesinsa. Figura 10:Moédulos de hormigon.



Figura 11: Instalacion de barrera dinamica por Tesinsa.

3.2- Primera nota técnica de Ikerlur.

A continuacion se transcribe la descripcion de la solucion recogida en la nota técnica de Ikerlur, que
fue redactada en 48 horas para poder solicitar ofertas e iniciar la obra de emergencia a la mayor
brevedad. Esta propuesta inicial se completdé con una campafia exhaustiva de ejecucion de sondeos e
instalacion de instrumentacion, cuyos resultados permitieron recalcular y adecuar la solucion propuesta

inicialmente.

A la vista de la descripcion realizada hasta el momento y de la visita efectuada el pasado dia tres
de marzo, se puede concluir que la inestabilidad observada corresponde a un cabeceo de estratos que

ha generado el deslizamiento.

En estas condiciones se propone como solucion mds adecuada para la estabilizacion del
deslizamiento, la excavacion de la masa movida junto con la contencion de la ladera mediante la

construccion de tres pantallas de micropilotes ancladas.

La disposicion de las pantallas y anclajes se orientan de forma que actuen de forma ortogonal al

toppling.
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El proceso constructivo de los trabajos comenzara con la ejecucion de la pantalla anclada
superior, para posteriormente, y siguiendo una secuencia iterativa, proceder a la excavacion de la masa
deslizada con un talud 2(H ):1(V) hasta la siguiente pantalla o la cuneta de pie en el caso del tramo

inferior.

La ejecucion de las pantallas comenzaria con la perforacion de los micropilotes, siendo éstos de
A200mm, introduciéndose en su interior una armadura tubular tipo N-80 de @139,7 mm y 9 mm de
espesor con una separacion entre ejes de medio metro. La longitud de los micropilotes de las tres

pantallas propuestas sera de 15 metros.

Todos los micropilotes se arriostraran en superficie mediante una viga de atado de hormigon
armado de 1,50 m de canto por 0,50 m de anchura donde se colocaran bulones tipo Gewi de 932 mm de
15 metros de longitud total (5,00 m de bulbo) tesados a 25 t cada 2 metros de pantalla y con una

inclinacion 2(H): 1(V) dispuestos a 0,75 m de la coronacion de la viga.

Una vez tesada la viga de atado se realizard la excavacion para la ejecucion de una segunda fila de
bulones tipo Gewi de 40 mm de 15 metros de longitud total (8,00 m de bulbo) tesado a 25 t cada 2 metros
de pantalla, situada a 3,50 metros de la coronacion de la pantalla y con la misma inclinacion que los

anteriores.

Tesada la segunda fila de anclajes, se podra excavar en su pie hasta alcanzar un mdximo de 6

metros de altura libre desde la coronacion de la pantalla.

Entre las vigas de atado y reparto, y entre la viga de reparto y el pie de la pantalla, se realizard un
refuerzo a base de mallazo y gunita, colocando mechinales para el drenaje del trasdos de la pantalla

cada 2 metros.

Una vez finalizada la primera pantalla podra realizarse el reperfilado y la excavacion (2H:1V) para
continuar con la segunda pantalla de micropilotes y construida ésta se seguirda el mismo proceso para

acometer la tercera.

En las siguientes figuras se adjuntan una planta con la situacion de las pantallas de micropilotes a

ejecutar, una seccion transversal de la solucion propuesta y unos detalles de la solucion estabilizadora.
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Figura 12: Ikerlur. Pantallas micropilotes. Planta general.
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Figura 13: Ikerlur. Pantallas micropilotes. Seccion Transversal.
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Figura 14: Ikerlur. Pantallas micropilotes. Detalles.

3.3- Ejecucion de sondeos e instrumentacion

En primer lugar se realizaron tres sondeos localizados a la altura de la pantalla intermedia, en los
cuales se colocaron un inclinémetro (SI-02) y dos piezometros de cuerda vibrante (SP-03 y SP-04). Se
realizé un cuarto sondeo en la calzada sentido Vitoria, afectada por el deslizamiento (S-01). La longitud

total de estos cuatro sondeos ascendio a 119,00 m.

Posteriormente, se ejecutaron otros seis sondeos, con una longitud total de 116,00 m para la

posterior implantacion de instrumentacion geotécnica.

SONDEQOS INSTRUMENTACION GEOTECNICA

CODIGO LONGITUD | INCLINOMETRO PIEZOMETRO
S-01 16,00
SI-02 34,00 SI-02; 34,00 m
SP-03 38,00 Pz-01 (Cuerda vibrante)
SP-04 31,00 Pz-02 (Cuerda vibrante)
SP-05 16,00 - Pz-03 (Cuerda vibrante)
SI-06 15,00 SI-06; 15,00 m ---
SI-07 15,00 SI-07; 15,00 m ---
SI-08 20,00 SI-08; 20,00 m ---
SI-09 30,00 SI-09; 30,00 m ---
SI-10 20,00 SI-10; 20,00 m ---
TOTAL 235,00 m 134,00 m 3 ud (Cuerda vibrante)

14




Figura 15:Ikerlur. Situacion de los sondeos

4- Ejecucion de la obra

El 20 de marzo de 2015 SITE comienza el montaje de equipos y acopio de materiales para el acceso a

la zona superior del talud y poder comenzar los trabajos de micropilotaje en la pantalla superior.

4.1- Pantalla superior

El primer inconveniente para ejecutar esta pantalla fue el acceso a la plataforma de trabajo a través de
la masa deslizada, tendente en todo momento a movilizarse como se vera posteriormente, especialmente
cuando caia algo de Iluvia. Se accedid con la ayuda de una retroexcavadora con lo minimo

imprescindible, perforadora, varillaje de perforacion, armaduras y un equipo de inyeccion que recibia la
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lechada premezclada desde otro equipo a pie de talud en la autopista. Los trabajos de perforacion

comenzaron el 1 de abril.

Figura 16: Plataforma de trabajo en pantalla superior. Figura 17: Comienzo de micropilotaje en pantalla superior.

Antes de iniciar las obras y de disponer de los resultados de los sondeos, se estimoé que la longitud de
los micropilotes seria del orden de 15 m. de longitud. Sin embargo, desde el principio se constato al
perforar que no se llegaba a un estrato competente con esa longitud en gran parte de la traza a
micropilotar. Por tanto, se decidié hacer varias perforaciones de control a lo largo de los 112 m. de

pantalla para deducir un perfil de roca competente en la que empotrar los micropilotes.

El resultado es que los micropilotes se ejecutaron con longitudes unitarias de 15, 18, 24 y 27 m.,
totalizando una medicion de 4.203 m. de micropilote. A pesar de las dificultades que presentaba el
transporte de los materiales hasta la pantalla superior, a la que se accedia por una pista de fuerte

pendiente, se consiguieron buenos rendimientos y la ejecucion del micropilotaje finalizo el 24 de abril.

Tras la ejecucion de la viga de coronacion por Construcciones Amenabar, se inician los trabajos de
anclaje el 5 de mayo. En la zona central de la pantalla, donde los micropilotes eran mas profundos, result6
necesario realizar tres niveles de anclaje, mientras que en los extremos fue suficiente con dos niveles de

anclaje.

- 5 de mayo. Comienzo del nivel superior con 58 uds. de anclaje de barra $32 mm. de 15 m. de
longitud unitaria
- 19 de mayo. Comienzo del segundo nivel con 51 uds. de anclaje $40 mm. de 15 m. de longitud
unitaria
- 4 de junio. Comienzo del tercero en la zona central de la pantalla con 16 uds. de anclaje $40 mm.

de 15 m. de longitud unitaria.
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Todo ello totalizé una medicion de 1.875 m. de anclaje.

Figura 18: Ejecucion de primera viga de anclaje en pantalla superior. Cortesia Diputacion Foral de Gipuzkoa.

4.2- Pantalla intermedia

Una vez tesados los anclajes de la pantalla superior, se autorizd el inicio de los micropilotes de la

pantalla intermedia.

Se comenzod el 3 de junio y se finalizd el 22 de junio, ejecutandose 237 uds. de micropilote.
Paralelamente, el 15 de junio se habia comenzado a ejecutar el primer nivel de anclajes de barra $32 mm.

de 15 m. de longitud unitaria.

No obstante, se produjeron deformaciones apreciables en la pantalla intermedia y una inestabilidad
parcial que provocé la decision de realizar una pantalla adicional por el trasdds de los micropilotes ya
ejecutados en la zona central, con micropilotes mas largos, 45 uds. de 24 m. de longitud unitaria. Dicha

actuacion comenzo el 25 de junio y finaliz6 el 3 de julio.

Todo ello totalizoé una medicion de micropilotes en la pantalla intermedia de 4.635 m.
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Una vez ejecutada la pantalla y hormigonada la viga de coronacion, tras unos dias de lluvias se
siguen produciendo inestabilidades, esta vez, por el intradds en la masa deslizada alin sin sostener, antes
de ejecutarse la plataforma de trabajo para la perforacion del primer nivel de anclajes. Ello se manifiesta

de forma alarmante en los muros y la barrera dindmica provisionales instalados en la autopista.

Figura 19: Pantalla intermedia. Inestabilidad previa a la ejecucion de anclajes.
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Figura 20: Deformaciones en la barrera dindmica

Se decide dotar a esta pantalla intermedia de un tercer nivel de anclajes en la zona central, adicional
a los dos previstos, y aumentar la longitud unitaria de los anclajes en los otros dos niveles, quedando
como sigue:

- Nivel superior con 45 uds. de anclaje de barra $32 mm. de 15 m. de longitud unitaria y 23 uds. de
18 m.

- Segundo nivel con 48 uds. de anclaje $40 mm. de 18 m. de longitud unitaria.

- Tercer nivel en la zona central de la pantalla con 38 uds. de anclaje $40 mm. de 18 m. de longitud
unitaria.

Todo ello totalizé una medicion de 2.565 m. de anclaje.
4.3- Pantalla inferior
El 23 de julio comienza el micropilotaje de la pantalla inferior, simultaneando éste con el de la

pantalla intermedia, al tiempo que se abren al trafico los cuatro carriles de la autopista. Esa fecha era

critica para la obra debido a la operacion salida de verano, pues por la autopista AP-1 a finales de julio el
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aumento del trafico es sustancial y si se hubiese mantenido Unicamente un carril por sentido de

circulacion, la autopista se habria colapsado.

Figura 21: Ejecucion de micropilotes en la pantalla inferior.

En esta pantalla se realizaron un total de 400 uds. de micropilote de 18, 21, 24 y 27 m. de longitud

unitaria, totalizando una medicion de 9.123 m. de micropilote, finalizando el 4 de octubre.

Igualmente, se decidio realizar tres niveles de anclajes en la mayor parte de la pantalla, realizandose
86 uds. de anclaje de barra $32 mm. de 18 m. de longitud unitaria en el nivel superior y 131 uds. de

anclaje de barra $40 mm. de 18 m. de longitud unitaria en segundo y tercer niveles.

Colapso de la pantalla inferior
Tras un periodo de una semana de intensas lluvias, la mafiana del 27 de noviembre se estaban

ejecutando los anclajes del tercer nivel cuando se empezo a producir la rotura en cadena de anclajes por

tope estructural.
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Figura 22: Pantalla inferior. Rotura de anclajes.

Figura 23: Pantalla inferior. Rotura de anclajes.
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Figura 24: Pantalla inferior. Rotura de anclajes. Situacién previa al colapso.

Figura 25: Pantalla inferior. Rotura de anclajes. Situacion previa al colapso.
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Tras unos momentos de incertidumbre, se dio la orden de despejar la zona inmediatamente para
poner a salvo al personal y, en la medida de lo posible, la maquinaria. Sobre las 13:00 h.

aproximadamente se produjo el colapso.

Los usuarios de la autopista no resultaron afectados debido a que el trafico circulaba por la
calzada sentido Eibar, con un carril por sentido. La calzada sentido Vitoria estaba cortada, al estar

ultimandose los trabajos previos a la puesta en servicio total de la autopista.

