


1 PRESENTACION

Con esta Jornada sobre Actuaciones Geotécnicas Espanolas en el
Exterior, continuamos con la serie de Sesiones Técnicas organizadas
conjuntamente 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 con el patrocinio del ICEX, Instituto Esparfiol
de Inversion y Exportaciones y la colaboracion de la Asociacion Espanola
de Em- presas de Ingenieria, Consultoria y Servicios Tecno- logicos,
TECNIBERIA. Conjuntamente hemos diseia- do un programa en el que
se expondran los destacados trabajos que las entidades publicas y las
em- presas privadas del sector geotécnico espanol estan desarrollando en
el exterior. Ademas, se incidira, para su analisis y debate, en los
obstaculos a los que las empresas y los profesionales del sector de la
ingenieria civil se enfrentan cuando emprenden la internacionalizacion
de sus actividades.

En esta 16 Sesion nuestro objetivo es dar a conocer la intensa y relevante
actividad que el sector esta desarrollando en el exterior y que resulta de
interés difundir, tanto para los foraneos, como para aquellos
profesionales y empresas que comienzan la senda de la
internacionalizacion.

Esperamos con ello poder promover un foro de debate en el que los
profesionales de la ingenieria podamos compartir, actualizar nuestros
conocimientos y dar a conocer los retos a los que nos enfrentamos mas
alla de sus nuestras fronteras.
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1- Introduccion

La presencia de la Ingenieria espafiola en proyectos internacionales viene siendo desde hace muchos afios
un objetivo permanente, y la propia constituciéon de TECNIBERIA fue en su momento un fiel reflejo de
esta realidad.

Acabamos de celebrar el cincuenta aniversario de TECNIBERIA, creada en 1964 como una Asociacién
de empresas de Ingenieria con vocacién exportadora, una decision valiente, que si ya en aquel momento
suponia una vocacion y un reto profesional, hoy, inmersos en la profundidad de una crisis econdmica que
ha desplazado la actividad de nuestras empresas hacia el exterior, y les ha hecho abrirse al mercado
internacional, resulta, si cabe alin mas necesaria.

Cincuenta afios después, muchos de los principios que motivaron la fundacion de TECNIBERIA, siguen
todavia plenamente vigente. De hecho, y segln se describe en la primera Memoria de actividades de la
Asociacion, correspondiente al periodo 1964-1965:

" ... el cometido de TECNIBERIA consiste en fomentar la presencia y la divulgacion de
nuestra Técnica en paises extranjeros... "

Y también:

" ... Ha llegado el momento de demostrar con hechos que los proyectos efectuados por los
técnicos espafioles pueden equipararse con las mejores realizaciones de Ingenieros de otros
paises. Los estudios en marcha seran el campo donde, a partir de ahora, tendremos que
hacer valer nuestra capacidad técnica... "

" ... Estamos seguros de que aquellos que en nuestro Gobierno se ocupan
especificamente de la actividad exterior de Espafia, estan profundamente conscientes
de la importancia de esta proyeccion técnica hacia otros paises... "

Lo que en un principio fue una alternativa de negocio, hoy se ha convertido para las empresas de
Ingenieria y Consultoria en una prioridad estratégica, como consecuencia de la dréstica caida del mercado
interno.



2- Las empresas de Ingenieria ante la internacionalizacion.

Es un hecho que la Ingenieria actla de vanguardia, con capacidad de arrastre cara a la exportacion de otro
tipo de industrias y negocios, y que constituye uno de los sectores mas activos en materia de
internacionalizacion (elevado numero de referencias y casos de éxito a nivel internacional, progresiva
incorporacién de recursos especializados, relevante red internacional de filiales o delegaciones,
progresiva apertura de nuevos mercados, etc.).

La Ingenieria espafiola ha aunado el conocimiento, la innovacion, la experiencia y la formacion de los
ingenieros, rentabilizando de forma admirable durante los Ultimos afios las inversiones publicas y las
ayudas econdmicas de la Union Europea, consolidando un entramado empresarial que ha alcanzado altas
cotas de profesionalidad y de prestigio, con capacidad para abordar proyectos cada vez mas ambiciosos y
complejos, y con un nivel de competencia similar al de cualquier empresa de ingenieria internacional.

Ello ha permitido que no nos limitemos a buscar nuevos mercados en aquellos paises menos
desarrollados, sino que ampliamos horizontes compitiendo y ganando proyectos en toda Europa y
Norteamérica, logrando que la Ingenieria espafiola esté altamente considerada por los clientes
institucionales y los Organismos multilaterales como el Banco Interamericano de Desarrollo, el Banco
Mundial, la Corporacion Andina de Fomento, o el Banco Europeo de Inversiones.

Las empresas de Ingenieria capitalizan en estos momentos diferentes factores de competitividad sectorial
a nivel internacional como son:

v" Ocupamos los primeros puestos a nivel mundial en el disefio, la supervision y la gestion de
carreteras de alta capacidad (4%, plantas solares (3%), parques eo6licos (2% y plantas
desalinizadoras (4%).

v Lideres mundiales en infraestructuras ferroviarias de alta velocidad.
v' Lideres en los mercados latinoamericanos, paises de Europa del Este y Norte de Africa.

v/ Larga trayectoria en la ejecucién de contratos con instituciones multilaterales y bancos de
desarrollo (la ingenieria espafiola es el primer cliente de Banco Europeo de Inversiones).

v Un profundo conocimiento y capacidad de actuacion en los procesos de inversion basados en
alianzas publico privadas.

En paralelo, y no obstante, somos muy conscientes de que la Ingenieria y la Consultoria técnica no
pueden, ni deben, implantarse o desarrollarse en un mercado extranjero si No se cuenta con empresas y
profesionales locales, y consideramos entre nuestros grandes valores, el conseguir que a través de la
prestacion de servicios en el pais de destino se potencie la cultura y capacidad tecnoldgica de los
empresarios y profesionales locales, y sea posible una integracién mas eficaz y una eficiente transferencia
de tecnologia.

3- Necesidad de la internacionalizacion.

Las cifras de la Ingenieria espafiola antes de la llegada de la crisis se concretaban en mas de 3.000
empresas, 87.000 empleos estables de alta calidad, més del 30% de exportacion, y muchos afios
generando valor econémico a través de la 1+D+i, el conocimiento y la inteligencia. Un sector capaz de dar
respuesta a los elevados niveles de inversion pablica que se materializaron en los ultimos afios anteriores
a la crisis, que han situado a Espafia en unos niveles de dotacion de infraestructuras impensables hace 20
afios transformando de forma notable al pais.

Sin embargo, la larguisima crisis econémica, junto a las politicas ultra restrictivas en cuanto a inversion
en Ingenieria por parte de las Administraciones Publicas espafiolas, el mal uso en las politicas de



contratacién de criterios marcadamente econdémicos, o la escalada progresiva de bajas en las licitaciones
publicas estan resultando muy dafiinas para el sector empresarial que representa TECNIBERIA. Todas las
empresas atraviesan momentos muy complicados, y son muy numerosas las empresas 0 grupos
empresariales que se han visto forzados a afrontar procesos de reestructuracion, expedientes de regulacion
de empleo, refinanciacién de su deuda, etc, y/o se han visto forzados en muchas ocasiones, a suspender
incluso sus actividades.

Mientras que la mayor parte de los paises de Europa y América existe el convencimiento de que los
servicios de caracter intelectual no se deben contratar siguiendo criterios econémicos, en nuestro pais se
adjudica con una primacia constante de la oferta econdmica frente a los criterios de calidad en la
adjudicacion de proyectos, hasta cotas que rayan muchas veces en una pura subasta.

Asi, en el resto de paises de Europa y en la propia Comisién Europea, los servicios intelectuales se
adjudican con férmulas de ponderacion técnico-econémica, pero con un peso de la calidad técnica de la
oferta (alrededor del 80%) muy superior al peso de la oferta econdmica. Y sin embargo, en nuestro texto
refundido de la Ley de Contratos del Sector Publico (Real Decreto Legislativo 3/2011, de 14 de
noviembre), se plantea una ponderacion equivalente de las ofertas técnicas y econémicas. Sin embargo la
realidad es muy distinta, siendo el peso de la oferta econémica tan superior, que en ocasiones ha llegado a
suponer el 80% de la valoracion final. Estamos luchando para que la trasposicion de la Directiva
Comunitaria de contratacion del sector publico consiga revertir esta tendencia

Por otra parte también, el trato de favor a las empresas publicas, con un abuso frecuente de las
Encomiendas de Gestion, va en detrimento de la competitividad del sector.

La falta de inversion publica, que en 2015 se desplomé hasta los 287 millones de euros (un descenso del
66% con respecto a 2007, cuando habia llegado a los 1.004 millones), ha tenido, junto a otros factores que
se detallan més adelante, un claro impacto tanto en el nimero de empresas que contintan realizando su
actividad, como en la empleabilidad del sector. Ambas han experimentado un fuerte retroceso. El nimero
de empresas de ingenieria espafiolas ha descendido en un 50% entre 2015, en el que se contabilizaron
1.500, y 2009, en el que habia 3.000, y las previsiones para 2016 son que el nidmero disminuya aln mas,
hasta unas 1.400 empresas, lo que implicaria un descenso del 53% con respecto a 2009.

En cuanto a la empleabilidad, el sector ha pasado de los 84.915 empleados en 2009 a los 55.000 en 2015;
es decir, del orden de 33.000 empleos cualificados destruidos, y se prevé que esta cifra pueda aumentar en
2016.

En cuanto a la facturacion nacional de las empresas asociadas a TECNIBERIA, en 2015 éstas facturaron
en Espafia 1.100 millones de euros, un 80% menos que en 2009, confirmando un afio mas la tendencia
bajista desde esa fecha, cuando se llegaron a facturar 5.381 millones de euros. En 2015 la facturacién
internacional se estima en 2.500 millones de euros.

INVERSION AGE (Licitaciones) 2009 2010 2011 2012 2013 2014 Previsto 2015 | | (%) 2015/2009
Fomento 592 334 146 78 81 105 102 -83%
Magrama (Medio Ambiente) 212 115 52 35 79 69 101 -53%
Resto Ministerios 52 49 44 76 79 95 85 65%
TOTAL (M€) 856 498 242 189 239 269 287 -66%
i
Variacién anual (%) [ 24% | -429% | -51% | -22% | 26% | 12% 7%
FACTURACION EMPRESAS TECNIBERIA 2009 2010 2011 2012 2013 2014 Previsto 2015 (%) 2015/2009
Facturacién nacional 5.381 4.751 4.218 3.625 2.900 1.595 1.100 -80%
Facturacion internacional 2.562 2.698 2.854 2.996 2.846 2.419 2.500 -2%
TOTAL (millones €) 7.942 7.449 7.072 6.621 5.746 4.014| 3.600 -55%
FACTURACION DEL SECTOR (fuente SABI) 2009 2010 2011 2012 2013 2014 | Previsto2015 | | (%) 2015/2009
TOTAL 13.667| 12.621| 11.150| 10.875| 10.600 9.010 8.200 -40%




Hoy, como se aprecia, el mercado interno se encuentra practicamente paralizado, y nuestras empresas no
tienen otro remedio que internacionalizarse ante la agresividad de un escenario que las aboca a ser
adquiridas por otras empresas mayores, muchas de ellas extranjeras, o en el peor de los casos, a la
desaparicion.

El sector de la Ingenieria se mantiene, no obstante, gracias al esfuerzo de muchas empresas que, sin
apenas ayuda publica, y con gran riesgo, han decidido emprender el camino de la internacionalizacion,
impulsadas por el prestigio acumulado en el dltimo cuarto de siglo, su potencia técnica, y la calidad y
desarrollo innovadores.

En este escenario, la mayor parte de las empresas de TECNIBERIA, en sus distintas fases de
internacionalizacion, estan exportando sus servicios y desarrollando sus actividades en los cinco
continentes.

v' Mas de 100 empresas del entorno de Tecniberia se encuentran actualmente presentes en mas de
130 paises.

v' 47 de ellas mantienen 338 establecimientos permanentes en 84 paises.

v' El peso de la facturacion internacional con respecto a la facturacion total supera ya el 70%.
(2.500 Millones €)

4-  Aspectos significativos de este proceso.

El mercado internacional plantea riesgos muy elevados, y las caracteristicas (tamafio, solvencia,
apalancamiento, etc) de las empresas espafiolas lo hace ain mas complicado.

Como se puede apreciar en los cuadros siguientes, nueve empresas espafiolas de Ingenieria esta
reconocida en el ranking de las 225 empresas mas importantes del mundo, segun la revista Engineering
News Record, ocupando la primera de ellas el puesto nimero 15. Es de destacar sin embargo como la
dimension de las empresas de Ingenieria espafiolas resulta significativamente mas reducida que las
grandes Ingenierias internacionales



Empresa Facturac. Intern. (M€) % Ranking

TECNICAS REUNIDAS 1.178,20 96% 15
TYPSA 203,14 85% 60
IDOM 167,40 75% 66
AYESA 120,30 67% 82
SENER 105,89 86% 88
INECO 67,76 31% 106
ACCIONA INFR. 54,60 68% 114
EMPRESAR. AGRUP. 50,69 52% 118
GETINSA-PAYMA 21,70 62% 168

El proceso de Internacionalizacion de las empresas de Ingenieria, para que resulte sélido y estable,
requiere al menos de:

v" Una cuidadosa planificacion.
v Disponibilidad de recursos econémicos, y
v" Recursos humanos especializados.

Segun estudios propios, alcanzar la etapa de exportacion regular ha venido exigiendo invertir como media
una serie de recursos estimados en:

v" Tres afios de dedicacion.
v" Entre 300.000€ y 500.000€ de inversion.

Pero es un hecho que la crisis econémica esta obligando a muchas empresas a abordar la entrada a los
mercados de forma coyuntural y sin suficiente preparacion previa, lo que provoca ineludiblemente un
incremento muchas veces inasumible de los riesgos. Para resolver esta cuestion resultan necesarios
apoyos economicos, ayudas a la formacion y apoyos comerciales por parte de las Administraciones
publicas.

A pesar de que la internacionalizacion marca el camino a seguir, el trabajo de nuestras empresas y
profesionales en el exterior se resiente. En Latinoamérica por ejemplo, lugar de amplia penetracién de
nuestras empresas, no solo crece la competencia, lo que légicamente asumimos, sino también todo tipo de
problemas, como la complejidad de los procesos de contratacion puablica y privada, el tamafio de las
empresas y las dificultades de financiacion y para obtener garantias, lo que limita la presencia y las
capacidades de nuestras empresas en el exterior.

Es cada vez mas necesario disponer de presencia local, puesto que las barreras de entrada en los
diferentes paises son cada vez mas fuertes. Existen graves riesgos asociados a:

v Situaciones de inseguridad juridica y/o falta de transparencia en determinados paises
administrativa y/o contractual.

v Desproteccion en caso de reclamaciones o “disputas.
Cada vez es menos “hacer en el exterior lo que hemos hecho muchas veces ya en Espafia”, y resulta
necesario desarrollar cotas elevadas de creatividad, de orientacién hacia la innovacion y el desarrollo

tecnoldgico, y disposicion positiva hacia la transferencia de tecnologia. Y desde luego, las caracteristicas

5



intrinsecas del mercado nacional (modelos de retribucion econdmica insuficientes, bajas
desproporcionadas, adjudicaciones por criterios mayoritariamente econdmicos ...) generan una cultura
empresarial desenfocada de las prioridades de las Agencias adjudicadoras

No podemos conformarnos con ser “los mas baratos de los buenos”, y resulta necesario afianzar talentos y
motivar a los profesionales. Es fundamental evitar la pérdida del potencial humano

Un serio inconveniente para la internacionalizacion del sector durante los ultimos afios ha sido la
dificultades que han encontrado las empresas para penetrar en algunos mercados debido a la falta de
homologacién de los titulos universitarios espafioles en algunos paises, problema que hoy estd ya
afortunadamente resuelto gracias a la iniciativa y a la presion ejercidas desde las Asociaciones
empresariales y los Colegios profesionales.

También, el hecho de que gran cantidad de paises establezcan fuertes barreras de entrada a las Ingenierias
y las empresas constructoras, recomienda trabajar estableciendo acuerdos estratégicos previos con las
empresas locales.

Alguno de estos problemas podrian resolverse mediante la constitucion de consorcios verticales
integrados por ingenierias, constructoras y entidades financieras, lo que ademas permitiria dar respuesta a
los requisitos de los concursos de muchos paises, especialmente los emergentes, que demandan proyectos
completos llave en mano con financiacién incluida.

En definitiva, ese continda siendo el objetivo y el empefio de TECNIBERIA cincuenta afios después de su
fundacion: mantener su vocacion de internacionalizacion, y sentar las bases de un nuevo modelo que
responda a las exigencias del sector en el medio y largo plazo.

5- Recomendaciones, y actuaciones frente a las Administraciones Publicas.

La eleccion de la forma de entrada a los nuevos mercados es una de las decisiones de mayor
trascendencia en la estrategia de expansion internacional de una empresa de Ingenieria:

v" Tiene efectos directos sobre los resultados globales, ya que los recursos empleados, los riesgos
asumidos, el canal de comercializacion y el control de las operaciones seran distintos para cada
tipo de operacion y pais.

v Las alternativas son muy diversas variando desde la simple alianza de tipo “joint venture” con
empresas locales (el grado de compromiso es menor), a la compra de empresas locales o el
desarrollo interno con un establecimiento propio (opcién recomendable tras adquirir cierta
madurez en dicho mercados).

v La principal diferencia entre la implantacion y otras formas de entrada es que la empresa

trasfiere parte de sus recursos al exterior, y por lo tanto asume mayor grado de compromiso y de
riesgo en su estrategia internacional.

El activo fundamental es disponer de un producto diferenciado, y siempre, hay que destacar la capacidad
de gestion por delante de la ingenieria de detalle, puesto que no debemos olvidar que otros lo pueden
hacer igual de bien, pero més barato.

Una vez tomada la decision de internacionalizase, es recomendable:

v Evaluar las capacidades de la empresa y su portafolio de servicios.

v Realizar un andlisis profundo del mercado y determinar los paises objetivo.



v Preparar técnicamente todos los aspectos, y definir un Plan de Internacionalizacion.

v

Iniciar el contacto con potenciales socios y clientes.

Y para ello resulta conveniente considerar una serie de principios basicos, que pueden tener capital
importancia cara al éxito de la iniciativa de internacionalizacion:

v

v

El proceso es largo, y precisa de solvencia financiera y capacidad de aguante.

Dificultad de reconocer y adaptarse a las peculiaridades especificas en los ambitos
administrativo, legal, fiscal y financiero.

Los procesos de maduracion son lentos.

Idioma.

La problemética de recursos humanos del personal expatriado resulta compleja.

Nuestro nicho habitual de mercado es el de una ingenieria muy cualificada, que debe competir
en distinto mercado que la ingenieria local.

Una de las claves de éxito consiste en dar una orientacion comercial a la ingenieria, y
desarrollar procesos internos de I+D+i que permita desarrollar un know how que facilite la
diferenciacion técnica y tecnoldgica de la empresa.

Por los motivos anteriores, y con el fin de establecer una colaboracién entre las Administraciones
Publicas y las empresas de ingenieria que permita la supervivencia del sector y que favorezca el entorno
econdmico del pais, desde TECNIBERIA se han elaborado una serie de propuestas para los partidos
politicos, que se han presentado también a los portavoces de la Comision de Fomento del Congreso de los
Diputados, y constituyen un Plan de Impulso a la Ingenieria que en lo que concierne a la
internacionalizacion de las empresas de Ingenieria se concreta en las siguientes medidas:

Reconocer la importancia del sector de la Ingenieria, si el pais aspira a mantener/alcanzar un
liderazgo internacional.

Plantear la internacionalizacion de la ingenieria como una “cuestion de Estado”, promoviendo y
apoyando la presencia de la Ingenieria espafiola en el mercado internacional mediante:

v

v

Apoyo financiero para la realizacion de ofertas internacionales y la implantacion internacional
de las empresas de Ingenieria.

Facilitando la basqueda de nuevas formas de financiacibn que potencien la
internacionalizaciéon de las empresas, como la participacion en consorcios verticales,
colaboracion publico-privada y la obtencion de avales internacionales

Difusion Internacional de la imagen tecnol6gica de Espafa.

Impulsar el desarrollo de la “Diplomacia Comercial”. TECNIBERIA y las ingenierias, en
especial las pequefias y medianas empresas, debe acompafar a las misiones comerciales del
Estado por el mundo, en igualdad de condiciones que otras asociaciones empresariales.

Programas de Formacion especifica.

Y acordar con el Gobierno un replanteamiento de la actividad de las empresas publicas de
Ingenieria, para que en el mercado interior se ajusten a su funcién de medio propio de la



Administracion y se deje de abusar de la figura de la Encomienda de Gestion, garantizando un
marco de competencia equilibrado entre las empresas publicas y el sector privado.

En el mercado exterior, que sean empresas tractoras que ayuden a las empresas privadas de

ingenieria a expandirse internacionalmente y no, como ocurre con frecuencia, en competidor
desigual de ellas

Debemos aprovechar todas las oportunidades para fortalecer el reconocimiento de la solidez técnica de
nuestras empresas, trasladar un mensaje de confianza en el futuro que refuerce los valores y promueva la
cohesién interna del sector, y promover el reconocimiento social hacia las actividades de un sector,
intensivo en conocimiento, que constituye el primer eslabdn en una cadena de valor que abre el camino de
la presencia del empresariado espafiol en el ciclo de vida de las grandes infraestructuras civiles,
industriales y energéticas a nivel mundial.
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1.- INTRODUCCION

La linea de alta velocidad Meca-Medina de 450 km de longitud total discurre en sus
primeros 220 km por una franja costera de menos de 30 km de anchura, con formaciones
sedimentarias cuaternarias arenosas de tipo desértico (ver Figura 1).

Figura 1.-Trazado y consorcio de empresas que construyen la LAV

Dicha franja esta limitada al Oeste por el Mar Rojo que ocupa la fosa tecténica que
separa la Peninsula Arabiga de Africa y al Este por una inmensa meseta suavemente
inclinada hacia el ENE constituida por un viejo z6calo de rocas cristalinas (granitos,
sienitas y dioritas) recubierto por rocas sedimentarias areniscosas y calcareas. En el
limite de la meseta con la franja costera se ubica, en el extremo sur de la linea, la ciudad
de Meca (km 0). A partir del km 220 (Ciudad Econémica del Rey Abdald) la linea se
encaja en el lado este de la meseta y sigue paralela a la costa hasta alcanzar la ciudad
de Rabigh, que se encuentra unida a las ciudades de Yeda y Meca por una carretera
costera y una autovia cuyos trazados van paralelos a la LAV. Desde Rabigh hasta
Medina, la linea se interna de forma progresiva en la meseta apareciendo en este tramo

[Escriba aqui]



rocas eruptivas extrusivas (basaltos, traquitas, andesitas, porfiritas, etc) indicativas de
que en el pasado hubo una actividad volcanica continua en el entorno de Medina.

La LAV esta constituida por una via doble electrificada de ancho internacional que en
las zonas mas rocosas va sobre placa y en la franja costera con balasto. En la Figura 2
se ha representado la seccion transversal de uno de los tramos rectos con balasto y en
la Figura 3 se detallan las componentes de la estructura de una de las vias.

Figura 2.-Seccidn transversal de un tramo con balasto de la LAV Meca-Medina

Figura 3.- Componentes de una de las vias con balasto en un tramo recto

Los carriles son del tipo E1-60 con una masa de 60 kg/m y una rigidez a flexion El de
6.4155 Mn - m2. Cada carril ocupa una anchura de 150 mm en la base y de 74,3 mm en
la cabeza; su altura es de 172 mm. Las traviesas son mono-bloques de hormigén
pretensado del tipo A1-04 EA UIC60. Pesan 3,3746 kN y tienen: una longitud de 2,60
m; una anchura de 220 mm en el centro y de 300 mm en los extremos; y una altura
variable con 210 mm en el centro 230 mm en los extremos y 240 mm bajo los carriles.

El sistema de sujecion carril-traviesa (tipo Vossloh) incorpora una placa de asiento tipo
Zw 700 b/ 148-60 de 7 mm de espesor con una rigidez estatica vertical “kp” en el entorno
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de los 60 kN/mm; pesa 0,175 kN y tiene unas dimensiones en planta de 150 mm x 160
mm.

El balasto, con un espesor de 0,35 m bajo el carril interior y 0,45 m bajo el carril exterior
esta constituido por particulas de rocas eruptivas machacadas con un tamafio maximo
de 100 mm. Tiene un tamafio medio de 40 mm y un coeficiente de uniformidad Deo / D1o
de 1,5. Se apoya sobre una capa de subbalasto granular de 0,20 m de espesor con una
pendiente del 4% hacia el exterior de la via.

La capa de forma esta formada por una grava arenosa. Tiene un espesor de 0,60 my
la misma pendiente que el subbalasto.

Segun la informacion facilitada por INECO todo ese conjunto de capas se apoya en un
terreno arenoso que tiene la suficiente rigidez como para proporcionar una rigidez a la
via de 60 KN/mm.

En la Figura 4 se ha esquematizado la distribucién de ejes y bogies del tren TALGO que
operara en la linea una vez construida ésta. Tiene 2 locomotoras y 13 vagones con un
total de 4 bogies, 22 ejes y una longitud de 201,13 m.

Figura 4.- Distribucion de ejes y bogies en el tren TALGO 112 que operara la LAV

En lo que se refiere a la distribucion de cargas, se ha supuesto la misma carga (17 t/eje)
en todos los ensayos realizados en el Cajon Ferroviario del CEDEX.

Para cubrir el trayecto Meca-Medina en 1 h % dicho tren debe circular a 300 km/h y
estando previsto que en algunos tramos circule a mayor velocidad se ha adoptado la
velocidad de 320 km/h en los ensayos. Puede comprobarse que para la distancia entre
rodales que se observa en la Figura 4 (13,140 m) cabe esperar que el paso de una de
esas unidades por una seccion de la via genere frecuencias principalmente en el entorno
de 6,5 Hz y de sus armonicos: 13 Hz, 19,5 Hz, 26 Hz, 32,5 Hz, 39 Hz y 45,5 Hz, cuando
tanto las vias como las ruedas del tren estén en perfectas condiciones de rodadura.

Para estudiar el comportamiento de la LAV bajo el efecto de mas altas frecuencias que,
salvo la de 140 Hz asociada al paso, de un eje de ese mismo tipo de tren, a 300 km/h,
por diferentes traviesas consecutivas, normalmente se deben a la interaccion dinamica
tren-via cuando existen imperfecciones en el material rodante o en la propia via, es
necesario tener en cuenta la velocidad con que se deteriorardn ambas partes del
problema: ruedas y vias, cuando se vean afectadas por la arena y polvo del desierto.
En este sentido, ademas de la informacion que pueden facilitar los ensayos de desgaste
que se realicen en laboratorio haciendo rodar muestras representativas de rueda sobre
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muestras representativas de carril en ambientes con polvo y arena fina en suspension,
es importante la informacion que puedan aportar las empresas del consorcio espafiol
que estan construyendo la linea (ver Figura 1). Particularmente valiosa puede ser la
experiencia que aporte ADIF en relacion con el mantenimiento de la LAV Madrid-
Barcelona que, con una rigidez de via doble que la LAV Meca-Medina, lleva ya méas de
10 afios en funcionamiento con trenes circulando a 300 km/h.

La explotacion de la LAV comenzara en el afio 2017 utilizandose para ello 35 unidades,
ampliables a 55, similares a la descrita en la Figura 4, y 2 trenes de limpieza y
mantenimiento. El tréfico diario previsto para ese afio es de 244.000 pasajeros, 10 veces
el maximo registrado en la LAV Madrid-Barcelona (23.000). Para el afio 2029 hay
previstos 324.000 pasajeros y 533.000 para el afio 2044.

El estudio del comportamiento mecanico de la LAV Meca-Medina realizado en el CEDEX
ha contemplado distintos estados limites de servicio y de rotura de las vias. Ello ha
exigido la construccion en el Cajon Ferroviario del CEDEX (CFC) de un modelo fisico a
escala 1:1 de una de las vias de la LAV.

Tras esta Introduccion, se presenta en primer lugar dicho modelo para pasar a comentar
los estados limites de servicio de la LAV motivados por el arrastre de arena por el viento
y el estado limite de rotura que puede suponer el hecho de que pueden circular trenes
a mas de 300 km/h. Seguidamente se analizan los estados limites ligados a: a) distintos
grados de contaminacién del balasto con arena y polvo del desierto; b) la posibilidad de
batear el balasto de las vias cuando el balasto esta totalmente contaminado; c) al efecto
gue puede tener la saturaciéon con agua de lluvia del balasto contaminado previamente
con arena,; y d) las tormentas de arena del desierto.

Finalmente, se exponen los resultados obtenidos en los ensayos de rotura realizados
en el CFC al tirar horizontalmente de una traviesa del modelo con el balasto
contaminado a diferentes niveles, y se termina comentando las conclusiones del estudio
contenidas en el Informe [1] y Nota Técnica [2] emitidos por el CEDEX para INECO en
el afio 2015.

2.- MODELO DE VIiA CONSTRUIDO EN EL CAJON FERROVIARIO DEL CEDEX

Los estudios realizados en el CEDEX han exigido la construccién de un modelo a escala
1:1 en el CFC que reprodujera lo mas fielmente posible las caracteristicas de una de las
vias de la LAV. El modelo tiene 7 m de longitud, 5 m de anchura y 4 m de profundidad
y de las tres zonas de ensayo del CFC ha ocupado la més alejada de la sala de control,
la que aparece en el primer plano de la fotografia presentada en la Figura 5.

En la Figura 6 se ha representado la seccion central del modelo, que como puede
observarse reproduce aceptablemente bien la de una via de la LAV proporcionada en
la Figura 3.

Para su construccién hubo que demoler la capa con subbalasto bituminoso de 8 mm de
un modelo anterior ensayado en el CFC. De dicho modelo se aprovechoé la capa de
forma y terraplén, que habiendo sido compactados con materiales arenosos, segun los
protocolos de ADIF del afio 2011, se suponia que debian tener propiedades similares a
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las que cabia esperar en las capas inferiores de la plataforma y terreno de apoyo de la
LAV Meca-Medina.

Figura 5.- Zona del CFC donde se ha ensayado el modelo a escala 1:1 de una via
de la LAV Meca-MEDINA

Track Axis

BALLAST  Innerline Outer line

EMBANKMENT:

LOWER ,
EMBANKMENT

W 5,00 W

Figura 6.- Seccion transversal del modelo a escala 1:1 de una de las vias de la
LAV Meca-Medina (dimensiones en metros)

En la Figura 7 se ha representado la curva granulométrica del balasto utilizado en el
modelo de via construido en el CFC. Puede observarse en dicha figura que el material
utilizado como balasto en el CFC tiene las mismas caracteristicas granulométricas que
el de la LAV Meca-Medina. La roca matriz es una andesita con 150-200 MPa de
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resistencia a la compresion simple y el balasto obtenido de ella tiene un coeficiente de
Los Angeles del 13%.

Figura 7.- Curva granulométrica del balasto utilizado en el modelo de via del CFC

En la Figura 8 se ha representado la curva granulométrica del material térreo empleado
como subbalasto en el CFC. Segun el Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos se
trata de una grava arenosa tipo GW. Una vez compactada dicha capa en el CFC, se
obtuvieron densidades secas comprendidas entre 20,0 y 21,5 kN/m®y humedades en el
entorno del 6,5%. En esas condiciones se estimd una velocidad de propagacion de las
ondas tangenciales “vs” de 250 m/s.
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Figura 8.- Curva granulométrica del material térreo utilizado como subbalasto en
el modelo a escala 1:1 de una de las vias de la LAV Meca-Medina
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La curva granulométrica de la capa de forma bajo el subbalasto se presenta en la Figura
9 que, como puede observarse, corresponde también a un material tipo GW. Los
ensayos de densidad obtenidos mediante el método de los isétopos radioactivos
proporcionaron pesos especificos secos comprendidos entre 21,5y 22,0 kKN/m?.

Figura 9.- Curva granulométrica del material utilizado en la capa de forma

En la Figura 10 se ha representado la curva de dispersion obtenida mediante la técnica
AEOS en la superficie de la capa de forma una vez demolido el subbalasto bituminoso
del anterior modelo fisico de via ensayado en el CFC.

CURVAS DE DISPERSION

long.onda{m}
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Figura 10.- Curva de dispersion obtenida en la superficie de la capa de forma

En la Figura 11 se indica el perfil de velocidades “vs” que corresponde a la curva tedrica
representada en la Figura 10. Puede observarse en dicho perfil que los primeros 0,25 m
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de la capa tienen una vs = 450 m/s y el resto hasta completar la capa, 400 m/s. Para las
capas que constituyen el terraplén por debajo de la capa de forma se obtuvo, de acuerdo
con dicho perfil, una vs = 300 m/s.

Figura 11.- Perfil de velocidades de propagacion vs obtenido mediante la técnica
AEOS en la superficie de la capa de forma

En la Figura 12 se indican las tres secciones A, By C de la zona ensayada en el CFC
donde se han ubicado los cilindros hidraulicos que han permitido la realizaciéon de los
ensayos estaticos y quasi-estaticos que simulan el paso de los trenes (ver [3]).
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Figura 12.- Secciones del modelo dotadas con cilindros servo-hidraulicos

Junto a los sensores de fuerza y desplazamiento del sistema de cargas del CFC que
simula el paso de los trenes por una seccién transversal de la via real, el resto de
sensores con los que se ha instrumentado el modelo de via ha estado destinado a medir
los desplazamientos absolutos y relativos de los distintos componentes de la via en los
ensayos estaticos y las amplitudes de los desplazamientos, velocidades y aceleraciones
de dichos componentes en los ensayos quasi-estaticos.

En total se han utilizado 60 sensores en la parte superior de la superestructura de la via
(ver Figura 13) y 42 sensores en la parte inferior de dicha superestructura (balasto) e
infraestructura. En la Figura 14 se hailustrado el tipo de instrumentacién interna utilizado
en cada una de las tres secciones A, B y C del modelo indicadas en la Figura 12.

Figura 13.- Sensores externos en la parte superior de la superestructura
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Figura 14.- Sensores internos en la seccion central del modelo (dim. en metros)

Finalmente, se ha considerado importante comentar en este capitulo que los ensayos
estaticos realizados en las tres secciones A, B y C del modelo reflejadas en la Figura
12, una vez puesto en obra, bateado y estabilizado el balasto, arrojaron un valor medio
de 65 kN/mm ligeramente superior al del proyecto de la LAV (60 KN/mm).

3.- ESTADOS LIMITES DE SERVICIO POR ARRASTRE DE LA ARENA

A continuacién se analizan en primer lugar los Estados Llimites de Servicio de la LAV
que pueden producirse como consecuencia del arrastre de la arena del desierto por el
viento.