Figura 26: Pantalla inferior. Situacion tras el colapso.
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Figura 27: Vista del talud tras el colapso desde la pantalla intermedia.

Figura 28: Vista del talud tras el colapso.
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Figura 29: Vista del talud tras el colapso.

Figura 30: Micropilotes deformados en la masa deslizada.

La rotura de la pantalla inferior ocasiond una nueva situacion de riesgo grave e inminente, que
requiri6 reforzar la pantalla intermedia ya ejecutada y continuar con las obras de estabilizacion, en lo que
se denomin6 Segunda Fase de la Obra de Emergencia. Para esta segunda fase, la Propiedad contrat6 al

profesor D. Jos¢ Maria Rodriguez Ortiz, como asesor geotécnico.
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A continuacion se transcribe el analisis del colapso recogido en el informe redactado por José
Maria Rodriguez Ortiz y Agustin Chasco Arroniz, de la empresa Igeach Ingenieria Geologica, S.L.,

encargada del control de ejecucion de la segunda fase.

Se ha realizado un andlisis en dos fases, una primera fase sin presencia de agua y una segunda fase

con la instalacion de una superficie piezométrica en la zona.

En la primera fase las tensiones que se desarrollan en los diferentes elementos de la pantalla son
soportadas, si bien la tension en los anclajes de la cabeza de la pantalla D32, estan cerca de su limite
elastico. La generacion de una superficie piezométrica sobre la ladera incrementa notablemente los
esfuerzos sobre la pantalla, superandose la tension limite de los anclajes superiores de la pantalla 932,

iniciandose un rapido proceso de rotura concatenado.

Primeramente se agota la resistencia de los anclajes de @32, a continuacion, se rompen los anclajes

de D40, y finalmente los micros de la pantalla se rompen por flexion.

Total
Displacement
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Figura 31:Fase 1. Situacion inicial. La pantallas soporta la masa de tierras residuales del primer deslizamiento
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Figura 32:Fase 2. Incremento de los empujes sobre la pantalla

FASE 2
La generacion de una superficie piezométrica incrementa los empujes sobre la pantalla, rompiendo
los anclajes de las vigas superiores, y como consecuencia se ve superada la resistencia de los

micropilotes a flexion.
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Figura 33: Recorte de prensa. El Mundo 27/11/2015.

hoticias de Gipuzkoa Q

DONOSTIA
- Las fuertes lluvias caidas estos dias no han dado tregua a la orografia guipuzcoana. Justo cuando se estaba enfilando la recta final de los trabajos para estabilizar la ladera
desprendida en marzo en la AP-1, a la altura de Eskoriatza, se ha vuelto a producir un nuevo desprendimiento que obligd a la Diputacion de Gipuzkoa a tomar la drastica

decision de cerrar totalmente la autopista que une Eskoriatza y Gasteiz.

Segiin informa el Ejecutivo foral, la decision fue adoptada “como medida de precaucién ante un desprendimiento causado por las abundantes lluvias”. Aunque no afectd a
ninguno de los carriles, se decidio cerrar la via hasta hoy por la manana hasta realizar una evaluacion in situ de la decision. Esta previsto que hasta alli se desplacen la diputada
de Infraestructuras Viarias, Aintzane Oiarbide, junto con técnicos del departamento, para decidir si se abre parcialmente a través de un baipas o continua cerrada. No obstante,

se preve que haya sobre el terreno “vigilantes del departamento las 24 horas”.

Concretamente, la AP-1 esta cerrada desde |a salida de Eskoriatza hasta el peaje de Luko, a 11 kilémetros de la capital alavesa. En su lugar, la Diputacion recomienda circular

por la AP-8 o la N-, en el caso de los vehiculos pesados, y por Arlaban.

Cabe recordar que dos carriles de esta autopista estuvieron cerrados al trafico desde marzo hasta julio por el deslizamiento de |a ladera. Y en los Gltimos meses, como
consecuencia de los trabajos para estabilizarla, estaba sufriendo diversos cortes que eran anunciados con antelacion. - N.G.

Figura 34: Recorte de prensa. Noticias de Gipuzkoa 28/11/2015.

6- Refuerzo de emergencia en altura

Una vez producido el colapso de la parte central de la pantalla inferior, se decide aumentar el nivel
de seguridad de las pantallas superior e intermedia, y reforzar de forma inmediata, con anclajes
adicionales, las zonas laterales de la pantalla inferior, no colapsadas, sin poner en riesgo la vida de las

personas.
Durante la tarde del mismo viernes 27 de noviembre, se desplaza a la obra un equipo montado sobre

jaula para comenzar el refuerzo en altura al dia siguiente, y un segundo equipo el lunes 30. Se decide

como primera medida el refuerzo de los laterales de la pantalla inferior no colapsados con 28 uds. de
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anclaje de barra ¢40 mm. de 24 m. de longitud unitaria en los niveles superior y segundo (7 uds. en cada
nivel y cada lado de la zona colapsada), y el refuerzo de la pantalla intermedia con anclajes de las mismas
caracteristicas, reduciendo la distancia entre los anclajes de los 2 m. iniciales a 1 m. tras el refuerzo,
inicialmente en el tercer nivel y después en el segundo y primero, por ese orden. Para el refuerzo de la
pantalla intermedia se hace necesario el empleo de una gria de 500 Tn. Se pretende con ello afianzar la
pantalla para ejecutar posteriormente, ya con carro perforador, unos 3 niveles mas de anclaje, en

condiciones de seguridad para los trabajadores.

Figura 35: Refuerzo de la pantalla inferior con anclajes desde jaula en lado derecho.
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Figura 36: Refuerzo de la pantalla inferior con anclajes desde jaula en lado derecho.

Sobre el lateral izquierdo de la pantalla inferior no colapsado se decidi6 prolongar el refuerzo con
mas anclajes, a ejecutar con carro perforador sobre orugas, par lo cual se mont6 un caballon de tierras
para su emplazamiento.

Figura 37:Refuerzo de la pantalla inferior con anclajes con carro Figura 38: Refuerzo de la pantalla inferior con anclajes

perforador sobre caballon de tierras en lado izquierdo. desde jaula en lado derecho.
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Figura 39: Refuerzo de la pantalla intermedia con anclajes desde jaula.

7- Segunda fase de obra. Refuerzo de pantalla intermedia y nueva pantalla inferior

7.1- Levantamiento topografico

Ante las dificultades que presentaba la toma de datos por topografia clasica, la Propiedad decidio

contratar la realizacion de un levantamiento fotogramétrico mediante dron para definir las obras a realizar

en la Segunda fase.
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Figura 40: Planta general

Figura 41: Alzado de la pantalla intermedia
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7.2- Refuerzo de la pantalla intermedia

La secuencia del refuerzo, en orden descendente, fue la siguiente:

1- Anclajes activos con barra $40 mm. en la zona central contra los micropilotes descubiertos tras el
deslizamiento, en tres filas con longitudes unitarias de 18 m., 16 m. y 14 m. de arriba abajo
respectivamente, y malla electrosoldada 150x150x6 mm. y gunita. Los anclajes entrafiaban la
dificultad de tener que pasar entre las dos pantallas micopilotes existentes (una detras de la otra).
Dichos anclajes finalizaron el 26 de enero de 2016, completandose el tesado el 4 de febrero de

2016.

Figura 42: Soil-nailing en la zona central de la pantalla intermedia.
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Figura 43: Soil-nailing de refuerzo bajo pantalla intermedia sobre el contorno deslizado.

Figura 44: Soil-nailing en la zona central de la pantalla intermedia.
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Figura 45: Soil-nailing de refuerzo bajo pantalla intermedia sobre el contorno deslizado.

2- Soil-nailing en los laterales del contorno exterior de la zona deslizada bajo la pantalla, con
bulones $25 mm. de 6 m. de longitud unitaria, malla electrosoldada 150x150x6 mm. y gunita,
consolidando ese espesor de tierras en forma de arco. Estos trabajos se desarrollaron entre el 27

de enero y el 10 de abril de 2016.

Figura 46: Soil-nailing de refuerzo bajo pantalla intermedia sobre el contorno deslizado.
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Figura 47: Soil-nailing de refuerzo bajo pantalla intermedia sobre el contorno deslizado.

Figura 48: Soil-nailing de refuerzo bajo pantalla intermedia sobre el contorno deslizado.
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Figura 49: Soil-nailing de refuerzo bajo pantalla intermedia sobre el contorno deslizado.

Figura 50: Soil-nailing de refuerzo bajo pantalla intermedia sobre el contorno deslizado. Amago de inestabilidad durante la ejecucion.
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Figura 51: Ejecucion de anclajes de refierzo en pantalla intermedia.

3- Anclajes de cable de 7¢0,6”, de 22 m. de longitud unitaria, contra un tacon-berma de tierras de
unos 4-5 m. de espesor bajo las tres filas de anclajes de barra $40 mm., con la dificultad de tener
que atravesar dicho tacon y pasar entre las dos filas de micropilotes de la pantalla intermedia. Una
vez ejecutados los anclajes el contratista principal ejecutd un muro como estructura de reparto de
los mismos. Se realizaron 13 uds. entre el 17 de febrero y el 2 de marzo de 2016, simultaneando

el trabajo con el soil-nailing anterior.

Figura 52: Muro anclado bajo pantalla intermedia. Anclajes 7$0,6”.
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Figura 53: Vista del refuerzo de la pantalla intermedia terminado.

Figura 54: Vista del refuerzo de la pantalla intermedia. Figura 55: Anclajes $40 mmy 7¢0,6”.
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7.3- Nueva estructura de contencion al pie

Una vez realizado el tratamiento de refuerzo en la pantalla intermedia y la retirada de los
materiales del derrumbe, se procede con la nueva estructura de contencion de la solucion definitiva,
consistente en una pantalla de entre tres y cinco filas de carriles al pie del talud a lo largo de su desarrollo
en planta, en la zona afectada por el colapso, acabando practicamente al borde de la calzada sentido
Vitoria. Se realizaron 162 perforaciones equipadas con carriles de 54 kg/m de 12 m., desarrollandose los

trabajos entre el 29 de marzo y el 13 de mayo de 2016.

Con la estructura de atado de los carriles, su prolongacién en planta con escollera por ambos
lados hasta solapar en alzado con los laterales no colapsados de la pantalla inferior, y el retaluzado entre

pantallas quedaba finalizado el sostenimiento definitivo.

Figura 56: Perforacion para pantalla de carriles.
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Figura 57: Instalacion de un carril en la perforacion.

Figura 58: Pantalla de carriles.
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Figura 59: Pantalla de carriles.

8- Estado final

El 10 de junio de 2016 se pone definitivamente en servicio la autopista.

Figura 60: Vista del talud terminado.
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Figura 61: Vista del talud terminado.

Figura 62: Vista del talud terminado con la autopista en servicio.
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Figura 63: Vista del talud terminado desde el pie.

Figura 64: Vista del talud terminado desde nivel de pantalla inferior.

9- Control e instrumentacion

Durante los trabajos se realizaban los oportunos controles sobre los materiales suministrados, y se
tesaban los anclajes de cada una de las pantallas con presencia del personal designado por la Propiedad,

no habiéndose producido arrancamiento en ningun anclaje.
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Igualmente, durante el mes de enero de 2016, en el segundo nivel de anclajes de la pantalla inferior,
se procedio a ensayar dos anclajes de barra $40 mm. de 18 m. (Ljjpre 10 m y Liyypo 8 m.) y 24 m. (Lijpre 14
m. y Lyupo 10 m.) de longitudes unitarias, produciéndose la rotura de los mismos en torno a 70 tn de

carga.

La Propiedad encargd a Tesinsa la instalacion de células de carga de cuerda vibrante para el
seguimiento definitivo del comportamiento de los anclajes. El nimero total de células de carga
implantadas en el conjunto de las tres pantallas ascendi6 a 25, que se distribuyeron de la siguiente forma:

superior (9), intermedia (11) e inferior (5).

A partir del 27 de noviembre de 2015, se realizé un control topografico mediante la colocacion de 34
dianas topograficas en las pantallas. Este control se ha seguido realizando una vez finalizadas las obras de
estabilizacion y no se han detectado movimientos resefiables. Asimismo, los desplazamientos
horizontales medidos en los inclindmetros en el periodo comprendido entre marzo y diciembre de 2016

son del orden de 5 mm, no observandose una zona de actividad especifica.

10- Mediciones
Las mediciones de las principales unidades ejecutadas fueron las siguientes:

- Micropilote equipado armadura tubular tipo N-80 de ¥139,7 mm y 9 mm de espesor. 18.495
ml.

- Anclaje activo equipado con barra $32 mm. 3.507 ml.

- Anclaje activo equipado con barra $40 mm. 7.507 ml.

- Anclaje pasivo equipado con barra $25 mm. 990 ml.

- Malla electrosoldada de 150x150x6 mm. 1.300 m’.

- Gunita. 157 m’.

- Anclaje de cable de 7$0,6”. 286 ml.

- Micropilote equipado carril de 54 kg/m. 1.526 ml.

- Dren californiano. 328 ml.

11- Resefa final

En obras de emergencia de estabilizacion de deslizamientos de ladera que afectan a infraestructuras
viarias, especialmente en el caso de las vias de alta capacidad, es preciso dar una respuesta rapida para
evitar el cierre prolongado de la via, adoptando medidas estabilizadoras que garanticen la seguridad de los

usuarios.
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La Ley de Contratos del Sector Publico establece que cuando la Administracion tenga que actuar de
manera inmediata a causa de situaciones que supongan grave peligro se estard al siguiente régimen
excepcional: El érgano de contratacion, sin obligacion de tramitar expediente administrativo, podrd
ordenar la ejecucion de lo necesario para remediar el acontecimiento producido o satisfacer la
necesidad sobrevenida, o contratar libremente su objeto, en todo o en parte, sin sujetarse a los requisitos

formales establecidos en la presente Ley.

El plazo de inicio de la ejecucion de las prestaciones no podra ser superior a un mes, contado desde

que el organo de contratacion ordene la ejecucion.

Del texto de la ley se deduce que la existencia de un riesgo grave e inminente demanda una
actuacion administrativa inmediata, que no es compatible con el procedimiento ordinario de contratacion
de una obra, en el que previamente debe redactarse un proyecto de construccion que defina de forma

precisa la solucion a ejecutar.

En una obra de emergencia es muy dificil cuantificar, en una primera instancia, la magnitud de la
masa deslizada, y por ende de las unidades necesarias, por la urgencia de los tratamientos a realizar para
poner la infraestructura de nuevo en servicio. Ello conduce a la necesidad de ir adaptando en tiempo real
la solucidn inicialmente prevista, tanto en cuantias como en diversidad de medios de ejecucion, a los

condicionantes e incidencias que se van sucediendo durante la ejecucion de los trabajos.

En el caso que nos ocupa, a pesar de las multiples dificultades que fueron surgiendo, se consiguid
mantener en servicio la autopista durante la ejecucion de las obras, salvo los dias en los que adoptaron

medidas urgentes de proteccion para poder abrir la autopista al trafico en condiciones de seguridad.
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CONGELACION DEL TERRENO PARA EJECUCION DE TUNELES
BAJO “CUT-AND-COVER” EXISTENTE EN EL METRO DE VARSOVIA

EDUARDO MANZANO ARROYO
ITOP. Master en Mecanica del Suelo
Director de Desarrollo Técnico
Grupo Terratest

1- Introduccion

La técnica de congelacion del terreno, como su propio nombre indica, consiste en hacer bajar la
temperatura del suelo de forma artificial hasta que el agua presente en sus poros se convierte en hielo y
mantener esta situacion durante las actividades para las que se precisa, generalmente contenciones o
excavaciones subterraneas, hasta que un sostenimiento definitivo pasa a asumir la responsabilidad
estructural y de impermeabilizacion temporalmente asumida por la masa de terreno congelado.

Se puede aplicar en practicamente cualesquiera condiciones del suelo, independientemente de su
permeabilidad y el tamafio de sus particulas, para aumentar su resistencia, rigidez e impermeabilidad. No
obstante, son los suelos con un grado de saturacion elevado, o directamente bajo el nivel freatico, los mas
susceptibles de ser tratados con esta técnica; para los no saturados puede ser precisa una aportacion de
agua inicial, asi como durante el proceso de congelacion, pero en ausencia de presion freatica la
impermeabilizacion temporal no es necesaria y suelen resultar mas competitivas otras técnicas de mejora.

Cuando se utiliza la congelacion del terreno como refuerzo temporal de la estructura del suelo y como
método de impermeabilizacion, se aprovechan las caracteristicas fisicas del medio y de su agua
intersticial, sin apenas cambiarlas y sin aportacion de agentes quimicos ni otros componentes ajenos al
propio suelo, para mejorar transitoriamente las propiedades del conjunto, convirtiendo esta técnica en una
buena alternativa de mejora de suelos en obras geotécnicas complejas, incluso mas competitiva que las
inyecciones en suelos finos y muy finos.

Soélo la existencia de fuentes de calor importantes o que el agua esté en movimiento (principal fuente de
calor) con corrientes de mas de 1.5-2.0 metros/dia suponen un impedimento o merma importante en el
rendimiento de esta técnica. Por otro lado, si el volumen de terreno a tratar es importante en sus tres
dimensiones, el incremento de volumen que sufre el agua al helarse (hinchamiento) y su decremento al
descongelar (posibles asientos), asi como la ligera pérdida de capacidad post-congelacion (més acusada
en suelos blandos), son aspectos a tener en consideracion como condicionantes de la aplicabilidad de esta
técnica, aunque en general no son limitativos ya que s6lo son significativos para grandes volimenes y lo
habitual es generar estructuras tipo muro, de poco espesor.

En general, la congelacion se consigue mediante un sistema de conducciones que en el terreno consta de
tuberias dobles (una exterior de perforacion y retorno, y otra interior de alimentacion, para circulacion
directa), colocadas en las zonas a congelar mediante perforacion (con técnicas de sondaje o
micropilotaje), por las que se hace pasar un fluido refrigerante que intercambia calor con el terreno y el
agua. Una vez se inicia la congelacion alrededor de las conducciones, el espesor de la capa congelada va



aumentando hasta que toma contacto con el cilindro de hielo que del mismo modo se va formando en las
conducciones adyacentes, y asi se va conformando una pared de suelo congelado si las tuberias estan
dispuestas formando un plano (pantalla, sostenimiento provisional de un tinel), o un volumen tratado si el
conjunto de tuberias sigue una disposicion tridimensional (tapon de fondo). Sobre esta base, los diferentes
métodos de congelacion se diferencian en el tipo de refrigerante, en si se precisa unidad de refrigeracion
externa para mantener frio el refrigerante, y en la configuracion del sistema de tuberias que se requiere en
cada caso.

En este proyecto se emplearon los dos métodos de congelacion que se suelen aplicar: el sistema abierto,
con nitrégeno liquido, utilizado en la fase de congelacion inicial (fase activa), y el sistema cerrado, con
salmuera, para la fase de mantenimiento (fase pasiva), constituyendo el denominado sistema mixto. El
sistema cerrado también se utilizd la fase inicial de las zonas en la que no era precisa una congelaciéon
rapida.

2. Sistema abierto. Nitrogeno liquido

El sistema abierto (figura 1) consiste en inyectar por las tuberias un refrigerante liquido (gases licuados
como el nitrogeno, el mas habitual, u otros como didéxido de carbono o propano) que al hervir y subir de
temperatura enfria rapidamente su entorno al ir avanzando por las conducciones, y es liberado a la
atmosfera por el otro extremo del sistema de conduccion, de ahi su denominacion de circuito abierto.

Figura 1. Sistema abierto. Nitrogeno liquido

El nitrégeno liquido se obtiene mediante destilacion fraccionada del aire licuado (compuesto en su
mayoria por nitrégeno) y se transporta en tanques especiales donde se mantiene a una temperatura de
-196° C (punto de ebullicion del nitrogeno a presion atmosférica) y a una presion de unos 2-3 bares. Ya
en obra, el nitrogeno liquido se almacena en tanques de doble chapa con aislamiento por vacio en los que
mantiene sus propiedades fisicas hasta el momento de su utilizacion (figura 2).



Figura 2. Tanques de nitrogeno liquido y salida de nitrégeno gas a la atmosfera

La elevada eficiencia criogénica del nitrogeno liquido permite la rapida formacion de una estructura de
terreno congelado en soélo 5-10 dias, dependiendo de las condiciones del suelo y de la separacion entre
tuberias, asi como de la posible corriente del agua freatica. La capacidad criogénica del nitrogeno liquido
es de 39 Kcal/l, por su calor latente de evaporacion (a -196° C), y de 27 Kcal/l por su calor especifico al
subir desde esa temperatura hasta unos -60° C a los que el gas se libera a la atmoésfera.

Aunque este sistema requiere poca aportacion de energia para la circulacion del refrigerante, ya que el
fluido se ve impulsado por la presion con la que esta almacenado, y no se necesita unidad de refrigeracion
exterior, el consumo del mismo es elevado y también lo es su precio, haciendo que este sistema sélo sea
competitivo cuando se requiere gran velocidad en la congelacion inicial o existe corriente de agua que
exige una elevada capacidad criogénica, pudiendo ser sustituido por otro sistema en la fase de
mantenimiento, o para pequefios proyectos de corta duracion.

3. Sistema cerrado. Salmuera de CaCl,

En el sistema cerrado el refrigerante no se libera, sino que circula por las tuberias enfriando el terreno y
elevando su temperatura, y es recuperado y vuelto a enfriar en un equipo frigorifico exterior (figura 3).
Esta unidad de refrigeracion primaria suele ser una planta frigorifica de amoniaco, que se condensa y
enfria mediante compresion y, para elevar su temperatura y evaporarse, en un intercambiador de calor
absorbe la energia del circuito de refrigeracion secundaria, el que se instala en el terreno (figura 4).



Figura 3. Unidad de refrigeracion primaria

Figura 4. Sistema cerrado. Salmuera de CaCl, y refrigeracion con amoniaco



El fluido refrigerante secundario que circula por este circuito suele ser una disolucion concentrada de
cloruro calcico en agua (salmuera); controlando la concentracion salina de la solucidén se regula su
temperatura de fusion, que puede bajarse hasta unos -50° C con concentraciones del orden del 30%. Su
calor especifico es superior a 0.6 Kcal/l °C y es un producto econémico y mucho menos corrosivo que la
sal comun, lo que redunda en su amplio uso como refrigerante. Aunque este sistema requiere mas energia
eléctrica, tanto para el funcionamiento de la planta de refrigeracion primaria como para el bombeo de la
salmuera, el consumo de fungibles es minimo y el coste del conjunto mucho menor al del sistema abierto.

A diferencia del nitrogeno, que se inyecta a muy baja temperatura (-196° C) y se libera a una temperatura
todavia baja (-60 a -70° C) y en ese salto térmico absorbe mucha energia del terreno, de ahi su rapidez, la
salmuera entra en el sistema a una temperatura de unos -35° C, siendo mas lenta la formacioén de
columnas de terreno congelado, y sale de ¢l a una temperatura que se controla con el caudal y que va
bajando durante la fase de inicial para situarse en torno a -32° C durante la fase de mantenimiento.

Un requisito de vital importancia para el éxito del sistema cerrado con salmuera es la absoluta
estanqueidad del circuito, puesto que en caso de fugas al terreno aumentaria su salinidad y se reduciria la
temperatura de fusion del agua intersticial, lo que daria como resultado una ralentizacion de la
congelacion y una merma de la resistencia, pudiendo verse comprometida la solucion. Por ello, antes de
comenzar con el proceso, siempre ha de realizarse una prueba de estanqueidad con agua a presion
controlada que permita verificar la ausencia de pérdidas.