En el estudio general desarrollado por BMT Fluid Mechanics para Al Rajhi Alliance
(Contratista de los trabajos en la 12 fase de construccion de la LAV) sobre los efectos
del viento en las zonas arenosas de la franja costera (ver Figura 1) se indica la existencia
de 21 km con riesgo de invasion de la plataforma por avance de dunas y 197 km en los
gue se puede contaminar la superestructura de la via y el material mévil con arena y
polvo. En las Tablas 1 y 2 se reproducen los cuadros de dicho estudio que identifican
los tramos de la linea afectados por estos problemas.

Tabla 1.- Secciones generales con problemas de arenay polvo

TRAMOS LONGITUD (km)
Km 006 a km 072 66
Km 080 a km 211 131
TOTAL 197

Tabla 2.- Tramos especificos con riesgo de invasién por dunas
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TRAMOS MORFOLOGIA TENDENCIA LO'\(EYI;UD

Km 34,6 a 36 Lineal (L) W-E 1,4
Km 123,6 a 124,2 Lineal (L) NW-SE 0,6
Km 133,6 a134,4 Lineal (L) NW-SE 0,8
Km 143,6 a 151,4 Lineal (L) NW-SE 7,8
Km 151,4 a 153,2 Lineal (L) y Barchan (B) NW-SE 1,8
Km 154,1 a 158,5 Lineal (L) NW-SE 4,4
Km 204,0 a 205,2 Barchan (B) WNW-ESE 1,2
Km 205,5a 206,5 | Lineal (L) Barchan (B) y Stu (S) | WNW-ESE 1,0
Km 297,2 a 207,9 Lineal (L) y Barchan (B) WNW-ESE 0,7
Km 207,9 a 208,2 Barchan (B) WNW-ESE 0,3
Km 209,5 a 210,5 Lineal (L) WNW-ESE 1,0
TOTAL 21,0

A la hora de analizar la repercusion que ambos problemas pueden tener en la
explotacion y mantenimiento de la plataforma ferroviaria en la LAV es importante tener
en cuenta que, tal y como sefiala D. Luis Fort Téllez en su informe CEDEX [4], “ambos
fendmenos estan acotados y son conocidos porque se localizan en una franja costera
arenosa, limitada por macizos rocosos en el interior, y en la que ya existen otras
infraestructuras de transporte, como son la carretera que une La Meca con Jiddah y la
costera que une esta ciudad con Rabigh, pasando por el importante aeropuerto
internacional Rey Abdullah préximo a la ciudad de Jiddah, que aunque pueden ser
menos exigentes en la intensidad de su conservacion, ya ofrecen la experiencia e
informacion basica de partida para un adecuado proyecto de las obras de defensa de la
nueva linea y el mantenimiento de la misma”.

En consonancia con el contenido del parrafo anterior Luis Fort propone, para evitar la
invasion de la via en zonas de dunas a lo largo de los 210 km iniciales, la creacién de
ocho parques lineales (totalizando un desarrollo de 21 km y 120 Has de zonas verdes)
sobre contra-dunas artificiales susceptibles de ser utilizadas bioeconémicamente
aprovechando para ello las aguas residuales de las EDAR existentes en Jiddah y Meca.
Partiendo de una palizada inicial a sotavento protegida con escollera y fajines a
sotavento, se irian construyendo y estabilizando por fases las contra-dunas
aprovechando los aportes de arena durante los dos primeros afios para proceder en el
tercer afio a su terminacion con materiales de préstamo y bulldozers.

En el resto de la linea (176 km), con arrastres de arena de menor cuantia, bastaria con
ejecutar una zanja lateral a sotavento de la plataforma y préxima a ella que, dotada de
la correspondiente via de acceso, deberia limpiarse periédicamente aprovechando para
ello la experiencia adquirida por la Administracion Saudi en el mantenimiento de: la
carretera costera entre Jiddah y Rabigh y la autovia Meca-Jiddah.

4.- ESTADO LIMITE DE ROTURA DE LAS VIAS

Con el fin de analizar el efecto que la velocidad del tren, por encima de los 300 km/h,
puede tener en el comportamiento de las vias, es conveniente revisar los conceptos
béasicos sobre dindmica de la via bajo cargas verticales [3].
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En la Figura 15 se ha esquematizado la viga elastica de Euler-Bernouilli que representa

una semi-via apoyada en un medio de Winkler. Los parametros

7]

uy

“keq” en dicha figura

representan el médulo (kN/m?) y la rigidez de apoyo (kN/m) de la via [3].

Figura 15.- Problema estatico de la viga elastica sobre semiespacio de Winkler

La ecuacion diferencial que proporciona el comportamiento mecéanico de la viga elastica

infinita esquematizada en la Figura 15 es la siguiente:

0*z(x) _
El W+u-z(x) =q(x)

donde:

[3.1]

o z(x) es la deflexién de la via (movimiento vertical absoluto del carril)

e El representa la rigidez a flexion de la viga (6,4155 MN - m? en nuestro caso)

e ((x) es la carga unitaria (kN/m) ejercida sobre la via (ninguna en la Figura 15)

e p(x) en la Figura 15 representa la reaccion unitaria (kN/m) distinta bajo cada

traviesa, verificandose que p(x) = u - z(x)

e R(x) enlaFigura 15 representa la reaccion bajo cada traviesa (kN), verificAndose

que R(X) = keq - 2(x)

La solucién a la ec. [3.1], cuando sobre la viga solamente actda una carga concentrada
P (kN) en el origen del sistema de coordenadas cartesianas X, Y representado en la

Figura 15, viene dada por la siguiente ecuacion:

Txl I x| I x|
[cos— + sen —]

— P - L
2() = e L L
siendo:

e K (kKN/m) la rigidez de la via
e L (m) lalongitud elastica de la via

[3.2}

Puede demostrarse [3] que los parametros L, K y u estan ligados por las siguientes

ecuaciones:
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L= [AE! K=2L RS 3.3
I Teru Y= eaEl [3.3]

En la LAV Meca-Medina donde K = 60 kN/mm, se tiene u = 31,6 MN/m?y L = 0,949 m

Por otro lado, en la Figura 16 se ha esquematizado el mismo caso anterior cuando la

carga P se desplaza en la direccién positiva del eje X con una velocidad “v”.

IN FRAEFSTRUCTURA

Figura 16.- Problema dindmico de la viga elastica sobre semiespacio de Winkler

La ecuacion diferencial que rige el problema dindmico esquematizado en la Figura 16
es similar aunque algo mas complicada que la ec. [3.1] ya que ahora interviene ademas
de la variable “ x ” la variable tiempo “ t ” en el valor de la deflexion de la via, z(x, t) [5] :

g ey 00y p Y250 Lt = Po(x— vt 3.4
ot m 322 mauwy uz(x,t) = (x —vt) (3.4)
donde:

e m (kN - s?2/ m?) representa la masa unitaria de la superestructura de la via. En
nuestro caso, m = M¢ + Mgt + Mp = 0,5474 kN - s?2 / m? siendo:
o carril: me = (60 kp/m)/g = (588,60 N/m)/g = (0,59 kN/m)/g
o semi-traviesa: ms: = [ (3,374 kN / 2) / 0,60 m]/g = (2,81 kN/m)/g
o balasto: mp ={[(2,60 m/3) x 0,26 m x 0,35 m x 15 kN/m®]/0.60 m}/g
que operando resulta my = (1,97 kN/m)/g
o wy (s?) es la frecuencia propia de la via wy = ,/u/m . Sustituyendo en esta
Gltima férmula el valor u =31,6 MN/m? de la LAV Meca-Medina y el valor de m
previamente determinado, se obtiene wy = 240,26 rad/s, equivalente a 38,2 Hz
e D representa la razon de amortiguamiento
e () es lafuncion delta de Dirac
e v (m/s) es la velocidad con la que se desplaza la carga P por el eje de las X

La solucion particular a la ec. [3.4] que proporciona el estado estacionario de la via,
independientemente de las condiciones iniciales existentes cuando la carga P empieza
a moverse sobre el eje de las X, puede obtenerse utilizando la transformada de Laplace.
De esta forma, para el caso en el que D =0, se tiene [5]:

1
z(x —vt) = P e b1xvtl[gcos(alx —vt1) + bsen(alx—vtl)] (3.5
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siendo:
a=(1+a?
b=(1- 02)1/2

a = v /ve cociente entre la velocidad v de la carga P y el término v. (conocido en la
literatura técnica como velocidad critica) dado por la siguiente expresion:

=2 |== 3.6

Puede comprobarse que sustituyendo en la ec. [3.6] el valor de la longitud elastica de la
via L = 0.949 m previamente determinado para la LAV Meca-Medina y los valores ya
conocidos El = 6.4155 MN-m? y m = 0,5433 kN-s?/m? se obtiene v. = 230 m/s,

Teniendo en cuenta que para v = vc el denominador del primer término en el segundo
miembro de la ec. [3.5] se hace cero, en la Figura 17 se han representado para distintos
valores de D y del cociente v / v; las soluciones a dicha ecuacion comparando las
deflexiones obtenidas mediante la ec. [3.4] (caso dinamico) designadas como zeq en la
figura con las deflexiones proporcionadas por la ec. [3.1] (caso estatico) designadas
simplemente z.

Figura 17.- Cociente entre las soluciones dinamicas y la estatica de la viga
continua sobre espacio de Winkler en funcion del cociente de velocidades v/v. y
del amortiguamiento D en la plataforma de las vibraciones verticales.

De los gréficos en la Figura 17 se desprende que cuando la velocidad de traslacion de
la carga P coincide con la velocidad critica de la via se produce, en funcién de la

[Escriba aqui]



15

capacidad que tenga la plataforma para amortiguar las vibraciones verticales, una
amplificaciébn muy notable de las deflexiones en via que pueden ocasionar la rotura de
la plataforma o el descarrilamiento del tren.

A la luz de la informacién proporcionada por la Figura 17 puede comprobarse que para
valores v/v¢inferiores a 0,4 la capacidad de amortiguamiento de la plataforma no influye
en la amplificacion de las deflexiones manteniéndose el factor de amplificacion de las
mismas por debajo de 1,1. Adoptando el cociente de velocidades entre v = 88,89 m/s
(320 km/h) y v¢ = 230 m/s el valor de 0,386 puede afirmarse en principio que el disefio
de la LAV Meca-Medina con rigidez de via de 60 kN/mm y trenes circulando a 320 km/h
es suficientemente seguro frente al estado ultimo asociado al hecho de que puedan
producirse deflexiones excesivas en la via. La influencia que en estos resultados puede
tener la contaminacion de la via con arena y polvo del desierto se analiza en el capitulo
siguiente.

4.- ESTADOS LIMITES POR CONTAMINACION DEL BALASTO

En este capitulo se analizan en primer lugar los estados limites de las vias relacionados
con: a) la contaminacién del balasto a diferentes niveles con arena y polvo del desierto;
b) el bateo de las vias cuando el balasto estd completamente contaminado; c) la
saturacion del balasto con agua de lluvia; y d) las tormentas de arena.

El capitulo se concluye comentando los resultados obtenidos en los ensayos de rotura
realizados en el CFC al tirar horizontalmente, en direccion transversal a la via, de una
de las traviesas del modelo antes y después de estar contaminada con arena.

4.1.- Influencia de la contaminacién del balasto

En la Figura 18 se han representado los husos granulométricos de las arenas del
desierto y de las muestras preparadas artificialmente en Espafia mezclando en fabrica
arenas de unas canteras de Segovia con polvo de arena obtenido por ciclon.
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Figura 18.- Curvas granulométricas de las arenas del desierto y de las arenas
mezcladas en planta para los ensayos en el CFC

Los valores medios de las distribuciones granulométricas representadas en la Figura
18 se han recogido en la Tabla 3.

Tabla 3.- Valores medios de las distribuciones granulométrica de las arenas del
desierto y de las arenas mezcladas en planta

Valores Gravas INGHES 0,080 mm Dso (mm)
Medios (%) (%) (%) =0

Arena del
ezl gl 0 82,2 17,3 0.16 23 07
EICENES ’ ’ ’ ! ’

La comparacion de las curvas granulométricas y de sus valores estadisticos permite
afirmar que la arena mezclada en planta en una proporcién 35/65 de las muestras M-
7808/M-7810, representa con suficiente precision las arenas del desierto situadas en la
zona de construccion de la LAV Meca-Medina por lo que teniendo en cuenta que los
andlisis de Fluorescencia con Rayos X han proporcionado una composicion
mineraldgica similar en ambos tipos de arenas ésta ha sido la arena empleada en el
estudio de la contaminacion del balasto en el CFC.

Adoptando para definir el grado de contaminacion del balasto con arena el mismo
pardmetro S que en Mecanica del Suelo identifica el grado de saturacion de una muestra
de suelo con agua y teniendo en cuenta el pequefio tamafio medio (Dso = 0,16 mm) de
la arena en relacién con el del balasto (Dso = 42 mm) cabe esperar que la arena
arrastrada por el viento contamine el balasto de la misma forma que el agua llena un
vaso, es decir llenando en primer lugar los poros existentes en la parte inferior de la
masa de balasto. En esas condiciones se puede identificar el grado de contaminacion S
con el cociente entre la altura alcanzada por la arena en el interior del balasto Hr y la
altura total Hy de la masa de balasto.

En la Tabla 4 se han resumido los grados de contaminacion alcanzados bajo los carriles
interior (Hp = 0,35 m) y exterior (H, = 0,40 m) del modelo de via construido en el CFC
durante las 7 fases de que ha constado el proceso de contaminacion del balasto hasta
alcanzar el 100% de contaminacion en el carril exterior.

Tabla 4.- Fases de contaminacion del balasto ejecutadas en el CFC

Contamlnatlon_ Ie\(el Contamlnatlon Ie\_/el Free sand height Hs | Fouled ballast sand
under outer rail with | under inner rail with (m) height Hr (m)
Hpo=0.40 m Hpo=0.35m

15% 17.0% 0.025 0.06

25% 28.5% 0.042 0.10

40% 45.5% 0.067 0.16

55% 62.5% 0.092 0.22

70% 79.5% 0.117 0.28

85% 96.5% 0.142 0.34

100% 113.5% 0.167 0.40
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Los distintos valores de grado de contaminacion (S), alturas alcanzadas por la arena
bajo ambos carriles (Hy) y alturas libre de la arena (Hs) en los depdsitos del equipo de
contaminacién que puede observarse en la Figura 19 estadn relacionados por las
expresiones siguientes:

Hy  Hy
S = = L 4.1
n Hb Hb ( )
en las que la porosidad “n” del balasto viene dada por la siguiente ecuacion:
Vb
=1- > 4.2
n=1-g (42)

siendo y, = 15,3 kN/m3 el peso especifico seco del balasto determinado durante la
construccién del modelo. Sustituyendo en la ec. [4.2] dicho valor junto con el peso
especifico de las particulas de balasto G, determinado en laboratorio se obtiene n = 0,42

Figura 19.- Equipo para la contaminacion del balasto disefiado en el CEDEX

Para el control de los niveles de contaminacion alcanzados en cada momento en el CFC
ha sido necesario poner a punto en el Laboratorio de Geotecnia del CEDEX la técnica
de perforacién, tanto en el balasto como en el hormigén de las traviesas, de pequefios
taladros de 20 mm de diametro que revestidos convenientemente con tuberia metélica
ranurada han permitido introducir un endoscopio provisto de camara de video tal y como
puede observarse en la Figura 20.
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Figura 20.- Endoscopio para determinar el grado de contaminacion del balasto

En la Figura 21 se ha resumido el resultado de las observaciones realizadas con el
endoscopio en el hilo exterior de la via tanto sobre las traviesas como en el balasto
situado entre ellas. Puede observarse en dicha figura que, debido al “efecto paraguas”
ejercido por las traviesas cuando el equipo de contaminacion pasa sobre ellas, queda
bajo ellas un pequefio espacio de balasto sin contaminar cuando el balasto entre las
traviesas alcanza el 100% de contaminacion y la arena aflora en su superficie.

En cada fase de contaminacion se produjo la descarga de los seis depdésitos dell equipo
contaminante, rellenos con arena hasta una altura aproximada de 25 mm, cada 0,20 m
hasta completar la longitud total de 7 m que tiene el modelo de via construido..

Figura 21.- Resultados en el hilo exterior de las 7 fases de contaminacion

En cada una de las fases de contaminacion ejecutadas (incluyendo también el caso en
gue S = 0) se realizaron 3 ensayos estéticos, uno en cada una de las secciones A, By
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C representadas en la Figura 12 (utilizando para ello los dos cilindros servohidraulicos
de 25ty 50 Hz desplegados en cada una de ellas) antes de proceder a contaminar la
via al nivel correspondiente. Una vez contaminada asi la via y realizado el ensayo quasi-
estatico de simulacién de paso de trenes a 320 km/h hasta completar 100.000 ejes, se
repetian los ensayos estaticos con el fin de comprobar la variacion que habia
experimentado la via con ese grado de contaminacion al paso de los trenes. En la Figura
22 se ha representado el protocolo de carga paso a paso que se siguié en cada uno de
los cilindros (uno por rueda) que se utilizaron en los ensayos estéticos.

Figura 22.- Historia de cargas en los cilindros para los ensayos estaticos

Las dos pequefias excursiones de * 10 kN, que pueden observarse en cada uno de los
dos ciclos representados la Figura 22 una vez alcanzado el nivel de 80 kN durante el
proceso de carga, tuvieron como objetivo determinar las rigideces dinamicas de via que
se necesitaran para llevar a cabo los estudios de interaccion dinamica rueda-carril
cuando existan imperfecciones en la via.

En la Figura 23 se ha representado, junto con su transformada de Fourier, la historia de
cargas con la que se ha alimentado cada uno de los cilindros hidraulicos en los ensayos
guasi-estaticos realizados para reproducir el efecto del paso del TALGO 112 a 320 km/h
por la seccién central del modelo. Pueden observarse en dicha figura las mismas
frequencias que de acuerdo con la composicion geométrica del tren cabe esperar se
produzcan en la via real (ver pagina 3).
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Figura 23.- Historia de cargas en los cilindros para los ensayos quasi-estéaticos

En la Tabla 5 se han recogido para una carga de 80 kN las deflexiones de via obtenidas
en los 48 ensayos estaticos realizados.

Tabla 5.- Deflexiones estaticas (mm) para 80 kN de carga vertical antes (Bef) y
después (Aft) del ensayo quasi-estatico con 100.000 ejes a 320 km/h realizado en
cada fase de contaminacion

Cross- 0% 15% 25% 40% 55% 70% 85% 100%
Section | Bef | Aft | Bef | Aft | Bef | Aft | Bef | Aft | Bef | Aft | Bef | Aft | Bef | Aft | Bef | Aft
A 144 | 156 | 093|116 | 123 114|122 | 124|116 | 110|147 ]142 118|121 | 101 | 100
B 118 | 144 | 120 | 132 | 1.18 | 1.15 | 1.14 | 116 | 1.25 | 1.25 | 1.28 | 1.22 | 1.20 | 1.15 | 1.11 | 0.99
C 123 ]1125(109 (128|112 )115|139|141|126) 130|128 131|110 112 | 0.94 | 0.88
Mean 128 1135|107 [ 125|118 | 115|125 |127 | 122 | 122|134 ]132| 113 ) 1.16 | 1.02 | 0.96
En los 48 ensayos estaticos se obtuvo practicamente el mismo valor de compresién de
las placas de asiento que oscil6 en torno a los 0,43 mm.
Los extensdmetros con LVDT anclados en la traviesa central del modelo y apoyados en
el subbalasto proporcionaron los valores de compresion del balasto que se indican en
la Tabla 6.
Tabla 6.- Compresiones estaticas (mm) del balasto para 80 kN de carga vertical
antes (Bef) y después (Aft) del ensayo quasi-estatico con 100.000 ejes a 320
km/h realizado para cada nivel de contaminacion
Cross- 0% 15% 25% 40% 55% 70% 85% 100%
Section | Bef | Aft | Bef | Aft | Bef | Aft | Bef | Aft | Bef | Aft | Bef | Aft | Bef | Aft | Bef | Aft
S-11 | 059|059 | 0.80 | 0.55 | 0.53 | 0.55 | 0.56 | 0.58 | 0.56 | 0.57 | 0.57 | 0.53 | 0.49 | 0.46 | 0.43 | 0.37

Con el fin de aportar mas datos al estudio que sobre el efecto de la contaminacién del
balasto con arena se estaba realizando en el CFC, en el Laboratorio de Geotecnia del
CEDEX (LGC) se realizaron ensayos triaxiales con probetas de 9” de diametro y 18” de
altura que han permitido ensayar las particulas de balasto con tamafio real en células
de metacrilato transparente con 380 mm de didmetro de didmetro y 580 mm de altura
(ver Figura 24). Dichas células han servido también para comprobar la eficacia de los
taladros perforados en el CFC con el fin de poder determinar el nivel real de

[Escriba aqui]




21

contaminacion del balasto en cada una de las fases del proceso de contaminacion
realizado en el CFC (ver Figura 25).

Los ensayos realizados en ese tipo de células triaxiales han aportado datos de gran
valor sobre la deformabilidad del balasto contaminado a diferentes niveles y sobre el
angulo de resistencia interna ¢ con el que funciona en cada uno de ellos.

Figura 24.- Célula triaxial de gran tamafo para balasto (particulas hasta 60 mm)

Figura 25.- Calibracion del endoscopio en células triaxiales de gran tamafo

En la Figura 26 se han representado los mdédulos de Young iniciales obtenidos en los
ensayos triaxiales realizados en el LGC con el balasto seco y diferentes grados reales
de contaminacion.
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Figura 26.- Médulo de Young inicial del balasto versus grado de contaminacion

Puede observarse en dicha figura que para niveles de contaminacion reales entre 0% y
50% el moédulo de Young permanece constante en 50 MPa aumentando linealmente a
partir de dicho valor hasta alcanzar el doble (100 MPa) para el 100% de contaminacion.

A la luz de los datos proporcionados por la Figura 26 para niveles reales de
contaminacién del balasto, se han interpretado los datos de deformacién obtenidos en
el CFC, donde, de acuerdo con la informacion facilitada por el endoscopio (ver Figura
21), los datos de contaminacién reales no coinciden con los niveles tedricos de
contaminacion proporcionados en las Tablas 5 y 6 debido al “efecto paraguas” de las
traviesas que hace que el nivel de contaminacion del balasto bajo las traviesas sea
inferior al tedrico y entre ellas sea superior.

Teniendo en cuenta el contenido del parrafo anterior puede observarse tanto en la Tabla
5 como en la 6 que para una carga en carril de 80 kN no varian apenas las deflexiones
de via ni las compresiones experimentadas por el balasto con grados de contaminacién
tedricos comprendidos entre 0% y 70% obteniéndose una rigidez media de via de 64
kN/mm para ese rango de contaminacion y un valor medio de compresion en el balasto
de 0.58 mm. En la Figura 21 puede observarse que, por debajo de las traviesas, un
grado de contaminacion teérico del 70% corresponde a un nivel real de contaminacion
real del 60% que aunque no coincide exactamente con el 50% se aproxima a él lo
suficiente como para poder afirmar que, hasta niveles reales de contaminacion
comprendidos entre 0% y el 50-60%, la arena que arrastre el viento en suspension no
afecta al comportamiento mecanico de la via que soporta el paso de trenes TALGO 112
a 320 km/h sin modificacién apreciable de su rigidez. A partir del 60% aumenta
linealmente la rigidez de la via con el nivel real de contaminacion llegando a alcanzar el
valor de 80 kN/mm (un 25% més de su valor inicial) para el 100% de contaminacion real.

Para poder estimar el efecto que la contaminacién del balasto con arena al 100% puede
tener en el estado Ultimo de rotura de la via es necesario entrar en el grafico de la Figura
17 con un valor de vc que tenga en cuenta el aumento que experimenta la masa unitaria
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“m” de la via cuando se satura el balasto con arena. Para ello es necesario modificar el
sumando m, de “m” en la pagina sustituyendo el valor de 15 kN/m? alli adoptado como
peso especifico del balasto seco por el siguiente valor de yy:

Yo = G(1—n)+ny, (4.3)

siendo ya el peso especifico de la arena que llena los huecos del balasto, cuyo valor
puede estimarse en 1,5 t/m?3.

Sustituyendo en la ec. [4.3] ya =1,5 junto con n = 0,42 (ver pagina 16) y Gp = 26,3 kKN/m?
se obtiene yp = 21,55 t/m® que sustituido en lugar de 15 kN/m3en la expresién de mpen
la pagina 13 proporciona m, = 2.83 kN-s?/ m?. Puede comprobarse que el valor de my
asi determinado da lugar a m = 0,575 kN-s?/m? muy similar al valor de “m” que figura en
la pagina 13 por lo que cabe afirmar que la colmatacién del balasto con arena del
desierto apenas influye en el factor de amplificacion que se producira en las deflexiones
de la via cuando circulen los trenes a 320 km/h por la via sin contaminar. En el capitulo
anterior ya vimos que dicho factor se situaba muy proximo a 1,10, por lo que cabe
esperar gue las deflexiones cinematicas obtenidas en el ensayo quasi-estatico realizado
para cada grado de contaminacion reproduciendo el efecto del paso de trenes a 320
km/h sean muy similares a las deflexiones obtenidas en los ensayos estaticos realizados
a su principio y final.

En la Figura 27 se han recogido las amplitudes de las deflexiones cinematicas
registradas en las tres secciones instrumentadas del modelo a lo largo d los 8 ensayos
quasi-estaticos realizados con la via contaminada a diferentes niveles. En ella puede
observarse como las amplitudes cinematicas para niveles tedricos de contaminacion
comprendidos entre 0% y 70% (niveles reales de contaminacion entre 0% y 50-60%)
encajan aceptablemente bien con el valor medio (1,25 mm) representativo de las
deflexiones estaticas obtenidas para ese rango de contaminacion, mientras que con la
via contaminada al 100% las deflexiones cinematicas se agrupan en torno a 1 mm, que
representa el valor medio obtenido en los 6 ensayos estaticos realizados con la via
contaminada al 100%.
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Figura 27.- Historia de las defexiones cinematicas obtenidas con diferentes
niveles de contaminacion en las tres secciones instrumentadas del modelo

En el Informe Final de Abril de 2015 emitido por el CEDEX para INECO se sugeria la
posibilidad de comprobar el buen comportamiento de las vias durante los 2 primeros
afos de funcionamiento de la LAV Meca-Medina instrumentando ambas vias con
gedfonos y acelerbmetros similares a los utilizados en el modelo a escala 1:1 construido
en el CFC que siendo faciles de instalar en los carriles permitirian verificar que los picos
de las velocidades y aceleraciones en la LAV no superan los valores maximos obtenidos
en los ensayos quasi-estaticos realizados en el modelo que pueden considerarse
representativos del comportamiento cinematico de vias en perfecto estado de
mantenimiento.

Finalmente, en las Figuras 28 y 29 se recogen las historias de las amplitudes de
velocidad y aceleraciion en los carriles que pueden servir de referencia para aplicar la
sugerencia mencionada en el parrafo anterior.
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Figura 28.- Historia de las amplitudes de velocidad en los carriles obtenidas con
diferentes niveles de contaminacion en las tres secciones instrumentadas
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Figura 29.- Historia de las amplitudes de aceleracion en los carriles obtenidas
con diferentes niveles de contaminacidon en las tres secciones instrumentadas
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PROBLEMAS DE DIS'ENO DE NUEVAS LINEAS DE METRO EN
ALGUNOS PAISES AMERICANOS Y EUROPEQOS

CARLOS OTEO MAZO
Prof. Dr. Ing. de C. C. y P.
Catedratico de Ing. del Terreno

1. Introduccion

La Jornada en que se inscribe la presente comunicacion o ponencia lleva como titulo el de “Actuaciones
Geotécnicas Espafiolas en el Exterior”, es decir “fuera de Espafia”. En ese sentido, al autor de estas
paginas le cabe la mision de hablar de los problemas de disefio (y, a veces, de ejecucion) de las nuevas
lineas de Metro, mas alla de nuestras fronteras, en que intervienen consultoras y contratistas espafioles.

Necesariamente, no podemos hablar de todos los casos de Metro o similar en que han intervenido o estan
interviniendo organizaciones espafiolas, generalmente, por desconocimiento personal o por falta de
informacién disponible. Asi, dejaremos fuera de estas paginas parte de las obras importantes que se
desarrollaron en el Crossrail de Londres, en que intervienen diversas empresas espafiolas (Ferrovial,
Dragados, Geotecnia y Cimientos, Site, etc.) y cuya magnitud es de primer orden. Solamente
reproduciremos alguna informacion ya publicada. Igualmente dejaremos las obras subterraneas que estan
desarrollando Dragados en Seattle, por tratarse de una obra de carretera, aunque el hacer el tinel (con una
tuneladora de @ 18 m) sea igualmente importante y similar a una obra de tinel para Metro. Y también
dejaremos fuera los Metros de Panama, Toronto (realizados por FCC) de los que no disponemos de
informacidn geotécnica publicada.

En general, la sistematica sera similar en los casos que vamos a presentar (tras un andlisis general de los
problemas que pueden presentarse a la hora de disefiar una nueva de Metro):

— Breve descripcién de la tipologia de funcionamiento del Metro seleccionado.

— Caracteristicas del suelo de la ciudad en que se construira la obra, a veces muy diferentes de las
ciudades espafiolas en que se han construido lineas de Metro (Madrid, Barcelona, Bilbao,
Valencia, Sevilla, Malaga y Granada). Sobre todo, dado que en Madrid ha habido la mayor
Ampliacién en tiempos recientes (200 Km de tanel y més de 200 estaciones), se ha, a veces,
pretendido simplificar el condicionante geotécnico en otras partes del mundo (o ciudades
espanolas), pensando que todo seria como Madrid.

— Problemas de disefio de estaciones.

— Problemas de disefio de tuneles.

— Otros problemas o condicionantes.



2. Lineas de Metro: Problemas a resolver.

En general, puede decirse que, a la hora de disefiar una nueva Linea de Metro, hay que tener en cuenta los
siguientes condicionantes:

— La distribucion de habitantes en la zona y la distancia que han de recorrer, como maximo, para
llegar a una Estacion de Metro. En general, en las antiguas ciudades europeas, al principio las
Estaciones se separaban unos 500-600 m (Madrid, Paris ...), aunque después esa distancia ha
pasado a ser de 850-1000 m. Sin embargo, en una ciudad tan grande como Moscu vy, a pesar del
clima que se opone al desplazamiento peatonal, las estaciones de Metro estan separadas 2000 m.

— Ladisponibilidad geométrica para emplazar las estaciones, es decir, espacio disponible, si es que
se quieren construir a cielo abierto (lo més deseable). Siempre cabe la construccion en
subterraneo pero es mas costoso y puede tener mayores repercusiones sobre instalaciones y
estructuras préximas.

— Los condicionantes geol6gico-geotécnicos, incluida la presencia e influencia del agua, que puede
condicionar los procesos constructivos. No solo interesa conocer la estratigrafia de detalle, su
variacién a lo largo de la linea y la influencia del nivel freatico (o varios niveles piezométricos, si
existen), sino la consistencia de esos terrenos, sus parametros geotécnicos, la posible evolucion
de éstos con el tiempo y problemas especiales (disoluciéon y ataque de yesos, presencia de
cavidades karsticas, subsidencia regional, etc.).

— Posibilidad de situar pozos de ataque para excavacion automatizada (tuneladoras), unidos o no a
estaciones.

— Posibilidades de extraccion de detritus y destino de los escombros de excavacion. A veces, ha
sido necesario su tratamiento previo con cal (escombros de tuneladoras EPB), antes de llevar a
vertedero, a fin de no convertir éste en un depoésito de fangos. Asi se ha hecho, por ejemplo, en la
Avenida de la Peseta, en los Carabancheles de Madrid, asi como en otras estaciones recientes.

— Situacion de pozos de ventilacion, emergencia, etc. y su adaptacion a la geometria de la ciudad.

— Experiencia de los técnicos del pais en los diferentes métodos constructivos y organizacion de la
Administracién para controlar los disefios.

— Posibilidad de disposicion de aridos y cemento a un precio razonable. En algunos casos, estos
factores condicionan totalmente el presupuesto de la obra.

— Experiencias locales en maquinaria, tuneladoras, etc.
— Indicacion, por parte de las autoridades urbanisticas, de las zonas en que puede hacerse un disefio
en superficie, para abaratar costos de primera implantacién. Asi se ha hecho en los Metros de

Maélaga, Sevilla y Granada.

En la Fig. 2.1 se ha resumido la problematica concreta y general del disefio de estaciones a cielo abierto,
entre pantallas (lo cual es aplicable a tunel de linea entre pantallas). Hay que establecer:

— Datos geométricos: he, h, hy, ¥ Hnax (profundidad de excavacion y total de las pantallas, posicién
del nivel freético y hueco central entre puntales).
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Fig. 2.1. Factores de disefio en una estacion o en un tunel al abrigo de pantallas

— Datos geotécnicos: Datos estratos 1 a n, y parametros geotécnicos en cada estrato (ci, oi, yi, Ei y
vi, si, se utilizan cédigos PLAXIS 6 Kh si se utilizan modelos de célculo de pantallas tipo RIDO).

— Datos de permeabilidad: ¢Flujos de agua por la parte baja de la pantalla?

— Profundidad de reconocimiento, H, y longitud de posibles pilas-pilote (caso de estaciones y
vegetacion).

— Presencia de servicios y su afeccion.
— Presencia de edificios, reconocimiento de su estado y su posible afeccion.
— Posible influencia de sismos y de subsidencia regional.

— Posibilidad de excavacion de las pantallas y la maquinaria necesaria para el espesor, €, necesario,
etc.

— Tipo de puntales (metalicos, hormigdn) y su separacion.
Y en la Fig. 2.2 se ha representado un resumen similar para el caso de tunel:
— Decision sobre un tubo con dos direcciones o dos tubos paralelos.

— Estabilidad frontal (si se usa tuneladora, ¢cual es el par motor, el empuje, el sistema estabilizador,
etc.)

— Estabilidad dorsal sobre clave, por sobreexcavacion.

— Sistema de traccion eléctrica (rail, catenaria rigida o flexible, etc.)

— Estado de edificios y la repercusion de los movimientos originados por la excavacion.
— ldem para servicios proximos.

— Influencia del sismo y de la posible subsidencia regional.



Espesor y refuerzo de dovelas, etc.
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Fig. 2.2. Factores de disefio para el disefio de un tunel de linea

Uno de estos factores es primordial: El decidir si se disefia el tinel de linea con un tubo (y dos direcciones
de circulacion) o dos tuneles (con circulacion separada). Ello puede suponer una larga discusion y han de
tenerse en cuenta diversos factores:

Los sistemas constructivos disponibles y sus rendimientos. En el caso de bi-tubo, si se emplean
tuneladoras, la inversion por maquina es de menor costo (ya que este puede ser funcion del cubo
del diametro), con un rendimiento (velocidad de avance de excavacion) algo mayor que en el
caso del monotubo. Esto ha ocurrido en Madrid, comparando la velocidad media de avance de las
tuneladoras de @ 9,40 m (unos 600 m/mes) y la de @ 7,40 m (Lovat, con 700 m/mes). Pero ello
resulta asi porque la maquina de @ 7,40 m es muy adecuada para los suelos de Madrid, aunque no
puede decirse que sea totalmente tipo EPB. Sin embargo otra maquina EPB de @ 6,50 m resultd
poco adecuada para las obras de Madrid, con rendimientos de 200-250 m/mes. Puede ser
necesario (por cuestion de plazo) el tener que utilizar més de una tuneladora y, entonces, el
equilibrio econdémico puede ser diferente.