4. Diferencias en el resultado

Las diferencias en la configuracion del sistema y principalmente las diferentes temperaturas a las que
operan los fluidos refrigerantes encargados de la congelacion del terreno (nitrogeno o salmuera) se
traducen en una mayor o menor velocidad de formacion de columnas de suelo tratado, asi como en una
mayor o menor afeccion de las corrientes de agua presentes en el medio. Asi, en la figura 5, aparecen
correlacionadas las separaciones entre ejes de las tuberias de refrigeracion mas habituales con el tiempo
medio necesario para formar una estructura de suelo congelado geométricamente determinada por la
disposicion espacial de las mismas.
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Figura 5. Separacion entre tuberias vs tiempo de congelacion



Puede apreciarse que el tiempo para conseguir un mismo resultado con sistema cerrado y salmuera al
menos duplica el necesario con sistema abierto y nitrogeno liquido, y la tendencia se acentia conforme se
aumenta la separacion entre tuberias. Esta figura también pone de manifiesto que los tiempos de
congelacion en suelos arcillosos son superiores a los requeridos en suelos granulares. Esto se debe, por un
lado, a la menor conductividad térmica de las arcillas, y por otro a la vinculacion molecular que se
produce entre sus minerales y el agua, efecto similar al producido por las sales en disolucion; en los
suelos granulares, el agua presente en los poros se congela con rapidez una vez su temperatura baja de los
cero grados; en arcillas ocurre lo mismo con el agua libre, pero el agua adsorbida requiere temperaturas
menores y ha de bajarse de -20° C para obtener una congelacion completa.

En cuanto al efecto de la corriente de agua, se observa en la figura 6 que el sistema cerrado con salmuera,
por su mayor temperatura, precisa de unas condiciones bastante estaticas del agua intersticial, y para
corrientes con una velocidad superior a 2 m/dia la separacion entre tuberias seria tan pequefia que haria la
solucion de congelacion inviable o exageradamente costosa. Con nitrogeno liquido la velocidad critica
por encima de la que no seria posible la congelacion es muy superior, y con separaciones pequefas,
aunque a un coste elevado, podria utilizarse la congelacion como medida de urgencia para frenar
filtraciones en excavaciones subterraneas que permita implementar medidas de impermeabilizacion
definitiva.
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Figura 6. Separacion entre tuberias vs velocidad critica limitante para la congelacion

Otra diferencia en el resultado es la resistencia a compresion simple del suelo tratado, que del mismo
modo que en el hielo puro, crece conforme la temperatura baja, por lo que con el sistema abierto pueden
conseguirse resistencias del terreno tratado superiores, aunque a un coste muy elevado, y hay que tener en
cuenta que esa resistencia también es dependiente del tiempo, bajando en pocas horas hasta del orden de
la tercera parte, y la deformabilidad es de tipo visco-plastico, con una acusada fluencia bajo carga
(especialmente cerca de la temperatura de fusion y bajo tensiones elevadas), por lo que el uso del sistema
abierto durante la fase de mantenimiento no es habitual salvo en pequefas actuaciones y de corta
duracion.



5. Descripcion general del proyecto

La linea 2 del Metro de Varsovia, con una longitud total prevista de unos 32 Km, es uno de los proyectos
de infraestructura mas significativos actualmente en ejecucion en Polonia. Esta nueva linea, que esta
siendo construida por la Autoridad Municipal del Transporte de Varsovia (Zarzad Transportu Miejskiego,
ZTM), atraviesa la ciudad desde las afueras de este a oeste, y corta la linea 1 en la céntrica estacion de
Swietokrzyska (figura 7).

La linea estd dividida en varios tramos constructivos, y su ejecucion se inicié en a finales de 2009
comenzando por el tramo central, de unos 6.5 Km y totalmente subterraneo, que pasa por las estaciones
Rondo Daszynskiego, Rondo ONZ, Swigtokrzyska, Nowy Swiat-Uniwersytet, Centrum Nauki Kopernik,
Stadion Narodowy, y Dworzec Wilenski (siete en total, de oeste a este). El contrato para el disefio y la
construccion de este tramo fue adjudicado al consorcio AGP Metro Polska, liderado por la constructora
italiana Astaldi, y participado también por Giilermak (Turquia) y PBDiM (Polonia), por una suma
aproximada de 960 millones de euros, cofinanciados en buena parte con fondos europeos (figura 7).

Figura 7. Plano del metro de Varsovia. Tramo central de linea 2. Estacion del proyecto

Con sus dos tlneles gemelos de 5.4 metros de diametro interior, el tramo pasa por debajo de varias
estructuras sensibles, pero el hito mas significativo se produce en la estacion Centrum Nauki Kopernik
(denominada Powisle C13 durante su construccion), junto a la orilla oeste del rio Vistula. Dan forma a
esta estacion el pozo de extraccion este, al que llegaban las dos tuneladoras que perforaban bajo el rio
desde su margen oriental, el pozo de extraccion oeste, al que llegaban las tuneladoras procedentes del
centro de Varsovia, y tres tineles en mina de 18 metros de longitud que conectan los pozos siguiendo la
alineacion de la traza, dos laterales de 9.5 metros de diametro para el transito de los trenes y parte del
andén, y uno central para el resto del andén tnico entre los dos sentidos de circulacion.

La singularidad de esta estacion, que condicionaba su disefio y el procedimiento constructivo para su
gjecucion, era la posicion del tinel Wistostrada, construido mediante el sistema “cut-and-cover” en los
aflos setenta como parte de la carretera que cruza Varsovia de norte a sur siguiendo la orilla occidental del



rio. Este falso tinel queda ubicado entre los dos pozos y bajo él debian pasar los tineles mineros de la
estacion con una cobertera de apenas 8 metros entre la clave y la rasante de la calzada, interceptando con
su trayectoria la pantalla central del falso tiinel y pasando poco por debajo de sus pantallas hastiales,
menos profundas (figura 8).

Figura 8. Renderizado del disefo de la estacion y seccion longitudinal de proyecto

Estos tres tineles a ejecutar en mina (por su corta longitud y por ser adyacentes no podian ejecutarse de
otra forma) se convirtieron en la actuacion mas critica de todo el tramo por el fracaso de repetidos
intentos de tratamiento (inyecciones, jet-grouting y paraguas de micropilotes) para conferir al terreno
suficiente capacidad e impermeabilidad, siendo el siniestro mas significativo el ocurrido a mediados de
agosto de 2012 cuando, pocos metros después del comienzo de la excavacion del tunel norte, miles de
metros cubicos de agua y arena se abrieron paso hacia el interior del pozo oeste, finalmente inundado,
obligando al corte del tinel Wistostrada durante varios meses para el relleno de una gran cavidad que se
formoé bajo su solera (figura 9). El elevado nivel freatico, la presencia de rellenos artificiales muy
variables, y de otros elementos antropicos como plasticos, hormigén, tuberias de acero y restos de
lechadas de inyeccion afiadian complejidad a esta actuacion.

Figura 9. Antes, después y tras pocas semanas del incidente de 2012 (tvnwarszawa.tvn24.pl)



6. Caracteristicas geotécnicas de la obra

La investigacion geotécnica para caracterizar los terrenos comprendia fundamentalmente ensayos SPT,
CPT y el registro de parametros de perforacion, complementados con ensayos de laboratorio y el
conocimiento previo de los terrenos con el que se suele contar en las grandes ciudades. Las prospecciones
confirmaron una compleja estratigrafia de distintas deposiciones sedimentarias asociadas al rio
empeorada por los materiales de relleno del colapso antes descrito, asi como los de la realizacion de los
tratamientos del terreno previos y posteriores al mismo.

En la parte superior del perfil estratigrafico, bajo los rellenos superficiales, aparecia una capa de arenas
medias a gruesas con un espesor medio de unos 5 metros, que se volvian mas finas y limosas hasta unos
10 metros de profundidad bajo la rasante del tinel Wistostrada, encontrandose una capa limosa con
contenido variable de arena hasta los 13 metros de media. Por debajo, en transicion al sustrato de arcillas
firmes que aparecia a unos 18 metros en el que quedaban apoyados los tineles, una capa de arcillas
limosas plasticas de consistencia media. El nivel freatico, asociado al Vistula, quedaba aproximadamente
2 metros bajo la rasante, dejando los tineles a construir bajo una columna de agua de entre 10 y 20 metros
(figura 10).

El disefio de los nuevos tineles ubicaba la boveda y la parte superior de los hastiales en las capas arenosas
y arenolimosas, mientras que su tercio inferior y la contrabéveda quedaban en la arcilla.

Figura 10. Seccidn geotécnica (seccion del falso tunel Wistostrada girada con fines ilustrativos)
7. Descripcion general de la solucion

Para asegurar la excavacion de los tuneles, por la falta de confianza en las técnicas de inyeccion y
paraguas habituales en su construccion, en especial después de los graves problemas derivados del
colapso ocurrido en 2012, la ingenieria del proyecto decidio finalmente recurrir a la congelacion del
terreno para crear una coraza impermeable y suficientemente resistente en las capas de arenas finas
limosas y limos que apoyaban en el sustrato arcilloso, penetrando al menos 2 metros en las arcillas, ya
que su reducida permeabilidad y competencia permitian resistir las tensiones originadas por la excavacion
sin necesidad de tratamiento (figuras 10, 11 y 12).

El disefio incluia, ademas de la coraza para la excavacion de los tineles, sendos muros de terreno
congelado a cada lado de la pantalla central del tinel Wistostrada para colaborar en su recalce temporal
durante la ejecucion de los trabajos, en especial tras la demolicion parcial de esta pantalla para permitir el
paso de los nuevos tlneles a su través.



Figura 11. Planta

Figura 12. Perfil longitudinal

El contrato para la instalaciéon y mantenimiento del sistema de congelacion del terreno, por unos 6.9
millones de euros, fue adjudicado a la empresa RODIO GmbH, del Grupo Terratest, y la ejecucion de los
trabajos tuvo lugar entre los meses de octubre de 2013 y junio de 2014.

8. Ejecucion de los trabajos

Ya desde la ingenieria de disefio se planted la utilizacion del sistema abierto con nitrogeno liquido para

congelar el suelo alrededor de los tineles (figura 13), que iban a ser excavados simultaneamente desde los
cuatro frentes de los tuneles laterales partiendo desde los pozos para llegar a la pantalla central del falso
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tunel donde, tras su demolicion, se producia el calado. Gracias a la rapidez con la que actia este sistema,
especialmente en los suelos granulares como los presentes sobre los tuneles, el espesor requerido para la
coraza, necesaria para poder comenzar con la excavacidn, se consiguid en un plazo excepcionalmente
corto de aproximadamente 10 dias.

Figura 13. Circuito de nitrégeno liquido en el interior de la estacion

Una vez formada la costra de suelo congelado, se pasaba al sistema cerrado con salmuera de cloruro
calcico, mucho mas econdémico, para mantenerla durante la excavacion (sistema mixto). Para los muros
congelados que se ejecutaban desde el interior del tinel Wistostrada (figura 14), a cada lado del muro de
separacion de las dos calzadas, como se disponia de mas tiempo hasta que el avance de las excavaciones
llegase a su final, se opto por el sistema cerrado exclusivamente (ver figura 11).

Figura 14. Circuito de salmuera en el interior del tinel Wistostrada
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Por tanto, los trabajos se llevaron a cabo desde tres zonas separadas: una dentro del tinel Wistostrada,
desde donde se realizaron las perforaciones subverticales para la formacion de los muros congelados de
recalce (figura 15), y otras dos en los sendos pozos, desde los que las perforaciones, ejecutadas entre 9 y
18 metros bajo nivel freatico y sometidas a la presion del agua, luego mediante el empleo de “blow out
preventers”, eran horizontales o subhorizontales (figura 16).

Figura 15. Detalle de disposicion de tuberias desde el tiinel Wistostrada

Desde la primera zona se instalaron 189 tuberias dobles constituyentes del circuito de refrigeracion y
otras 34 tuberias termométricas, para un total de 3880 metros de perforacion y tuberia instalados. Desde
los pozos, fueron 457 las perforaciones, 19 de ellas para tuberias termométricas, con una longitud de entre
5 y 19 metros, e inclinaciones desde la horizontal (la mayoria) hasta un angulo de 34°, para una
perforacion total de 7370 metros.

La disposicion tridimensional de las perforaciones desde los pozos debid adaptarse a los severos
condicionantes de espacio debidos a la presencia de la losa intermedia de la estacion (mezzanina) a una
cota préxima a la clave de los tuneles, lo que obligd a disponer las perforaciones a ambos lados de la losa
y jugar con las inclinaciones para garantizar la continuidad de la coraza de terreno congelado (figura 16).
En pos de esta continuidad, la tolerancia en la desviacion de las perforaciones era muy estricta y su
control un requisito, por lo que se realizaron mediciones inclinométricas en el 100% de las perforaciones
con el sistema Maxibor (figura 17).
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Figura 16. Disposicion tridimensional de las perforaciones

Ademas, la heterogeneidad del terreno y la presencia de obstaculos como acero, bolos, madera, etc.,
obligaron a la instalacion de algunas tuberias adicionales para evitar la posibilidad de que quedaran
ventanas de terreno sin congelar. En total, estas tuberias adicionales supusieron menos de un 10% del
total de la medicion prevista en el disefio.

Después de la instalacion de todas las tuberias de refrigeracion y termométricas, de la verificacion de la
geometria de las perforaciones mediante Maxibor (figura 17), y de la comprobacion con agua a presion de
la estanqueidad de todas las conducciones y tuberias, la fase de congelacion dio comienzo en diciembre
de 2013.

Figura 17. Desviaciones de las tuberias alrededor de los tuneles
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Como ya se ha indicado, para agilizar el comienzo de los trabajos de excavacion de los tuneles, esta fase
se ejecutd usando nitrogeno liquido, para ser sustituido en la fase de mantenimiento por un circuito de
salmuera que empleaba las mismas tuberias. La temperatura del suelo se llegd a bajar en la fase inicial
hasta un rango de entre -40° C y -60° C, registrados en termémetros situados a 60 y 30 centimetros de la
tuberia de refrigeracion mas proxima. A partir de los datos de temperatura medidos en todos los sensores
y de su correlacion con la distancia a las tuberias se pudo estimar un espesor de la pared congelada de
unos 1.80-2.00 metros.

El control de temperaturas en el suelo se llevaba a cabo mediante series de termopares introducidas en las
tuberias termométricas, que estaban ubicadas en diferentes secciones y a distintas separaciones del eje de
las tuberias de congelacion para poder verificar con la maxima precision posible el gradiente térmico en
la masa de suelo. La temperatura del terreno, asi como la de la salmuera a la entrada y a la salida de la
unidad de refrigeracion externa, y la del nitrogeno gaseoso a su salida se registraban de forma automatica
cada hora, y toda esa informacion se transmitia a una unidad central donde quedaba almacenada en una
base de datos que podria visualizarse de forma grafica y numérica en tiempo real a través de un sitio web
con acceso al personal autorizado (figuras 18 y 19).

Figura 18. Ejemplos de visualizacion de temperaturas en muro central (bajo cero, en verde)

Figura 19. Ejemplos de visualizacion de temperaturas alrededor del tinel (bajo cero, en verde)
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En febrero de 2014, después de la demolicion de las pantallas de los pozos para permitir el comienzo de
la excavacion de los tineles, se procedid a la operacion de cambio del sistema abierto por el cerrado y al
llenado del circuito con salmuera. La excavacion de los tineles se realizO mediante métodos
convencionales (martillo hidraulico y rozadoras), calandose el tinel norte en marzo de ese afio y el tinel
sur pocos dias después, ya en el mes de abril (figura 20). Durante toda la excavacion las temperaturas
registradas en el terreno se revisaban diariamente y se constataba que las zonas congeladas se mantenian
estables sin variaciones significativas de las temperaturas medias del suelo.

Figura 20. Muro pantalla central del tinel Wisltostrada antes y durante el calado
9. Resumen y conclusiones

Después de varios intentos infructuosos de tratamiento del terreno con técnicas mas habituales en la
construccion de tineles, la ejecucion de esta estacion utilizando congelacion del suelo en un espesor
suficiente para que trabaje como sostenimiento provisional de la excavacion resulté ser el unico método
efectivo.

La utilizacién combinada del sistema de congelacion abierto con nitrogeno liquido y del sistema cerrado
con salmuera de cloruro calcico permite la rapida generacion de una estructura de suelo congelado y su
posterior mantenimiento a un menor coste.

El volumen total de suelo congelado fue de 2500 m? desde el interior del tinel Wistostrada y de 2800 m?
desde los pozos, 5300 m? en total.

Desde el punto de vista econdmico, la congelacion puede ser competitiva frente técnicas de refuerzo
estructural e impermeabilizacion mediante inyecciones en suelos finos y muy finos. En casos de
geometria y/o geotécnica muy compleja o de interferencias con otras estructuras puede llegar a ser la
unica solucion con garantias de éxito.

Desde el punto de vista medioambiental, la congelacion del terreno es una técnica viable ya que no
emplea agentes contaminantes ni aporta a los suelos materiales ajenos, sino que aprovecha su propia
estructura y el agua que contienen.

Los tres taneles (el central no tuvo complicaciones adicionales ya que venia delimitado por los otros dos y
una pequefia boveda también construida al amparo de la coraza congelada) pudieron ser excavados en el
plazo previsto al comienzo de los trabajos sin apenas afeccion al trafico en el interior del tinel
Wistostrada, ya que so6lo quedd ocupado uno de los tres carriles disponibles en cada sentido.
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Por sus dimensiones, grado de dificultad (geometria y presencia de un falso tinel en servicio sobre los
tineles a excavar), y combinacion de sistemas, esta actuacion es un buen ejemplo del campo de
aplicacion de esta técnica en general, y como caso de intervencidon en patologias y obras geotécnicas
complejas, en particular, y fue el primer proyecto de congelacion a gran escala ejecutado en Polonia.
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1. Introduccion. Resumen.

El mercedo del Val se encuentra enclavado en el centro histérico de Valladolid, Espafia; concretamente
en la manzana comprendida entre la Plaza del Val, la calle Sandoval, la calle San Benito y la calle
Francisco Zarandona. Esta situado en la margen izquierda del rio Pisuerga, a unos 350 m del cauce, a una
cota de 689 m.s.n.m., siendo la diferencia de altitud respecto al cauce del rio Pisuerga de unos 9 m.
También se sittia a unos 1350 m del actual cauce del rio Esgueva que discurre al Este-noreste de la futura
construccion, aunque la cota de este sea irrelevante, ya que a esta altura el cauce se encuentra canalizado
artificialmente. La Figura 1 muestra una fotografia aérea de la ciudad donde se ha marcado la situacion de
la zona de estudio con un circulo amarillo.

Figura 1. Esquema de situacion de la zona de estudio



El mercedo del Val Fue construido entre los afios 1878 y 1892, inspirado en Les Halles de Paris,
totalmente en hierro, con una planta de 112 metros de longitud totalmente rectangular de esquinas
achaflanadas. Se alza en la plaza del Val, junto a la iglesia de San Benito el Real. Se trata del mercado
mas antiguo que se conserva en la ciudad, tras el derribo de los de El Campillo y Portugalete. Los planos
corrieron a cargo del arquitecto Joaquin Ruiz Sierra.

Figura 2. Fotografia del estado original del Mercado del Val .

Fue retocado en 1900, cuando se desmontd su gran cupula central, quedando una cubierta a dos aguas de
altura uniforme con un lucernario corrido a ambos lados. El mercado no volveria a sufrir ningiin cambio
en su aspecto hasta 1981, cuando fue restaurado por completo, adquiriendo su aspecto final hasta que se
realiz6 el proyecto de su rehabilitacion.

Los datos aportados revelan la gran importancia historica de esta estructura que esta declarada Patrimonio
Cultural de Valladolid. Desde el afio 2013 se viene planteando un proyecto de ampliacion y rehabilitacion
de este mercado de abastos. Finalmente, el proyecto definitivo se complet6é en 2014, el cual inicialmente
contemplé la realizacion de 1 o 2 sétanos, decantandose finalmente por un unico sétano debido a la
existencia de nivel freatico a unos 5 metros de profundidad que condicionaba técnicamente la solucion y
encarecia mucho el proyecto.

Durante el verano de 2013 se construyo en la cercana plaza del Poniente un mercado provisional para
trasladar la actividad del mercado durante las obras de la nueva rehabilitacion. Las obras en el
emplazamiento historico del Val comenzaron el 1 de diciembre de 2014 y se finalizaron en el mes de
junio de 2016.

El 30 de noviembre de 2016 el Mercado del Val reabrié sus puertas al publico.
En este trabajo se presentara una descripcion de las obras de ampliacion y rehabilitacion del mercado del

Val en las que Keller Cimentaciones participé en la modificacion de los trabajos de contencion y
cimentacion previstos en el proyecto original y finalmente en la ejecucion de dichos trabajos.



2. Descripcion del proyecto

El Proyecto que nos ocupa del Mercado del Val en Valladolid comprende su rehabilitacion, reforma
y a la creacion de un s6tano y una entreplanta a media altura dentro del espacio interior del edificio.
La estructura original de hierro de la nave apoya sobre muros de mamposteria que sirven de
cimentaciéon de esta. Se previd que la excavacion del soétano se realizase manteniendo los
cerramientos existentes los cuales apoyan sobre el citado muro de mamposteria que se apoya a 2,50
m de profundidad con respecto a la cota de calle. Para el acceso de vehiculos a la planta sotano se
creara una rampla en uno de los laterales largos del edificio.

Figura 3: Estado antes de la remodelacién del Mercado del Val.

Los trabajos se realizaron en una galibo libre de hasta 7,00 m, y una separacion entre los ejes de los
micropilotes que forman la cortina con el muro de apoyo del cerramiento del mercado de unos 25 cm.

Figura 4: Foto equipos trabajando en la ejecuciéon de los elementos de contencién.



En las calles circundantes al Mercado Val existen varios servicios subterraneos los cuales hubo que tener
en cuenta a la hora de disefiar y ejecutar la contencion de las tierras. A lo largo de la calle Sandoval existe
una boveda subterranea correspondiente a la cubricion del rio Esgueva, apoyada sobre muros de
mamposteria, los cuales se encuentran cimentados a 5,00 m de profundidad respecto al nivel de la calle,
tal y como se puede ver en las Figuras 7.

Por otro lado, en la calle Francisco Zarandona existe un colector enterrado a una profundidad de entre
3,55 y 4,00 m (cota inferior del colector).

Figura 5: Fotomontaje de las fichas del catalogo arqueoldgico integrado en el vigente PGOU de Valladolid
sobre la zona ocupada por el Mercado del Val. En morado se plasma el trazado de la primera cerca de la
ciudad, en azul el curso del ramal norte del rio Esgueva y en rojo las fichas individualizadas de yacimientos
urbanos.

Para poder alcanzar la cota de la maxima excavacion situada en a 4,90 m de profundidad con
respecto a la cota actual de las calles colindantes (ver la Figura 7 y 8) se previo la ejecucion de una
pantalla o cortina de micropilotes con un nivel de arriostramiento formados por perfiles metalico.

Figura 6: Detalle de la cortina de micropilotes definida en el proyecto original. (Llanos-Urdiain Arquitectos
SLP, enero de 2014).

Aparte de la pantalla de micropilotes prevista para la contencion de las tierras, el Proyecto contemplaba la
cimentacion de 33 pilares y 4 fosos de ascensores mediante micropilotes y encepados arriostrados



mediante losa de cimentacion de canto de 35 cm. Segun los planos del proyecto cota superior de los
encepados y de la losa de cimentacion estara situada en la cota -4,40 m respecto al nivel de la calle (£0,00
m).

LANTA SOTANO — NA—A— LOSA —4 AvPrsTEs

Escals

Figura 7: Distribucion de pilares interiores a cimentar mediante micropilotes — extracto del plano e02
(Llanos-Urdiain Arquitectos SLP, enero de 2014).

3. Perfil del terreno.

Marco geoldgico

En la Figura 8 se muestra un esquema geologico de la zona de estudio, obtenido a partir de la cartografia
geologica del MAGNA realizada por el IGME, en concreto la hoja n® 372 de Valladolid.