Los asientos en el caso monotubo son mayores sobre el eje de simetria, pero menos extensos en
anchura (Fig. 2.3). Puede utilizarse el modelo semiempirico de SAGASETA y OTEO (OTEO, y
otros, 1996) para estimar estos asientos o el mas reciente Modelo Madrid (OTEO, y otros, 1999),
(DIEZ, 2010).

La posibilidad y velocidad de evacuacion del convoy es mayor, en el caso del monotubo, ya que
hay méas hueco lateral y los viajeros pueden descender por todas las puertas del tren. En el caso
bitubo, el hueco es menor y la evacuacion tiene que hacerse por los extremos del convoy
(Fig. 2.4) lo que supone un tiempo total de evacuacidn que puede llegar a ser del doble que en el
caso monotubo. Hoy dia hay modelos numéricos para comprobar estas situaciones.
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Fig. 2.3. Asientos originados por sistemas monotubo y bitubo
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Fig. 2.4. Evacuacion en monotubo y bitubo



— En el sistema bitubo no puede haber choques frontales.

— Enel caso de bitubo, la profundidad del eje del tdnel puede ser algo menor. Con ello, si se hace la
excavacion en un estrato mas competente y menos permeable (debajo de rellenos, cuaternario,
etc.) el recubrimiento del terreno competente (0,5-1,0 didmetros) puede ser menor y el tanel algo
maés superficial.

— Los espesores de las dovelas pueden ser menores en tdneles bitubo.

— Las estaciones pueden tener menor anchura en el caso de bitubo, al disponerse un solo andén
central (como en el Metro de Sevilla), en vez de dos andenes (uno a cada lado del convoy).

— Lavelocidad de llenado de humo del tanel es mayor en el caso bitubo.

— Otro aspecto que puede ser decisivo en paises como U.S.A. es la de la “propiedad vertical, en el
sentido que un propietario lo es de un terreno en superficie y de toda su vertical (hasta el “centro
de la tierra™), por lo que la implantacién de un bitubo supone una expropiacion de terreno mayor
que el caso de un monotubo. Como nos comento el experto en tuneladoras D. Enrique Fernandez
de Dragados, esta es la condicion que ha hecho que en Seattle se haya ido a una tuneladora de
unos 18,0 m de didmetro, para acortar el espacio a expropiar.

Pueden verse otros factores en ARLANDI & BERNARDO (2015)

3. Moscu: Un metro en cuaternario aluvial

El Metro de Moscu es uno de los mas antiguos de Europa y ha destacado siempre al instalarse en él
(después de la Revolucién Bolchevique) una decoraciéon suntuosa, poco habitual en este tipo de
estructuras (Foto 3.1), con grandes luces en la bdveda central (de las tres que componen las estaciones,
ver Fig. 3.1).

Foto 3.1. El Metro de Moscu. Vista tipica (decoracién)



En el Metro de Moscu, ha sido habitual, durante muchos afios, el disefio del tanel bitubo, por varias
razones:

— Los tuneles se excavaban en un material carbonéatico, de la era carbonifera, a veces muy
profundos, en el que podia haber cavernas, solifluxiones de rellenos blandos de cavernas, etc. Un
tunel més pequefio se defiende mejor en estas condiciones.

— Las estaciones se concebian al “estilo de Budapest”, con tres bdvedas: La central de
intercomunicacion y las laterales para los tuneles, lo que llevaba a una mayor facilidad de
construccién de las cavernas. Ello llevaba a que se podian construir los “huecos” laterales
primero, con tuneladora, y, después, el elemento central de union (Fig. 3.1) (SZECHY, 1970).

— El que las estaciones estuvieran a mucha profundidad no era problema. Incluso se concibieron, a
veces, con una misién adicional al transporte ferroviario: Sesion de refugio contra posibles
ataques nucleares.

Fig. 3.1. Etapas constructivas en estaciones de tres tubos en el Metro de Moscu. (SZECHY, 1970)

El material que se comenta a continuacion esta obtenido de lo observado “de visu™ por el autor de estas
lineas en diversos sondeos que se realizaron en la ciudad de MoscU, de la documentacion obtenida en el
Atlas Geoldgico de Moscu, (elaborado por GEORESURS, 2001, Ciencia y Empresa de Produccion),
diversos mapas con las geomorfologia de MoscU, comentarios de técnicos rusos, etc.

La geologia y geotecnia de Moscu viene condicionada por la presencia del Rio Moscl o Moscova, gque
atraviesa la ciudad desde el NW hasta el SE, el cual se encajé en su dia en terrenos calcareos cretacicos,
que afloran en el sudoeste y nordeste del area metropolitana. En la Fig. 3.2 pueden verse estos
afloramientos y la situacion del nuevo anillo del Metro de Moscu y el Tramo 2, del cual la empresa
espafiola BUSTREN esté haciendo — en el momento presente — el proyecto.



Como se aprecia, los afloramientos cretacicos (ocultos, pero, al parecer, proximos a la superficie actual
del terreno), afectan a una tercera parte del anillo, pero no existen bajo el Tramo 2 ni bajo gran parte del
anillo de la Fig. 3.2 (el tercer anillo circular del Metro de Moscu).

Como se aprecia en la Fig. 3.2, existe una red fluvial bien encajada en todo el amplio depdsito de
materiales cuaternarios que recubren el valle del Rio Moscu, y que se desarrollan paralela y perpendicular
al eje de dicho Rio.

ANILLO

/ TRAMO 2

Cretdcico (calizas y margas)

Fig. 3.2. Geologia simplificada del area de Moscu

A manera de resumen, puede indicarse que los terrenos de Moscu estan constituidos por:

Rellenos antrépicos (llamados “técnicos”, localmente) situados en superficie y con espesores de 1
asm.

Sedimentos cuaternarios de granulometria diversa, aunque, en general, fina, que suelen estar
saturados. Estan constituidos por capas de arenas finas con limos, arenas “polvorientas”, arenas
con algo de gravilla y lentejones areno-arcillosos y arcillosos de consistencia media a blanda. En
el Tramo 2 predominan las arenas finas con limos (Foto 3.2) y las arenas “polvorientas” (que,
practicamente, estan en la frontera entre arenas y limos, Foto 3.3). Todo este grupo se denomina,
genéricamente, Q (Quaternary) pero, localmente, distinguen muchos tipos de estratos,
denominados con un namero ordinal (1 a 39) y con indices geoldgicos de detalle: 1) EI 11 6 a IlI-
N+fll = arena media a gruesa con cantos. 2) El 28 ¢ glims = arcillas plasticas con lentejones no
plasticos, con alguna grava y consistencia media a blanda. 3) El 38 ¢ fll,-dn = Arena fina, con
lentejones de limo o arcilla, etc. Con este sistema, los gedlogos rusos elaboran cortes geotécnicos
con, aparentemente, mucho detalle (definicion de muchas capas), basados en granulometria y
plasticidad y con pocos ensayos de campo. (En ninguna conversacion se ha empleado el término
“geotécnico”). El espesor de este cuaternario es variable, entre 20 y 40 m.



Foto 3.2. Arenas finas, con algo de limo (Foto del autor)

Foto 3.3. Arenas “polvorientas” (Foto del autor)

Las arenas finas vienen a tener una densidad seca del orden de 1,55-1,69 T/m? y una humedad del
15-25%. Las arcillas cuaternarias tienen densidades secas de 1,65-1,75 T/m® y humedad del 15-
22%, con un limite liquido de 30-32 y un indice de plasticidad de 7 a 15. Los datos de densidad
de la arena pueden ser poco fiables y tienen una fraccion semifina (tamiz 0,05-0,100 mm) del
orden del 4-8%.

Por debajo vienen a aparecer materiales jurasicos, distinguidos por la letra J, entre los que se
diferencia cinco tipos de capas: a) La J,tt,: Una capa de arena con limos (que aparece sélo en
ocasiones y en la parte alta del Jurédsico. b) La Jstt: Arcillas de consistencia media a dura
(Foto 3.4) con capas de arcilla dura. ¢) La J;> o arcilla dura con capas de consistencia media a



dura. d) La J;*° o de arcilla muy dura. Estimamos que este material puede tener una resistencia a
compresién simple de 0,4-0,8 MPa.

Como sustrato rocoso proximo o aparece el calcareo del cretacico, como ya hemos dicho, o
materiales carbonatados del carbonifero superior (capas G3 a 66, 70y 73 a 75), como ocurre en el
Tramo 2 y gran parte del futuro anillo exterior. Estas capas calcareas quedan descritas como
calizas de resistencia media con capas menos resistentes (arcillas duras y margas), como es la
capa Cgpr, incluyendo margas de consistencia dura con capas de margas y calizas (Csnv) y
margas duras con capas de margas Yy calizas (Cars).

Los ensayos de laboratorio que suelen hacerse con las “muestras” de terreno de los sondeos son los
habituales. Los pardmetros de resistencia al corte se determinan en aparatos de corte y, a veces, en
aparatos triaxiales. No se hacen, habitualmente, ensayos de compresion simple. En el caso de ensayos de
campo no se utiliza el S.P.T.

Foto 3.4. Arcilla jurasica (Foto del autor)

En la Fig. 3.3 se ha reproducido el mapa de MoscU con riesgo de manifestaciones karsticas y solifluxion
en carst. EI Tramo 2 esta en zona de “no peligrosidad” por problema de solifluxién, y “poco peligrosa” en
cuanto a carstificacion. Esto ultimo se refiere a huecos en las calizas del sustrato. Pero lo de solifluxion
(“suffusion” en inglés) o solifluxion es otra cosa. En la Fig. 3.4 se esquematiza este problema debido a la
construccién de tdneles, con posible colapso y socavén en las arenas saturadas, con penetracion de arena
en el frente. Evidentemente, en maquinas cerradas el problema es diferente.

Otros mapas que pueden obtenerse con facilidad son:

Mapa de zonificacion segun la amplitud de asentamientos de la superficie del suelo (Periodo
1959-1973). Creemos que estos asientos son debidos a extraccion de agua del subsuelo y/o
compresibilidad propia de los sedimentos (Fig. 3.5.).

Plano de agresividad del agua, segun el cual el tramo 2 est& en zona de poca agresividad por el
agua, aungue puede haber un desequilibrio medio hacia el carbonato célcico (Fig. 3.6).

Plano geomorfoldgico de Mosc, con indicacion de zonas sumergibles por inundaciones, terrazas,
llanuras de morrena, etc.
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— Plano de zonas afectadas por deslizamientos en tramos de ladera.
— Plano de inundaciones parciales con aguas subterraneas.

— Plano de peligrosidad por desarrollo de erosiones. El tramo 2 est4 en zona “no peligrosa”, pero
parte del anillo puede estar en zona de riesgo.

— La Fig. 3.7 muestra el mapa de “riesgos geologicos” de Moscu. EI Tramo 2 estd en zona poco
peligrosa.

Por ultimo, como un resumen genérico de la estratigrafia de Moscu, hemos reproducido un corte
geotécnico, sin mucho detalle en el cuaternario, que puede dar idea de los espesores relativos de los
terrenos cuaternarios jurasicos y carboniferos de Moscu (Fig. 3.8).

ANILLO
— = ~
// \ TRAMO 2
l ~ *CATEGORIAS DEL PELIGRO CARSTICO
\ / 1- MUY PELIGROSA
Mo Pd 2- PELIGROSA

3- POCO PELIGROSA

*CATEGORIAS DEL PELIGRO DE
SOLIFLUXION

4- MUY PELIGROSO

5- PELIGROSO

6- NO PELIGROSO

Fig. 3.3. Mapa de las zonas de Moscu con peligro de las manifestaciones karsticas y solifluxién
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Fig. 3.4. Riesgo de solifluxion (KHOMENKO, 2006)
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Fig. 3.5. Mapa de zonificacion de Moscu segun la amplitud de asentamientos de la superficie de suelo
(en el periodo 1959-1973)
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ZONAS DE AGUAS CON LA AGRESIVIDAD HACIA
HORMIGON:

1- ACIDEZ GENERAL; 2- ACIDO CARBONICO; 3- SULFATOS.
4- ZONA DE POCA AGRESIVIDAD DE AGUA; 5- LOS
LIMITES DE LAS ZONAS CON EL DIFERENTE iNDICE DE
DESEQUILIBRIO HACIA CARBONATO DE CALCIO:
6->0;7-DEOA-1; 8-<-1.

Fig. 3.6. Mapa de la zonificacion de aguas subterraneas segin su agresividad en el territorio de Moscu

1-EXTREMADAMENTE PELIGROSA
2-MUY PELIGROSA

3-PELIGROSA

4-POCO PELIGROSA

5-NO PELIGROSA

Fig. 3.7. Mapa del Riesgo geologico en el territorio de MoscU
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- Cuaternario

- Arcilla jurasica media a dura

- Arcilla jurasica dura con capas de consistencia media

- Caliza carbonifera, resist. Media

Marga dura con capas de marga calcarea

- Calizas de resit. Media con capas de poca resist.,
margas y arcillas

10- Arcillas consistencia dura

© 0N WN R

Fig. 3.8. Corte geotécnico en la zona nordeste de MoscU. (Gentileza de BUSTREN)
En cuanto a los niveles freaticos, suelen distinguirse dos niveles piezométricos:
— Uno superficial, alimentado por lluvias, deshielo, etc., a unos 2-5 m de profundidad.

— Otro en las arenas saturadas, que pueden tener algo de artesianismo, aunque parece que, en los
sondeos, el agua no llega a su boca, al menos por lo que hemos visto personalmente.

En la Fig. 3.9 se ha esquematizado un corte tipico de algunas zonas de Moscu.

SUPERFICIE
Descripcion Espesor (m) N.F.
| -la-3
#| Rellenos antrépicos 1-4 (POSIBLE ASCENSO)

Cuaternario
(alternancia de

arenas finas, arcillas 15-30
limosas y limos
arcillosos)
Jurasico (arcillas con 10-15
alguna veta arenosa)
Carbonifero (calizas
( ! >20

margas con calizas)

Fig. 3.9. Corte tipico del terreno de Moscu en el Centro y Nordeste de la ciudad
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La posicion del nivel freatico se muestra en la Fig. 3.10 para el centro de Moscu.

En cuanto a los ensayos de campo, como ya se ha indicado, no se utiliza el SPT de Terzaghi y si los
penetrometros continuos estaticos (CPT). Se ha reproducido uno de ellos, en la Fig. 3.11, realizado junto
a un sondeo de la Estacién Oskaya. En rojo aparece la resistencia por la punta, en MPa (hay capas que
alcanzan valores de 20 MPa, lo cual corresponde a rellenos superiores o arenas finas medianamente
densas a densas, a unos 11,0 m de profundidad) y en rojo aparece la resistencia de fuste, en KPa (que
alcanza valores de hasta 120 KPa, a 11 m de profundidad, en las mismas arenas finas que hay resistencia
de punta alta). El rechazo se alcanzo en este ensayo a unos 15,40 m de profundidad, aunque otras veces
no pasan de 11-12 m. En esa zona de rechazo se detectaron arenas. Las resistencias por fuste y punta en la
capa superior, por debajo de los rellenos (arcillas limosas entre 0,7 y 5,80 m, o sea, la capa gQlld) son
muy bajas: De 0 a 40 KPa (fuste) y de 0 a 4 MPa (punta).

Respecto a los estudios geotécnicos cabe sefialar:

— Los estudios geotécnicos se hacen a base de muchos ensayos de laboratorio, con muestras
“representativas” e “inalteradas”. Estas Gltimas son, realmente, un testigo (de unos 15-20 cm de
longitud maxima) gque se envuelve en plastico (algo rigido) y se “sella” con “film” transparente de
cocina. Se llevan a laboratorio pero no se almacenan en camara himeda.

— Los testigos de los sondeos no se guardan en cajas. Normalmente los sondistas llevan un par de
cajas para ponerlos en ellas y un técnico (ingeniero gedlogo) hace las descripciones y elige las
muestras. Después el testigo se tira alli mismo (Foto 3.5 y Foto 3.6).

— Hacen ensayos CPT hasta unos 20 m de profundidad, pero no siempre.

— No hacen ensayos S.P.T.

— Prefieren repetir sondeos a almacenar testigos.

Respecto a los datos de resistencia al corte, deformacion y permeabilidad de estos terrenos, hemos
reproducido en la Tabla 3.1 los parametros dados por el laboratorio ruso para un caso determinado.

Para el analisis de las estaciones se han propuesto unos parametros geotécnicos, deducidos de:
— Los ensayos CPT (que apenas se tienen en cuenta en los informes de los que hemos dispuesto.

— Los ensayos de laboratorio realizados a partir de las muestras “inalteradas” y “representativas”,
realizadas en Moscu.

— De la informacion recabada en laboratorios de ensayos.

— De nuestra propia experiencia.
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Fig. 3.10. Posicidén del nivel freatico en Moscu.

16



Fig. 3.11. Sondeo en la Estacion de Oskaya (Tramo 2) y penetrometro estatico
(Gentileza de BUSTREN)
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Foto 3.5. Muestra “inalterada” (Foto del autor)

Foto 3.6. Testigos eliminados (Foto del autor)
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Estos parametros geotécnicos se han resumido en la Tabla 3.2, en que se indica:

El tipo de terreno principal: a) Rellenos (KQIV). b) Arenas de grano medio con algo de finos
(@QlI). c) Arenas finas grises algo limosas (fQllod). d) Arcillas jurasica (J3).

Las profundidades medias a que aparecen estos terrenos (eso puede cambiar segln las

estaciones).

— Densidad aparente saturada, Y.

— Angulo de rozamiento interno, ¢, grados.

— Cohesion, c.

— Moddulo de deformacidn para 50% del desviador de rotura, Es.

— Parametro m para el mddulo de rigidizacion del Codigo PLAXIS.

— Coeficiente de permeabilidad, k.

— Coeficiente de reaccion lateral del terreno, K.

Tabla 3.1.Parametros geotécnicos deducidos de los ensayos de laboratorio de la estacion de Nizheorodsakaya

Coef. de Cohesién Ar;g.zde Mdédulo de
Material Permeabilidad 2 ' Deformacion | Observaciones
(T/m?) Interno
(cm/seq) © (MPa)
Arenas de grano
medio amarillas (a 1,5x 10" ~0 30 0,4 =
HIKI)
. . W=4-20%
Arenas finas grises 8 x 107 -0 28 18 v=1,44-1,83
(a flimsy alllkl) 3
gr/cm
Arenas de grano _ i
gueso 3x 10" ~0 38 30 Vd‘lfcgm%'m
(a flims) g
Arenas polvorientas
duras 2 x 107 0,4 30 18 -
(aFlvk-ds)
Arenas finas grises y
amarillas 8 x 107 200" 32 28 -
(a flvk-ds)
Arenas de grano| g, 991 ~0 30 30 .
medio grises
. . W=19-25%
Arritszlelslas polvorientas ) 2100 2 13 15 Yo=1,93 grfcm?
g e=0,7
. W=39-45%
Arcillas  negruzcas,
semifirmes ’ i 20 19 Yap=1,77 gricm’
e=1,20

! Debe de tratarse de un error. Posiblemente 2 T/m?.
2 Debe de tratarse de un error. Posiblemente sea 2,1 T/m?
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Tabla 3.2. Parametros geotécnicos propuestos
PARAMETROS OTEO |

Profundidades (m) ¥ (kN/m?) 2 C (kPa) E50 (kPa) m k (cm/s) k(m/day) | kh(t/m?)
Re"°"°s:;t’°p'°°s 0,00 2,00 20,00 28 0,01 10000 0,50 1E-02 8,64 1800
Arenas ﬁnaa:1 T::aternarlas 2,00 15,00 20,00 30-32 1,00 20000 0,50 1E-01 86,40 6000
EEB I EDEERIETED | ¢ o0 29,00 21,00 33-35 1,00 30000 0,50 1E-02 8,64 8000
falllod
Arcillas medlcals a blandas R R 19,5 20-22 15.25 25000 0,6 - - 5000
g
Arcilla ]l:’as'ca 29,00 - 19,00 18-20 50,00 40000 1,00 1E-07 0,000086 10000

La alta posicion del nivel fredtico (que puede llegar a la superficie) y las previsibles bajas propiedades
geotécnicas del cuaternario hace que las pantallas (aunque fueran de espesor 1,20 m) no sean capaces de
resistir los momentos flectores, por mucho que se aumente su empotramiento en el Jurasico se prolongara
mucho (se ha supuesto entre 5y 10 m, valores para los que los esfuerzos son muy similares). Ademas los
movimientos serian muy grandes.

Este tema ha sido analizado con PLAXIS 2D por KV y PROINTEC, bajo nuestra coordinacion y resultan
desplazamientos horizontales en la pantalla de hasta 18 cm, con asientos de 16 cm a unos 25 m de la
pantalla. En algln caso hay un edificio alto a 20 m de la pantalla.

Ademas la base de la pantalla se desplazaria unos 17 cm, lo que da idea de que hay ya, muy préxima, una
inestabilidad de la pantalla. Los momentos flectores llegan a 7000 kNm/ml (= 700 mT/ml), sin mayorar,
excesivamente elevados.

Por ello, hemos propuesto como solucion el construir “contrafuertes” que vayan — transversalmente — de
pantalla a pantalla y que se ejecutarian antes de la excavacion de la Estacion. La simulacion de su
presencia (por debajo de la contrabdveda) se ha reproducido (Plaxis 2D), obteniéndose que los
movimientos horizontales maximos de la pantalla son s6lo de 24 mm vy estan por encima del nivel de
andenes, con desplazamiento de sélo 2-3 mm en la zona por debajo de la contrab6veda. Los asientos — a
20 m de la pantalla — serian s6lo del orden de 20 mm. En cuanto a los momentos flectores maximos en
pantalla serian de 360 mT, lo que ya es asumible (2 capas de @ 32/0,10 m).

Un andlisis 3D permite analizar la influencia de la rigidez de los contrafuertes. En principio el caso 2D se
hizo para la separacién de contrafuertes igual a la de pilas-pilotes (irian situados entre ellas). Si se quiere
reducir el desplazamiento de la pantalla a 15 mm, es necesario colocar contrafuertes a la mitad de
distancia.

Los contrafuertes podrian realizarse:

— Con modulos de pantalla continua (asi se ha previsto en el célculo), con inyecciones de jet-
grouting en la zona de contacto con las pantallas perimetrales de la Estacion, para asegurar su
rapida entrada en carga.

— Con filas de jet-grouting, tipo Jet-3 (filas de 3 columnas). Como este sistema de tratamiento del
terreno es muy empleado en MoscU podria ser la solucién. Aunque en el caso de alguna estacion
de mas de 50 m de anchura puede ser una longitud excesiva y podria hacerse una combinacién de
jet y médulos de pantalla (incluso debe estudiarse si es necesario un contrafuerte a toda anchura).

— Un problema que se ha estudiado es que entre contrafuerte y contrafuerte hay, probablemente,

dos juntas entre pantallas, por lo que puede haber alglin problema de efecto del contrafuerte sobre
todo el conjunto. Estos puede resolverse de varias formas: a) Considerando que la situacion es
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provisional y que, en definitiva, los médulos de pantalla quedan unidos por la losa de fondo de
vestibulo y la losa superior. b) Construyendo a media excavacién un elemento rigidizador. c)
Haciendo un tratamiento con dos filas de jet en la zona entre contrafuertes, a modo de viga de
atado.

La construccion de pantallas continuas en un terreno y un clima como el de MoscU, encierra resolver
diversos problemas.

— Deben prolongarse hasta introducirse en las arcillas jurasicas, entre 5y 10 m, a fin de impedir la
entrada del agua por el fondo de la excavacion. Creemos que con 5 m sea suficiente.

— Mantener la estabilidad de las paredes durante la excavacion. Habitualmente eso se consigue con
lodos bentoniticos. Estos deben de estar preparados para excavar en arenas limosas sin grandes
consumos ni sobreexcavaciones superiores al 30-40% sobre lo tedrico. Los cambios térmicos de
Moscl deben tenerse en cuenta en la preparacion y control de estos lodos. Ademas debe
mantenerse el nivel del agua en la superficie para evitar los posibles efectos de agua con presion
artesiana de algunas arenas con limos. Ello puede obligar a utilizar lodos bien cuidados y
renovados, con una condicion de desarenado del orden del 3-4%. En estos lodos se controlara la
viscosidad a lo largo de todo el periodo de su utilizacion.

— La longitud de los paneles debe de ser tal que permita disponer el menor nimero de juntas
posible, al mismo tiempo que evite riesgos de inestabilidad. Parece aconsejable que, dado el tipo
de terrenos, no se sobrepase una longitud de unos 4,0 m.

— Limpieza de fondo: En principio se considera que las pantallas continuas de las estaciones deben
llegar a las arcillas jurasicas, de consistencia — al menos — media, por lo que la limpieza no debe
ser problematica, en principio. Sin embargo, pueden caer depdsitos de arena al fondo de la
excavacion, por desprendimientos de las paredes, si los lodos no funcionan muy bien.

— Colocacién de armadura: Debe de hacerse lo antes posible, aunque la longitud de la pantalla no
permitira siempre el montar la armadura de una sola vez, en vertical. Pero si debe colocarse la
armadura de una sola vez en horizontal.

— Hormigonado: Debe de hacerse de la forma mas continua posible, con uno o dos tubo “tremie”,
controlando la relaciéon altura de hormigén-volumen de hormigdn, para conocer donde se
producen sobreconsumos, deducir defectos posibles de hormigonado, etc. EI hormigon debera
tener un cono de Abrams del orden de 18-22 cm, magnitud a comprobar en base a la experiencia
que se tenga en Moscu por las empresas que construyen pantallas.

— Para comprobar la continuidad del hormigonado, se dejaran tubos de control sénico de forma que
pueda comprobarse el estado de las secciones transversales de los médulos de pantalla.

— Esté previsto realizar pilas-pilote en las Estaciones del Metro, a fin de acortar la luz de losa
superior. Para ello deben ser realizadas antes de ejecutar dicha losa y antes de iniciar la
excavacion. Después, al ir bajando la excavacion, las pilas se conectan con la losa de vestibulo y
con la solera inferior o contrabdveda, a fin de que la carga de la losa superior, intermedia e
inferior pueda transferirse a estas pilas y, ademas, que puedan servir de anclajes contra la
subpresion. El terreno que han de atravesar sera:

— El cuaternario superior: Arenas limosas, con finos (a veces, sensibles a las vibraciones), arcillas
limosas, etc.

— Lasarcillas jurasicas, de consistencia media — como minimo.
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Pueden llegar, en algun caso (si su longitud llega a sobrepasar los 35-40 m por debajo de la cota
de la solera inferior), a la formacion calcarea del carbonifero (o en la zona sudoeste del “anillo”, a
la formacion calcérea del cretacico).

La excavacion probleméatica puede producirse en el cuaternario, concretamente en zonas de
paleovaguadas (con arcillas muy blandas en su parte inferior) y en arenas finas con limos, debido a la
escasa 0 nula cohesion de estos materiales.

Por ello, estas pilas deben ejecutarse:

Al abrigo de entibaciones metalicas recuperables. En algtn caso puede llegar a ser necesario (por
lo blando y fino del terreno) a bajar la armadura con una tuberia perdida de poco espesor,
independiente de la tuberia metélica de entibacion, para que el hormigén no empuje al terreno
blando y lo desplace.

La tuberia metalica debe ir por delante de la excavacidn, al menos 3 m, y mantener toda la tuberia
llena de agua y bentonita. La tuberia puede sobrepasar la superficie para evitar que aguas con
presion artesiana arrastren terrenos u hormigon. Esta solucion la hemos empleado en pilotes de &
2 m en el Delta del Rio Ebro con éxito, y en terrenos turbosos y sin cohesion. Una vez
introducida la tuberia en las arcillas jurasicas pueden disminuir las precauciones. Como se ha
indicado, a pesar de la tuberia, conviene el tener el tubo metalico Ileno de agua con bentonita.

AUn con esas precauciones, el agua del interior de la tuberia puede contener parte de la arena fina
excavada (un 3-4% en volumen, a pesar de la desarenizacion del lodo), la cual tiende a
depositarse en el fondo de los pilotes, con lo que el apoyo puede ser de poca calidad. Si se piensa
en un 3% de sélido en suspensién; para un pilote de 40 m de longitud, ello puede suponer un
depdsito en la punta de mas de 1,4 m de altura, lo que equivale a tener una capa muy compresible
en punta, aunque consideremos que la pila-pilote estd apoyado en una arcilla jurésica, de
consistencia — al menos — media.

Ello obliga a instalar tubos sonicos en cada pila-pilote (del orden de 2 de @ 2,5" y 2 de @ 4") para
poder perforar la punta e inyectar los depositos areno-limosos y el terreno inmediatamente
inferior. La perforacién comprendera desde 1,0 m antes de llegar a la punta de hormigdn y hasta
5 m por debajo de la maxima excavacion, perforando e inyectando — al menos — por uno de los
tubos de @ 4", con obturadores cada metro. La inyeccion se efectuara, un minimo de diez dias
después de hormigonar el pilote y podra hacerse con la técnica de tubos-manguito, inyectando a 1
MPa en primera fase y a 2 MPa en segunda fase, con una admision maxima de lechada
1,5:1 (cemento/agua) de 150 I en primera fase y de 50 | en segunda fase.
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4. Bogota: Un Metro en lagunar, aluvial y pie de monte.

En este caso se trata del disefio de la Linea 1 del Metro de Bogotd, que han llevado a cabo las empresas
consultoras espafiolas EUROESTUDIOS e IDOM, en colaboracién con la empresa colombiana CANO y
asociados, habiendo participado la consultora AYESHA como interventoria del Proyecto.

En este caso todo es nuevo:

— No habia - antes de empezar el Proyecto — un conocimiento profundo del terreno, aunque existe
una bibliografia técnica, en la cual aparece habitualmente el nombre del Profesor Jorge Alberto
Rodriguez, de la Pontificia Universidad Javeriana de Bogota.

— No hay practicamente experiencia en obras de tdneles. S6lo se ha hecho un colector con una
maquina de pequefio didmetro, pero apenas se disponen de datos de la obra.

— Se sabe que Bogoté esta construida sobre terrenos aluviales y lagunares, que acaban — en su lado
este — en un pie de monte y en las montafias proximas. El espesor de estos materiales pluviales
puede ser muy grande (100 m).

— La zona lagunar (cuaternario muy blando) se comprime, bien por extraccion de agua mediante
pozos, bien por evaporacidn en su parte superficial (subsidencia regional).

A continuacién exponemos el marco geoldgico-geotécnico de la ciudad de Bogoté (Fig. 4.1 y Fig. 4.2).

La ciudad de Bogota se asienta, principalmente sobre los depdsitos sedimentarios cuaternarios de la
cuenca de la Sabana de Bogota. Se trata de unos sedimentos lacustres con espesor del orden de 100 a 300
m.

En el sector del Aeropuerto ElI Dorado se cuenta con sondeos realizados por Ingeominas (1997) que
alcanzaron los 250 m de profundidad. En la Fig. 4.3 se muestran los datos de humedad natural, w, y
plasticidad (limite Liquido, LL) hasta esa profundidad, pudiendo distinguirse los 80-100 primeros metros
con suelos mas himedos (90-180%) y plésticos (limite liquido de 100-200, lo que hace que la relacion
WI/LL sea del orden de 60-85%), los cuales pertenecen a la Formacion Sabana (lagunar), perteneciendo
los suelos que hay por debajo a la llamada Formacion Subachoque, también aluviales.

En la Fig. 4.3 se ha representado la variacion con la profundidad de otros pardmetros geotécnicos, como
el indice de huecos o vacios, e, el indice de compresion C., y el indice de recompresion o
entumecimiento, C,. Puede apreciarse que en los 100 m mas superficiales el indice de huecos varia entre
1,0y 3,0, lo que da idea de lo compresibles que son.

Estos parametros se han deducido de ensayos edométricos.

Los depdsitos de la Formacion Sabana se han formado durante los Gltimos tres millones de afios, en unas
condiciones climéaticas muy variadas, con aporte de sedimentos aluviales-lacustres, cenizas volcéanicas,
etc. De ahi su elevado indice de huecos (del orden de 2 a 3,5 en los 50 m superiores de la Formacién). El
peso de los materiales ha ido consolidando el terreno en profundidad, por lo que e, disminuye a 0,7-1,5 en
los 50 m siguientes y baja a 0,4 a 0,6 en la Formacion Subachoque.

Cabe distinguir los materiales de origen aluvial (con menos finos) de los lacustres (mas arcillosos).
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Fig. 4.1. Geologia simplificada de la zona de Bogota. La linea roja corresponde al trazado de la Linea 1 del Metro. (Gentileza de Euroestudios-ldom)
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Fig. 4.3. Datos del perfil de suelos en el sector del Aeropuerto EI Dorado
(RODRIGUEZ, 2010)

Fig. 4.4. Perfil de propiedades estimadas
(RODRIGUEZ, 2010)
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Los sedimentos aluviales (los que seran mas afectados por las obras del Metro y se sitdan al sur de
Bogotd) estan formados por una alternancia de materiales bajo los rellenos — de origen antrdpico a
superficiales — con espesor de 2 a4 m:

Arenas color café y gris, con algo de limo, con densidad floja a medianamente densa.

Limos arcillosos café oscuro a gris, con algo o bastantes arenas, con materia organica, blanda.
— Arena gris y café, con indice de limo.

— Limos color café con algo de arena, blandas a moderadamente firmes.

— Arenas con limos, densa.

— Limos grises y café oscuro, con indicios de arenas, moderadamente firmes a firme, etc.

— Alternancias de capas de limo y arenas densas, etc.

Sin embargo en los articulos publicados en la bibliografia especializada (sobre todo por el Dr. Jorge
Alberto Rodriguez), se le presta mas atencion a las arcillas de la Formacién Sabana de Bogota, sobre todo
para el disefio de estructuras superficiales, con algunos sétanos.

Los datos de la Formacion Sabana (Fig. 4.3 y Fig. 4.4) corresponden a un material clasificable como CH,
segun Casagrande (6 A-7-5, segun la AASHTO); o sea, arcilla de alta plasticidad, con un indice de
fluidez del orden de 0,3-0,4, es decir, con una humedad méas cercana al limite plastico que al liquido
(suelos con deformabilidad relativa media a alta). Ello hace que se puedan clasificar como “suelos
blandos a muy blandos”.

Estos suelos mas blandos suelen ser los de origen “lacustre” y son los que estan mas al norte y al oeste de
los aluviales (los afectados por el futuro Metro).

También se han realizado ensayos de medida de propagacién de ondas sismicas, V, en ensayos down-
hole en el Aeropuerto de Nuevo Dorado (2004). En la Fig. 4.5 se reproducen los resultados obtenidos.

En esa Fig. 4.5 se ve como la velocidad de ondas superficiales, Vs, va aumentando con la profundidad,
distinguiéndose que los 10 primeros metros tienen velocidades muy pequefias, lo que corresponden a un
espesor de suelos muy poco resistentes y poco rigidos. A partir de unos 25-30 m de profundidad la
velocidad aumenta y V; alcanza los 100 m/seg, aunque el aumento claro se produce a partir de los 40 m de
profundidad (V; pasa a ser del orden de 150-200 m/seg).
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Fig. 4.5. Perfil de velocidad de onda de corte en el perfil de suelos
(RODRIGUEZ, y otros, 2004)

La composicion de los sedimentos lacustres y aluviales no es uniforme y depende de la zona de la
Formacion Sabana que se considere.

Como se indicd, en la Fig. 4.1 puede verse el mapa geoldgico simplificado (correspondiente a la
zonificacion Geotécnica de Bogotd, Octubre de 2010), realizado para la Alcaldia Mayor de Bogota, en
gue se aprecia como el 60% de la traza de la Linea 1 del futuro Metro se desarrolla, aproximadamente,
sobre material aluvial, rozando los depdsitos lacustres. En esta zona el trazado va de oeste a este. A
continuacion la traza gira hacia el norte y viene a situarse en una zona con terreno completamente
distinto, ya que es el borde del gran depdsito de sedimentos. De esa forma, la linea se inserta en una zona
de “piedemonte”, al borde de los montes que rodean (por el este) a la ciudad de Bogota. Al final de ese
tramo se afecta, un poco, a la formacion de lacustres del nororiente. Lo mismo ocurre en la zona de
cocheras (al oeste de la linea que aparece en la Fig. 4.1.

En la Fig. 4.6 se ha reproducido otro plano, correspondiente a la profundidad del basamento (elaborado
por el mismo organismo que realizé el mapa de la Fig. 4.1). El tramo del trazado que discurre oeste-este
estaria en una zona con espesores de cuaternario de 150 a 200 m, en su mayor parte, aunque en la zona en
que va a girar hacia el norte, probablemente, casi tocaria la roca. En esa Fig. 4.6 también se sefiala el
basamento rocoso aflorante, que queda cerca del tramo que va hacia el norte del Metro.

Es decir, como consecuencia de todo lo anterior, puede decirse:

— La mayor parte del trazado de la Linea del Metro se desarrollard en zona formada por un conjunto
de sedimentos, de origen aluvial, cuyo espesor es de 150-200 m.

— Todo el trazado del Metro se sitta al Norte-Nororiente del Rio Tunjuelo.

— Estos sedimentos, recubiertos por rellenos antrépicos (de 2-5 m de espesor) estan constituidos por
terrenos flojos y blandos, generalmente limo arcillosos y arcillo limosos, intercalados con capas
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de arena. La parte méas arcillosa parece, que esta en la zona nororiental (de origen lacustre), la
cual afectaria a la parte final (hacia el norte) del tramo.

— El nivel freatico normal esta cerca de la superficie.

— Estos suelos pueden estar asentando por problemas de autoconsolidacion (en algunas zonas) y por
extraccion de agua (principalmente, los depositos lacustres).

— Las humedades de estos suelos pueden ser, en su zona superior, muy elevados. Dado que el limite
liquido puede ser muy alto (fracciones con predominio arcilloso, en que se llega al 100-200%), la
relacién humedad/limite liquido puede ser del 60-89% (lagunar).

— Los indices de compresion, C., deducidos de ensayos edométricos indican una importante
compresibilidad.

— Enlazona en que discurrird el Metro de oeste a este, se afectaran depositos aluviales que parecen
contener una mayor proporcion de arena.

Como se deduce de lo anteriormente expuesto, es necesario distinguir las formaciones aluviales (que
afectaran a todo el trazado oeste-este de la nueva linea del Metro de Bogota, 60% aproximadamente, del
total), de las lacustres, situadas méas al norte y que solo afectaran al extremo situado mas al norte de la
traza (5-6% de la traza), a la zona de cocheras (Sudoeste).

Sin embargo, en las publicaciones existentes en la bibliografia técnica disponible se le ha prestado
atencion preferente a los suelos muy blandos de origen lacustre, quizas por eso mismo de ser los mas
blandos, quizas porque en esa zona se han situado nuevas e importantes obras.

Por ejemplo, la Fig. 4.7 pueden verse diversos datos de pardmetros geotécnicos de suelos del Norte de
Bogota y su variacion con la profundidad (30-40 m maés superficiales) y en la Fig. 4.8 la variacion con la
profundidad de la resistencia al corte sin drenaje, deducidas con piezocono.

Como resumen de todo lo anterior, se ha elaborado la Tabla 4.1, a partir de la informacion disponible en
la bibliografia técnica escrita por ingenieros colombianos, en lo que se puede ver el orden de magnitud de
los datos disponibles (a veces muy escasos).

En la Tabla 4.2 adjunta, a manera de complemento, se han reproducido los ordenes de magnitud de los
pardmetros geotécnicos mas representativos de los suelos de Bogot4, deducidos de los ensayos
disponibles para la Linea 1 del Metro (de campo y laboratorio), de la experiencia personal del autor de
estas paginas y de la bibliografia colombiana disponible. Estos valores fueron consensuados entre los
asesores geotécnicos a los proyectistas de la Linea 1 (Sres. Sola y Oteo) y la interventoria (Prof.
Rodriguez Ortiz).
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Basamento aflorante

Fig. 4.6. Profundidad del basamento rocoso
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Fig. 4.7. Propiedades de los suelos tipicos del norte de Bogota. De izquierda a derecha y de arriba abajo:
Limites de consistencia y contenido de agua natural. indice de recompresion (Basado en correlaciones y
pruebas edométricas), modulo edométrico para una presion de referencia de 100 kPa, relacion de vacios, el
indice de compresion (Basado en correlaciones y pruebas edométricas), densidad total de la unidad
(RODRIGUEZ, y otros, 2007)

Fig. 4.8. Perfil de resistencia no drenada obtenido mediante interpretacion de mediciones de piezocono en las
oficinas de Ingeominas
(RODRIGUEZ, 2010)
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Tabla 4.1. Algunas caracteristicas geotécnicas de los suelos de Bogot4 *

Tipo terreno W LL vd V, C. cC o' C.
Rellenos

(H=2-5 m) 20-40 30-60 1,4-1,6 - - - - -
Aluvial

(H=0-100 m) 15-20 - 1,6-1,65 - - 0-1 30-38 -
Gravillas | 5040 | 3050 | 14-15 . . 20-30 | 2226 | -
arenosas
Lagunar | 10.150 | 150-200 | 1,25-1,45 | 120-180 | 15-40° | 07 | 23-25 | 1025
(H<50 m)
Lagunar

(50<H<100 40-80 70-120 | 1,45-1,55 | 180-220 | 40-150 - - 0,5-1,5

m)

Lagunar

H>100 m 30-40 35-70 1,55-1,65 | 220-250 >150 - - 0,3-0,5

W = Humedad (%)

LL = Limite liquido

yd = Densidad seca (T/m®)

Vs = Velocidad ondas sismicas  (m/seg)

C. = Cohesidn sin drenaje (KPa)

C' = Cohesion efectiva (KPa)

¢' = Rozamiento interno efectivo (°)

C. = Indice de compresion

* Fuentes (RODRIGUEZ, y otros, 2004), (RODRIGUEZ, y otros, 2007), (RODRIGUEZ, 2010)
4 . .
Hay una costra muy superficial, con C,=70-80 KPa
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Tabla 4.2. Parametros de calculo recomendados para disefio. Metro Bogota (Linea 1)

TABLA A: PARAMETROS DE CALCULO RECOMENDADOS PARA DISENO. METRO BOGOTA (LINEA 1)

i ANG. MODULO COEF. DE MODULO . -
) GRUPO ) Densidad aparente seca| Humedad | 9% FINOS LL P S:;‘T CE?::?:SL\' ROZAMIENTO | DEFORMACION EN REACCION DEFORM. EN D"ggx;g f SFF?ERC'\ZREGNA cm;esmp sin
EDAD [UNIDAD LITOESTRATIGRAFICA| "ol o o | TRAMO DESCRIPCION (SPT) INTERNO EXTENSION LATERAL CARGA renaje
Yo, op (/M%) (%) c' (t/m2) o' () Esub (t/m%) ¢ Kn (t/m®) (t/m? (t/m?) cu (kg/cm?2)
Relleno antrépico Rellenos la4 Vertidos 1,40-1,70 20-40 40-80 o o <5 0,0 28 300-500 800 400-700 1200-2000
Qtb11 Arenas con algo arcilla/limo, muy flojas - flojas 1,50-1,55 15-25 20-35 10-20 4-10 <10 0,5 30 650-900 1.200 900-1300 2500-4000
Qtb12 Arenas con bastante arcilla/limo, medianamente densas 1,55-1,60 15-30 20-40 10-20 4-10 11-30 1,1-1,4 30-32 1300-1650 1300-1600 1700-2100 5000-6500
Qtb13 Arens con bastante arcila/lme, gensasypuntuaimentel  1,60-1,65 14-30 | 3045 | 2030 | 510 | =31 | 1,3-17 | 3229 1750-2000 | 2000-3000 | 2500-3500 8000-9500
Depésitos aluviales Qtb Qtb21 | "o [Arcllasylmes moderacamente firmes y puntualmente 1,35-1,50 25-40 | 70-100 | 3045 | 515 | 08 | 0,4-0,6 14-16 500-900 800-1500 | 800-1200 2500-4000 0,40
Qtb22 Arcillas y limos, firme 1,50-1,60 20-35 70-100 | 30-50 10-22 9-15 1,0 16-18 900-1300 1200-2000 1200-1600 3500-5000 0,60
Qtb23 Arcillas y limos, muy firmes y puntualmente duros 1,55-1,70 15-30 70-100 | 30-50 10-22 >16 1,5-25 18-22 1300-1500 1600-2400 1600-2000 5000-6500 0,80
Qtb3 Grava arenosa, medianamente densa 1,65-1,75 15-25 10-25 15-25 4-10 >25 0,0 34-60 2500-3000 4000-5000 3500-4000 10500-11500
o ; .
2 I I
g | Niveles conalio contenido MA |09 18] Nivel arcilloso con alto contenido en materia organica|  0,55-1,15 70-120 | 95-110 | 85-220 |60-130| 5-15 |0,15-0,25 9-11 250-500 100-250 300-600 900-1500
< | en Materia Organica. QMA tramos
2
L
-
g Qccll Arenas con bastante arcilla/limo, muy flojas - flojas 1,23-1,56 10-40 30-40 20-35 5-15 <10 0,8-1,2 28-30 1500-2000 2500-3500 2000-2500 6000-7500
3]
Qccl2 Arenas con bastante arcilla/limo, medianamente densas 1,6-1,8 10-25 25-40 20-30 5-15 11-30 1-1,6 30-32 3000-3500 3000-4000 3700-4500 10000-12000
Qecel3 renss con bastante arctlameysensasypuntaimentel 171,75 1020 | 20-40 |20-30@| 515 | =231 | 0406 | 3436 3500-4500 | 3500-6000 | 4500-6000 |  13500-18000
Tramo I,
Final
Complejo de Conos QccC Qcc21 Tramo Il Arcillas y limos con algo de arena, blandas 1,1-1,6 20-60 | 70-100 | 30-70 | 10-35 0-4 1,0 18 1100-1500 2000-2500 | 1500-2000 4500-6000 0,25
e Inicio
Tramo IV
Qcc22 Arclllas y fimos con aigo de arena, moderadamente 1,4-1,65 25-40 | 70-100 | 20-50 | 1020 | 5-8 15 22 1500-2000 | 2500-3000 | 2000-2500 6000-8000 0,40
Qce23 Arclllas ylimos con aigo de aren, firmes & muy 1,60-1,75 2530 | 80-100 | 20-50 | 10-20 | =9 2,0 26 2100-3000 | 3000-4000 | 3000-4500 |  10000-14000 0,80
Gravas arenosas Y bolos ocasionales, medianamente
Qcc3 densa a densa y puntualmente rechazo 1,7-1,8 10-20 10-30 20-35 5-20 15-R 0,8-1,0 36-38 5500-7000 6000-7500 7000-8400 20000-28200
Depésitos lacustres Qta2l Limos y arcillas de alta plasticidad, muy blando-blando 0,5-1,3 40-120 | 90-100 | 75-150 |50-100 0-4 0,4-0,6 17-18 150-250 300-550 200-300 1200-2800 0,125
(Formacién Sabana) Tramo 4
Qta Limos y arcillas de alta plasticidad, moderadamente
Qta22 e 0,7-15 45-105 | 90-100 | 50-150 |50-100 | 5-15 1,0 18 350-600 500-750 | 500-800 2000-3000 0.40
Arcillas y limos versicolores, muy firmes a duros, con
g Tpbl ocasionales niveles dg arenas. (Substrato 1,6-1,7 10-25 85-100 | 35-50 15-30 25-R 4,0 24 5600-7000 8000-10000 | 8000-10000 24000-30000 1,00
z_() Fm. Bogota. Tpb Tramo 3 - - metgonzado)
x Arcillas y limos versicolores, muy duros, con
= Tpb2 intercalaciones puntuales de arenisca. (Substrato 2,2-2,3 3-10 80-100 | 35-50 15-30 R 6,0 26 30000-60000 |{50000-75000|40000-60000 120000-240000 4,00

sano)

(a) En dos ensayos rsultaron N.P., a pesar del contenido de finos
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A la hora de disefiar las estaciones del Metro de Bogoté hay que tener en cuenta los siguientes aspectos:

Posicion del nivel freatico (o superficie piezométrica) de célculo. En general, puede decirse que
estara a unos 3-4 m de profundidad, aunque sera necesario tener en cuenta sus posibles
variaciones estacionales (probablemente, 1 m), asi como la red de filtracion a través del fondo de
la excavacion, resultante segin la solucién constructiva adoptada, y la posible existencia de
niveles limo-arcillosos impermeables.

Los empujes del terreno se deduciran — con las formulas habituales de Coulomb — a partir de los
datos de peso especifico aparente (por encima del nivel freatico) y peso especifico aparente
sumergido (por debajo del nivel freatico) y con los datos de resistencia al corte del terreno.
Generalmente, es recomendable el calcular con valores efectivos de los pardmetros de resistencia
al corte (¢’, ¢’). Ademas, debe de introducirse la deformabilidad del terreno, bien a través de los
moédulos de deformacion de los diferentes estratos (E,,) 0 a través de modelos algo més
complejos (como el strain hardening). Estos modelos corresponden a Codigos de elementos
finitos (tipo PLAXIS, ANSYS, etc.) o de diferencias finitas (tipo FLAC). Sin embargo pueden
usarse modelos numéricos como el francés RIDO (o similar), en que se trabaja con los médulos
de reaccion horizontal del terreno, K;. En la Tabla 4.1del capitulo anterior se han recomendado
algunos valores para Ez, y Kp.

Aunque el terreno no es muy rigido, el orden de magnitud de los empujes del terreno seré de 0,35
a 0,40 de los empujes que produciran el agua. Ello tiene como consecuencia que la determinacion
exacta de los valores de ¢’ y ¢’ en cada capa tenga — en nuestra opinién — una importancia de
segundo orden, aunque si es importante acertar con la estratigrafia relativa (presencia de la capa
1L 6 2L, su espesor y situacion, etc.) Asi, si en algin sondeo faltan algunos ensayos triaxiales o
de corte (por problemas de plazo) no es un problema muy grande. Si es importante una buena
descripcion de los estratos y la determinacion de humedades, limites, contenido de finos y de
materia organica y compresion simple en limos y arcillas y ensayos “in situ” (tipo “molinete” o
vane-test), para estimar que capa existe a cada profundidad y estimar su resistencia al corte.

La rasante de la via puede estar a unos 15 m de profundidad, con lo que las pantallas han de
pasar, al menos, unos 6-7 m por debajo de dicho valor. Sin embargo, por debajo de la excavacién
a realizar quedaradn bien capas de arena relativamente permeables (lo que puede originar
sifonamientos), bien limos-arcillas balndas (que pueden tener problemas de levantamiento o
rotura de fondo, dada la presion del agua. Ademas al bajar el nivel del agua dentro de la
excavacion, puede afectarse claramente al nivel freatico (en un radio importante,), afectando a
edificios propios. Por otro lado, si la parte baja de las pantallas esta en los limos de consistencia
media a blanda, las deformaciones de la pantalla por debajo del vestibulo pueden ser
considerables (Fig. 4.9), por lo que también se generarian desplazamientos horizontales y
verticales en los edificios préximos. Estos puede llevar a la conveniencia de realizar
“contrafuertes” entre las pantallas de la Estacion, antes de proceder a la excavacion en su interior
(Fig. 4.10). Estos contrafuertes pueden ser realizados con mdédulos de pantalla continua e
inyecciones en el contacto con las pantallas de la Estacién o pueden hacerse con columnas de jet-
grouting 3 (recuérdese lo comentado para Moscu). Si este contrafuerte se hace en forma de tapédn
de fondo (Fig. 4.11) se conseguiria el doble fin de impermeabilizar el fondo de la estacion y de
hacer de contrafuerte. Asi se resolverian estos problemas y las pantallas del perimetro de la
Estacion podrian tener un empotramiento menor (5-6 m, que seria, también, el espesor del tapon
o contrafuerte).

Las juntas de las pantallas continuas pueden tener problemas de estanqueidad, por lo que puede
ser recomendable, ademas de cuidar su ejecucion seleccionando alguno de los procedimientos
méas fiables, el realizar, sisteméaticamente, un tratamiento de impermeabilizacion exterior,
haciendo en el terreno dos taladros de jet-grouting 1 en cada junta (o 3-4 pilotes @ 250 mm de
mortero). También podria hacerse un tratamiento interior de juntas con taladros que atravesaran
las juntas e inyectaran espumas acuarreactivas.
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Para las Estaciones es recomendable que se empleen espesores de 1 m en las pantallas continuas
y que los conos de Abrams de sus hormigones sean de 18-22 cm, cumpliendo las
“Recomendaciones para la ejecucién del hormigonado de pilotes y pantallas in situ”, editado por
el Laboratorio de Geotecnia del CEDEX en el pasado 2011.

Los paneles de estas pantallas no deben de tener longitudes superiores a 4,0 m, para evitar
problemas de estabilidad en los mismos, dada la presencia de suelos blandos. Si se colocan dos
jaulas de armaduras separadas en horizontal, se debera hormigonar el panel con dos tubos
“tremie”.

Se ha de comprobar la flotabilidad de cada Estacién, aunque no suele haber problema, contando
con el peso propio de la Estacion, el rozamiento en sus pantallas y la posible presencia de pilas-
pilote (que podrian trabajar como “anclajes”)

El momento flector de disefio de las pantallas, en situacion definitiva, es la suma del momento
debido a los empujes del agua, My y el momento debido a los empujes del terreno, M+. Este
Gltimo puede variar, segun la aproximacién que se tenga a las verdaderas propiedades del terreno.
Pero My, puede variar solo en lo que varie el nivel freatico (muy poco). Por eso recomendamos
disefar el refuerzo o armadura de la pantalla aplicando diferentes coeficientes de mayoracion a
estos valores. EI momento final, Mg, para “armar” la pantalla, puede ser: M= 1,2 My, + (1,5-1,6)
M. Este criterio ya lo hemos empleado en algunas obras de Metro de Espafia (Sevilla, Mélaga...)
en que predominaba la accion del agua y podria también utilizarse en Moscu, si la normativa
existente lo aprobara.

En diversos mddulos de pantalla se instalaran 6 tubos para hacer una comprobacion de la
continuidad del hormigonado por “transparencia sismica”. La proporcion podria ser: a) 20% de
paneles en el primer 20% del total de los paneles. b) 10% en el siguiente 30% del total de los
paneles. ¢) 5% en el resto de los paneles.

PANTALLAS CONTINUAS

Pl
Losa (22 fase) 6 o
| -

Excavacion |
(32 fase) |

Fig. 4.9. Deformada de pantallas en suelos blandos con agua hasta superficie
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Pila pilote
(sies

necesaria) . Solera inferior

Acortamiento
pantalla por
presencia de
contrafuerte

Contrafuerte ejecutado
antes de excavar

! Pilas-Pilote

Contrafuerte
(con pantallas)

i Posible solucion
«———de tapon previo
con Jet-grouting

Contrafuerte
(con Jet-grouting)

|
|
i
‘!'
I
|
i
Fig. 4.10. Solucion de contrafuertes previos a la excavacion

Losa (32 fase)

'Q

Pantallas
(12 fase)

(22 Fase)
“Tapon de fondo”
(Continuo)

Riesgo de filtraciones
levantamiento de fondo

Fig. 4.11. Tap6n de fondo contra filtraciones
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En la Fig. 4.12 se han representado cortes geotécnicos tipicos de los 4 tramos en que se ha dividido el
trayecto de la Linea 1 del Metro de Bogotd. Los tramos | y Il estan al sur de la ciudad y afectan a
aluviales, principalmente. Los Ill y IV estan al Oeste y afectan a pie de monte y Formacidon Sabana,

respectivamente.

Fig. 4.12. Cortes geotécnicos tipo
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Cabe comentar que en la zona del “pie de monte” puede haber materiales gruesos, llegando hasta la
categoria de “bolos” (800-900 cm de didmetro medio). Ello puede ser un importante problema para la
excavacion de taneles con tuneladora (y con pantalladoras) y puede obligar, como en Caracas, a parada e
intervenciones hiperbaricas, a fin de destrozar casi manualmente esos bolos, a fin de reducirlos de
diametro. Estas zonas vienen a coincidir con el centro financiero de Bogota, recién reconstruido y
urbanizado, por lo que obras a cielo abierto no parecen muy adecuadas.

En cuanto a los movimientos que puedan generar las excavaciones en superficie y en edificios préximos,
se han utilizado el método semiempirico de SAGASETA y OTEO (OTEO y SAGASETA, 1996) vy el
Codigo numérico FLAC 3D, lo mismo que en el caso de Moscu.

El problema es que en Bogotd no hay experiencias, practicamente, en estos temas, por lo que hay un
relativamente alto grado de incertidumbre sobre la posibilidad de acertar en las predicciones.

En cuanto al caso de asientos superficiales producidos en el trasdés de pantallas continuas, el autor de
estas lineas ha propuesto el Modelo Bogota de estimacion de esos movimientos, contrastado con los
resultados obtenidos con métodos numéricos (PLAXIS 2D y FLAC 2D). Se defini6 un parametro B como
un coeficiente de influencia de la profundidad de excavacién, suponiendo el terreno formado por las
arcillas y arenas aluviales bogotanas y las pantallas continuas de hormigon armado y un espesor minimo
de 0,80 m.

Para h'<10 m > B=1,0
10<h'<20 m > B=10,75
h'>20 m = B=0,50

En la Fig. 4.13 puede verse el esquema para calcular los asientos en el trasdds de la pantalla, a partir de B
y en la Fig. 4.14 los movimientos horizontales.

xmax

- — - — STy

As

n1

Slhles

maxima

\,‘._____________.J,“

bm — — — — — — — — —

0,5H 1.0H
nl

Movimientos verticales (Asientos)
Se define:

hi = Luz entre puntales

H = Valor méaximo de hi

h = Prof. a la que empieza el intervalo de mayor luz entre puntales
B = Coef. de influencia de la profundidad de la excavacién

A/H=0,1% Paraarenas y arcillas con entibacion rigida tipo pantallas continua de hormigdn con espesor mayor de 0,80 m
A= AB

max

Fig. 4.13. Modelo Bogota. Asiento en trasdés de pantalla.
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Movimientos horizontales

* (Caso pantalla en voladizo

PANTALLA EN
VOLADIZO

05H 1,0H

Umax=A max

PANTALLA
APUNTALADA

* Caso de pantalla apuntalada

05H 10H
Umax=(0,3a0,6) - A max

Fig. 4.14. Modelo Bogota. Movimientos horizontales en superficie en trasdo6s de pantallas.
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5. Metros en terrenos granulares gruesos
5.1. Lima

5.1.1. Marco geomecéanico

La informacion que, a continuacion, se muestra estd tomada principalmente de la conferencia de GOST
MAYANS (2014), impartida en la Sociedad Espafiola de Mecanica del Suelo e Ingenieria Geotécnica).
Dicha informacion esta derivada del proyecto (realizado por TYPSA) y construccion de una especie de
Calle 30 madrilefia, para automoviles. Asi, ha habido ocasion de estudiar, geotécnicamente, los materiales
gruesos que aparecen en la ciudad de Lima y que seran excavados, en un futuro muy préximo, cuando un
Consorcio de empresas esparfiolas (constituido por Dragados y FCC) construyan la Linea 2 del Metro de
Lima.

La ciudad de Lima se encuentra situada en la costa central del pais, a orillas del océano Pacifico,
conformando una extensa area urbana conocida como la Lima Metropolitana, franqueada por el desierto
costero y extendida sobre los valles de los rios Chillon, Rimac y Lurin.

Con el objetivo de mejorar la comunicacion y descongestionar el trafico, la Municipalidad Metropolitana
de Lima estd promoviendo grandes proyectos, entre los cuales se encuentra el Via Parque Rimac (una
especie de Calle 30 madrilefia con una inversion de unos 700 millones de dolares).

La historia geoldgica del area refleja los acontecimientos méas importantes de la orogenia andina en el
centro del pais, la cual esta ligada a la evolucién del geosinclinal andino. Se considera que durante casi
todo el Mesozoico la regidn habria constituido parte del geosinclinal andino, que por ese entonces era un
fondo marino en el que se acumulaban gruesas capas de sedimentos intercalados con emisiones
volcénicas submarinas. El inicio de la orogenia andina, a finales del Cret4cico, eleva a posiciones
continentales los volumenes volcéanicos sedimentarios mesozoicos (GOST MAYANS, 2014).

Paralelamente y hasta periodos del Terciario, ocurrid la intrusion del gigantesco batolito costanero. La
cuenca baja de los rios que cruzan el area, esta asentada sobre rocas de origen igneo y sedimentario, cuyas
edades corresponden al Jurdsico y Cretaceo Inferior. En este periodo de tiempo ocurrieron intensas
actividades volcanicas, con levantamientos y hundimientos sucesivos del nivel del mar, dando lugar a la
deposicion de cuerpos lavicos con intercalaciones de lutitas y calizas. Producto de dicha actividad
resultaron las formaciones Santa Rosa, Puente Inga, Ventanilla, Cerro blanco, ... Consecutivamente, en un
ambiente de mar profundo, se depositaron sedimentos calcareos que dieron origen a las formaciones
Marcavilca, Pamplona y Atocongo.

Durante el Cretaceo superior, se inicia el levantamiento de la Cordillera Occidental de los Andes,
acompafiado de intensa actividad magmatica y volcanica, que deformd la secuencia rocosa formando la
estructura conocida como el "anticlinal de Lima".

A finales del Terciario, al retirarse los mares, emergen las areas continentales, que constituyeron los
primitivos suelos de Lima. Durante el Cuaternario, el retiro de los mares y el aporte de sedimentos por los
principales rios, favorecieron a la formacion de las terrazas aluviales sobre la cual se funda la ciudad de
Lima. En tiempos presentes se observa una etapa de aparente equilibrio entre los procesos erosivos y
acumulativos. En la costa de Lima pueden verse los materiales granulares de estos depdsitos en general
gruesos y algo cementados (Foto 5.1 y Foto 5.2)
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Foto 5.1. Aspecto de las gravas cementadas de Lima en la costanera.
Foto del autor

Foto 5.2. Gravas cementadas en la costanera, con protecciones contra la caida de material suelto, por falta de
cementacion o accion ambiental. Foto del autor

Debido al caracter heterogéneo del material aluvial del area de Lima Metropolitana y a las intercalaciones
de materiales relativamente permeables (grava, arena) y capas lenticulares arcillosas, puede visualizarse
mas de un nivel fredtico. El principal y més alto, presenta una pendiente relativamente uniforme desde el
apice del abanico del rio Rimac hacia el mar con 1V:60H de promedio. Su profundidad en relacién con la
superficie varia entre menos de 2m (Callao, Chorrillos-Villa), 20m (Bellavista-Carmen de la Legua), de
aproximadamente 70m (Plaza de Armas, Lima-La Victoria) y de 170m en la zona de la avenida san Luis.
Las variaciones del nivel freatico estdn probablemente relacionadas con los mayores o menores
requerimientos locales del acuifero, pero de una manera general puede afirmarse que el nivel hidrostatico
ha estado bajando en afios recientes.
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Por todo lo anterior, en el tinel de la Via Parque Rimac, aungue se encuentre situado justo debajo del rio
Rimac, el nivel freatico se sitia a 50m de profundidad aproximadamente.

Lima se encuentra en una zona afectada de forma continua por sismos de gran magnitud e intensidad. La
principal fuente que genera estos sismo se encuentra en la superficie de friccion existente entre las placas
de Nazca y Sudamericana. Los principales sismos historicos tuvieron una magnitud de 9.0Mw (Octubre,
1746), 8.0Mw (Mayo, 1940, Octubre, 1966 y Octubre, 1974).

La intensidad de las sacudidas sismicas varia considerablemente a distancias muy cortas y en areas
pequefias. Las condiciones locales del suelo es el factor esencial para determinar el dafio sobre
estructuras.

Aungue es funcion de la localizacion exacta del sitio, las aceleraciones pico en la base (PGA) para un
periodo de retorno de 1000afios, pueden alcanzar valores de hasta 0.514g para un tipo de suelos tipo B
(segun la clasificacién de la AASHTO), de 0.625g para suelos tipo C y 0.715g para suelos tipo D.

5.1.2. Determinacién de pardmetros geotécnicos

Desde el punto de vista geotécnico, los suelos granulares gruesos (y con grandes particulas) presentan en
general un buen comportamiento y comparativamente desarrollan, en general, mayor rigidez y resistencia
que suelos de granos mas pequefios como los suelos arenosos.

Sin embargo, la evaluacion de sus propiedades mecanicas es dificultosa y de alto costo, por el tamafio que
requieren las muestras. Existen pocos equipos capaces de ensayar suelos con particulas de mas de 1", y
junto con la dificultad técnica de conseguir muestras "inalteradas", hacen dificil encontrar ensayos
adecuados para este tipo de suelo. En Espafia, el CEDEX dispone de un equipo de corte directo de
1x1x1 m que ha sido empleado para ensayar muestras con particulas de hasta 15 cm de didmetro aparente
(Foto 5.3), y de una célula triaxial de @9" (Foto 5.4), en cuyos disefios intervino el autor de estas paginas
hace unos veinte afios.

Foto 5.3. Detalle lateral del aparato de corte directo de 1x1x1 m?
(Gentileza del Cedex)
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Foto 5.4. Detalle del montaje de la célula para ensayos triaxiales con muestras de @9"
(Gentileza del Cedex)

Debido a esto, es usual que en proyectos donde se encuentran este tipo de suelos, se opte por utilizar
informacién disponible en la literatura técnica, utilizdndose parametros conservadores y ademas,
aplicando factores de seguridad compatibles con la limitada informacién disponible.

La investigacion se ha desarrollado, por un lado, enfocada a la evaluacion experimental de la resistencia
al corte de materiales gruesos, (base de datos), partiendo de datos mas propios de escolleras que de suelos
granulares naturales, como pueden ser los datos de la Fig. 5.1 (OTEO, 2008). Por otra parte, se han
desarrollado de alternativas que permitan establecer los parametros geomecénicos a partir de los
resultados de ensayos en muestras “equivalentes” de menor tamafio de particulas y compatibles con los
equipos disponibles, evitdndose asi los ensayos del suelo grueso original.

Pueden realizarse ensayos de material grueso en probetas “inalteradas” de gran tamafio, como el corte
directo a gran escala “in situ”. Se pueden ensayar probetas de hasta 70x70x35 cm. Pero si el material no
esta bastante cementado es dificil tallar probetas.

El Ensayo de material grueso en probetas "alteradas™ de gran tamafio puede hacerse en el aparato de corte
directo a gran escala del CEDEX y también en el laboratorio del CISMID (Universidad de Per() con
probetas de hasta 60x60x60cm. EI tamafio maximo de las particulas que se puede ensayar en este caso es
de 12cm.
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Fig. 5.1. Angulos de rozamiento interno maximos recomendado por la
Guia del M° de Fomento para algunos materiales (OTEO, 2008)

También pueden hacerse ensayos en laboratorio, empleando granulometrias equivalentes u homotéticas.
En este caso las particulas que no pueden ser ensayadas en equipo tradicional son removidas y
reemplazadas por un porcentaje igual en peso de las particulas mas pequefias, o bien se “construye” una
nueva granulometria, eliminando los granos mas gruesos y dejando una curva granulométrica “nueva”,
paralela a la original. Se asume que los resultados de los ensayos realizados en especimenes mas
pequefios son comparables a los que se deberian obtener en muestras de mayor tamafio.

También puede utilizarse un método desarrollado por SIDDIQI y colaboradores (1987), que asume que la
resistencia al corte de un material es controlado por la matriz del suelo y que el sobretamafio no afecta la
respuesta global. Se define como particulas de sobretamafio a todas aquellas que son muy grandes para
ser incluidas en un ensayo tradicional. Este método parece razonable en aguellos casos en que las
particulas de sobre tamafio no se encuentran en contacto unas con otras y se encuentran “flotando” dentro
de la matriz. La hipoétesis central del método es que la densidad de la matriz de campo lejano es la que
controla la resistencia al corte estatica y por tanto la clave del método estd en estimar la densidad de la
matriz a la cual realizar los ensayos.

En la resistencia al corte de los suelos granulares gruesos influye:

La compacidad (quizas el factor més influyente, @';).

La funcion y forma de los granos (2").

El tamafio maximo de los granos (2').

La uniformidad de la granulometria (&';)

Estos cuatro &ngulos @'; son, realmente la variacion que impone cada factor considerado. Deben sumarse
a un valor béasico de 36° para obtener el rozamiento interno de un terreno granular. Los valores de @'
aparecer en la Tabla 5.1 (IGME, 1980)
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Tabla 5.1. Datos de Mc Iver (1967) sobre el &ngulo de reposo de materiales granulares (OTEO, 2008)

GAMA DE ANGULO DE
AUTOR TAMANOS TIPO REPOSO
VAN BURKALOW 0,005 a 0,05 cm Angulosa 350-34¢°
Id. Redondeada 340-33°
0,225 a 04 cm Uniforme 370-33°
0,005 a 0,65 cm Bien graduada 350-420
0,625 a 1,90 cm Bien graduada 420-500
TWENHOFEL 0,005 a 04 cm 330-43°
TAN 0,005 a 1,90 cm 36°-42°
SIMONS 0,025 a 25 cm Angulosa 320-42°
Id. Redondeada 290-390
BEHRE 1,25 a 30 cm 260-35°

Tipicamente, se suele asociar a los suelos granulares limpios (<5% de finos) un comportamiento con
cohesidn nula. Sin embargo, en base a los andlisis retrospectivos de cortes realizados en suelos granulares
gruesos, conducen a angulos de fricciéon muy altos si no se considera la existencia de "cohesion". Es por
este motivo, que se considera que las gravas densas de Lima si tienen "cohesion”, que es funcién a su vez
de la compacidad, del confinamiento y de la dilatancia del suelo. Eso es lo que permite la verticalidad de
los taludes de las gravas de Lima que se observan en la Costa del Pacifico (Foto 5.1, Foto 5.2 y Fig. 5.2),
siempre con el Modelo de Mohr-Coulomb.