Figura 8. Esquema geolégico de la zona (Tomado del MAGNA IGME, Hoja 372)



Dada la gran superficie urbana alrededor de la zona de estudio, los afloramientos son practicamente
inexistentes por lo que los conocimientos geoldgicos del entorno mas inmediato se extraen de la consulta
de documentacion, de archivos historicos y de los sondeos realizados. Asi, sabemos que los materiales del
entorno lo constituyen depositos fluviales de distinta indole, dominando los niveles de terrazas
cuaternarias asociadas al rio Pisuerga, algunos interfluvios Duero-Pisuerga y, en menor proporcion,
aluviales y fondos de valle, también cuaternarios.

En la parcela donde se ubica la edificacion del Mercado del Val en sus limites mas inmediatos
encontramos, en superficie una solera artificial propia de zonas urbanas, con espesor de 0,20 -0,40 m fue
retirada al inicio de los trabajos, seguida de un relleno antrépico de espesor de entre 7-9 m (excepto en el
S-2, que el espesor es menor, probablemente, segun se explica en estudio geotécnico por hacer perforado
parte del hastial de la boveda del antiguo cauce del Esgueva que circula a lo largo de la C/Sandoval).
Generalmente, estos rellenos, son de colores pardos y marrones con transito mal definido a las capas
inferiores, fundamentalmente constituidos por arcillas arenosas y en ocasiones arenas arcillosas, con
restos de ladrillos, plasticos, etc.. El relleno antrdpico, presenta cierto grado de permeabilidad, facilitando
la infiltracion del agua caida sobre estos depdsitos.

Las permeabilidades de todos estos materiales son cualitativamente altas, aunque pueden variar desde
medias hasta muy altas, principalmente en funcién de la cantidad de finos que contengan. El conjunto de
depositos cuaternarios (cuando aparecen) descansan sobre el suave paleorelieve que forman los materiales
terciarios, fundamentalmente formados en este punto por fangos arcosicos y arcosas rojizas y gris
verdosas, con algun nivel de gravas y arenas cuarciticas que constituyen la “Unidad Pedraja de Portillo”,
pertenecientes al Mioceno inferior (T ¢12-11%""") v en cambio lateral de facies, margas, arcillas grises
y blanquecinas (Tmc12-11 ®25*") que constituyen la “facies Duefias”.

Los depositos terciarios presentan una gran heterogeneidad de materiales, lo que provoca la existencia de
diferentes comportamientos hidrogeolédgicos, y, por lo tanto, de distintos grados de permeabilidad.
Localmente, estos depositos pueden actuar como limite impermeable del acuifero cuaternario, aunque a
nivel regional constituyen el principal acuifero de la zona.

Perfil geotécnico

El terreno sobre el que apoya el Mercado del Val fue reconocido por la empresa Eptisa en Junio de 2013,
con el fin de realizar dicho reconocimiento se ejecutaron 4 sondeos a rotacidén con extraccion continua de
testigos.

Figura9 Ubicacion del mercado del Val



En los cuatros sondeos realizado en los alrededores del mercado del Val se detectaron las siguientes
unidades geotécnicas:

Unidad Geotécnica 1: Rellenos antropicos; Es un material constituido constituidos por arcillas arenosas
y en ocasiones arenas arcillosas, con restos de ladrillos, plasticos de color marrén oscuro con abundante
restos antropicos diversos, se extiende desde la cota 0,00 m (cota de calle) hasta una profundidad entre
9,50 metros y 5,50 m.

Unidad Geotécnica 2: Gravas; Formado por gravas siliceas de forma redondeadas presentando un
tamafio medio de 1-2 cm, inmersa en una matriz arenosa de color marrén. Este nivel solo aparece en el
sondeo 4 a partir de una profundidad de 7,80 m y espesor de 0,50 m.

Unidad Geotécnica 3: Arenas arcillosas y arcillas arenosas; Se extiende hasta el final de los sondeos
realizados y estd formada por arenas arcillosas de color marrén rojizo/naranja con tonalidad gris verdosa,
con subnivel con menor contenido de finos.

Se detectd la presencia del nivel freatico a una profundidad entre 5,00 y 8,00 m de profundidad con
respecto a la cota de calle.

Figura 10. Perfil del terreno Calle Sandoval

Figura 11. Perfil del terreno Calle Francisco Zarandona

Segun los perfiles del terreno presentados en las figuras 5 y 6 se consideraron los siguientes parametros
geotécnicos:



Tabla 1. Seccion calle Sandoval

: o Y ¢ C
Cotas/Profundidad | Descripcion )
(kN/m) | (©) | (KN/m’)
+0,00 m. a-9,40 m. |Rellenos 18,0 28 | 2,0-5,0
>-9,40 m. Arenas arcillosas y arcillas arenosas 21,0 27 20,0
Tabla 2. Seccion calle Zarandona
: L Y ¢ C
Cotas/Profundidad | Descripcion 5
kN/m*) | () |(KN/m")
+0,00 m. a - 8,40 m. |Rellenos 18,0 28 | 2,0-5,0
-8,40ma-9,40 m Gravas siliceas 20 35 | 2,0-5,0
>-9,40 m. Arenas arcillosas y arcillas arenosas 21,0 27 20,0

3. Alternativa de solucién propuesta.

El resultado del analisis realizado por los Servicios Técnicos de KELLER CIMENTACIONES, S.L.U.,
indic6 que la solucion 6ptima desde punto de vista técnico-econdmico es la ejecucion de una cortina
provisional de micropilotes formado por micropilotes de diametro 220/180 mm, con armadura tubular de
dimensiones 139,7 x 9 mm y calidad N80, dicha Cortina fue arriostrada a una profundidad de 2,10 m
respecto a la cota de la calle mediantes anclajes pasivos de diametro de 150 mm y formados por barra tipo
Gewi de 50 mm de didmetro. La inclinacién de estos anclajes pasivos se definié en funcion de los
obstaculos/servicios enterrados en las calle aledafias al mercado como se puede ver en la figura 11.

CALLE FRANCISCO ZARANDONA

+0.00
(+690.05)

BT, ()
1.30

—4.40

CALLE SANDOVAL

—4.90

COTA DE MAXIMA
DE EXCAVACIGN

Figura 12: Secciones de las alternativas propuesta.



El dimensionamiento de los micropilotes que forman la cortina se realiz6 mediante el software de disefio
especial para muros de contencion GGU-Retain V4.28 de origen aleman, y se obtuvieron las reacciones
con la cual fueron dimensionado el arriostramiento de la cortina, la cual se realiz6 mediante anclajes
pasivos.

Figura 13. Envolvente de esfuerzos y movimientos en la cortina de micropilotes

La estabilidad del muro de mamposteria donde apoya la cubierta del mercado fue comprobada mediante
el programa informatico UNDERPIN de origen aleman, software especifico para el dimensionamiento de
muro de hormigoén en masa.

Figura 14. Esfuerzos y movimientos del muro de mamposteria donde apoya la cubierta del mercado

Ademas de los dos programa anteriores utilizado en el dimensionamiento de los elementos de contencion,
los empujes del terreno y deformaciones se evaluaron mediante el programa de elementos finitos
PLAXIS version 2016, donde se obtuvieron deformaciones maxima inferiores a 2 cm.



Figura 15. Analisis de deformaciones en la contenciéon mediante programa de elemento finitos

La solucion adoptada para la cimentacion de los 33 pilares de la estructura y 4 fosos de ascensores y
escaleras mecanicas fue mediante micropilotes vinculados a encepados. Se dispusieron entre 2 y 3
micropilotes por encepado bajo los pilares en funcion de las cargas actuantes y 4 bajo cada uno de los
fosos de ascensor.

La alternativa de solucion propuesta por Keller Cimentaciones, aparte de optimizar econémicamente la
solucion prevista en proyecto, permitié acortar los plazos de ejecucion de los elementos de contencion y
de excavacion originalmente previstos.

Durante la ejecucion de los micropilotes de la cortina se detectdé que la cubricion del Rio Esgueva se
encontraba justo debajo del mercado de los cimientos del Mercado

Figura 16: Planta del mercado donde se marca el trazado original de la cubricién del rio Esgueva.

10



Debido a esta aparicion de la cubricion del Rio Esgueva dentro de la parcela de actuacion, se modifico el
trazado de la cortina de micropilotes, retranqueando su posicion hacia el interior salvando el trazado de la
cubricion. El sistema de arriostramiento previsto en la alternativa, formado por anclajes pasivos, fue
sustituido por perfiles metalicos apoyado sobre los encepados donde se cimientan los pilares centrales de
la nave.

Figura 17: Planta del mercado con la nueva posicion de la cortina de micropilotes y arriostramiento mediante
puntales metilicos apoyados en los encepados de cimentacion de pilares centrales.

Con esa nueva solucion de arriostramiento y con el fin de absorber los empujes laterales a los que se
vieron sometidos los micropilotes de cimentacion de los pilares, se procedié a ejecutar encepados
formados por 4 micropilotes inclinados con el fin de que estos elementos sean capaces de absorber los
empujes de la contencion.

Figura 18: Seccion detalle de la cortina de micropilotes retranqueada y arriostramiento mediante puntales
metalicos apoyados en los encepados de cimentacion de pilares centrales.
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4. Ejecucion y control de los trabajos.

Los trabajos de perforacion e inyeccion de los micropilotes se realizaron de acuerdo a las especificaciones
y requerimientos del proyecto constructivo.

Distinguiendo las 2 funciones principales de los trabajos que Keller cimentaciones ejecutd en este
proyecto tenemos las siguientes mediciones:

- Contencién del recinto: Se ejecutaron 395 micropilotes verticales con longitud media de
10,30 m, y 105 micropilotes inclinados con longitud media de 15,00 m, actuando como
anclajes pasivos.

- Cimentacion de pilares v foso de ascensor: Se ejecutaron 95 micropilotes verticales con
longitud media de 15,00 m

Perforacién de micropilotes y anclajes

Debido a la existencia de un potente nivel de rellenos antropicos y gravas, los micropilotes y anclajes se
perforaron mediante el sistema de perforacion OD. El sistema de perforacion OD, consiste en perforar
con avance simultaneo de una tuberia exterior auxiliar y un varillaje conductor del elemento perforador
propiamente dicho en su interior, ambos en giro solidario o independiente, dependiendo de las
caracteristicas de la maquinaria utilizada. Por ello también es conocido como sistema “Duplex”. Los
mecanismos de percusion y rotacion funcionan como unidades independientes.

La finalidad de la tuberia exterior es la de contencion de las paredes de la actuacion, lo que evita el uso de
lodos viscosos de perforacion, bastando el uso de agua limpia o propia del suelo y/o aire como fluido de
circulacion para la extraccion del detritus. El espacio de corona anular resultante entre la perforacion y la
tuberia definitiva permiten la ejecucion de la posterior fase de inyeccion.
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Auscultacién de los trabajos

Para el control de los trabajos de micropilotaje y anclaje se presto especial atencion al seguimiento de
posibles movimientos o deformaciones sobre el muro de mamposteria existente, que sirve de cimentacion
a toda la estructura metalica que forma la nave del mercado. Para la auscultacion del muro se dispusieron
a lo largo de todo el perimetro dianas para control topografico de precision. Sobre estas se efectuaron
lecturas diarias sin detectar movimientos relevantes.

Para la ejecucion de los trabajos Keller Cimentaciones desplazd a la obra 2 equipos completos de
perforacion e inyeccion, con el objeto de ofrecer un plazo reducido para la realizacion del proyecto.

El periodo de ejecucion de las obra comprendio los meses de enero a mayo de 2015.

5. Conclusiones:

La experiencia de Keller Cimentaciones en este tipo de actuaciones complejas, trabajando en condiciones
especiales de seguridad, accesibilidad limitada y galibos reducidos, ofrece a sus clientes la capacidad y el
know-how del mayor contratista independiente geotécnico del mundo.
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1- Introduccion

En el presente documento se presenta un ejemplo de patologia estructural ocurrida en una losa de
edificacion de 4 sotanos sometida a esfuerzos de subpresion y la solucion que se llevd a cabo para su
recuperacion estructural.