Fig. 5.2. Esquema del acantilado existente en la costa verde de Lima (GOST MAYANS, 2014)

En la zona del Puente de Trujillo (Siglo XVII) se hicieron calicatas junto a las pilas y se observé la
existencia de suelos granulares gruesos. Por ello se propusieron la realizaciéon de ensayos "in situ” o con
muestras representativas a gran escala, con la finalidad de determinar el comportamiento bajo distintas
condiciones o finalidades.

Para ello se realizd un ensayo de carga a traccion de un micropilote de las mismas caracteristicas que las
disefiadas, por lo que sirvio para obtener los parametros de disefio.

Ademas, se realizaron varios ensayos geofisicos MASW y sondeos para su calibracion, con la finalidad

de determinar la variabilidad de las propiedades del terreno en profundidad, asi como determinar la cota
del nivel freatico existente.
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De las muestras extraidas de los suelos, procedentes de los sondeos y calicatas, se realizaron ensayos de
corte directo y triaxiales convencionales (en laboratorio), para lo que se tuvo que descartar las particulas
mas gruesas. Los resultados obtenidos de los ensayos fueron cohesion nula para ambos ensayos y un
angulo de rozamiento interno de 32°y 44° respectivamente.

Teniendo en cuenta las granulometrias obtenidas de las muestras de las calicatas, se observo que para
llevar a cabo los ensayos de laboratorio indicados se estaban descartando entre el 50% y 90% de las
particulas que conforman el suelo, por lo que los resultados obtenidos no podian ser representativos.

Por todo ello, se propuso realizar ensayos de corte directo a gran escala de las muestras extraidas de las
calicatas. Se utilizo el aparato de corte que dispone el CISMID en Lima. Aungue los ensayos se realizaron
sobre muestras remoldeadas, se obtuvo una cohesion de 0.5kg/cm? y un &angulo de rozamiento interno de
47°, pardmetros que eran coherentes con el comportamiento de los suelos observados en la obra.

Para la determinacion del comportamiento deformacional de los suelos existentes, se realizé un ensayo de
carga horizontal "in situ" que sirvié de calibracion de los ensayos geofisicos MASW realizados. Las
pruebas de carga fueron realizadas tomando como referencia la norma ASTM D-1194-94. Los resultados
obtenidos del ensayo, concluyeron que el médulo de deformacion en los primeros metros estaba en el
entorno de los 50 MPa, muy similar al que se obtuvo mediante los ensayos geofisicos MASW a
profundidades parecidas (66 MPa), por lo que permiti6 dar validez a ambos ensayos.
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5.2. Santiago de Chile
5.2.1. Marco geomecéanico

Ya hace bastantes afios que los ingenieros chilenos vienen prestando atencion a la determinacion de las
propiedades geotécnicas de los suelos granulares gruesos (gravas arenosas), presentes en la ciudad de
Santiago de Chile, sobre los que se han construido importantes edificios de gran altura y en los que se han
excavado recintos para el Metro de dicha ciudad.

Recientemente, una empresa espafiola (GEOCONTROL, con otra chilena, ZANARTO) ha intervenido en
el proyecto de seguimiento de un nuevo tramo del Metro de Santiago (Linea 6), por lo que parece
conveniente reproducir aqui algunas experiencias obtenidas.

En primer lugar conviene citar y resumir algunos trabajos — a veces, antiguos — de ESCOBAR (1971),
ORTIGOSA vy otros (1973), POBLETE (1982) y RODRIGUEZ ROA (2000), lo que da idea de que este
material lleva afios siendo estudiado y bastante conocido.

La grava de Santiago estd constituida por una grava arenosa, densa de origen fluvial (Rios Mapocho y
Manjon), que posee una pequefia cohesion debida a su contenido de finos. Dicho contenido varia en
general de 2 a 5%, con indices de Plasticidad que oscilan de 5 a 20. La grava presenta particulas
subredondas de tamafio maximo 0,30 m. Curvas granulométricas representativas, obtenidas en dos sitios
distantes a 5 Km, aproximadamente, se muestran en la Fig. 5.3

Fig. 5.3. Curvas granulométricas de la grava de Santiago (RODRIGUEZ ROA, 2000)

El perfil estratigrafico del subsuelo registra normalmente una capa superficial de arcilla de 1,5 a 3,0 m de
espesor, de baja plasticidad, y consistencia media a alta. Bajo esta capa aparece un primer estrato de grava
arenosa densa, denominad “segunda depositacion” del Rio Mapocho, que se extiende hasta una
profundidad de 5 a 7 m. Este estrato de grava, que contiene finos limosos de baja plasticidad, presenta una
cohesién, c, del orden de 20 kPa, y un angulo de friccion interna, ¢ de 45°, como indica ORTIGOSA.
Subyace a dicho estrato otro depdsito de grava arenosa (“primera depositacion” del Rio Mapocho), de
gran espesor, aun mas denso que el anterior, y con finos arcillosos méas plasticos, pero cuyas
caracteristicas granulométricas son muy similares. De ensayos triaxiales efectuados in situ sobre probetas
cilindricas no perturbadas de 90 cm de didmetro, aproximadamente, se determin0 para este estrato inferior
de grava, una cohesion de 24 kPa y un angulo de friccion interna de 53° (KORT, y otros, 1978).
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Se dispone, ademas, de los antecedentes experimentales obtenidos en un ensayo de carga horizontal que
abarcd una gran extension de terreno, ejecutado durante la etapa de exploracién del subsuelo para la
construccién de la Torre ENTEL. El propdsito de este ensayo fue medir el empuje horizontal del suelo
sobre la pared vertical, rigida, de hormigén armado, de 2,5 m de largo por 1,5 m de alto. En base al
empuje maximo resistido por el terreno, (ESCOBAR, 1971) ajust6 una serie de parejas de valores (c, ¢)
de las cuales recomend6 considerar una cohesion de 40 kPa y un angulo, ¢, de 50°. Cabe sefialar que la
gran masa de suelo envuelta en este ensayo incluyd materiales pertenecientes a las dos depositaciones de
grava del Rio Mapocho.

Valores tipicos del peso especifico aparente, himedo de la segunda y primera depositacion de grava, son
22,5 y 23,0 kN/m®, respectivamente. Su contenido natural de humedad suele variar de 4 a 6%. Con
relacion a la cota del nivel freético, ésta se sita normalmente a profundidades superiores a 30 m.

Las particulas de grava, que provienen principalmente de rocas andesiticas, presentan una alta resistencia
a la degradacion por abrasion e impacto (Desgaste Los Angeles entre 15 y 25%).

En base a mediciones de empujes del suelo llevadas a cabo durante la construccién de la Linea 1 del
Metro de Santiago, (ORTIGOSA, y otros, 1973) determinaron un coeficiente de empuje en reposo, Ko,
igual a 1/3.

Por otro lado, de la comparacion de ensayos de carga horizontal con ensayos de carga vertical, efectuados
a igual profundidad, se ha observado que el Mddulo de Deformacién horizontal, inicial, es decir el
Modulo asociado a bajos niveles de deformacion, es mayor que su valor homologo vertical, pero la
diferencia suele ser inferior a 10%.

Teniendo en consideracidn los resultados alcanzados en un nimero significativo de ensayos de placa de
carga, realizados en distintos sitios, y a diferentes profundidades, conjuntamente con los asentamientos
medidos durante la construccion de tres edificios altos, (POBLETE, 1982) propuso las siguientes
expresiones para evaluar el Médulo de Deformacidn inicial de la grava:

E.= 65000 z
E,= 46000 z

en donde: E; = Mddulo de Deformacidn inicial de la 12 depositacién del Rio Mapocho, expresado en kPa;
E, = Mddulo de Deformacion inicial de la 22 depositacion del Rio Mapocho, expresado en kPa; y z =
profundidad del punto considerado, expresada en metros.

En la Fig. 5.4 se muestra el aparato triaxial “in situ” utilizado para determinar las propiedades de esta
grava arenosa, con presiones de 22 a 83 kPa. Y en la Fig. 5.5 puede verse el esquema de una excavacion
para hacer ensayos de placa de carga horizontal.

El modelo hiperbélico usado por (RODRIGUEZ ROA, 2000) para interpretar estos ensayos permite tener
en cuenta el efecto de la tension principal intermedia, en cierto grado, y considerar la influencia de la
historia experimentada por el suelo. Las aplicaciones realizadas han puesto de manifiesto que, dicho
modelo constitutivo, representa razonablemente bien el comportamiento tensodeformacional no lineal de
la grava arenosa, tipica, existente en la ciudad de Santiago de Chile.

5.2.2. Experiencias recientes
En 2012 se inici6 una ampliacion del Metro de Santiago (Lineas 3 y 6, 21,7 Km y 1522 Km

respectivamente). En esta ampliacion han intervenido GEOCONTROL S. A,, tanto en el Proyecto como
en la Supervision de la construccion de la Linea 6.
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Fig. 5.4. Ensayos triaxiales in situ probeta tipica (KORT, y otros, 1978)

Fig. 5.5. Corte vertical de la excavacion para ensayos en Av. Suecia/Av. Las Bellotas Linea 1 del Metro
(KORT, y otros, 1978)

Dentro de esa Linea 6 se ha construido el Tunel Interestacion, de una anchura de unos 10 m y altura de 7
m, para dos vias de circulacion. El sistema tradicional utilizado, inicialmente, es el esquematizado en la
Fig. 5.6, siguiendo la filosofia del NATM, dejando un machdn central, con avances de 6-9 m/ semana. Al
iniciarse la obra, el proyectista planted una solucién para eliminar el machén del frente y establecer el
pase de excavacion apropiado a las caracteristicas del terreno, conservando el sostenimiento a base de
marcos metalicos de celosia y hormigon proyectado (CELADA, y otros, 2015).
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FRENTE DE EXCAVACION D

SECCION TOTAL
EXCAVADA 59m*

= 2500 -

ALTURA DE EXCAVACION 6910

SECCION DEL
MACHON 15m?

EL0.00
(NIVEL RAIL)
r

EL0.00
(NIVEL RAIL)
r

b= 3400 -

- ANCHURA DE EXCAVACION 9900 =

Fig. 5.6. Situacion del machon en la seccion transversal. Situacion del Machén segun la direccion de avance
(CELADA, y otros, 2015)

Se conocia que si se excavaba en las gravas de la Primera Depositacion del Mapocho no se producian
sobreexcavaciones en la béveda, con pases de 2 m de longitud. Un estudio numérico en 3D del tema
establecio que, al llegar la excavacion al colapso, el sostenimiento se plastifica a la altura de los hombros
del tanel y no en la bdveda, por lo que se dedujo que el machoén del frente no tenia un papel relevante ante
el colapso del tdnel. A esta conclusion también llegd el autor de estas lineas en los tuneles de El Pardo en
la M-40 (de unos 19 m de anchura), excavado en arenas terciarias con poca cohesion, hace unos veinte
afos.

Con ello, se pasé a las secciones constructivas representadas en la Fig. 5.7. En los tramos en que las
gravas tenian finos, se proyectd una contrabdveda de 30 cm de espesor, ademas de la solera plana de
25 cm. Como se ve en dicha figura, primero se aplicé un revestimiento primario (sostenimiento), de un
espesor de gunita de 15 (zona de gravas) a 20 cm (resto de terrenos) y, después, un revestimiento
secundario, con 15 cm de gunita en todos los casos. Los pases de avance fueron de 1,5 m en gravas y de
1,0 men el resto. Ademas se construy6 una solera plana de 30-25 cm para el apoyo de las vias.

Cada 20 m se control6 el descenso en clave y la convergencia horizontal. Ese descenso fue del orden de
2,5 mmy la convergencia de unos 7-8 mm.
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Fig. 5.7. Secciones Tipo para el Tunel Interestacion
(CELADA, y otros, 2015)
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6. El Metro de Londres y el Cross-Rail: Excavacion en arcillas rigidas con recubrimiento
cuaternario

6.1. Marco geomecanico

El Metro de Londres, el mas antiguo del mundo, funciona desde finales del siglo XIX y ya el detective
Sherlock Holmes lo utilizaba en sus traslados. Hoy sigue siendo el de mayor longitud entre los transportes
ferroviarios urbanos y experimentd una ampliacion, de unos 17 Km, a principios del siglo XXI.

Con motivo de su construccién (y con motivo de la ain en marcha del Cross-Rail londinense) se han ido
estudiando bastante bien las caracteristicas geotécnicas del terreno de Londres.

El suelo de dicha ciudad incluye una serie de sedimentos terciarios que es el sustrato préximo, sobre los
que se depositaron otros sedimentos pleistocenos, constituidos por gravas y arenas que, a su vez, tienen
por encima terrenos aluviales y rellenos antropicos.

Los sedimentos mas recientes, dentro del terciario, constituyen la llamada London Clay. Se trata de una
arcilla fisurada, rigida a muy rigida, que esta sobreconsolidada. Su resistencia al corte sin drenaje (media)
suele ser del orden de 200 KPa, lo que corresponde a arcillas rigidas segun Terzaghi, aunque se trata de
arcillas algo mas blandas que las “margas azules del Guadalquivir” (C, =300-600 KPa) y mucho mas que
las arcillas o toscos madrilefios (C, ~500-1000 KPa). Generalmente los tlneles para el Metro se excavan
en esta arcilla, dadas las experiencias obtenidas desde 1880, ya que esta arcilla es suficientemente
resistente e impermeable para que los tlneles sean estables a corto y largo plazo.

En algunas ocasiones (mitad Este de Londres) los tlneles se excavan en las capas “Woolwich and
Reading” (W& R) o Grupo Lambeth. Se trata de capas intercaladas de arcilla rigida, limos, arenas limosas
y gravas, siendo estas Ultimas formaciones bastante permeables.

En la Fig. 6.1 se ha reproducido un corte geotécnico de la zona del Edificio del Tesoro (Ampliacion de la
Linea Jubileo), en que aparecen estas capas de la London Clay y de la Formacién W. & R.

Fig. 6.1. Seccion de la Linea Jubileo cerca del edificio del Tesoro (MAIR, 2003)
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6.2. EIl Metro de Londres

Histéricamente, los tlneles para el Metro de Londres corresponden a una solucion bitubo, a fin de
introducirlos preferentemente en las Arcillas de Londres y tener un recubrimiento minimo de este
material sobre clave del orden de un diametro, yendo a diametros de excavacién los menores posibles, de
forma que los trenes se adapten a la forma circular de la excavacion, realizada con TBM vy, al principio,
con anillos de dovelas de funcién. Recuérdese que la primera experiencia de este tipo corresponde a
BRUNNEL hacia 1860, con un escudo abierto bajo el Tamesis (de seccion mas o menos eliptica),
horizontales, desde donde los trabajadores excavaban la arcilla con medios muy convencionales.

Refiriéndonos exclusivamente a los métodos constructivos de los tltimos veinte afios, en la mitad Oeste
de la Linea Jubileo, los tlneles se han construidos con tuneladoras de frente abierto, de @ 5 m, con anillos
de hormigon armado.

Cuando ya se tenia parte del tinel construido, se instalaban compuertas por si hubiera roturas del frente o
aparecia agua en capas arenosas, con la idea de inyectar aire comprimido en el tramo final de avance, a
fin de detener la posible entrada de agua.

En algunos casos los anillos prefabricados eran del tipo expandido, en el resto eran atornillados.

En diversos casos, las estaciones eran construidas en forma subterranea, ampliando la seccidn excavada
con tuneladora y aplicando un sostenimiento de hormigén proyectado, utilizando el NATM. También se
utilizd esta técnica en algunos tuneles cortos de @ 5 m, o galerias de union.

En la parte este de la Linea Jubileo, la excavacion se llevo a cabo en zonas més permeables (capas
W & R), con lo que fue necesario utilizar tuneladoras de frente cerrado, tanto del tipo E.P.B. como
hidroescudos.

En estas obras del Metro de Londres ha habido siempre dos preocupaciones bésicas:

— La posible entrada de agua, bien por aparecer en el frente capas permeables, bien porgue el
recubrimiento de arcilla impermeable sea escaso, al variar el contacto entre el cuaternario y el
terciario.

— La incidencia de los movimientos originados por la excavacion de los tuneles en los edificios
préximos.

El autor de estas lineas — que colaboré con GEOTECNIA y CIMIENTOS, S. A. en la instrumentacién y
tratamientos del terreno en el tramo de la Linea Jubileo que esta proximo al n°® 10 de Downing St. y al
Big-Ben — recuerda haber leido en el Proyecto del Metro las soluciones a esos problemas:

— La utilizacién de inyecciones de impregnacion, para tratar el terreno sobre la clave del tdnel,
cuando el recubrimiento arcilloso sea escaso. En ese proyecto se definia todo con mucho detalle y
para este tema incluia un plano de planta y otro de alzado, sombreando las zonas de terreno a las
que aplicar las inyecciones de impregnacion.

— La utilizacion de inyecciones de compensacion para “compensar” los asientos que se iban
produciendo en los edificios proximos. Esto se definia en tres lineas, sin dar ningln detalle y sin
planos indicativos, afiadiendo en el presupuesto una partida alzada — muy importante — para este
tipo de tratamientos.
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Por supuesto que hubo que completar el tema de las inyecciones de compensacion con una adecuada
prevision de asientos, un disefio (en alzado y planta) de cada zona a compensar, una definicién de las
condiciones de inyeccion (lechada, presiones, aditivos, etc.). Y, practicamente todo, tuvo que hacerlo la
empresa espariola antes citada (finales afios 90 del siglo XX). Sin embargo, en la actualidad, para las
obras del Cross-Rail en Londres, todos los tratamientos del terreno estdn méas definidos y proyectados.

En la zona de la Fig. 6.1, los asientos llegaron a ser de 15-20 mm (MAIR, 2003), lo que equivale a un
volumen de asientos superficiales del 3-4% de la seccion de excavacién. Se habia empleado una
tuneladora de frente abierto y brazo excavador. Dado que los asientos eran muy elevados, se dispuso que
se utilizaran maquinas cerradas y frente presurizado en los otros contratos, no sélo por razones de lucha
contra la entrada de agua, sino para reducir deformaciones.

La utilizacidn de las inyecciones de compensacién fue bastante masiva en la Estacién de Waterloo, dado
que habia muchos cafiones de conexidn, edificios con cimentacion superficial, etc. En esta zona las
dovelas eran de acero. En este caso del Metro de Londres — en el que asesoré el inventor de este tipo de
inyeccion Heyward Wallace Buker — se utiliz ya la técnica de inyecciones por manguitos y no la de
Unica inyeccion en retirada, como las que usamos a finales de los afios 70 en Caracas.

El Proyecto no contemplo ningln tratamiento para proteger la famosa torre del Palacio de Westminster
(Big-Ben), a pesar de la proximidad de los tuneles y, sobre todo, de la excavacion para la nueva estacion
de Westminster (Fig. 6.2 y Fig. 6.3). Dado que la Torre del Reloj empez6 a inclinarse hacia las
excavaciones (Fig. 6.4), cuando se lleg6 a registrar un desplome horizontal de unos 15 mm (que en 55 m
de altura supone una inclinacion del 0,3%o), se decidid llevar a cabo el tratamiento que se esquematiza en
la Fig. 6.5 y realizado por GEOCISA. Los taladros se llevaron a cabo desde un “pozo” situado dentro de
la nueva estacion de Westminster. En el alzado de la Fig. 6.3 se ve “el horizonte de compensacion”.

Fig. 6.2. Seccion transversal a través de la estacion de JLE en Westminster
(HARRIS, y otros, 1999)
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Fig. 6.3. Seccion transversal a través de la estacion de Westminster JLE y cimentacion de la
Torre del Big-Ben (HARRIS, y otros, 1999)

Fig. 6.4. Medicién de la inclinacion de la Torre del Reloj (Big-Ben) durante y después de la construccién de la
estacion de Westminster (HARRIS, 2001)
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Fig. 6.5. Plan de taladros de inyeccion ( TAM ) por debajo del Big Ben
(HARRIS, y otros, 1999) (HARRIS, 2001)

Como se aprecia en la Fig. 6.4 durante casi dos afios se fueron haciendo, periédicamente, inyecciones. El
desplome aumentaba unos 10 mm y se reducia con las inyecciones. Finalmente (Noviembre de 1997) se
dejo de inyectar y el desplome alcanzé un valor de unos 35 mm (0,65%o). EI volumen de inyeccion fue
del orden de 2-3 veces el volumen de asientos compensados.

Aunque en las publicaciones sobre el Metro de Londres se comentan estos resultados — (MAIR, 2003),
(HARRIS, y otros, 1999), por ejemplo — la realidad es que todo el tema de las inyecciones de
compensacion, inicialmente, fue desarrollado por GEOCISA (desde el punto de vista tedrico y practico).
La mencidn posterior en esas publicaciones el trabajo de la empresa espafiola vario entre “muy escasa a
nula”.
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6.3. EIl Cross-Rail

El Proyecto CROSSRAIL consiste en la construcciéon de una nueva linea de ferrocarril de cercanias, de
118 Km de longitud, que atraviesa transversalmente Londres, con una zona subterranea de 21 Km en el
centro de la ciudad. Este proyecto se ha dividido en varios contratos, en los que estan empresas espafiolas
como DRAGADOS, FERROVIAL, GEOCISA, SITE, etc., en UTE con diversas empresas inglesas.

Para el disefio de los tuneles también se ha utilizado la solucién de bitubo, tan clasica en Londres. La
perforacion se ha hecho con tuneladoras de hasta 7,1 m, de didmetro frente cerrado (E.P.B.). El
recubrimiento arcilloso por encima de la clave fue variable, pero lleg6 a ser de 2,5 m en el cruce de la
Estacion de Canary Wart (SANZ, y otros, 2015), lo que obligd a tratamientos previos (en la zona de
entrada de las dos tuneladoras que se cruzaron en esa estacion). Estos tratamientos consistieron en
inyeccion, tipo TAM, en la parte inferior de las capas Woolwich para mejorar su estabilidad e
impermeabilidad (3 filas de taladros, separadas 75 cm entre si, y con separacion horizontal de 1,5 m para
poderlos perforar entre los pilotes que conformaban el recinto de la estacion. Ademés se realiz6 un
paraguas de tubos manguito, con tuberia de PVC, de 13 m de longitud (y @ 89 mm), a través de los cuales
se inyecto lechada de cemento (primera fase) y silicatos (varias fases).

Al tema de los asientos se le ha dado — como siempre, en Londres — mucha importancia. Sobre los
controles realizados remitimos al lector a dos articulos en espafiol: (ARES, y otros, 2015) y (SIMIC,
2015). De estos dos recientes trabajos queremos extractar los siguientes items:

— En general los tuneles a que se refieren estos autores se realizaron con tuneladoras, con solucién
bitubo, con didmetro exterior de hasta 7,10 m.

— En algunas ocasiones, los tlneles se han excavado con “poco espesor de terreno competente”
sobre clave (del orden de 3 m en la London clay, que en una zona ocasional bajo a 0,5 m, v, € la
calle Victoria Dock). En estos casos se acudio a la tipica solucion de Londres de realizar
inyecciones de impregnacién (con manguitos y tubo de PVC) en la zona por encima de la London
Clay, para asegurar un terreno, impermeable y algo resistente en al menos, 2 m de espesor (Fig.
6.6) (ARMIJO, y otros, 2013).

— Cuando la clave estaba en los depoésitos de la Terraza del Rio (RTD) se emplearon también
inyecciones de impregnacion, con tubos de PVC y metalicos (si estaban por encima del frente del
tunel), ademas de una pantalla de micropilotes para proteger el ferrocarril superficial préximo.

— En alguna ocasién, se llegd a una cobertura sobre clave de medio diametro, pero afectando a los
depdsitos RTD y al aluvial del rio, lo que obligd a un tratamiento de inyecciones de
impregnacion, complementadas con “soil mixing” (incluso con inyecciones de silicato sédico),
como puede verse en la Fig. 6.7. A las lechadas de soil-mixing se las exigié una resistencia a
compresion de 0,5 MPa con una proporcion de cemento de 150 Kg/m®. El didmetro de esas
columnas fue de 1,5 m, solapadas un 20%. Durante todo el proceso de inyeccidn se mantuvo el
control de movimientos de estructuras y superficie del terreno (Foto 6.1).
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Fig. 6.6. Tratamientos realizados con inyecciones de impregnacion, en el caso de poca cobertura impermeable
sobre clave (ARMIJO, y otros, 2013)
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Fig. 6.7. Seccidn de la Zona A, servicios afectados y vias de DLR (Fuente: Geocisa UK)
(ARES, y otros, 2015)

Foto 6.1. Control de movimientos en el area tratada (ARMI1JO, y otros, 2013)
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Del anélisis 3D del tema se deduce:

— Dado que se trata de dos tuneles (separados entre ejes menos de 12 m, 0 sea menos de dos
diametros, que serian 14 m), hay una clara interaccidn entre ellos, de forma que el asiento total no
es la suma de los asientos tedricos calculados para un tunel, sino del orden de 1,3 veces el asiento
que saldria de sumar los efectos de cada tanel por separado. En algunas obras en Madrid, Sevilla
y Caracas hemos medido valores que llevan a esta relacion hasta 1,6. Esta diferencia puede
deberse a los tratamientos previos realizados en la zona. El segundo tanel, por si sélo da un
asiento maximo del orden de un 20% mayor que el del primer tdnel. Las pérdidas de volumen
superficial o pérdida de suelo, Vs, pueden estar en el orden del 0,4-0,7% de la seccion del tunel
(SLo) al construir el primer tdnel y del orden de 0,5-1% al construir el segundo. La relacion entre
la pérdida superficial del suelo, Vs y la pérdida de seccidn inicial del tanel, o pérdida de terreno,
Vo, s del orden de 50-80%. Recuérdese que Peck, en su dia, recomendd tomar del orden del 70%
para este parametro, lo que puede seguirse manteniendo. En comparacion con las obras del Metro
de Madrid, aqui se midieron relaciones de V/SL, del orden de 0,5-1%, con recubrimientos del
orden de medio a un didmetro, por excavacién en arcilla pliocénica.

— Sin embargo, los asientos medidos fueron negativos (levantamientos de unos 6-7 mm), lo que
indica que el volumen de tratamientos fue muy efectivo, mas el hecho de llevar una importante
presion en el frente de la tuneladora. Todo ello es méas influyente que unos analisis humericos,
por muy detallados que sean.

El otro contrato de Cross-rail, llevado a cabo por FERROVIAL-AGROMAN vy socios, también se han
llevado a cabo medidas de asientos (SIMIC, 2015), concretamente en la zona de Hyde Park,
correspondiendo el caso también a solucion bitubo, pero los resultados se muestran para s6lo el primer
tanel (Oeste). En este caso puede decirse:

a) Los asientos al pasar el tunel por el punto de observacién pueden ser del 10-20% del méaximo.

b) El asiento méaximo sobre el tunel lado Oeste fue del orden de 6-9 mm.

¢) Los asientos previstos con modelos FLAC-3D, con un modelo constructivo para pequefias

deformaciones, fueron del orden de 8 mm, en la seccion en que se midieron 6 mm (Fig. 6.8),
lo que es una buena aproximacion.
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Fig. 6.8. Comparacion entre los asentamientos reales en mm y los resultados numéricos
(SIMIC, 2015)

— En ambas publicaciones, a la hora de prever asientos se utilizan modelos 3D, dando mucha
importancia a la forma de reproducir la morfologia del escudo, la presion del frente, a qué se debe
la pérdida de suelo (gap del escudo, reologia del mortero inyectado para rellenar el gap, o
bicomponente) posible interaccidn entre tlneles paralelos, las fases de excavacion, presion de la
inyeccion de bentonita en el escudo ... Sin embargo no se hace una sola referencia a las
propiedades del terreno que han servido para hacer la evaluacion de asientos o los que se derivan
de interpretar los resultados obtenidos. Con un modelo como el de Madrid (OTEO, y otros,
1999), partiendo de las Medidas descritas por SIMIC, la pérdida de suelo seria del 0,8% y el
modulo de deformacién medio o global del terreno resultaria ser de 11,20 MPa (incluido el
cuaternario sobre la Arcilla de Londres), siempre que se adopte un coeficiente constitutivo, v,
global, del orden de 0,1 (como recomendamos para tuneladoras). Si este coeficiente se
considerase 0,2 (maximo valor para un caso como éste) el médulo de deformacién llegaria a ser
de 22,40 MPa. Si se considera gque en Sevilla (con una arcilla mas rigida que la Arcilla de
Londres) el modulo medio global resulta ser del orden de 30 MPa, no parece que el considerar un
valor de médulo medio global del orden de 16,00 MPa (con un y~0,15) sea algo dificil de
admitir.

Por otro lado, hay que indicar que en el Crossrail también se ha utilizado — por parte de empresas
espafiolas — el NATM, por ejemplo, para bifurcadores, de un ancho de hasta 16,5 m y altura de 17 m. Esta
caverna (NAVARRO, y otros, 2014) se han excavado con medio mecanicos convencionales,
retroexcavadora con martillo o cazo y su sostenimiento se ha hecho con hormigdn proyectado. En algun
caso (maxima excavacion), se han utilizado tres fases de ejecucion, que pueden verse en la Foto 6.2, en
este caso el espesor de gunita fue de una primera capa de 7,5 cm y una segunda hasta llegar a un espesor
final de 32,5 cm. La Foto 6.2 recuerda totalmente a la solucion utilizada en los tuneles de la M-40, es
decir: al método aleman de excavar tuneles, utilizado en estaciones del Metro de Madrid (aungue sin
gunita), y a otros casos de excavacion a seccion partida, como los del Metro de Essen y Bochum.
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Foto 6.2. Excavacién en tres fases (Double Side Drift) (NAVARRO, y otros, 2014)
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7. Ottawa: Un metro en calizas y cuaternario

El nuevo ferrocarril ligero de Ottawa, tiene una longitud de 12,5 Km, mayoritariamente en superficie,
pero penetra en el subsuelo al atravesar el corazon financiero, histérico y turistico de la ciudad (a lo largo
de 2.530 m), con tres estaciones en esa zona: Lyon, Parliament y Rideau. Esta obra ha sido estudiada por
DRAGADOS dentro de un contrato de Concesién (FERRER, y otros, 2015).

El subsuelo de Ottawa estd conformado por caliza intercalada con pizarras de las formaciones de Lindsey
y Verdam. Su resistencia a compresion simple oscila entre 50 y 90 MPa, con un RDQ de 30 a 50. Por
encima aparecen sedimentos cuaternarios con espesores métricos: Depositos glaciales compuestos por
limos y arcillas.

Una de las Estaciones (Rideau) se encuentra en un paleocauce profundo, relleno de arenas y arcillas
interconectadas y de gran permeabilidad, lo que condiciona la seleccion de tuneladora y la orienta hacia
una EPB con cabeza mista, que excavaria en presion en la paleovaguada y en abierto en el resto del
trazado.

Por estas razones se decidié utilizar una solucion monotubo de via doble, con evacuacién del escombro
por las estaciones, utilizando una excavacion con medios mecanicos convencionales, con rozadora en
calizas y con retroexcavadora en el paelocauce. Dado que los edificios proximos tenian pantallas ancladas
para varios sétanos, se considerd que una tuneladora podia afectar a esos anclajes; de ahi el acudir a
excavacion convencional.

Para introducir la rozadora, se podian ejecutar pozos con cufias hidraulicas (sin explosivos) y hacer un
vaciado bajo losa. En las estaciones se pens6 en lo mismo, pero el gran nimero de servicios existentes y
las dificultades de coordinacion de su posible desvio, asi como que el terreno en que se ubicarian las
estaciones era fundamentalmente calcéreo, se plante6 la excavacién en caverna con equipos de
fragmentacion o rozado, tipo martillo hidraulico pesado o rozadoras.

Para evitar los efectos en los edificios muy proximos, se ha disefiado una variante del método aleméan
(primero hastiales, luego béveda), incluyendo unos “tirantes” que unieran las cabezas de los hastiales, de
forma que trabajen a traccion e impidan abrirse la seccion al recibir las cargas de la boveda (Fig. 7.1).
Como puede verse en esa figura, se trata de realizar la excavacion a “seccion partida”, sujetando hastiales,
con elementos a traccion (?) que, después, quedan embebidos en una losa de vestibulo. La anchura de
estas excavaciones era de 18 m. Ello demuestra que los métodos convencionales no estan obsoletos,
frente a las tuneladoras y que siguen teniendo su “lugar”. Este sistema utilizado en dos estaciones se
pensé algo distinto para la estacion de Rideau (Fig. 7.2), en la zona del paleocauce, con un drenaje del
frente para reducir la carga de agua, un paraguas de micropilotes en clave y bulones de fibra de vidrio al
frente (segun solucién tipo A.D.E.C.O. del Prof. Lunardi). En la parte excavada en calizas se
simplificaron las fases de arco superior y destroza, dejandolas en dos semifases.
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Fig. 7.1. Fases de excavacion Lyon y Parliament (FERRER, y otros, 2015)

Fig. 7.2. Fases de excavacion en suelos en la Estacion de Rideau (FERRER, y otros, 2015)
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8. Factores que destacan en estas obras
8.1. El problema en Espafa
Todo lo expuesto anteriormente viene a representar condicionantes geotécnicos muy variados para los

proyectistas y constructores espafioles. Sobre todo dado que las obras de Metro (de gran extension)
realizadas en Espafa han afectado a terrenos, a veces, muy diferentes:

— Madrid, simplificando, engloba tres tipos de terreno (Foto 8.1):
a) Rellenos antropicos flojos (englobando en ellos los aluviales cuaternarios blandos).

b) Los sedimentos terciarios pliocénicos, de cementacion variable, segin su granulometria
(arena de miga y tosquiza, “tosco”, etc.).

c) Los depositos arcillo yesiferos (“pefiuelas”, arcillas yesiferas, yesos, etc.).

Los rellenos superiores pueden introducir problemas de estabilidad frontal en los tlneles (aunque se
excaven en el terciario, si el recubrimiento en clave es muy pequefio, del orden de 0,1-0,2 D), la presencia
de lentejones de agua en las arenas terciarias con pocos finos (<15%) dan lugar a desprendimientos y
arrastres y, cuando no hay agua, puede haber inestabilidades dorsales. Los yesos pueden dar problemas de
reactivacion de karst yesifero, con filtraciones hacia el tdnel, ataque al hormigdn y movimientos en
edificios proximos, después de la construccion; ademas puede haber cavernas de disolucion. Las
tuneladoras EPB (con @7,40 y 9,10 m) han dado un resultado formidable en este terreno, en que el agua
no es lo primordial.

Foto 8.1. Interior tuneles. Nuevos Ministerios-Barajas
— Sevilla tiene un cierto parecido con Londres:
a) Cuaternario antropico y arcillas-limos cuaternarias.
b) Gravasy arenas
¢) Arcillas miocenas, fisuradas, rigidas (“Margas azules” del Guadalquivir). La excavacion de

los taneles (con tuneladora E.P.B. y aporte de finos) ha dado muy buen resultado,
atravesando las gravas, que, en general tiene diametros inferiores a 10-12 cm (aunque, por
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ejemplo, en Lora del Rio las hemos extraido, de perforaciones con @ 1,0 m, de unos 20 cm de
diametro aparente.

d) Nivel freético alto, lo que afecta, en el centro de la ciudad, al disefio de las estaciones. Los
problemas son relativamente parecidos a los de Londres. De hecho, cuando se hizo el
proyecto inicial de la Primera Linea del Metro de Sevilla (hacia 1970), el asesor geotécnico
(A. Kezdi) indicd que las “margas azules” tendrian un comportamiento analogo al de la
London Clay. Sin embargo, el tiempo demostrd que su resistencia a compresion simple venia
a ser del doble y que tenian mayores movimientos de fluencia (por la compresion y
cementacion gue tenian antes de ser excavadas).

En este caso se uso la solucion bitubo, a imitacion de Londres. En la Foto 8.2 puede verse una estacion,
con andén central y las lineas de circulacién separadas (con puertas de proteccion en la Estacion). El
Metro de Mélaga es geotécnicamente, relativamente parecido al de Sevilla, aunque todo lo realizado esta
hecho con pantallas o a cielo abierto.

Foto 8.2. Foto estacion, con andén central y lineas. Metro Sevilla
— EI Metro de Bilbao se ha excavado parcialmente de forma subterranea (solucién monotubo) en
materiales duros (calcoesquistos) y cuaternario. En estas Ultimas zonas, se utilizd, masivamente,

el jet-grouting para conseguir recintos estancos donde se podia excavar la obra. El uso del
N.A.T.M. tanto en tneles como en cavernas dio buen resultado (Foto 8.3)

Foto 8.3. Metro de Bilbao. Estacién tipo
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— El Metro de Barcelona (concretamente su reciente Linea 9) excavado en terrenos terciarios
(aunque haya tenido que atravesar aluviales con agua) no ha tenido problemas muy especiales. El
uso de tuneladoras de gran diametro (@~12 m) con los dos sentidos de circulacion separados en
vertical (Fig. 8.1), fue una idea inicial para eliminar las estaciones (los andenes cabian en la
seccién circular del tanel) pero el coste y las dificultades (que varian con el cubo del diametro),
aconsejé cambiar a solucion monotubo convencional (dos vias en la misma horizontal).

Fig. 8.1. Taneles de @ 12 men la Linea 9 del Metro de Barcelona

8.2. Metro de Moscu

Sin embargo, los tlneles y estaciones de Metro que han tenido que disefiar las empresas espafiolas en los
casos — fuera de Espafia — que hemos citado han introducido importantes novedades.

En el caso de Moscu:

— Suelos de consistencia media a floja (arcillas y arenas cuaternarias, sedimentos del Rio Moscova)
sobre un Jurasico arcilloso de rigidez media-alta, todo ello sobre calizas carboniferas y con nivel
fredtico muy alto (que, a veces, llega a inundar algunas areas de Moscu).

— Los empujes del agua, méas los efectivos del terreno blando (que pueden ser un 30-40% del
empuje total) son predominantes.

— Con la solucion monotubo (seleccionada para mayor seguridad en el desalojo de los viajeros de
un posible convoy averiado o con fuego), se necesita tener un hueco sin puntales de 12-13 m de
altura en las estaciones. Ello lleva a momentos flectores de mas de 600 mT en las pantallas, los
cuales no pueden ser resistidos adecuadamente, ni siquiera con anchuras de pantallas de 1,20 m.
Ademas lo movimientos del trasdds de las pantallas serian muy grandes y podrian afectar a los
edificios proximos.

— Por estas condiciones se han proyectado “puntales previos”, por debajo de la profundidad
méxima a excavar en las estaciones, a fin de que sujeten la parte baja de las pantallas
(“empotramiento”) y limites momentos maximos y movimientos en las mismas (Ver Fig. 8.2).
Esta solucién ya la habiamos propuesto — con IDOM - para el predisefio del Metro de Ho-Chi-
Ming (antigua Saigdn) en que los suelos aluviales son muy blandos y de gran espesor y utilizado
en el soterramiento del ferrocarril de Méalaga-Fuengirola cerca del Aeropuerto, en zona en que la
excavacion del tanel se hizo al abrigo de pantallas pero muy proximas a silos de importante altura
(Fig. 8.3).
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Fig. 8.2. Movimientos en las pantallas de una estacion sin puntales previos. Gentileza de BUSTREN.
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Fig. 8.3. Tratamiento del terreno para apuntalar el pie de las pantallas cerca de los silos en el soterramiento
del F.C. Mélaga-Fuengirola. (OTEO, y otros, 2010)
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Con estos “puntales previos” de jet-grouting (técnica de inyeccion muy utilizada en Rusia) puede
conseguirse reducir el momento flector maximo (a unos 260 mT) y los movimientos de la
pantalla a un 0,35-0,20 de los obtenidos sin puntales.

En este caso de MoscU, la presencia de las arcillas Jurasicas permitia penetrar en ellas las
pantallas (unos 5 m), para asegurar que no habia filtraciones ni levantamiento del fondo de las
estaciones, sin tener que llegar al carbonifero (calizas) del sustrato préximo, en el que habia
posible problemas de karstificacion y solifluxion (Fig. 8.4).

Relleno

Pantallas

Cuaternario

Fig. 8.4. Empotramiento en Jurdsico

En las estaciones, a veces de gran anchura, es necesario introducir pilas para cortar la luz de la
losa superior. La solucion de pilas-pilotes empleada en Madrid se ha introducido en Moscd, lo
mismo que BUSTREN y ACCIONA lo han hecho en dos estaciones del Metro de Quito hasta
ahora construidas. Estas pilas-pilotes han de Ilevarse — en el caso de Moscu — hasta las calizas
carboniferas e inyectar sus puntas, varios metros por debajo de ellas, ya que pueden existir huecos

karsticos en dichas calizas (Fig. 8.5).

D~25m

Jurésico f

Fig. 8.5. Posible empotramiento en punta de pilas-pilote y tratamiento en punta
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Estas pilas-pilotes y las pantallas hasta el Jurasico sirven para luchar contra la flotacion de las
estaciones.

La utilizacion de normativa rusa puede dar ciertos problemas, ya que su interpretacion suele ser
muy drastica entre los ingenieros rusos. Por ejemplo, para comprobar el disefio de las pilas-pilote
que hemos citado, se solicitd la realizacién de sondeos de unos 60 m de longitud en las
Estaciones (al menos, dos por estacion), para llegar claramente e introducirse en el carbonifero.
Sin embargo, la normativa rusa no contempla la presencia de pilas-pilote y los sondeos deben
alcanzar una longitud de vez y media la profundidad de las pantallas disefiadas, L. Con ello fue
muy dificil — y muy largo — el convencer de la necesidad de los sondeos, sobre todo porque se
consideraba que una condicién (como la de 1,5 L) no era un minimo, sino que esa era
concretamente la longitud a estudiar.

Los sondeos mecanicos se perforan, generalmente, a rotacién con extraccién continua de testigo,
salvo 1-2 m superficiales, en que — por estar, a veces, el terreno congelado — se hace a destroza.
No se utilizan el ensayo SPT en Rusia (quizas por ser un invento de un checo del Imperio Austro-
hangaro, nacionalizado norteamericano: K. Terzaghi). Las muestras se depositan en una caja
auxiliar para su descripcién y luego se tiran, salvo algln testigo representativo, que se envuelve
en “film transparente de cocina” y, ademas, en plastico duro. Estos testigos se almacenan en
laboratorios de ensayo, sin utilizar cAmaras himedas, por lo que han de ensayarse con mucha
rapidez.

La “costumbre” y la “normativa” describen del orden de treinta y tres capas de suelo en el
cuaternario aluvial. Realmente s6lo hay unas cuatro descripciones: Arenas pulverulentas, arenas
arcillosas arcillosas y limosas, limos arcillosos y arcillas algo limosas. Pero, seglin su posicion
relativa, los técnicos rusos le dan un numero de estrato. Las propiedades geotécnicas de cada
estrato se suelen definir con dos percentiles (85 y 95%) de probabilidad, aunque en el caso de los
ensayos de resistencia al corte y de deformabilidad el nimero de ensayos que se hace es muy
pequefio (y con muestras que pueden estar rigidizadas por el almacenamiento indebido en
edificios con fuerte calefaccion).

Los sondeos — méas bien cortos — se hacen con gran profusion y, a veces, se hacen 30 sondeos por
Estacion de Metro en Proyecto, lo que resulta excesivo y, ademas, complica los cortes
geotécnicos a utilizar en el calculo, al aparecer muchas capas de cuaternario. En ese sentido
hemos llega al sistema de simplificar dicho cuaternario, distinguiendo los tipos de terreno que se
incluyeron en la Tabla 3.2. Los céalculos con el Coédigo Plaxis 2D con nuestro modelo
simplificado y teniendo en cuenta todos los diferentes niveles cuaternarios definidos con mucho
detalle, apenas diferian en un 5% (en el Momento flector maximo).

Se hacen ensayos de penetracion estatica continua, que pueden atravesar 15-20 m de cuaternario,
por lo que no le caracterizan de forma clara (y menos al Jurésico).

En los temas de agua, se emplean ensayos de bombeo en las estaciones, ya que — antes — las
hacian muy superficiales con pantallas cortas (para solucién bitubo) que no llegaban al Juréasico,
por lo que era necesaria su realizacién, de cara a asegurar la evacuacion de caudales antes de
llegar al fondo de las excavaciones.
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8.3. En Bogota

En el futuro Metro de Bogota hay varios puntos en comdn con Moscu:

— Los principales terrenos afectados por la futura construccion de la Linea 1 del Metro de Bogota
afectaran a terrenos cuaternarios aluviales (al sur de la ciudad), a cuaternarios aluviales y pie de
monte (con gruesos) al sureste y pie de las montafias (Este) y al lagunar reciente en el Norte y
Nordeste, asi como en el Suroeste.

— El nivel freético estd siempre muy alto, muy cerca de la superficie (a 1,5-4,0 m de ésta), con lo
que el predominio de los empujes del agua — en el caso de pantallas — sobre los del terreno es
muy claro.

— Los terrenos superiores (rellenos antrépicos y aluviales o lagunares) son blandos, por lo que sus
empujes sobre pantallas o revestimiento de tlneles son importantes, aunque menores que los del
agua.

— En las zonas del aluvial y del lagunar el sustrato “rigido” estd muy profundo (a 100 m en el caso
del aluvial), por lo que no se pueden llevar las pantallas hasta €l, para cortar las filtraciones por el
fondo de la excavacion.

— Por ello, aqui hay un doble problema con el agua en las Estaciones y tdneles con pantallas:
Empujes laterales muy importantes sobre los laterales y posibilidad de caudal fuerte (con arrastre
o levantamiento de fondo) por el fondo de las excavaciones. Por ello se han disefiado “puntales
previos” de jet-grouting por debajo de la losa de fondo, que pueden convertirse (al hacerse de
forma continua) en “tapones de fondo”.

— Enlazona del lagunar, la extraccion de agua en s6tanos préximos o la evapotranspiracion (quizas
es la que predomina) baja algunos metros el nivel freatico, lo que da lugar a asientos mas o menos
continuos. Estos asientos (subsidencia regional) han sido cifrados por el Prof. Rodriguez de la
Universidad Javeriana en unos 50-70 cm en la zona del Metro (parte de los cuales ya se habra
producido). Estos movimientos introducen en las estructuras enterradas un rozamiento negativo
(bastan unos 2-3 cm de asiento relativo para producirlo), siendo problematica la unién tineles-
estaciones. Por ello, en estas zonas lagunares se proyecto el tlnel entre pantallas, para que, si se
producian estos asientos por consolidacion genérica, los movimientos diferenciales fueran los
minimos.

— Al no existir practicamente ninguna experiencia previa en obras subterraneas en Bogota, hay que
guiarse con las experiencias previas en cuanto a las propiedades del terreno (que no siempre han
sido estudiados con detalle), sobre todo las deformacionales. Por ello, para la prevision de
asientos hay que ser suficientemente conservador pero sin pasarse. Cuando se construyan las
obras podra afinarse mejor el tema.

— En el caso de Bogota interesa ir con un Metro lo mas cercano a la superficie, por el coste
importante de las Estaciones (agravado por los problemas relacionados con el terreno y el agua,
ya citados). Eso, en el caso de material aluvial y edificios proximos, obliga a definir lo mejor
posible la accion sobre los edificios y los tratamientos del terreno no sélo para prever y disminuir
esa posible interaccion excavacion-movimiento de edificios, sino para asegurar la estabilidad de
la excavacion subterrdnea, cuando el espesor de terreno (blando y sobre la clave) pueda ser de un
didmetro o algo menos.

— Otro problema importante que puede presentarse en Bogotéa es el de la presencia de “bolos” de
gran didmetro que pueden estar presentes en el tramo IlI, de la Linea 1. Estos bolos, segln los
sondeos, podrian ser de un diametro aparente del orden de 80-100 cm, por lo que su extraccién
por el frente de una tuneladora es dificil. En Caracas y otras ciudades, este problema se resolvié
haciendo intervenciones hiperbaricas en la zona del frente de excavacion y fragmentando los
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bolos para conseguir diametros que pueden introducirse en la tuneladora. Ademas hay que
preparar ésta para que tenga las maximas aperturas frontales posibles e incorporar una
“machacadora” que reduzca aun mas los diametros de los fragmentos, a fin de que no se
presenten nuevos problemas en el tornillo sin fin de extraccion.

— En estos paises iberoamericanos y en obras como las del Metro, con un consumo enorme de
hormigdn, hay que tener en cuenta:

a) La escasez de maquinaria de gran potencia (pantalladoras para espesores de muro superiores
a 80 cm y piloteras con @ superior a 60 cm).

b) El coste elevadisimo del hormigdn, no sélo por la importacidn del cemento sino por el de los
aridos, muy controlados localmente.

— También hay que tener en cuenta las acciones sismicas que, en Bogot4, como en otros paises
iberoamericanos, es importante.

8.4. Otras casuisticas

Empezamos por el caso de terrenos granulares gruesos. En este caso la experiencia en Espafia es limitada
(en el &mbito de taneles:

— Se han realizado obras subterraneas en aluviales gruesos, con mucha agua, al abrigo de pantallas,
como puede ser el caso del Metro de Sevilla, con un sobreconsumo de hormigén del orden del
35-40%. En las ocasiones en que las gravas estaban “encostradas” (el “derretio” de Sevilla), ha
sido necesario utilizar trépanos, aunque lo normal es que el espesor de este material, cementado
por deposicion alternada de carbonatos, no sea mayor de 1 m.

— En algln caso que conocemos — paso subterraneo en Leodn cerca del rio — fue necesario realizar
inyecciones de mortero, a ambos lados de la pantalla, para conseguir su estabilidad. Si no, la alta
permeabilidad de las gravas hacia que la bentonita fluyera y las zanjas de excavacion se volvian
inestables a una profundidad de 5-6 m.

— Se ha ejecutado algin tunel, con procedimientos convencionales en gravas sevillanas, pero al
abrigo de paraguas de inyecciones (T.A.M. y jet-grouting), como el realizado al lado de la
Estacion de San Bernardo (OTEO, y otros, 2009).

— Los tdneles de San José (de casi 20 m de ancho) se ejecutaron en la Formacion Las Palmas, que
incluye bolos de hasta 1,5 m, empleando un método de seccién partida (primero la bdveda,
después destroza vy, al final hastiales), tuvo problemas por mal apoyo del sostenimiento de la
boveda (Fig. 8.6), teniendo que emplearse, en el avance de la boveda, paraguas de micros, para
sujetar los bloques gruesos.
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Fig. 8.6. Tuneles San José: Hundimiento de la béveda (OTEO, y otros, 2012)

En general, en estos casos la cementacion de las gravas era, practicamente despreciable (salvo en el caso
de la Formacién Las Palmas).

Pero no es el caso de Lima y Santiago de Chile: No s6lo hay verdaderos gruesos, sino que hay una
cementacion clara. Ello es lo que permite los taludes quasi-verticales que se ven en la costanera de Lima
al Pacifico, a veces afectados por la accion ambiental, lo que da lugar a desprendimientos quasi-
superficiales (que suelen estar combinados con zonas de tamafios medios y finos).

Esta cementacidn permite la excavacion de taneles con frente abierto y superficies importantes (mas de
60-70 m?), lo que si ha podido realizar en la Formacion Las Palmas, en algunos casos de materiales de
tamafio medio y cementados.

En cuanto a roca, como el caso del Metro de Bilbao (calcoesquistos) la experiencia si se puede extrapolar
al Metro de Ottawa, en cuanto a los sistemas de excavacion (rozadoras).
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9. Reflexiones a manera de conclusiones

Lo que si hay que tener claro es que los disefios y construccion de obras de Metro en otros paises cada vez
se tiende més hacia el Modelo Anglosajon, con proyectos lo mas definidos posibles y con el visto bueno
del proyectista para cualquier cambio de disefio, lo que es necesario por el tema del asesoramiento de la
obra.

La responsabilidad civil de la empresa consultora es clara, lo que lleva — en muchas ocasiones — a realizar
disefios muy conservadores, a fin de que no pueda pedirsele responsabilidad al proyectista por fallos de
disefio.

Por ejemplo, en obras con presencia clara de agua, vemos disefios con:

a) Doble pantalla lateral en estaciones o en tinel de linea tipo “cut-and-cover”. Primero se hace
la pantalla continua, de hormigén armado, con puntales, anclajes, etc., para realizar la
excavacion y, después, se afiade un forro o nuevo armado, en el que hay menos juntas, mas
calidad en el hormigonado, etc.

b) Doble forro en el tunel realizado con tuneladoras: Dovelas prefabricadas para resistir a corto
y medio plazo, mas forro “in situ” de hormigdn en masa o armado, por motivos de
impermeabilizacion.

Esta solucidn, en Espafia, se ha utilizado en los tlineles de Abdalajis (L.A.V. Cérdoba-Malaga), pero en
una solucion “a posteriori”, para resolver los problemas de entrada de agua y porque habia galibo. En los
tuneles de Pajares se han hecho importantes campafias de inyeccion, ya que — al parecer — ya no habia
posibilidad de construir un forro interior, al no haberse hecho su disefio previamente.

En el Metro de Bochum (R.F.A.) vimos, ya hace mas de quince afios, en una Estacion entre pantallas (con
un corte geotécnico similar al de Servilla: Cuaternario sobre gravas y éstas sobre arcillas rigidas y
fisuradas miocenas), que para que no hubiera problemas de filtraciones y/o levantamientos de fondo, se
dispuso una losa armada gruesa, unas inyecciones de jet-grouting dentro de las arcillas “impermeables”
de la base y — por si no funcionaban bien — unas inyecciones con manguitos (cada 50 cm) para acabar de
“coser” las arcillas. Pudimos observar una prueba (excavacion de un pozo en la zona tratada) en, que se
apreciaba muy bien las inyecciones con manguitos, ya que el cemento estaba coloreado. En el momento
gue visitamos esta obra y solucién, el autor de estas lineas pensd que a él no le habrian dejado disefiar —
quizés — ni siquiera dos de estas tres actuaciones.

El tema de la documentacidn, definicion de actuaciones geotécnicas y pliegos de control y ejecucién esta
muy desarrollado en muchos paises, por lo que hay que acostumbrarse (lo que ya se vienen haciendo,
poco a poco, en Espafia, durante los ultimos diez afios) a describir y documentar los aspectos estructurales
y geotécnicos de las obras, justificar con detalle pardmetros geotécnicos, etc. Esto Gltimo trae consigo
cierta problematica ya que (por ejemplo, en suelos blandos y flojos, con presidén importante de agua), la
toma de muestras puede ser mala. Ademas la extraccién de muestras por el método de empujar por dentro
del tubo tomamuestas (lo que induce deformaciones remanentes de hasta el 10%, como hemos
comprobado personalmente) puede llevar a muestras poco representativas (o dejarlas semiprotegidas en
zonas con alta calefaccion), con lo que los resultados de ensayos de laboratorio pueden ser discutibles.
También sucede algo similar en suelos rigidos (arcilla del Guadalquivir, London Clay, Jurasico
moscovita, etc.) en que la toma de muestras afecta a la “cementacién” y/o preconsolidacién, lo que hace
que las muestras se comporten como mas blandas en laboratorio que en la realidad.

Los ensayos S.P.T. en esos suelos flojos y con presidn de agua también tienen problemas, por riesgo de
sifonamiento y arrastre de la arena o por aumento de la compacidad relativa durante el ensayo, al haber
algo de gravilla. Asi, por ejemplo, en el aluvial de Bogota, los ensayos S.P.T. dieron variaciones de 5 a 50
golpes/30 cm en capas que tenian granulometria similar y dificultades parecidas al avance del sondeo. Por
eso, en el futuro, lo que no es facil, deben emplearse sistemas de sondeo en que se controlen los
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parametros de perforacion (velocidad de avance, presion hidraulica, par motor, etc.). Y fijarse mas en el
% de finos, humedades y densidades relativas.

Problemas similares se tienen cuando se quieren realizar ensayos presiométricos en el interior de sondeos:
Paredes que no se mantienen y se decomprimen, sifonamientos, etc.

Por eso, al manejar “nubes” de datos, el establecer los parametros geotécnicos representativos es, a veces,
muy dificil y, sobre todo, el justificarlos perfectamente. En ese caso, la experiencia personal del
Geotécnico que intervenga es — a nuestro juicio — fundamental.

Cada obra de Metro es una experiencia nueva y la extrapolacion ha de hacerse con cuidado y en base a
conocimientos geotécnicos bien enraizados. Hay que tener claro que la presencia del agua hasta casi la
superficie del terreno implica mayores dificultades de excavacion, posibles repercusiones sobre el entorno
por alteraciones en los niveles piezométricos, problemas en el fondo de excavaciones de Estaciones o
tneles de linea (con la técnica del cut-and-cover), etc. Ello puede cambiar totalmente la imagen y la
experiencia obtenida en Metro en que la presencia del agua es ocasional.

Si se trata de hacer tineles en materiales secundarios y terciarios, supuestos “impermeables”, hay que
tener cuidado con el recubrimiento de ese terreno sobre clave. Un exceso de confianza puede llevar a una
catastrofe, como en el Metro de Munich (Fig. 9.1), si se excava con métodos convencionales como el
N.A.M., al tener parte del frente en un terreno no cohesivo y con agua. Y si se trata de “roca” hay también
que caracterizarla muy bien. No se puede olvidar el desastre de una estacion en el Metro de Sao Paulo, de
forma — en planta — de ocho, con sostenimiento de gunita: Al iniciar un tanel desde alli, el RMR de la
roca bajé a del orden de 25-30 (con lo que uno ya se pregunta si sigue siendo roca o es un jabre algo
cementado) y el sostenimiento falld, con lo que parte de la estacion se hundié y hubo varias victimas
mortales (Fig. 9.2).

Fig. 9.1. Incidente en Munich, Germany (after WEBER, 1987).
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Fig. 9.2. Hundimiento de una Estacién en Sao Paulo. (Tomadas de Internet)
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En estas obras de gran extension es aconsejable desde nuestro punto de vista, acudir a una cierta
metodologia de trabajo que puede ser (Fig. 9.3):

— El examinar el conjunto de datos con criterio selectivo, suprimiendo los datos de campo en que se
vean contradicciones. Por ejemplo zonas con arcillas muy himedas (respecto a los limites de
Atterberg) y con resistencia alta. O zonas arenosas con mucha humedad y S.P.T. muy alto.

— El zonificar por tramos la obra ferroviaria, en funcion del origen geol6gico de los materiales.
— Deducir de los ensayos de laboratorio y campo un orden de magnitud de parametros.

— En base a todo lo anterior y a la experiencia del Geotécnico de turno, establecer un “cuadro” de
terrenos tipo y de propiedades geotécnicas con un orden de magnitud (valor maximo y minimo,
representativos).

— En cada Estacion o en cada zona del tanel ver, con los ensayos de campo, si se estd del lado de
los valores altos o bajos de los parametros.

— Seleccionar el valor correspondiente en el cuadro de parametros, segun el caso concreto esté del
lado maximo o minimo (o medio), por ejemplo en base a los S.P.T. o las humedades y
densidades.

Con este sistema, un poco de “Ayuda Exterior” y un seguimiento de las obras con detalle (incluida
instrumentacion) puede llegarse a un buen fin y al éxito en las obras. Eso es lo que deseamos a los
técnicos espafoles en las obras del exterior.

Funcionalidad del Metro
= Accesibilidad,

Efectos exteriores, etc.
Costes relativos

DISENO OBRA METRO
(SUBT.?, MONOTUBO?,
PROFUND.? CATENARIA?)

v

DISENO FUNCIONAL
TUNEL

v

CAMPARNA GEOTECNICA DISENO FUNCIONAL
(TIPOLOGIA) ESTACIONES

v \

ZONIFICACION
T EXPERIENCIA

v v

PARAMETROS
GEOTECNICOS (SISMO?)

DISENO CONSTRUCTIVO DISENO CONSTRUCTIVO
ESTACIONES TUNEL
L i) l

CONSTRUCCION Y SEGUIMIENTO

Fig. 9.3. Metodologia para el disefio de tlneles del Metro
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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 diseid un tratamiento del terreno 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

El objetivo de este tratamiento era disminuir la permeabilidad de la terraza del rio y mejorar la resistencia
del aluvial por medio de inyecciones de impregnacion y de fracturacion, respectivamente. 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) actualmente en servicio y se ejecutd un
tratamiento de “soil-mixing” junto al portal como mejora adicional en la zona con menor cobertera.

Todo ello enfocado a que la excavacion de los tineles se hiciera de manera segura sin afectar a los
servicios ni tuneles existentes.

Durante la realizacion de los trabajos y con el objeto de verificar que los mismos se llevaban a cabo seglin
las especificaciones, se realizé un exhaustivo control de ejecucion por parte de la Direccion Técnica de
Geocisa. Al finalizar los mismos en cada area se realizé un control de resultados que permitié 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 la Figura 1 se aprecia una vista aérea de dicha zona y en las Figuras 2, 3
y 4 se muestra una vista en planta, una seccion longitudinal y una seccion transversal de la zona a tratar,
respectivamente. Asimismo, en las Figuras 5 y 6 se incluyen fotos con una vista de la obra y la estacion
del DLR Royal Victoria y una vista de los trabajos con el portal de recepcion de las TBMs.



Figura 1. Vista aérea de la zona de la obra

Figura 2. Planta de la llegada de las tuneladoras al portal, mostrando la zona a tratar segin proyecto

Figura 3. Seccién longitudinal de la obra, mostrando la zona a tratar seglin proyecto



Figura 4. Seccidon transversal de los tineles a su llegada al portal, mostrando la zona a tratar segun
proyecto

Figura 5. Vista de la obra con la estacion del DLR Royal Victoria de fondo



Figura 6. Vista de la obra con el portal de fondo
Los aspectos importantes a tener en cuenta para la ejecucion de la obra eran:

e [La presencia de viviendas y de servicios al norte de los tineles, en la calle Victoria Dock Road,
entre ellos una tuberia de gas de media presion de 600 mm de didmetro, de electricidad,
saneamiento, etc. con una traza paralela a la alineacion de los tuneles e incluso por encima de
estos;

e Estacion del DLR (Docklands Light Railway) Royal Victoria;

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 definid, basicamente, dos casos en los
que se debe tratar el terreno afectado por la excavacion de los mismos. Estos casos, que se esquematizan
en las Figuras 7 y 8, se describen a continuacion:

Caso 1:

e [a cobertera es mayor que el didmetro del tunel, pero
e FElespesor de arcilla de Londres encima de la clave del tinel es menor de 2 m.

Caso 2:

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. Caso 1: cobertera de mas de un didmetro, pero espesor insuficiente (< 2 m) de arcilla de
Londres sobre la clave del tunel

Figura 8. Caso 2: espesor de la cobertera menor que el diametro del tunel y clave del tinel por encima de
la arcilla de Londres



2.2. Areas a tratar:

Teniendo en cuenta lo anterior, se estudiaron tres areas en donde potencialmente se necesitaba ejecutar un
tratamiento del terreno (Figura 9):

e Zona A: ocupaba los ultimos 70 m antes de la llegada de las tuneladoras al portal. En esta zona el
espesor por encima de la clave era de menos de 1 diametro de tinel y ademas, parte de la
excavacion de los tiineles se nacia por encima de la arcilla de Londres. Esta zona corresponderia
al caso 2.

e Zona B: esta zona se localizaba en los siguientes 50 m desde la zona A y tenia la particularidad de
tener menos de 1 diametro de tinel de cobertera y menos de 2 m de arcilla de Londres encima de
la clave, es decir, también se podria incluir dentro del caso 2.

e Zona C: comprendia unos 60 m desde la zona anterior y se localizaba debajo de la estacion del
DLR Royal Victoria. Aqui si bien la cobertera era de mas de un diametro, el espesor de la arcilla
de Londres por encima de la clave del tinel era menor de 2 m. Esta zona se incluiria dentro del
caso 1.

Figura 9. Planta de la obra con las tres zonas potencialmente tratables
2.3. Objetivos del tratamiento:

El tratamiento tenia dos objetivos fundamentales:

e Que los asientos generados por la excavacion de los tineles no superasen a los admisibles, los
cuales correspondian a una pérdida de seccion del 1%;

e Que no se produjeran colapsos del terreno, que pudieran 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 (Figuras 2 y 3)
debian tener, después del tratamiento, la resistencia al corte no drenado (sy), la resistencia a compresion
simple (RCS) y el coeficiente de permeabilidad vertical (ky) que se detallan en la Tabla 1.



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

Antes del tratamiento
Después del
T del ri tratamiento
, erraza del rio .
Parametros (RTD) Aluvial
su (kPa) - 2-60 150
qu (kPa) - 4-120 300
ky (m/s) 103-107 10°-10""" 5-10°

2.4. Estudio de la solucion a adoptar

Previamente a la eleccion del tratamiento del terreno mas adecuado, se realizd un estudio de los
movimientos del terreno debido a la excavacion de los tuneles mediante métodos empiricos y Plaxis 2D
(Figura 10) 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 10. Ejemplo de la salida grafica del calculo de asientos a largo plazo

En base a los resultados obtenidos, se eligio el tipo de tratamiento mas adecuado, 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 A 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 sirvio para confinar el tratamiento de inyeccion.

2.6. Tratamiento ejecutado en cada area

Como se explico en el apartado 2.2, todo el area de tratamiento se dividié en tres diferentes zonas. Cada
una de estas zonas tenia un problematica diferente y por tanto la solucion adoptada también lo fue.

A continuacion se describe la solucion de tratamiento para cada una de estas zonas:

Zona A: esta zona se correspondia con los aproximadamente 70 m mas cercanos al portal, en la cual la
cobertera era de menos de un didmetro 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 excavacion y al norte con la barrera de micropilotes de
TAMSs de acero inclinada, instalada para proteger los servicios de la calle Victoria Dock Road. En medio
de estas dos barreras, se instal6 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 tltimo, en los 8 m anteriores al soil mixing, se inyecto el aluvial con
lechada de silicatos. El propdsito de esta inyeccion fue crear una transicion suave entre las zona tratada
con soil mixing y las zonas sin él 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 11.a, b, 12.a, b y 13 muestran la planta y las secciones longitudinales y transversales de los
tratamientos ejecutados en la zona A.

Figura 11.a. Vista en planta del tratamiento en la zona A

Figura 11.b. Detalle en planta del tratamiento con soil mixing en la zona mas proxima al portal



Figura 12.a. Seccion longitudinal del tratamiento en la zona A

Figura 12.b. Detalle del tratamiento con soil mixing

Figura 13. Seccion transversal del tratamiento en la zona A mas cercana al portal
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Zona B: esta zona comprendia los 50 m inmediatamente anteriores a la zona A y llegaba justo hasta la
estacion del DLR Royal Victoria. En esta zona la cobertera era de menos de un diametro y la arcilla de
Londres se encontraba por encima de la clave del tinel, pero su espesor no llegaba al minimo de dos
metros que se establecio en las especificaciones.

La zona de tratamiento es una continuacion de la de la zona A, es decir, que estaba confinada por las dos
barreras de micropilotes anteriormente mencionadas y en medio de ambas, se instalaron TAMs de PVC
con el fin de impregnar la terraza del rio y asi alcanzar un espesor de terreno competente por encima de la
clave del tinel de al menos los dos metros especificados. En esta zona no fue necesario ejecutar el
tratamiento de soil mixing.

Las figuras 14, 15 y 16 muestran la planta y las secciones longitudinales y transversales de los
tratamientos ejecutados en la zona B.

Figura 14. Vista en planta del tratamiento en la zona B

Figura 15. Seccion longitudinal del tratamiento en la zona B

11



Figura 16. Seccion transversal del tratamiento en la zona B

Zona C: esta zona se localizaba debajo de la estacion del DLR Royal Victoria. Aqui la cobertera era de
mas de un didmetro pero el espesor de la arcilla de Londres por encima de la clave del tinel era menor de
2m.

La complicacion de esta zona era su ubicacion, justo debajo de la estacion del DLR que hacia muy
complicado cualquier tarea de perforacion manteniendo la estacion en servicio. Debido a ello se realizo
un estudio de los movimientos que los tineles inducirian en los servicios existentes, vias de DLR y
estructura de la estacion considerando asimismo la mejora que se obtendria tratando Unicamente la clave
del tinel de Westbound (WB), tinico lugar accesible para el tratamiento. Se observo que los movimientos
eran asumibles por las estructuras, con distorsiones angulares inferiores a 1/1700 en las vias y 1/4000 en
la tuberia de gas, por lo que se decidid asumir el riesgo de controlar los movimientos variando los
parametros de la tuneladora y la presion en el frente de excavacion y solamente instalar unos TAMs de
PVC verticales para inyectar la terraza creando una transicion gradual para minimizar las distorsiones
angulares.

Las figuras 17, 18 y 19 muestran la planta y las secciones longitudinales y transversales de los
tratamientos ejecutados en la zona C.

Figura 17. Vista en planta del tratamiento en la zona C
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Figura 18. Seccion longitudinal del tratamiento en la zona C

Figura 19. Seccion transversal del tratamiento en la zona C
3. EJECUCION Y MEDICION DEL TRATAMIENTO
La ejecucion y medicion 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 estructuralmente con la instalacion de una barrera discontinua de
micropilotes autoperforantes entre el foco del movimiento, el tunel y la estructura a proteger, las vias del

DLR que van desde la estacion de Royal Victoria hasta la de Custom House. La Figura 20 muestra el
mecanismo de proteccion de la barrera de micropilotes.
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Figura 20. Influencia de la barrera de micropilotes en la cubeta de asientos del tunel

Se instalaron 279 micropilotes autoperforantes de 200 mm de diametro y separados 400 mm entre ejes. La

longitud de los mismos varié de 9 m a 12.5 m y se mantuvo una distancia de seguridad minima a las vias
del DLR de 8 m.

La figura 21 muestra detalles de la instalacion de los micropilotes autoperforantes.