Los trabajos de reparacion se llevaron a cabo en el afio 2011 actuando en el interior del cuarto sotano de
del edificio. Sin embargo, la construccion del mismo se realizo varios afios atras, apareciendo patologias,
incluso sin estar completamente terminado.

2- Caracteristicas estructurales del edificio

El edificio que nos ocupa estd compuesto por dos zonas bien diferenciadas desde el punto de vista
estructural:

Una zona que denominaremos zona 1, con edificios de viviendas en altura, compuesta de 4 sotanos,
planta baja, 8 planta y aticos. Y una segunda zona, de patio interior o parking, sin alturas sobre rasante,
con uso peatonal en superficie y cuatro plantas de sotano para aparcamiento de vehiculos.

Por lo tanto, ambas zonas comparten cuatro plantas de sdtano bajo rasante. La cimentacion interior de la
zona 1, corresponde a una losa de cimentacion de 1m de espesor ejecutada a la cota -13.20 desde nivel de
calles, mientras que la cimentacion de la zona 2, estd compuesta por una losa de cimentacion de 0.80m de
espesor a cota -13.00. (Ver Fig. 1. Conjunto estructural).

Las cargas perimetrales del edificio se transmiten a una pantalla continua de hormigén armado, apoyada
en los forjados de los cuatro sotanos, la cual, se utilizé en fases provisionales del Proyecto para alcanzar
los niveles de excavacion maxima previstas.

La estructura interior del edificio compuesta elementos de hormigén armado, estd organizada en poérticos
longitudinales sobre pilares.



Fig. 1. Conjunto estructural
3- Patologias encontradas

Las patologias encontradas son generales en el interior del edificio, en especial en la zona 2, en la parte
del edificio sin alturas sobre rasante. Se ha producido una fisuracion general del edificio muy elevada.

Situacion muy preocupante de la losa de cimentacion del sotano 4 en zona de aparcamiento. Fisuras
también generalizadas, incluso con fracturas, por donde se producen entradas resefiables de agua. El
estado de la losa puede definirse como critico.

Se producen entradas de agua del terreno al interior del edificio, por un lado, por la pantalla y por otro
lado por la losa de cimentacion. Segin informacion recibida, ya en fase de ejecucion del edificio se
detectd este problema, llevandose a cabo una campafia de inyecciones de cemento disminuyendo la
entrada de agua al recinto, aunque parece que no de manera definitiva.

Por entonces, también se realizd una canalizacion de aguas, mediante canaletas para las filtraciones a
través de las pantallas, al ultimo nivel canalizandose por gravedad hasta un pozo de bombeo. Otra via de
aportacion de agua al interior del edificio es a través de la fisuracion de la propia losa de cimentacion. Sin
embargo, para recoger la mayor aportacion de agua que se encuentra bajo la losa, se realizaron unos
drenes supuestamente perimetrales que canalizan el agua bajo presion a una tuberia de PVC perimetral,
que conducen el agua al mismo pozo de bombeo. Se disponen en obra en todo momento, tres bombas
para la evacuacion de las aguas.

Este bombeo es el que mantiene, no sin dificultades la estructura del edificio. Constatamos que pequefios
cambios de presion recogidos en los drenajes perimetrales, miden movimientos verticales de la estructura.

Se detecta, pues una estructura muy deformable, consecuencia probable, de la pérdida de hiperestaticidad.
Los tabiques generales en la zona del aparcamiento son incapaces de soportar las deformaciones de
pilares y vigas y se fisuran y deforman.

En la Fig. 2, Patologias en losa de cimentacion, se observa el estado de la losa antes del inicio de los
trabajos de recuperacion.



Fig. 2 y 3. Patologias en losa de cimentacion

4- Caracteristicas geotécnicas encontradas
El perfil de terreno definido por el Estudio Geotécnico, estd formado por dos niveles principales:

Un primer nivel de gravas redondeadas, en matriz arenosa, con predominio de parte gruesa, sueltas,
procedentes del aluvial cuaternario y a continuacioén un segundo nivel de arcillas margosas, de color gris,
con intercalaciones yesiferas. La transicidén entre uno y otro nivel se produce en un metro de arenas-limo
arcillosas grises, de baja consistencia.

Como resultado de la tomografia eléctrica realizada bajo la losa de cimentacion, se conoce que el primer
nivel de gravas tiene una disposicion muy irregular, tipica de depdsitos sedimentarios de origen fluvial.

En nuestro caso, se encuentran espesores maximos de 6m bajo la losa de cimentacion. En algunos puntos
bajo la losa es inexistente, encontrandose los materiales arcillosos.

Fig. 4. Corte tipo del terreno

El nivel freatico se encuentra aproximadamente 3.50m bajo nivel de calle.



5- Causas de la patologia

A la vista de toda la informacion disponible, se llega a la conclusion que el edificio de cuatro sétanos en
su zona 2 (zona aparcamientos) presenta una descompensacion entre las subpresiones existentes a nivel
de cimentacion y el peso propio del edificio, provocando una serie de importantes patologias a nivel de
losa de cimentacion y estructura.

Los manometros instalados en el sistema de bombeo actual registran presiones de entre 5,00 y 6,00
metros de columna de agua, que deben tomarse con mucha cautela a la vista de sus condiciones de
instalacion.

Por otro lado, considerando el nivel de agua en el exterior del recinto a la cota -3.50 y el nivel de
cimentacién de la losa a la cota -13.00, se obtiene una maxima presion hidrostatica del agua de 9,50 t/m’.

Se estima un peso propio del edificio + losa de 4 T/m?, por lo que, resulta una subpresion “no
compensada” a nivel de cimentacion del orden de 5.5 metros de columna de agua, no previstas en
Proyecto. Por tanto, el armado de la losa no es capaz de soportar las cargas a las que finalmente queda
solicitada, permaneciendo en un estado critico.

Nos encontramos un problema de “flotabilidad” de la estructura en zona de edificio sin alturas, que hace
imposible una estabilizacion de las deformaciones que sufren la losa de cimentacion y el conjunto del
edificio.

La precaria estabilidad de la estructura, se sustentaba en el bombeo continuo que se realizaba a través de
los recogidas perimetrales de agua bajo la losa, que conseguian aliviar la presion de agua. La continuidad
del bombeo durante afios habia provocado que el estrato de gravas bajo la losa, se encontrara con escasa
matriz de finos y un alto gradiente hidraulico, agravando si cabe el problema.

En la Fig. 5, se observa presion de agua bajo losa de cimentacion, durante la realizacion de la perforacion
de un sondeo.

Fig. 5 — Presion de agua al perforar la losa de cimentacion



6- Solucion de reparacion estructural

La solucion de reparacion debia conseguir no solamente una rehabilitacion del estado de la losa del cuarto
sotano, sino lo que es mas importante la estabilizacion a largo plazo del conjunto de la estructura,
impidiendo los movimientos del edificio.

Ademas, la solucion debia garantizar la utilizacion del sotano 4, para el fin que habia sido proyectado,
como nivel de aparcamiento.

La solucién de reparacion mediante anclaje de la losa cumplia con los requisitos requeridos, dando una
importante garantia de futuro. El anclaje de la losa se realiza mediante una malla de micropilotes a
traccion, combinado con la realizacion de una sobre losa de 32 cm por encima de la losa existente que
sirve de conexion entre los anclajes y la estructura del edificio.

Por otro lado, la reduccién de galibo resultante no impide seguir utilizando el ultimo sétano como
aparcamiento.

Se estima una subpresion de disefio de 5,5 t/m%, a la que se descuenta el peso propio de la sobre losa de
32cm. Se define una malla de micropilotes trabajando a traccion con luces aproximadas entre ejes de
3x3m, resultando micropilotes solicitados a traccion de 45Ton (ELS).

Fig. 6 — Planta de micropilotes

En la Fig. 6 se observa la reticula de anclajes (micropilotes) dispuesta como solucion de reparacion. Las
alineaciones mas cercanas a las pantallas se encuentran algo mas separadas, al observar una menor
degradacion de la losa junto a las mismas. Sin duda, debido a la alta capacidad a traccion que es capaz de
desarrollar en el empotramiento. Obsérvese como en la zona 1 — Zona edificio en alturas no se hace
necesario actuar.

Se disponen micropilotes trabajando a traccion disenados segun la Guia para el proyecto y la ejecucion
de micropilotes en obras de carretera del Ministerio de Fomento, con las siguientes caracteristicas:

- Carga maxima a traccion: 45Ton.

- Diametro de perforacion @150mm.

- Armado micropilotes: Tuberia ©@88.9x8mm. Calidad N-80 (fjx = 5600kp/cm?).

- Tipo de inyeccion: Inyeccion repetitiva selectiva (IR-IRS).

El tipo de unién de la armadura tubular, en especial con elementos trabajando a traccion, debe garantizar
que no se produzca una disminucion de seccion en las juntas, en nuestro caso la unidn se realizé6 mediante
manguitos interiores, con minima disminucién de seccion.



Para la definicion de la longitud libre de los micropilotes, se realizaron dos comprobaciones. En primer
lugar, los bulbos de los anclajes deberian formarse en el segundo nivel geotécnico de arcillas margosas —
margas arcillosas, que en el caso mas desfavorable, se encontraba a 6m de profundidad. En segundo
lugar, los elementos de anclaje debian llevarse hasta la profundidad de terreno necesaria para que el
conjunto asi formado, tuviera mas peso que la subpresion.

Siguiendo el Anexo 2 — Verificacion de la estabilidad del conjunto de anclajes verticales para losa del
documento Recomendaciones TA-95. Tirants d’ancrage elaborado por el Comité Francés de Mecénica de
Suelo, se comprobo la estabilidad global del conjunto, en lo que respecta a la interaccion entre volimenes
de influencia de anclajes.

<alaxs (b}
Fig. 7 Interaccion anclajes

La longitud de bulbo del micropilote, se estim6 siguiendo la Guia para el proyecto y la ejecucion de
micropilotes en obras de carretera del Ministerio de Fomento, para una adherencia limite supuesta de
0,22Mpa.

Con estos condicionantes, se definieron unas longitudes iniciales de anclajes (micropilotes) dadas por una
longitud libre de 6m y una longitud de bulbo de 10m-12m, para una longitud total estimada de 16 a 18m.

Sin embargo, las especiales incertidumbres de trabajo que envuelven la solucion anclajes en este tipo de

reparaciones hacen siempre “aconsejable” la realizacion de dos pruebas de carga estaticas, previas al
inicio de los trabajos, que permitan confirmar el disefio de la solucion.

Fig. 7 — Prueba de carga estatica



Las pruebas, realizadas segiin la norma americana ASTM D-3689, permitieron validar el disefio de los
micropilotes. En la Fig.7 se muestra detalle de una de las dos pruebas realizadas sobre un micropilote.

Ademas, encontramos recomendable dada la sencillez de las pruebas, elaborar un protocolo por el cual un
alto numero de micropilotes que se ejecuten en este tipo de proyectos sean testados mediante pruebas a
traccion rapidas para su validacion.

Por ultimo, destacar que la conexidn entre el anclaje (micropilote) y la nueva losa de cimentacion supone
uno de los aspectos mas importantes y mas exigentes de la solucion propuesta. La conexion debe
garantizar una correcta conexion entre losa y anclajes, de lo contrario la solucion fracasara.

En este caso, la conexion se realizd mediante conexion con placa de reparto y rigidizadores soldadas
sobre la armadura tubular. Para aumentar la capacidad de transmision de esfuerzos, debido al reducido
canto de la sobre losa dispuesta, se afiade viga, segin se muestra en la Fig. 8.

Fig. 8. Detalle de conexion micropilote-losa

La ejecucion de la solucion no esta exenta de dificultades, teniendo en cuenta las exigentes condiciones
de trabajo. Los micropilotes deberan realizarse, como se ha comentado con anterioridad, con presiones de
columna de agua del orden de 5-6 metros (segiin mandémetros dispuestos en obra), lo que hara necesario
la utilizacion de medidas especiales para su realizacion.