Figura 21. Instalacion de un micropilote autoperforante (izqda.) y detalle de la broca y armadura del
micropilote (dcha.)

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. Asi, se
instalaron 40 micropilotes inclinados de 9 m de longitud, 150 mm de diametro y separados 500 mm entre
ejes. Estos micropilotes debian guardar una distancia de exclusion de 2m 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.

La figura 22 muestra un detalle de la instalacion de esta barrera de micropilotes.
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Figura 22. Trabajos de instalacion de la barrera inclinada de micropilotes

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

Segun lo especificado, el terreno 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 5x10°° m/s. 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 523 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 23). La disposicion de estas dos filas fue la siguiente (ver las
figuras 16 y 24):

e La fila superior estaba formada por 159 TAM de acero instalados de una profundidad de 10.5 m
hasta 15.5 m y separados 1 m entre ¢jes;

e En la fila inferior fueron 186 TAM de PVC los instalados y de longitudes de 10.5 m hasta 16.5 m
y con una separacion entre ejes de 2 m.
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Figura 23. Malla de TAM verticales instalados en la zona a tratar al norte de la barrera de micropilotes
autoperforantes de proteccion del DLR.

Figura 24. Malla de TAM inclinados instalados bajo la barrera de micropilotes de proteccion de los
servicios de la calle Victoria Dock Road.

La RTD se inyecto con los siguientes parametros de control:

e Volumen de inyeccion, 100 1/ manguito/episodio con un maximo de 4 episodios;
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e Presion de inyeccion maxima, inferior a 5 bar;
e (Caudal maximo: 10-12 1/min;
e 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 Vmedio/manguito | Prna/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 4.3 237.5 3.4%
Total 1125.5 16.3%

De la Tabla 3, se observa que el porcentaje final de terreno tratado fue 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 tuneles.
Como se puede observar en la figura 25, el maximo levantamiento medido en la tuberia de gas de la calle
Victoria Dock Road fue de 48 mm al finalizar el cuarto episodio de inyeccion, pero se pudo observar que
del tercer episodio donde el maximo levantamiento fue de 24 mm al cuarto episodio, la velocidad de los
levantamientos era significativa y esto era un signo evidente de la mejora del terreno.

Figura 25. Movimientos medidos en la tuberia de gas de la calle Victoria Dock Road
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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 dio por concluida la inyeccion a pesar de no haber llegado al
20% de terreno tratado. En la figura 26 se muestra la relacion entre el volumen inyectado por taladro y los
movimientos medidos en la tuberia de gas. Cabe resaltar que en todo momento las distorsiones angulares
en la tuberia estaban por debajo de los umbrales maximos admisibles.

Figura 26. Distribucion del volumen de inyeccion por manguito y por episodio
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, con lechada de
silicato a través de los TAM instalados en la zona. Los pardmetros de control fueron los siguientes:

Volumen de inyeccion por manguito, 75 1/manguito/episodio con un maximo 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.

Tabla 4. Resumen de los parametros de control la inyeccion del aluvial

Episodio Vmedio/manguito | Prna/manguito Volumen total Porcentaje de
(1) (bar) inyectado (m%) 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 se dio por finalizada después de que el criterio de cese por volumen fuera alcanzado. Se
inyectaron un total de 22 m? de silicato y la presion final méaxima fue de 1.5 bar habiéndose alcanzado un

volumen de terreno tratado del 15%.
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3.5. Soil mixing en la zona A

En la zona A, la 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 de 15 m de longitud,
aproximadamente (dos diametros de tinel), no era posible mantener la presion en el frente de excavacion
debido a la cercania del portal y el posible taponazo que se podria producir en éste si no se disminuyera
esta presion. Por tanto, al no poder controlar los posibles movimientos producidos a las estructuras y
servicios cercanos con los parametros de la tuneladora, fue necesario hacer un tratamiento del aluvial.
Como inyectando el aluvial con silicatos no garantizaba alcanzar el valor de resistencia al corte sin
drenaje especificado, se decidié tratar esta capa y el relleno superior con la técnica del soil mixing por via
htimeda.

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
disefid un soil mixing tipo bloque con columnas solapadas y en los 15 m siguientes se disefid un
tratamiento con columnas en forma de malla cuadrada (Figura 11b). Este disefio se baso en la Norma
Europea EN 14679: Deep mixing.

Con esta técnica se consiguid 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

Debido a la mayor eficiencia en el mezclado de las muestras de laboratorio, se aplico un factor reductor
campo/laboratorio de 2 y se estim6 que la resistencia que se alcanzaria in situ es la que se muestra en la
Tabla 6.
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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
1 +
a(zgiﬁaelgrgésr?i/f: 14 0.8 0.4
60 1.2 0.6
7 0.8 0.4
150 Cem +50/50
arcﬂl:rcl)lrgénica 14 0.9 0.5
60 1.2 0.6
7 0.8 0.4
+
“wills orginica |13 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 ctibico 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 diametro. 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 queria decir que la distancia maxima entre centros de columnas fue de 1.2 m (ver las
figuras 27 y 28).

Figura 27. Equipo de soil mixing
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Figura 28. Ejecucion de una columna de soil mixing (izqda.) y malla de columnas (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

4.1 Control de ejecucion de la perforacion

La perforadora llevaba instalado un registrador de parametros de perforacion denominado Slogger,
desarrollado por la Division de Desarrollos Tecnoloégicos del Servicio Técnico de GEOCISA. Este equipo
tiene una pantalla (Figura 29) en la que el perforista puede ver en todo momento los siguientes parametros
de perforacion (Figura 30):

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 29. Panel de control de la perforadora con la pantalla de control del registrador de parametros
encima
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Figura 30. 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 31). La desviacion medida en los taladros se mantuvo por debajo de un
1% en horizontal y en vertical. En la figura 32 se muestra la utilizacion de la sonda HDAD-1 por parte del
personal de obra.

Figura 31. Equipo de control de desviacion de taladros HDAD-1
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Figura 32. 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 33), con cuatro lineas, una
mezcladora y un tanque agitador (Figura 34).

Figura 33. Contenedor con planta de inyeccion
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Figura 34. Contenedor con planta de inyeccidén
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 35 y 36), preparado por la Division de Desarrollos Tecnologicos del Servicio Técnico de
Geocisa.

Figura 35. Vista de las pantallas del sistema automatico de programacion de las inyecciones
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Figura 36. Vista de las pantallas del sistema automatico de programacion de las inyecciones
4.3. Control de ejecucion del Soil Mixing

Durante la ejecucion del Soil Mixing, la perforadora llevo instalada un registrador de parametros en el
que el operador puede observar los siguientes parametros:

*  Profundidad (m)

*  Velocidad de rotacion (rpm)

* Sentido de rotacion (izquierda/derecha)

* Caudal y presion de inyeccion (I/min y bares)
+ Cantidad de cemento acumulada (m?)

Figura 37. Localizacion de los ensayos CPT ejecutados en la zona A
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Con este sistema, se controlaba en tiempo real que la ejecucion se realizaba segun los parametros de
disefio.

Igualmente se realizd un control topografico mediante nivelacion de precision de los servicios mas
proximos al area de tratamiento observandose la no afeccion a los mismos durante el tratamiento, como se
observa en la figura 38.

Figura 38. Movimientos verticales durante la ejecucion del Soil Mixing
5. VALIDACION DEL TRATAMIENTO

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

Para la validacion del tratamiento con inyeccion de lechada a través de Tubos-manguito:

e 17 ensayos de penetracion estatica, CPT, ejecutados después de cada episodio de inyeccion.
e 10 sondeos con ensayos in situ (Presiometros).

Para la validacion del tratamiento de Soil Mixing:
e 9 ensayos CPT, distribuidos a lo largo del tratamiento.
Los resultados se desarrollan a continuacion:
5.1. Ensayos de penetracion estatica CPT en la zona de tratamiento con tubos-manguito.
De los 17 ensayos CPT que se ejecutaron en el area de tratamiento, 10 de ellos se realizaron en la zona A,
mientras que los otros 7 se hicieron en la zona B. En las figura 39 y 40 se muestra la localizacion de estos

€nsayos en ambas zonas.

La ejecucion e interpretacion de los ensayos se basaron en la siguiente normativa y publicaciones:
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e BS 1377:1990 Methods of test for soils for civil engineering purposes. British Standards
Institution.

e BS 5930+A2: 2010: Code of practice for site investigations (Amendment 2). British Standards
Institution.

e BS EN ISO 22476-1:2012: Geotechnical investigation as testing- Field Testing-Part 1: Cone
Penetration Test. British Standards Institution.

e [Lunne T, Roberston PK and Powell JJMM:1997. Cone Penetration Testing in Geotechnical
Practice. Blackie Academic &Professional

e Robertson P K: 1990: Soil Classification using the Cone Penetration Test. Canadian Geotechnical
Journal, 27(1). 151-8

Figura 39. Localizacion de los ensayos CPT ejecutados en la zona A

Figura 40. Situacion de los ensayos CPT ejecutados en la zona B

En todos estos ensayos se alcanzo 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 ensayos CPT realizados antes de la ejecucion del
tratamiento no alcanzaron nunca el rechazo y la atravesaron sin problema.

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, sy, del terreno ensayado con el valor de la resistencia por punta,
dc, basandose en la relacion siguiente:

Su =Qqc/ 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, el aluvial y la terraza. 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

27



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, qu, serian de al menos 2.8 MPa, mucho
mayores que el valor minimo de 0.3 MPa requeridos en la especificacion.

5.2. Ensayos en sondeos en zona de tratamiento con tubos-manguito

Con el fin de validar el tratamiento, se ejecutaron 10 sondeos en los que se hicieron ensayos de
permeabilidad tipo Lefranc.

Debido a la naturaleza abrasiva de la terraza del rio, la perforacion de los sondeos se realizd con agua. Al
emplear este tipo de perforacion, las paredes del sondeo en la terraza colapsaron y por tanto, en algunos
casos fue muy dificil sellar el espacio anular entre el revestimiento y las paredes del sondeo.

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. Los ensayos se basaron en la siguiente normativa:

e UNE-EN ISO 22476-3:2006. Investigacion y ensayos geotécnicos. Ensayos de campo. Parte 3:
Ensayo de penetracion estandar (ISO 22476-3:2005);

e UNE-EN ISO 22282-2:2013. Investigacién y ensayos geotécnicos. Ensayos hidrogeologicos.
Parte 2: Ensayos de permeabilidad en sondeo empleando sistemas abiertos. (ISO 22282-2:2012).

La tabla 7 recoge los resultados de los ensayos de permeabilidad realizados en la terraza. De los mismos
se puede concluir que el mayor valor de la permeabilidad, k, obtenido fue en el sondeo n° 8 justo al
finalizar el tercer episodio, de 7.7x10° m/s, por tanto, el resultado pudo haberse visto afectado por este
hecho. Se ejecutaron dos nuevos ensayos Lefranc en los sondeos 11 y 12 después del cuarto episodio de
inyeccion y alcanzandose valores menores de permeabilidad, alrededor de 2.6x10°° m/s, valor inferior a
los 5x10-6 m/s requeridos, alcanzandose por tanto, el objetivo en términos de permeabilidad.

Tabla 7. Ensayos de permeabilidad en la RTD

Zona | Sondeo | N° Episodio | Permeabilidad (m/s) | s, (kPa)
B 1 1 5.17-10° ~5-10°
B 2 2 1.15-107 <5-10°
B 3 3 3.37-10°¢ <5-10°
B 4 4 2.05-10°¢ <5-10°
B 5 4 3.20-10°¢ <5-10°
A 6 3 3.2:10° <5-10°
A 7 3 3.2:10° <5-10°
A 8 3 7.7-10° >5-10°
A 11 4 2.6:10°¢ <5-10°
A 12 4 2.9-10°¢ <5-10°
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Igualmente se intentaron realizar ensayos presiométricos, pero debido al desmoronamiento de las paredes
del sondeo durante la perforacion, la sonda presiométrica no se pudo ajustar a las paredes del mismo no
lograndose realizar el ensayo.

5.3. Ensayos de penetracion estatica CPT en la zona de Soil Mixing

Se realizaron 9 ensayos CPT, cuya ubicacion estuvo condicionada por los trabajos que se estaban
ejecutando en el area. No obstante se consiguio distribuirlos uniformemente a lo largo del tratamiento de
tal forma que 4 de ellos quedaran en la zona con disefio tipo bloque y 5 en la zona con disefio tipo malla,
como se observa en la figura 41.

Figura 41. Situacion de los ensayos CPT ejecutados en la zona de Soil Mixing

Se realizaron ensayos CPTs a los 7 y 14 dias desde la fecha de ejecucion de la columna. En todos los
CPTs se alcanzo6 el rechazo por punta al llegar al techo de la terraza (RTD) tratada anteriormente con
tubo-manguito, de nuevo un indicativo mas de que la terraza habia sido mejorada significativamente.

Los valores de Resistencia a Compresion Simple (RCS) obtenidos seglin las correlaciones anteriormente
expuestas evolucionaron satisfactoriamente. Asi, en los ensayos ejecutados a 6 dias, tres de los CPTs no
alcanzaban los valores de 0.3 MPa de RCS exigidos por las especificaciones, pero después de 14 dias, su
resistencia aument6 hasta valores de 0.8-1.3 MPa, obteniéndose un grado de mejora de 6 a 14 dias de
hasta el 80%, como se observa en la Tabla 8.
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Tabla 8: Grado de mejora de los CPTs ejecutados después de 6 y 14 dias.

RCS (Media)
Mpa
%
Fecha de CP,T CPT de
ejecucion de la 6dias | 14 dias Mejora
columna
Columna #252 23-04-14 0,7 | - | -
Columna #254 23-04-14 0,2 1,2 85%
. Columna #256 23-04-14 0,5 | - | -
Tipo Malla

Columna #257 23-04-14 0,4 0,9 59%
Columna #258 23-04-14 04 | - | -

Columna #225 25-04-14 0,5 0,5 0%
Columna #54 06-05-14 0,2 | - | -
Tipo Columna #56 07-05-14 0,2 0,7 70%

Bloque | Columna #84 07-05-14 1,5 1,5 0%
Columna #89 07-05-14 0,4 0,5 28%

Los valores mas bajos de mejora podrian ser debidos a un mayor contenido de turba. A pesar de que la
turba actGa como retardador de fraguado, a largo plazo se alcanzaba la RCS requerida en las
especificaciones, como se demostrd en los ensayos de laboratorio realizados por Geocisa durante la fase
de diseno del tratamiento, cuyos resultados se incluyen en las tablas 5 y 6.

6. RESUMEN Y CONCLUSIONES

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

El objetivo de este tratamiento era disminuir la permeabilidad de la terraza del rio y mejorar la resistencia
del aluvial por medio de inyecciones de impregnacion y de fracturacion, respectivamente.

Este tratamiento se efectud 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 volimenes y presiones
prefijados.

Esta zona de tratamiento estaba confinada entre dos barreras de micropilotes, una al sur de la excavacion
de los tuneles, 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.
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Durante la realizacion de los trabajos y con el objeto de verificar que los mismos se llevaban a cabo segin
las especificaciones, se realizo un control de ejecucion que incluy6 los siguientes trabajos:

* Registro de parametros de perforacion;

*  Control de las desviaciones de los taladros;

* Control automatico de los parametros de inyeccion;

* Ensayos de mezclas in situ y en laboratorio;

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

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

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

* 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 completd 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 los servicios y estructuras
existentes manteniéndose en todo momento la pérdida de volumen por debajo del valor especificado del
1% (ver la figura 41).

Figura 41. Cale de la segunda tuneladora en el portal de Victoria Dock
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AMPLIACION Y REHABILITACION DEL PARLAMENTO DE CANADA
EN OTTAWA. EXCAVACIONES Y RECALCES.

Autor: JUAN CARLOS NOVARECE
Ingeniero de Minas.
SITE, S.A.

1- Introduccion

Los trabajos que se describen en éste articulo, corresponden a la rehabilitacion del edificio del
Blogue Oeste, y que forma parte del conjunto Monumental de Edificios ubicados en la zona denominada

“Parliament Hill”, promontorio de roca calcéarea que se eleva 45 metros sobre el rio Ottawa, y que es la

Sede del Parlamento de Canada.

Figura 1: Vista aérea del conjunto de edificios Neogdticos del Parlamento de Canada en Ottawa.

Arriba derecha Bloque Oeste



e Parliament Hill

Originalmente, la zona que era una base militar, en los siglos XVIII y XIX, se transforma en recinto
gubernamental en el afio 1859, después de que la reina Victoria eligiera a Bytown, como la capital de la
Provincia de Canada. Tras una serie de extensiones para el parlamento y edificios departamentales y un
incendio en 1916 que destruyé el bloque del centro, Parliament Hill tom6 su actual forma con la
terminacion de la Torre de la Paz en el afio 1927. Desde 2002, un amplio proyecto de renovacion y
rehabilitacion con un valor de $1000 millones, ha estado en marcha en todos los edificios del recinto; no
se espera que el trabajo esté completo hasta después del afio 2020.

En 1976, los edificios del Parlamento y en general la Colina del Parlamento (Parliament Hill), cada
uno se designaron como Lugares Historicos Nacionales de Canada, considerando su importancia como la
encarnacion fisica del Gobierno Canadiense y como foco de celebraciones nacionales.

En total el denominado Parliament Hill, consta de tres edificios (figura 2), que son:

- El blogue central que actualmente contiene el senado y la Camara de los Comunes y es presidido por la
Torre de Paz en la fachada sur, con la biblioteca del edificio en la parte trasera.
- Los Bloques Este y Oeste, cada uno contiene oficinas de los ministros y senadores, asi como salas de

reuniones y otros espacios administrativos.

Figura 2: Bloques Este (derecha) y Oeste (izquierda).

El alcance de los trabajos que ha llevado a cabo SITE CANADA hasta el momento, corresponden al

Bloque Oeste.

o West Block (Blogue Oeste)
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En 1859, los arquitectos Thomas Stent y Augusto Laver disefiaron el Blogue Oeste en un estilo
neogotico (figura 3). El Bloque Oeste se abrié en 1866. Fue disefiado en primer lugar para ser utilizado
por el servicio publico federal. Al necesitar los parlamentarios méas espacio, se afiadieron mas tarde un ala
y dos torres: el Ala y Torre Mackenzie en 1878 y la Torre Laurier en 1906. ElI Bloque Oeste fue
completamente renovado en 1965.

El Blogue Oeste se vaci6 en el afio 2011 para una rehabilitacion integral. Anteriormente albergaba
las oficinas del primer ministro, el gabinete, miembros del Parlamento y su personal. También albergaba
salas de las comisiones y la Sala de la Confederacidn.

Una vez que la rehabilitacion del Blogue Oeste se complete en 2017, el Bloque Oeste albergara
provisionalmente la Camara de los Comunes, 52 oficinas parlamentarias, cuatro salas de comisiones y
espacio de apoyo.

Se espera que el bloque del centro se finalice en 2019. Como resultado, se prevé el traslado de la
Camara de los Comunes al Blogque Oeste temporalmente. La Camara serd alojada ocupando un patio con
cubierta permanente. Cuando el blogue del centro se abra de nuevo, se convertira ese espacio en las salas

de las comisiones que tanto se necesitan.

Figura 3: Blogue Oeste, previo a la reforma



2- Alcance de las obras

La adaptacién de dicho edificio a sus nuevas funciones contempla la necesidad de una rehabilitacion
integral con dotacién de nuevos espacios. El proyecto recoge la necesidad de excavar bajo la rasante en
los patios Principal Central y Norte con una profundidad de hasta 15 metros, recalce de los antiguos
cimientos, estabilizacién de la excavacion, construccion de 3 tineles bajo el edificio existente, ejecucion
de nuevas estructuras, y remate del recinto de la nueva Sala de Sesiones con una clpula porticada de
acero y cristal. Asi también, se realiza una redistribucion interior, la rehabilitacion de salas de juntas,
demoliciones varias, limpieza y recuperacion de motivos escultéricos en todas las fachadas, y

rehabilitacion de todas las cubiertas existentes (Figuras 4, 5,6y 7).

Figuras 4: Nueva sala de sesione Figura 5: Alzado final.

Figura 6:Panoramica del Patio Figura 7: Comienzo de la estructura del Patio
Norte del West Block Norte del West Block



La propiedad de la obra es el Gobierno de Canadd, el contratista principal es la empresa
constructora general PCL Constructors Canada Inc, y el subcontratista de excavaciones es la empresa
local Dufresne Piling Co. Ltd.; Site Canada MGA, Ltd. ha sido subcontratado por Dufresne para la
estabilizacion de las excavaciones, recalce de las cimentaciones, pre-cortes y apoyos durante el proceso
de excavacion.

Los trabajos de SITE CANADA se engloban en la estabilizacion del conjunto de excavaciones,
sostenimiento y recalce de las cimentaciones existentes. El disefio contempla:

Instalacién de bulones verticales de recalce de las cimentaciones existentes previo a la excavacion.
Bulones sub-horizontales activos en mallas de diversa densidad y longitud siguiendo el grado de
meteorizacion de la roca y las fallas localizadas (figura 8).

Bulones temporales de fibra de vidrio en aquellas zonas y frentes de roca que por la secuencia
constructiva seran excavados.

Bulones de refuerzo en portales y bévedas de tlneles.

Impermeabilizacién de las paredes de roca expuesta con la colocacion de paneles drenantes de lamina
nodular de polietileno de alta densidad tipo “Miradrain-600" asi como el drenaje de paredes excavadas
con la capa filtrante de geotextil, fijado mecanicamente.

La impermeabilizacion se culmina ocasionalmente, con un acabado de gunita proyectada por via

himeda, empleando mallazo electrosoldado de 100x100-6 mm. como refuerzo.

Figura 8: Bulones en malla en zona de diaclasas



3- La Geologia de Ottawa y el emplazamiento

El terreno de cimentacion del complejo consiste principalmente de rocas sedimentarias calcareas,
con limolitas, calizas y en la zona algunos esquistos, que se presentan estratificadas horizontalmente, con
ligera pendiente Norte-Sur. En superficie una cobertura de rellenos con espesores que van desde los 30
cm hasta los 4,00 m, compuestos por sedimentos sueltos de limos, arena, grava y algunos bolos glaciales.
Los primeros 1 a 2 metros del techo de roca se presenta alterada, fisurada y/o fracturada. La competencia
de la roca in-situ mejora con la profundidad.

Cinco fallas atraviesan el promontorio, dos de ellas de mayor envergadura, coinciden bajo la
cimentacion del “West Block” en direccion norte-sur asociadas a diaclasas ortogonales que forman
bloques, que exigen un incremento del refuerzo con una malla més densa de bulones localmente bajo los
cimientos.

El nivel freatico esta poco presente con flujo pobre a nulo, solamente ocasionalmente y en zona
fisuradas y a través de éstas, lo cual no presenta un problema para la excavacion.

Todos los edificios del complejo apoyan su cimentacion en roca “limolita” calcarea, en general sana,
gue presentan una excelente condicién reoldgica y mecanica de excavacion y cimentacion.

La caracterizacion del macizo se realiz6 con datos existentes de otras obras de tlneles, pozos y
zanjas realizadas en el tiempo en el complejo de edificios. Se completd con catas y pozos nuevos
excavados para el estudio de la fracturacion y alteracion de la roca; con sondeos mecanicos a rotacion con
recuperacién de testigos, que permiti6 un completo muestreo del terreno; de ensayos in-situ de
deformacién y permeabilidad; con los ensayos de laboratorio para determinar la resistencia; se obtuvo un
abundante mapeo estadistico del comportamiento mecanico e hidraulico del macizo comprometido
(figuras 9, 10 y 11).

Figura 9: Caracteristicas mecénica de la roca Limolita obtenida en laboratorio



Figura 10: distribucién RQD roca Limolita de apoyo Figura 11: orientacion de discontinuidades

Descripcion del Proyecto

El edificio del “West Block” se sitia al norte de “Wellinton St” y al suroeste del complejo del
“Parliament Hill” en el promontorio que bordea por el norte el Rio Ottawa, y pertenece a la Clasificacion
Canadiense de “Sitio de Herencia Nacional”, por lo que el proyecto debe mantener la arquitectura
original.

El proyecto incluye tres areas de excavacion principal:

Patio Principal Central, para instalacion del Nuevo Parlamento.
Ala Norte, que incluye instalaciones enterradas y dos vestibulos/corredores que unen el Patio Principal y
Norte.

Patio Norte, para instalacién de salas varias y zonas de servicios.



Figura 12: Disefio de Areas de excavaciones principales. Plano 2.1 Nivel B1

Las excavaciones prevén los siguientes niveles bajo rasante de la calle Wellinton (figura 12, 13, 14 y 15):

Nivel B1 a -3,00 m.
Nivel B2M a -7,00 m.
Nivel B2 a— 15,00 m.
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Las excavaciones incluyen varias trincheras abiertas, excavaciones bajo muros existentes, tuneles de
conexion de salas y para servicios, pozos de servicios y ascensores, tales como:
5 pozos para elevadores
2 tineles para conduccion de calefaccién y agua
22 locales a diferentes niveles

> LD oE

1 tunel para peatones y servicios entre patios

5- Procedimiento constructivo

La secuencia de excavacion consistia en bancos de unos dos metros realizados con:
1. Pre-cortes con taladros
2. Excavacion en zanja perimetral con martillo, de unos 5 m. de ancho, para proteccion de pared de roca
frente a vibraciones de voladura posteriores, en el interior del patio a excavar (figura 16)
Voladura controlada baja manta de caucho en patios a cielo abierto
Excavacion fina con martillos rompedores y manual, especialmente en interiores
Rozado mecénico en patios (figura 17)
Malla de bulones activos con densidad y longitud segun calidad de la roca (figuras 18 y 19)
Bulones y/o micropilotes, de recalce y armado bajo los cimientos existentes
Gunita en zonas alteradas superficial y fracturadas en profundidad (figura 20)

© o N o g > w

Armado con malla metélica en zonas muy fracturadas (figura 21)
10. Impermeabilizacion con lamina plastica y drenaje con geotextil de zonas con filtraciones (figura 21)

Figura 16: Excavacion de zanja perimetral, anterior a la voladura



Figura 17: Rozado mecdnico. Figura 18: Ejecucion de bulones

Figura 19: Bulones Figura 20: Gunitado
Figura 21:Pozo para instalaciones; Figura 22:Pozo para instalaciones
ler tramo de tres, de 3 m. de gunitado

profundidad.
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Figura 23: Detalle de recalce de muros mediante cosido con bulones subhorizontales y Figura 24: Detalle del hormigonado
subverticales para permitir la excavacion, e impermeabilizacion para el hormigonado posterior

Figura 25: Refuerzo de muros mediante cosido con bulones pasantes horizontales

A continuacién se muestran distintas secciones de excavacion con el tratamiento de las paredes

excavadas:
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WEST EAST

EXISTING WALL

APPROX, TOP OF
BEDROCK (EXIETING)
u —_—— - —_—— = - 8140m
2400 mm LONG ROCK BOLTS 3
25 mm DA, @ 1200 mm el SHOTCRETE {75 mm MIN,)
AS REQUIRED
8000 mm LONG DOWELS
25 mm DIA, @ 1200 mm cle
81 —_— e ——  — ——— ——— —_—— 7600m
400 1 LONG MESH PINS 1800 mm LONG ROCK BOLTS 25 mm DI, Lo s
IN CROWN AS REQUIRED @ 200 mm /e STAGGERED PATTERN DRAINAGE PANELS 500 mvm
WIDE @ 2500 mm clc NOM,
4
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SHOTCRETE (100 mm MIN,) AND
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Figura 26: Indicaciones de proyecto en secciones de galeria
Figura 27: Seccion de galeria. Figura 28: Seccion de galeria
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Figura 31: Secciones de excavacion
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Figura 34: Seccion galeria

Figura 35: Seccion galeria
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6- Ejecucidn de los trabajos de excavacion

SITE CANADA, desde el inicio produjo un importante movimiento de medios humanos y

mecanicos para responder a un desafio tan exigente, y se adapt6 al entorno de trabajo con maquinas

apropiadas a los espacios tan reducidos como diversos y con personal de la mas amplia experiencia.

6.1. Condicionantes de ejecucion

El desarrollo de los trabajos de SITE CANADA se vio condicionado fundamentalmente por los

siguientes factores:

Dependencia del resultado del monitoreo y el comportamiento del terreno durante las

excavaciones. A pesar de contar con estimaciones iniciales, la programacién dependia
directamente de las condiciones de estabilidad de la roca excavada y las deformaciones
presentadas por el conjunto. Las vibraciones del suelo y las deformaciones son objeto de
seguimiento estricto en todo momento cuando estd en curso la excavacion y perforacion, de
forma continua, dando lugar a densificacion o aligeramiento de los tratamientos.

Maquinaria disponible. El factor anteriormente citado obliga a SITE CANADA a contar en todo

momento con maquinaria de todo tipo (pesadas, hidraulicas, diésel con captacion de humos,
neumaticas, eléctricas, de galibo reducido, para trabajos en exterior o interior) para adaptarse a
las necesidades de ejecucién. Asi mismo, es estrictamente necesario contar con personal
especializado, capaz de ejecutar la totalidad del abanico de unidades y en definitiva, adaptarse a
nuevas condiciones de contorno y operar con cualquiera de los equipos de la obra. En el caso del
West Block, la diferencia mas notable ha sido la disminucion de medicion de hormigén
proyectado, debido a la estabilidad e impermeabilidad de las limolitas en diferentes zonas, asi
como el aumento de unidades en el cosido de ciertas zonas.

El acceso del personal a los trabajos, estaba regulado escrupulosamente por protocolos de

seguridad muy estrictos, tardandose meses en otorgar los permisos de acceso a la obra, que eran
renovados periddicamente, debido a que en el edificio se encuentran los poderes maximos del
pais. Este hecho obliga a disponer de personal autorizado sobreabundante y tener asi una
flexibilidad para nuevas incorporaciones, con todas las acreditaciones y cursos en regla en todo
momento.

La naturaleza de la obra de rehabilitacion de un edificio histérico en el centro de un casco urbano

densamente edificado, con espacios confinados en la obra, con extremas medidas de seguridad,
numerosas contratas actuando simultdneamente, reducidos espacios de acopio de materiales y

continua variacion de éstos para adaptarse a las fases del proyecto, plante6 un reto en logistica
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para SITE CANADA, a lo que debieron dedicarse importantes recursos y donde se consiguio la

sincronizacion necesaria con una programacion muy exigente.

6.2. Maquinaria a disposicion de la obra.

Entre los equipos que se movilizaron para adaptarse a las geometrias y dimensiones demandadas, se

cuentan:

Carros neumaticos de perforacion Ingersoll Rand se emplearon en espacios abiertos donde se
mueven con facilidad y dan grandes niveles de produccién (figuras 34 y 35).

Carros neumaticos de perforacion de reducidas dimensiones tipo LM-100 para los interiores, con
galibos muy limitados y elevadas exigencias en las limitaciones de humos y polvo (figuras 36,
37y 38).

Carros hidraulicos de tamafio medio tipo Comacchio MC-600 (figuras 39 y 40).

Carros hidraulicos TES-20, que con ancho de 780 mm, 800 kg de peso, con martillo de fondo, es
una maquina muy adecuada para poder hacer perforaciones en diferentes didmetros, con los
accesos mas complicados (figuras 41y 42).

Donde no fue posible introducir maquinaria autopropulsada se tuvieron que emplear martillos
neumaticos manuales y tripodes con correderas neumaticas.

Ademas se utiliz6 gunitadoras de via himeda y compresores de alto caudal, volumen y presion
de aire, adaptados para trabajos en condiciones climaticas extremas (figuras 43 y 44)

Figura 36: Carro neumaticos ECM 350 Figura 37: Carro neuméatico ECM 350
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Figura 38: Carros neumaticos Ingersoll Rand LM 100

Figura 39: Carros neumaticos tipo Ingersoll Rand LM 100 Figura 40: Carros neumaticos tipo Ingersoll Rand LM 100

Figura 41: Carros hidraulicos MC 600 Figura 42: Carros hidraulicos MC 600
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Figura 43: Carro hidraulico TES 20 Figura 44: Carro hidraulico TES 20

Figura 45: Gunitado via himeda. Figura 46: Carro neumatico tipo ECM en pared gunitada

7- Materiales empleados

Las mediciones finales, ubicaciones y condiciones de ejecucion de las diferentes unidades, estaban

sujetas a decisiones tomadas por la direccion, dependientes de los resultados obtenidos tras la excavacion
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de los diferentes tajos, deformaciones, ripabilidad, etc. Los materiales utilizados para los trabajos

contratados, de manera muy resumida, podemos agrupar los siguientes:

Bulones de acero activos. De tipo Gewi de 25 mm de diametro galvanizados con tuercas
hexagonales esféricas y placa plana de acero ASTM A108-00 de 150x150-10 mm, ambas
galvanizadas siguiendo la CSA G164-2.2-98. Acero de 690 MPa de rotura limite y 517 MPa
de limite elastico minimo. El sellado en toda su longitud con cartuchos de resina de reaccion
rapida en bulbo y lenta en zona libre.

Bulones de fibra de vidrio. De 25 mm de didmetro para 500 KN. Longitud de hilo minima
de 200 mm adecuada a la tension. Tuerca y placa de plastico. Resistencia ultima de 200 KN
para una carga de trabajo de 120 KN. El sellado en toda su longitud con lechada de cemento
(figura 45).

Bulones de acero pasivos. De calidad idem activos. EIl sellado en toda su longitud con

lechada de cemento.

Figura 47: Bulones de fibra de vidrio.
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1. Otros materiales:

Resina de poliéster. En cartuchos de diferentes tiempos de fraguado, nunca inferior a 30
minutos.

Cemento de inyeccion. Mezclado de alta turbulencia, cemento normal no metélico y sin
retraccion, agua clara sin solidos en suspension menor de 500 mg/l, tipo CSA A3000.
Gunita de cemento con arido siliceo <2 mm con aditivos fluidificante y retractor de agua.
Malla metalica de acero con cuadro de 100x100-4 mm electrosoldada tipo CSA G30.9-98.
Geotextil composite de alta densidad de resistencia Ultima a la traccion de 700 kPa y flujo
vertical minimo de 100 I/min/m.

Lamina pléastica impermeable de polietileno con cara drenante tipo MiraDrain-6000.

8- Control y Monitoreo

Durante los trabajos se realizaban controles sobre los materiales colocados y las instalaciones, tanto

con paneles de prueba, con ensayos de laboratorio sobre muestras extraidas, como de seguimiento y

comportamiento de los trabajos terminados.

Gunita. Se muestreaban sobre la pared o en paneles auxiliares testigos extraidos a rotacion
para ensayos de rotura a compresion en laboratorio (figuras 46, 47 y 48)

Laminas de poliéster y geotextil. Se ensayaban a punzonado y a arranque (figura 49)
Bulones. Todos los bulones se ensayaban para aceptacién a 125% la carga de servicio y
estadisticamente al 200% de la carga de servicio, con lectura de deformaciones con
comparadores (figuras 50 y 51).