A esto se suma la sensibilidad que presenta la estructura a cualquier variacion de presion bajo la losa. La
perforacion de los micropilotes, supondra un alivio de esa presion debiendo extremar la vigilancia de
estos movimientos.

A continuacion se realiza un analisis de las citadas dificultades.
7- Problematica asociada a las perforaciones bajo nivel freatico

Las perforaciones para la ejecucion de elementos de cimentacion ejecutadas bajo nivel freatico suelen
conllevar importantes problematicas asociadas. Por un lado, la dificultad y afecciones que la misma
perforacion implica, y por otro lado, la complejidad de asegurar la correcta ejecucion del elemento final
que se pretende instalar: anclajes, micropilotes, instrumentacion, etc...

Estos problemas se agravan cuando la cota de emboquille de la perforacion se sitia bajo nivel freatico y
los terrenos a perforar son de naturaleza incoherente y, por tanto, fAcilmente erosionables por los flujos de
agua que vamos a provocar.



Al perforar bajo nivel freatico provocamos en el emboquille una depresion que induce en el agua
existente en el terreno un flujo hacia la misma. En suelos arenosos este flujo de agua hacia el exterior
“arrastra” terreno. Este efecto es mas acusado en presencia de suelos incoherentes inmediatamente detras
del paramento o losa impermeable que se estd perforando.

Este arrastre de particulas hacia el exterior, al que nombramos en modo coloquial “lavado”, provoca el
deterioro del terreno a través del cual estamos perforando, pudiendo dar lugar en funcion de su intensidad,
a diversas patologias. Entre ellas podemos citar: asientos en superficie provocados por pérdida de terreno
en profundidad, generacion de “cuevas” en el terreno al desestructurarlo que pueden colapsar, induccion
de asientos en cimentaciones superficiales bajo las que se esté perforando en estas condiciones, etc....

Asi como los anclajes bajo nivel freatico suponen una situacion bastante comutn en obra civil, industrial o
de edificacion en las que se pretende obtener un vaciado al abrigo de una pantalla que necesitamos ir
apoyando en sucesivos niveles de excavacion, (ver Fig. 9) los micropilotes para anclar losas a subpresion
suelen estar relacionados con situaciones patoldgicas que se han detectado muy avanzada la obra o ya en
situacion de servicio de la infraestructura.

NIVEL FREATICO

NIVEL MAXIMA EXCAVACION

Fig. 9. Anclajes bajo nivel freatico

De este modo, la ejecucion de anclajes bajo nivel freatico suele estar contemplada a nivel de proyecto y,
al ser una unidad que se realiza durante la ejecucion del mismo, los medios auxiliares con los que se suele
contar son importantes y las condiciones de trabajo (galibo, plataformas de trabajo, apoyo de medios
auxiliares, etc...) las adecuadas para llevarlos a cabo.

Por el contrario, las condiciones en las que se ejecutan las obras de anclaje mediante micropilotes de losas
a subpresion bajo nivel freatico suelen ser muy restrictivas. Si una losa va a trabajar a subpresion y ésta
no va a estar compensada por el peso de la superestructura, lo normal es que esta situacion esté prevista a
nivel de proyecto y que los eventuales anclajes que la losa pueda necesitar se ejecuten desde un nivel
superior, antes de la ejecucion de la losa, sin estar condicionados por el nivel freatico.

Sin embargo, en ocasiones esta situacion de subpresion “no compensada” no se tiene en cuenta en
proyecto, siendo preciso realizar una solucién con la estructura ya construida y, por tanto, en condiciones
de trabajo “bajo nivel freatico”.

En estos casos, la problematica se centra en varios aspectos:

Suelen existir importantes limitaciones de galibo. En el caso frecuente de micropilotaje de losas de
edificacion es usual contar con galibos inferiores a los 3,00m.



NIVEL FREATICO

Fig. 10. Limitaciones de galibo

Es comun no detectar la situacion precaria de estas losas en fase de obra y percatarse de la patologia con
la infraestructura ya en servicio. En estos casos, a la dificultad intrinseca de ejecucion del trabajo bajo
nivel freatico se une la necesidad de hacerlo compatible con la seguridad, logistica y funcionamiento
diario del edificio de viviendas, centro comercial, complejo industrial, etc...en el que se estén
desarrollando los trabajos.

Por ultimo, hay que tener en cuenta que, en muchas ocasiones, la situacion estructural de una losa que
sufre este tipo de patologia estd bastante dafiada debido a deformaciones inducidas por los empujes no
compensados que dan lugar a fisuras, grietas, etc...Ademas, la existencia de estas fisuras o grietas por
donde, inevitablemente, el agua del subsuelo se filtra arrastrando las particulas mas finas hace que el
terreno sobre el que se apoya la losa esté muy dafiado, encontrando en ocasiones losas que, literalmente,
estan apoyadas en muchas zonas en “colchones de agua”.

8- Fases de ejecucion de anclajes (micropilotes) de losas bajo nivel freatico

La dificultad intrinseca de realizar la perforacion bajo nivel freatico no puede hacernos olvidar que la
misma es solo un medio para llegar al fin que se pretende: Conseguir un anclaje adecuado de la losa
mediante micropilotes trabajando a traccion.

Es decir, no solo tenemos que buscar un sistema que nos permita ejecutar la perforacion para la
instalacion del micropilote de forma segura, sino que hemos de utilizar un procedimiento de trabajo que
nos permita asegurar la correcta inyeccion del bulbo para que el elemento trabaje correctamente durante
toda su vida util.

Son varias las fases de trabajo a considerar:

1- Paso de losa. Es preciso inspeccionar, en fase de disefio del tratamiento, el estado de la losa por si
la misma ha sufrido dafios que hayan de ser tenidos en cuenta. En ocasiones, existen zonas mas
“débiles”, como pueden ser los puntos donde estuvieron situados las zapatas de cimentacion de
gruas torre, donde las losas normalmente carecen de continuidad.

Es importante conocer el espesor de la losa ya que, cuanto menor sea, mas complicado sera
asegurar la instalacion del sistema estanco de perforacion que se pretenda utilizar.

El paso de la losa es una fase critica ya que, bajo la misma, el terreno suele estar muy
desestructurado. Una vez perforada la losa tendremos toda la presion de agua empujando a
nuestra bateria de perforaciéon de manera inmediata.

2- Perforacion. Es usual perforar con tuberias recuperables dotadas de coronas de corte o puntazas
perdidas como utiles de perforacion. Una vez que se llega a la profundidad requerida, se rellena el
interior de la tuberia de perforacion con lechada de cemento (inyectada de abajo hacia arriba) y se
coloca la armadura del micropilote al abrigo de dicha entubacion recuperable.
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Debe utilizarse un sistema que garantice la ejecucion de todos estos trabajos en condiciones de
estanqueidad, pudiendo controlar en todas las fases la presion del agua del terreno: Sistema
PREVENTER.

En la Fig.11 se adjunta un esquema del sistema PREVENTER.

Fig. 11. Esquema sistema PREVENTER

Inyeccion de relleno. Una vez relleno el interior de la entubacion y colocada la tuberia
procedemos a ir retirando la tuberia de perforacion. Este es un trabajo lento ya que, debido a la
restriccion de galibo, las maniobras suelen ser de “metro en metro”.

Segun se va retirando la entubaciéon es recomendable seguir aportando lechada de cemento en
“fase de relleno” para asegurarnos que, al menos, la zona de bulbo queda perfectamente rellena.
Hay que tener en cuenta que, segin se va retirando la tuberia de perforacion, la diferencia dada
por la densidad de la lechada de cemento respecto al agua del terreno (para una lechada a:c = 0,5
podemos contar con una densidad aproximada de 1,8 gr/cm3) va disminuyendo por una cuestion
puramente geométrica. Segliin disminuimos en la retirada la distancia a la parte inferior de la losa,
el agua se encuentra una menor resistencia para lavar la lechada de cemento inyectada.

El sistema estanco de perforacién (preventer) también puede ayudar en esta fase, por medio
del accionamiento de una valvula de diafragma, a evitar el lavado de la lechada.

Sellado de la cabeza del micropilote. Una vez retirada la entubacion provisional y finalizada la
inyeccion de relleno primaria, se procede a sellar provisionalmente la cabeza de la armadura del
micropilote contra la losa. Para ello se utilizan unos tapones de madera troncoconicos perforados
que se enhebran por la tuberia y se empotran en el espacio anular entre armadura y losa.

Para poder realizar esta operacion controlando el agua a presion existente bajo la losa es
necesario contar con un sistema estanco como el mencionado el los puntos anteriores.

Inyeccion a presion del bulbo.

Para asegurar el buen funcionamiento del micropilote es fundamental conseguir una correcta
inyeccion con lechada de cemento de su bulbo. Como hemos explicado en el punto anterior, una
simple inyeccion de relleno tiene el riesgo de poder suftrir un fenémeno de lavado, ya que, aunque
se cuente con un sistema estanco (preventer), durante la extraccion de la entubacion provisional
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siempre hay pequenas pérdidas de lechada lavada por la presion de agua, al no ser estos unos
sistemas “absolutamente estancos”.

Por tanto, para garantizar la correcta formacion del bulbo, es imprescindible tener la posibilidad
de reinyectar el mismo a través de valvulas anti retorno dispuestas en la armadura del micropilote
cada 0,50 m, mediante la técnica del “tubo manguito”. Ademas de mejorar la calidad del bulbo
mediante estas inyecciones a presion repetitivas, las mismas son la mejor comprobacion por las
presiones a las que es necesario trabajar en la inyeccion, de la bondad de la inyeccion primaria de
relleno y, hasta qué punto, puede ésta haber sufrido fenomenos de lavado que, mediante esta
inyeccidn secundaria a presion, seremos capaces de remediar.

Fig. 12 Esquema de Inyeccion IR/IRS.

6- Conexion del micropilote a la losa y sellado final

Fig. 13 Pasos de sellado de conexion micropilote-losa
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La sensibilidad de este tipo de tratamientos aconseja como paso previo establecer un programa de
pruebas de validacion a la realizacion de la conexion final entre la armadura del micropilote y la
losa. Dado que se trata de unidades que van a trabajar a traccion y que contamos con la losa como
elemento de reaccion, no resulta complicado realizar pruebas.

Para la conexion definitiva del micropilote a la losa son dos las cuestiones a resolver:

a.

b.

Garantizar el correcto funcionamiento estructural de la conexion. Para ello son multiples
los disefios que se utilizan, por ejemplo, placas soldadas a las cabezas de los micropilotes
y ancladas mediante pernos con resinas epoxi a la losa. Es muy importante, en el caso de
las soldaduras, tener en cuenta el contenido en carbono de las tuberias de micropilote a la
hora de establecer las condiciones en que estas soldaduras se llevaran a cabo. Pueden
realizarse ensayos de soldadura, si se consideran necesarios.

Conseguir impermeabilizar la conexion, de modo de esta no se convierta en un puente de
entrada de agua al sdétano. Para ello nos podemos valer de materiales especialmente

adecuados (morteros ‘“puente” impermeables, siliconas, resinas, etc...), medios
mecanicos, etc... (Ver pasos en Fig. 13).

Fig. 14 Detalle de ejecucion de sobre losa
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9- Medios auxiliares

Estas obras suelen implicar logisticas algo complejas que es preciso valorar correctamente en fase de
disefio del tratamiento. Son varias las cuestiones a tener en cuenta:

e Acceso de los equipos a las zonas de trabajo.

e Galibos restringidos que implican el uso de equipos adecuados a estas condiciones.

e Necesidad de instrumentar las estructuras que puedan verse afectadas de forma que estén
controladas durante la ejecucion de los trabajos.

e Trabajos en sotanos con las consiguientes consideraciones en cuanto a iluminacion,
ventilacion (es razonable, en la medida de lo posible, programar este tipo de
intervenciones con equipos eléctricos), extraccion de los detritus procedentes de la
perforacion e inyeccion, etc...

e (Coexistencia de la obra con una infraestructura en funcionamiento e, incluso, como en el

caso de centros comerciales, abierta al publico. Importantes aspectos de Seguridad y
Salud a ser tenidos en cuenta.
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