Figura 48 Figura 49 Figura 50
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Figura 51 Figura 52 Figura 53

EL monitoreo consiste en el seguimiento por medio de mediciones de vibraciones y deformaciones
en la roca y en las estructuras de los edificios del complejo del Parlamento durante todo el proceso de
perforacion, excavacion, perfilado y remocién, en al menos 3 puntos por medio de sismdgrafo,
nivelaciones y relevamientos topograficos automaticos, con alertas automatizadas, siguiendo los criterios

de deformaciones limites que se muestran a continuacion:

MONITORING

A Ground vibrations and delormations shall be mondored during excavation lo
ensure complianca with these Specifications. Monitaring, at all times whan
excavation or drilling is undenvay, shall be continuously carried oul at a minimum
of three locations ta be approved by the Deparimental Representative.

2 The confractar shall supply vibration monitoring equipment appropriate for the
specific site and excavation conditions. All monitoring shall be carried ouf to
standards suggested by the OPSS 120, At least one monitor (seismograph) shall
e located at the closest structurs, foundation or utility in accordance with QPSS
120

Las vibraciones del suelo y las deformaciones serén objeto de seguimiento durante la excavacion para asegurar el
cumplimiento con estas especificaciones. El seguimiento en todo momento cuando esta en curso la excavacion y
perforacion, se llevara a cabo de forma continua en un minimo de tres lugares para ser aprobados por el
representante departamento. El contratista debera suministrar equipos de monitoreo de vibracion apropiada para

las condiciones especificas del lugar de la excavacion.

Todos los controles se llevaran a cabo a las normas sugeridas por el OPSS 120. Al menos un monitor (sismografo)

se encontrara en la parte mas cercana a la estructura, cimentacion o utilidad con arreglo a OPSS 120.
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DEFORMATION LIMITATIONS
Tha fodlowing alarm and alerl lewels shall be maintained by the Confractor.
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Figura 54: Limites y alarmas definidos en proyecto

Con respecto a las vibraciones, se adoptaron los siguientes criterios:

- Medicion constante de todas las vibraciones de la zona de trabajos.

- Colocacion de instrumentacion para medir las deformaciones antes, durante y después de las

excavaciones.

- Se contrato una empresa independiente de la obra para el monitoreo y dar la orden de

paralizacion.

- Los datos del monitoreo y las ordenes llegaban al constructor a través de la propiedad.

- Por vibraciones o deformaciones excesivas se requeria la paralizacién y una nueva

presentacion del plan de excavaciones.

- Independientemente por un dato excesivo, se ordenaba una ampliacion del refuerzo de la

zona afectada y una consolidacion por medio de inyecciones.

- Durante el proceso de intensificacion del refuerzo no se permitia acceder a menos de 10 m

de la zona afectada con ningun equipo mecanico ni realizar excavacion adicional.

- Vibraciones limite en roca:

Rango de frecuencia dominante (Hz)

<10

10a 40

>40

22

Pico del nivel de vibraciéon (mm/s)

3
3al75

17,5



9- Mediciones

12.966,60 metros de bulones de acero galvanizado, tipo Gewi, de 25 mm. de diametro,
sellado con resina de fraguado rapido de 2 minutos.

2.035,00 metros de bulones de acero galvanizado de 25 mm. de diametro, tipo Gewi, para
recalce de los muros de la cimentacion, inyectados con lechada de cemento.

400,00 metros de bulones de fibra de vidrio de 25 mm. de diametro, inyectados con lechadas
de cemento.

560,00 unidades de pruebas de tesado con gato hidraulico en escalones de carga y control de
la deformacion.

80,55 metros clbicos de gunita o mortero proyectado por via himeda.

1.075,00 metros cuadrados de mallazo electrosoldado de 6 x 100 x 100 mm.

1.120,72 metros cuadrados de paneles cologados de dren tipo Miradrain.

10- Resena final.

En el presente articulo, se muestra una metodologia de trabajo diferente, que puede ser comparada

con los sistemas tradicionales de recalce y/o refuerzo de estructuras mas habituales en Espafia, empleada

en un proyecto como el Parlamento, probablemente el mas expuesto y representativo de cara a los medios

y la imagen de un pais como Canada. (figuras 53 y 54)

En el caso que nos ocupa, no se sustituye el terreno por elementos de sostenimiento provisionales o

permanentes, como pudieran ser los micropilotes, sino que se aprovecha las cualidades de la roca

existente, reforzandola y dejandola como elemento de cimentacién definitivo.
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Figura 55: Sistema de recalce por micropilotes Figura 56 : Sistema utilizado en el Parlamento de Canada
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TRATAMIENTO DE LA CIMENTACION DE UN TERRAPLEN
FERROVIARIO MEDIANTE INCLUSIONES RiGIDAS PARA LA LINEA
DE ALTA VELOCIDAD “SUD EUROPE ATLANTIQUE” EN MARAIS DE

LA VIRVEE PK 294.737 A PK 296.156, BURDEOS (FRANCIA).

RAFAEL GIL LABLANCA
Ingeniero de Caminos, Canales y Puertos
Grupo RODIO KRONSA. Dpto. Técnico

1- Introduccion

El Proyecto de la linea de alta velocidad “SUD EUROPE ATLANTIQUE” (LGV SEA) supone la
construccion de una nueva infraestructura de doble via de 300 km entre Tours y Burdeos. El disefio y la
construccion han sido adjudicados al consorcio COSEA, liderado por la constructora VINCI. Las obras
comenzaron en el afio 2012 y supondran la conexion entre Paris y Burdeos en 2 horas y 5 minutos en
2017, preparando el camino para el proyecto de las lineas de alta velocidad a Toulouse y Espana.

Poco antes de llegar a Burdeos, el lote 15 (seccion G) presenta una longitud de 18 km con 23
movimientos de tierra (2 millones de m* en desmonte y 1,1 millones de m® en terraplenes), 21 estructuras
de fabrica, 2 viaductos y un canal. Este lote presenta numerosas dificultades técnicas entre las que destaca
atravesar la llanura de inundacion del rio Dordofia. De hecho, en la margen derecha de la ciudad de
Cubzac-les-Ponts, entre el canal de Falaise y el viaducto Dordona, la linea de alta velocidad atraviesa el
area del pantano de la Virvée, entre el PK 294+737 y PK 296+156, con la ejecucion de tres terraplenes de
entre 2 y 6 m de altura y un viaducto (figura 1). El tratamiento de la cimentacion de estos terraplenes sera
el objeto del presente articulo.

Figura 1. Zona de actuacion



2. Descripcion geolégica-geotécnica

Las condiciones geotécnicas generales se caracterizan por la presencia de suelos compresibles hasta un
espesor de 10 m en donde se incluyen niveles métricos de turberas (w = 400% a 500%) y/o arcillas
fangosas con una cohesion no drenada menor de 15 kPa.

De arriba abajo, las formaciones que encontramos bajo los terraplenes afectados son las siguientes:

= Corteza de desecacion de arcilla o limo.

= Turba. Esta capa presenta un espesor de hasta 3,7 m. Sin embargo, este nivel, ampliamente
desarrollado en los terraplenes del norte, no se identifica en el sur.

= Arcilla fangosa o fango con un espesor entre 4,2 y 10,3 m y un valor medio de 6,3 m, bajo la
turba. En la zona sur, donde no aparece la turbera, el espesor varia entre 7,3 y 9,5 m, con un valor
promedio de 8,2 m.

=  Arenas flojas fangosas con una potencia media de 1 m.

= Arenas y gravas con una potencia entre 2,6 y 7,6 m con un valor medio de 4,6 m.

= Sustrato margoso con arcillas margosas o arenas arcillo-margosas y margas a partir de los 35 m
de profundidad.

En la figura 2 se representa la resistencia al corte sin drenaje medida in situ en funcion de la profundidad.
En azul la informacion registrada en la zona norte y en rojo en los sondeos repartidos en la zona sur:

Figura 2. Resistencia al corte sin drenaje en funcion de la profundidad

La cohesion es mayor en la “costra” de arcillas y limos de la zona superior de los sondeos. En los fangos
y turbas, la resistencia al corte baja, especialmente en la zona de turbas donde alcanza valores minimos de
12 kPa.

En la tabla I se resumen los datos geotécnicos obtenidos en laboratorio.



Tabla I. Resumen de los datos geotécnicos obtenidos en laboratorio.

Como se puede comprobar en la tabla, la turba se caracteriza por un elevado contenido de materia
organica (MO = 61 a 196%) y de agua (W, = 230 a 590%). Es altamente compresible con un valor de
Cc/(1+e0) de aproximadamente 0,530. Por otro lado, la arcilla fangosa es una arcilla muy plastica de
consistencia liquida (I <0). Es muy compresible con un valor de Cc/(1 + eo) del orden de 0,320.

En cuanto a las caracteristicas mecanicas, los valores obtenidos de los ensayos presiométricos en las
formaciones compresibles son menores en la zona norte (pi*= 0,15 MPa y Em = 1,9 MPa) que en la sur
(p*= 0,29 MPa y Em = 2,8 MPa). Con resistencias en punta a partir de los penetrometros estaticos
inferiores a 0,5 MPa.

Con las arenas y gravas ocurre algo similar, siendo los valores obtenidos inferiores en la zona norte
(p*=1,08 MPa y Em = 10,1 MPa) que en la sur (pi*= 2,03 MPa y Em = 26 MPa). Con rechazo en los
penetrometros estaticos.

En el modelo de calculo, del lado de la seguridad, se consideré la presencia de la capa de turbas en todas
las zonas aunque no hubiesen sido identificadas en el terraplén de la zona sur.

El nivel freatico se encuentra a la cota +1,4 NGF, el terreno natural a la +1,5 NGF y la cota de proyecto
en este sector es de +5,5 NGF.

3. Mejora de suelo mediante inclusiones rigidas

En este contexto geotécnico complejo y teniendo en cuenta las exigencias de asiento de una via férrea de
una linea de alta velocidad, se estudiaron diferentes soluciones entre las que destacan:

= Eliminacién de las turbas y sustitucion.
= Precarga con drenaje vertical, inclusiones rigidas y columnas de cemento y cal.
= Precarga con drenaje vertical, inclusiones rigidas y soil-mixing.

La primera solucion se desestim6 habida cuenta de las dimensiones de la obra (1400 ml) y el espesor de la
sustitucion. En cuanto a las otras soluciones, las inclusiones rigidas utilizadas habitualmente en Francia,
con perforacion mediante barrena y hormigonado in situ, presentaban importantes riesgos de
sobreconsumo de hormigén, discontinuidad en el fuste y fragilidad en la fase de obra donde debia
soportar esfuerzos de circulacion y compactaciones de las capas del terraplén.

Ante esta situacion, Balineau (filial de Soletanche Bachy) con el asesoramiento de Rodio Kronsa presentd
una solucion técnica inusual en Francia que consistia en el refuerzo de la cimentacion con pilotes
prefabricados de hormigén armado como inclusiones rigidas, asociado con un drenaje vertical.



En la figura 3 se muestra el modelo geométrico de la solucion planteada con el perfil de terreno asociado.

Figura 3. Modelo geométrico de la solucion con el perfil de terreno

Los pilotes prefabricados tipo CK de Rodio Kronsa se fabrican en factorias permanentes y son de Clase 1
de acuerdo a la UNE-EN 12794:2006+A1. Dentro de la gama normalizada de pilotes, en la fase de
prediseiio, se selecciond el pilote CK-270 con seccion cuadrada de 0,27 m de lado como el tipo que mejor
se ajustaba a los requerimientos de la solucion. El hormigoén utilizado en la fabricacion de los pilotes es
un HA-50, con una resistencia caracteristica a compresion en probeta cilindrica superior a 50 MPa. Toda
la armadura esta elaborada con acero B-500 SD. El cemento usual empleado es un CEM I 52,5 N SR,
resistente a los sulfatos y al agua marina. Sin embargo, debido al tipo de ambiente existente en la obra y
de acuerdo con la normativa francesa en este punto, se tuvo que utilizar otro de tipo de cemento como se
detallara méas adelante.

Dentro de las posibilidades de fabricacion de los pilotes, se estuvo estudiando la posibilidad de hacer los
pilotes en Burdeos, en las proximidades de la obra. Sin embargo, tras la visita de COSEA y Balineau a la
factoria que Rodio Kronsa tiene en Algete (Madrid), se decidié realizar los pilotes en Espafa y
transportarlos a Burdeos. Con el fin de evitar el empleo de juntas y hacer posible el transporte y el manejo
del pilote por medios convencionales se limito su longitud a 14 m.

Para el correcto funcionamiento de la solucidon se debe colocar un colchon o capa de reparto sobre los
pilotes prefabricados. Este elemento es fundamental para la efectividad del tratamiento, ya que actia
como elemento transmisor de las cargas hacia los pilotes, absorbe el punzonamiento que se produce en la
cabeza de las inclusiones al entrar en carga y homogeniza los asientos garantizando un comportamiento
adecuado del sistema (limita las plastificaciones de los materiales).

Para esta capa, también denominada plataforma de transferencia de carga (LTP), se plantearon dos
variantes: la primera consistia en coronar los pilotes con capiteles cuadrados de hormigén armado de 0,70
m de lado subyacentes a una capa granular gruesa de 60 cm de espesor (figura 4a). En la segunda, los
capiteles son sustituidos por un doble refuerzo horizontal. Estos refuerzos consistian en geomallas de
fibras de PVA de alta tenacidad (alcohol polivinilico) tipo NOTEX C PVA (Texinov) recubiertas con
materiales macromoleculares para asegurar la durabilidad de los materiales. Cada geomalla tiene una
resistencia de rotura en traccion de 800 kN/m en el sentido principal y 30 kN/m en el sentido de la trama
(figura 4b).



Figura 4a. Solucion con capiteles Figura 4b. Solucion con geomallas.

La direccion principal de la geomalla inferior se orienta perpendicularmente al eje de la traza y se sitia a
una cota +2,8 NGF; la malla superior se orienta a lo largo del eje de la linea, situada a una cota de
+3,10_NGF.

Para validar la solucion y seleccionar la seccidon de plataforma de transferencia mas adecuada se realizo
una prueba de carga a escala real que se describira mas adelante.

4. Fabricacion de los pilotes

Como se ha comentado en el punto anterior, la fabricacion de los pilotes se realizo en la factoria que
Rodio Kronsa tiene en Algete (Madrid).

La analitica del suelo y del agua pusieron de manifiesto la existencia de una elevada agresividad del
medio debida a la concentracion del ion NH4+ (>100mg/1), lo que establece una clase de exposicion XA3
para el hormigon segin EN 197-1. De acuerdo a las especificaciones francesas, el Gnico cemento
adecuado para este tipo de agresividad es el CEM IV/B, cemento que presentaba dificultades para la
fabricacion de los pilotes prefabricados debido a la lentitud de su fraguado.

El hormigdn tenia que cumplir, por tanto, con las siguientes especificaciones:

= C(Clase de resistencia C45/55, estimada a partir de los analisis de hincabilidad para no superar las
tracciones admisibles.

= Resistencia minima superior a 25 MPa (probeta ctbica) en el momento de desencofrado y acopio.

= La consistencia para asegurar una buena puesta en obra del hormigon debia estar comprendida
entre 140 y 210 mm.

= Hormigén vibrado en moldes.

= Cemento CEM IV/B (P-V) 32,5

La matricula del hormigdén empleado fue finalmente la siguiente:
BPSA NF EN206-1 CEM 1V/B C45/55 XA3 Dmax 20 S4 CL 0,4

Diariamente, durante la fabricacion, se realizaban tres tomas de probetas de forma espaciada en el tiempo.
De cada toma se obtenian cinco probetas. Las probetas se rompian antes de desencofrar, a 7 dias y a 28
dias (2 probetas), y se dejaba una de contraste. En todas las tomas se realizaba y anotaba el cono de
Abrams, para comprobar la consistencia. Cada semana de hormigonado, un laboratorio externo realizaba
probetas de una de las tomas para contrastar los resultados.

Antes de comenzar a desencofrar los pilotes, se rompia una probeta de cada toma. Para poder proceder al
proceso de desencofrado, era necesario que la media de las probetas se encontrara por encima de 25 MPa.
Si no se conseguia, se esperaba otras 24 horas y se rompian las probetas de contraste.



La trazabilidad de los pilotes era completa. Las pistas con los moldes estaban identificadas en un plano de
planta de la factoria. El hormigonado comenzaba siempre por cabecera de pista y se hormigonaban
simultaneamente 7 u 8 pilotes segun pista, definiéndose tres o cinco posiciones en avance de
hormigonado. Los silos utilizados para el almacenamiento del cemento estaban adecuadamente
identificados.

Cada pilote era etiquetado con su fecha de fabricacion, tipo de pilote, longitud y accesorios. Incluia
también el tipo de cemento, la planta de fabricacion dentro de la factoria (V 6 N), la pista de fabricacion y
la posicion de hormigonado.

Para cada amasada la planta de hormigonado suministraba los siguientes datos: planta de fabricacion,
pista de fabricacion, situacion de hormigonado, fecha de fabricacion, orden de amasado, peso real arido 1,
peso real arido 2, peso de cemento real, volumen de fluidificante real, volumen de agua tedrica, volumen
de agua real dosificada e higrometria de la arena. Las plantas también suministraban un informe con los
albaranes de los proveedores de los materiales de cada amasada.

Las fotos 1 y 2 ilustran dos momentos de la fabricacion de los pilotes: durante el hormigonado y el
transporte a la zona de acopio una vez desencofrado.

Foto 1. Hormigonado en pista Foto 2. Transporte a zona de acopio

La armadura compuesta de cuatro redondos @20 en longitudinal y estribos @6 a 15 cm, también
presentaba una completa trazabilidad. Las madejas con las que se realizaban las armaduras llevaban
etiquetadas un nimero de colada, al que se asociaba el correspondiente certificado de calidad. Estos
numeros de colada se anotaban durante la fabricacion de la armadura y su certificado de calidad se
entregaba con el resto de la documentacion haciendo mencion del dia de fabricacion.

Cada 10 armaduras se media la geometria en tres puntos, en los dos extremos y en la zona central. La
medida se aceptaba si cumplia 180 + 10 mm entre puntos medios opuestos de los lados del cuadrado que
formaba la armadura.

Los separadores adoptados para el recubrimiento eran circulares y se adaptaban a las barras (320 para
formar un recubrimiento de 50 mm. Se colocaban 20 separadores en las barras inferiores por parejas, a 50
cm en los extremos y en el resto cada 1,6 m aproximadamente.

En la foto 3 se adjunta un detalle de la etiqueta que acompafiaba a cada pilote con su completa
identificacion:



Foto 3. Etiqueta identificativa del pilote
5. Predimensionamiento y parcela experimental

Es un dato interesante el asiento estimado en ausencia de cualquier refuerzo a partir de los parametros
obtenidos en los ensayos edométricos. Este calculo se realizé segun el modelo de Bjerrun con el software
Tasdej desarrollado por Terrasol y obtuvo que tras 25 afios desde la construccion del terraplén,
considerada la plataforma a la +5,5 NGF y una sobrecarga de explotacion de 30 kPa (equivalente a una
plataforma a +7,0 NGF), podria alcanzarse un asiento total de 2,31 m, incluyendo un asiento de fluencia
de 24 cm, para una altura total de 7,81 m. Lo que da una idea de la importancia del tratamiento de mejora
del suelo bajo el terraplén.

En la Tabla II, se adjuntan los resultados del predimensionamiento para tres variantes diferentes. La

solucion con capiteles y malla de pilotes de 1,6x1,6, y dos aperturas de malla de pilotes en la solucion con
geomallas: de 1,6x1,6 y de 1,8x1,8.

Tabla II. Resultados del predimensionamiento.

La rigidez de las geomallas considerada en el calculo fue de J=13.000 kN/m (evaluado al 2 % de
deformacion). En la tabla, las tres soluciones propuestas satisfacen los criterios de dimensionamiento.

Para validar la solucion final en comparacion con el resto de posibilidades, una parcela experimental a
escala real fue disefiada por Terrasol y Antea Group.

Esta parcela experimental presentaba cuatro diferentes celdas de ensayo con las caracteristicas que se
reflejan en la tabla III.



Tabla II1. Caracteristicas de las celdas en la parcela experimental

El ensayo permitia reproducir las condiciones de las diferentes situaciones en el centro de cada una de las
secciones. La parte superior del talud se inscribia en un cuadrado de 13,5 m de lado y la pendiente de los
taludes laterales se disponia en 2H/1V. En la foto 4, se puede contemplar una vista aérea de la parcela
experimental.

Foto 4. Parcela experimental de la Virvée. ©COSEA/Pascal Le Doare
En la implantacion del area de ensayo se distinguen las siguientes fases:

= Colocacion de una plataforma de trabajo de un metro de espesor y observar un primer asiento de
consolidacion.

= Realizacion de los drenes verticales

= Hinca de los pilotes prefabricados y colocacion de los capiteles en los pilotes de la seccion 1.

= Realizacion de la plataforma de transferencia de carga reforzada con las dos geomallas en las
secciones 2, 3 y 4.

= Colocacion del terraplén a la cota +5,5 NGF correspondiente a la cota de proyecto.

=  Afadir la sobrecarga de uso mediante una capa de 1,50 m de espesor.

= Retirar la sobrecarga de uso al cabo de un afio.

Foto 5. Colocacion de los capiteles en la seccion 1 del area de ensayo



La instrumentacion llevada a cabo por Antea Group durante la ejecucion del area de ensayo constaba de
los siguientes elementos:

= ExtensOmetros magnéticos en tuberia vertical.

= Inclinémetros y piezometros verticales en pie de talud.

= Sensores de asientos en nivel NO (+2,50 NGF) y N2 (+3,80 NGF).

= Sensores de fuerza (s6lo en la seccion con capitel).

= Sensores de presion colocados sobre el suelo y sobre las inclusiones en niveles NO (+2,50 NGF) y

N1 (+3,20 NGF).
= Extensdmetros de fibra Optica insertados en la geomalla.

Los sensores eléctricos estaban conectados a dos centrales de adquisicion de datos (foto 6). Las medidas
de asientos con el extensémetro magnético fueron efectuadas utilizando una sonda con una frecuencia
adaptada a las fases de construccion de la obra. Las medidas opticas fueron registradas con la ayuda de un
analizador dptico.

Foto 6. Centrales de adquision de datos y detalle de colocacion de geomallas.

Los extensometros magnéticos en tuberia vertical se instalaron antes de ejecucion de la plataforma de
trabajo en las secciones 3 y 4. Se observo que la colocacion del metro de relleno inicial provocod un
asiento inmediato seguido por una consolidacion diferida. Este fenomeno se ralentizo después de la hinca
de los pilotes que enmarcan los extensometros, lo que reveld un fendémeno de agarre de la plataforma de
trabajo al fuste de las inclusiones. El asiento se estabilizo en torno a un valor medio de 11 ¢cm en las dos
secciones.

El seguimiento e interpretacion de las mediciones recogidas ha permitido comprobar que el
dimensionamiento previo presentaba un orden de magnitud correcto respecto a las compresiones
aplicadas en las cabezas de los pilotes (figura 5).



Figura 5. Compresiones en la cabeza de las inclusiones rigidas

Las mediciones muestran que los valores de compresion se estabilizaron transcurridas dos semanas desde
el final de la ejecucion del terraplén en cada una de las cuatro celdas. Esto pone de manifiesto la eficacia
de los elementos de refuerzo en la variante de geomallas.

Un fallo en el medidor de asientos del nivel NO hizo imposible la toma de medidas en la seccion 2. Para el
resto de las secciones se observa que, como en ¢l caso de las compresiones, los valores de asiento se
estabilizaron en menos de dos semanas desde el final de la construccion del terraplén. Esta estabilizacion
se mantiene en todos los sensores colocados en NO durante un periodo de aproximadamente 100 dias,
hasta mediados de agosto.

Como se puede observar en la figura 6, los valores de asientos medidos se mantienen por debajo de los
calculados, si bien, es razonable ya que los parametros de compresibilidad del suelo tomados en el calculo
fueron peores que los medidos en el terreno de la parcela experimental. En agosto de 2013, 1a hinca de los
pilotes alrededor de la parcela experimental supuso el incremento de los asientos en algunos tramos.
Aunque estos nuevos movimientos se estabilizaron, los asientos suplementarios generados por la hinca no
se consideraron como representativos del comportamiento del terraplén en condiciones reales.

Figura 6. Asientos medidos sobre el suelo en cada seccion
La movilizacion de las geomallas se ajustd bastante bien a las del modelo de célculo. La geomalla inferior

fue la mas movilizada. Las deformaciones mas altas se alcanzaron cerca de las inclusiones y aumentaron
conforme la malla de pilotes era mas abierta.
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6. Ejecucion de la obra

Teniendo en cuenta los resultados en la parcela experimental, quedd validada la solucion con inclusiones
rigidas mediante pilotes prefabricados hincados. Dependiendo del nivel de aparicion de la capa de arena y
grava, la longitud final adoptada en los pilotes fue de 13 o 14 m, con una plataforma granular reforzada
con dos geomallas y una malla de pilotes de 1,8 mx1,8 m (foto 7).

Foto 7. Vista de la malla de pilotes desde terraplén experimental

El ntimero final de pilotes prefabricados fue de 8400 unidades del tipo CK-270, un 20 % de 13 m de
longitud y un 80% de 14 m, con una medicion total de 115.920 ml.

Para la hinca de los pilotes se utilizaron equipos de hinca PM-20 equipados con martillos hidraulicos de 7
ton especialmente adaptados a la hinca de pilotes prefabricados. Si bien, en un principio se tenia previsto
la utilizacion de tres equipos de hinca, debido al alto rendimiento medio alcanzado por equipo (370
ml/dia), la obra se ejecuto, finalmente, con dos. Los martillos iban equipados con sistemas Jean Lutz (foto
8) que permiten el control automatico del hincado y nos suministran informacion en profundidad sobre el
nimero de golpes, penetracién por golpe, altura de caida del martillo, etc. suministrando un perfil
resistente del terreno (figura 7).

Foto 8. Sistema Jean Lutz. . ) . )
Figura 7. Salida grafica del sistema Jean Lutz
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Para el control de los primeros 450 pilotes hincados, once ensayos de carga fueron llevados a cabo (cuatro
ensayos de carga estatica y siete ensayos de carga dindmica). Durante la hinca del resto de los pilotes se
realizaron otras 40 pruebas de carga estatica adicionales con resultados satisfactorios en todos los casos.

Con el fin de agilizar el montaje de la prueba, en aquellos ensayos en los que la carga de prueba era de

369 kN se utilizaba el propio equipo de hinca como masa de reaccion (foto 9). En aquellos donde se
alcanzaban las 554 kN, se empleaba un bastidor metalico con placas de hormigon.

Foto 9. Prueba de carga estatica con equipo de hinca como elemento de reaccion.
Una de las dificultades de la ejecucion fue la necesidad de dejar los pilotes a una cota preestablecida. En
un terreno tan blando, en el Gltimo metro habia que extremar las precauciones para no pasarse. Este

inconveniente era todavia mayor cuando la cota final se situaba por debajo de la plataforma de trabajo
(foto 10).

Foto 10. Comprobacion de la cota final de los pilotes.

Tras nueve meses de hinca, la obra finalizé6 de manera satisfactoria.
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7. Conclusiones

Los pilotes prefabricados hincados funcionando como inclusiones rigidas en la cimentacion del terraplén
que atraviesa el area del pantano de la Virvée, han demostrado ser el sistema de cimentacion idoneo dadas
las particulares caracteristicas del subsuelo atravesado.

La fabricacion en la factoria que Rodio Kronsa tiene en Algete (Madrid), que cuenta en todas sus etapas
con la maxima calidad de ejecucion y esta sometida a rigurosos controles de calidad, ha permitido

responder a las elevadas exigencias de calidad y trazabilidad de esta obra.

El uso de geomallas como elemento de refuerzo de la plataforma de transferencia de carga ha demostrado
su eficacia en este tipo de terraplenes ferroviarios.
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TRATAMIENTO DEL TERRENO EN UN PARQUE EOLICO EN
NOUAKCHOTT, MAURITANIA.

JUAN CARLOS MONTEJANO SANZ
Gedlogo

Menard Espafia.

1- Introduccion y localizacién.

En el presente articulo se describen los condicionantes de ejecucion de un tratamiento del
terreno mediante columnas de grava por via seca en un medio tan extremo como el desierto, con
especial hincapié a los aspectos logisticos y de ejecucion.

La Société Mauritanienne d Electricitt SOMELEC(*) adjudico en 2013 a la empresa
ELECNOR; la ingenieria, construccién y mantenimiento del primer parque edlico del pais, con
una capacidad de 30 MW para fortalecer el abastecimiento a la red eléctrica mauritana donde la
mayor parte se produce mediante generadores de diésel. La puesta en servicio se llevara a cabo
en el primer trimestre de 2016.

El parque edlico cuenta con un total de 15 aerogeneradores de 2 MW tipo Gamesa modelo G97-
90m, la ingenieria de la obra civil fue llevada a cabo por la empresa ESTEYCO ENERGIA Yy la
direccion de obra fue encargada por parte de SOMELEC a la empresa belga TRACTEBEL
ENGINEERING.

Se llevod a cabo un total de 9.617ml de columnas de grava de un diametro medio de 80cm, para
una superficie de actuacion de 4.712,25 m2.

nota(*): Mauritania cuenta con 102 MW hidroeléctricos de las centrales de Mannantali y de Felou que se construyeron conjuntamente con
Senegal y Mali, 18 MW solares y 34 MW edlicos. Para 2020 estd prevista la construccién de otra planta hidroeléctrica de 140 MW , una planta
fotovoltaica de 30MW, un parque edlico de 100 MW, y varias plantas hibridas para cubrir las zonas aisladas con un total de 21 MW, con esta
aportacion las energias renovables alcanzaran el 40% del consumo.



Los trabajos se llevaron a cabo en un plazo de 8 semanas (6 dias de trabajo por semana a doble
turno), contando a partir de la Ilegada de los equipos a obra. EI montaje de los equipos se llevo a
cabo durante cinco dias, comenzaron los trabajos de ejecucion el 8 de Junio de 2014 finalizando

el 28 de Julio de 2014, con jornadas de produccion de 20-22h al dia y mantenimiento diario de
unas 2-4h de los equipos.

En la figura n°1 se muestra la localizacion de la obra, a unos 20km de la capital de Nouakchott,
en sentido Sur, a una distancia de la linea de costa de unos 4-5 Km.
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Figura n°l1. Plano de situacion de la obra.
En la figura n° 2, se muestra una seccién tipo de la zona, donde en la linea de playa se sitGa el

cordon litoral (sin vegetacion y con una anchura de unos 150m) que da paso a una zona de
marisma afectada por la carrea de marea y la plataforma continental del desierto del Sahara.

En la zona de transicion de la zona de marisma y la plataforma continental se sitla el campo

edlico, con presencia de zonas de dunas moviles y zonas deprimidas con el nivel freatico muy
superficial.
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Figura n°2. Seccién morfoldgica de la zona de implantacién del campo eélico.



Figura n°® 3. Reportaje fotografico del area de actuacion.
2- Descripcién del terreno.

El informe geotécnico se llevd a cabo por la empresa local MAGNA, bajo la supervision de
ESTEYCO INGENIERIA. En cada cimiento de los 15 aerogeneradores se realiz6 un sondeo
mecanico (S) con extraccién de terreno y realizacion de ensayos SPT (Nsg) cada 1,5m, y un
sondeo presiométrico (PTM), con ensayos cada 1,50m, obteniendo la presion limite (Pl),
presion de fluencia (Pf) y mddulo presiométrico (Ep).

Figura n°4. Columnas litologicas y valores de presiometros emplazamientos aéreos 1-6-9.

En dichas prospecciones se describe una columna litol6gica compuesta por una alternancia de
arenas de tonos ocres a grises muy homomeétricas, arenas con restos de conchas y lentejones de
gravas con arenas. Presencia de niveles cementados superficialmente y nivel fredtico a
profundidades variables de 1 a 4 m.



De unos puntos a otros, se reconocen pequefias diferencias mecénicas vy litolégicas, relacionadas
con los espesores de las diferentes capas, esto se debe a que se trata de depositos lenticulares.

En los siguientes graficos (Figura n°5) se muestran los valores del golpeos del ensayo SPT, y
presiones limites/médulo presiométrico relacionados con la profundidad del ensayo.

Figura n°. Valores de presion limite (Mpa), mddulo presiometrico (Mpa) y valores Nspr obtenidos de
los diferentes sondeos.

Del anélisis de estos datos se desprende la existencia de suelos flojos en los primeros 7,5 a 10,5
metros, con intercalacion de niveles parcialmente cementados de espesor decimétrico a métrico.
En la tabla n°1 se recoge para cada posicion los espesores de suelos flojos detectados segun las
diferentes prospecciones para cada una de los posiciones (WT).

Como se comprueba se obtienen espesores medios de suelos flojos de 9 a 10m, y posibilidad de
alcanzar en algun punto espesores de hasta 15m.
La columna litolégica media seria la siguiente:

a) 0,00-3,50m: arenas flojas, con valores medios de presién limite PI=0,4Mpa y mddulo
presiométrico Ep=4,5MPa.

b) 3,50-7,5/10,5m: arenas flojas a medias, con valores medios de aproximadamente PI=0,7
Mpay Ep=6,7MPa.

¢) >7,5/10,5m: arenas densas con PI=2,15Mpa y Ep=40,5Mpa.



Tabla n°1 Estimacion de los espesores de suelos flojos segun los resultados de los diferentes

prospecciones.

Posibl Posibl PROF.
SPT val(')isz;cign PMT val(')isz;cic?n ESTIMADA
WT1 10,4 10 10
WT?2 8 10 145 85
WT3 10,5 10,4 10,5
WT4 10,4 10,5 10,5
WT5 9 9 9
WT6 8,8 8 8,5
WT7 9 11,2 8,5 11,5 8,5
WT8 8,5 8,5 15 8,5
WT9 9,5 9,5 9,5
WT10 10 10 10
WT11 8 10,5 135 8
WT12 9,5 8 85
WT13 8 8 85
WT14 75 9 8
WT15 8 8 12 8
MEDIA 9,15 10,29 8,97

El terreno objeto de la mejora corresponde a arenas homomeétricas de grano fino con un
contenido en finos del 3 al 25%, sin plasticidad, con humedades del 10 al 20%, con el siguiente
huso granulométrico:

= 9% pasa UNE 5 (arena gruesa): 99-75 %
= % pasa UNE 2 (arenas medias): 99-65 %
= % pasa UNE 0,4 (arenas finas): 90 -50%

= % pasa UNE 0,08 (finos): 3-26% (mas del 98% de las muestras presentan contenidos en
finos inferior al 20%)

Como se comprueba en la figura n® 6 por su granulometria estos suelos se sitla
mayoritariamente en el campo de los terrenos compactables.
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Figura n°. Comprobacion del grado de vibro-compactacion de un terreno.

Debido a la naturaleza arenosa del terreno (materiales sueltos sin cohesion) y la presencia de un
nivel freatico alto, se trata de suelos susceptible a procesos de licuefaccion.

Cabe indicar que Mauritania se localiza en una zona con escasa actividad sismica, el sismo de
mayor registro fue de 4,5 y aceleraciones de calcul6, a,=0,1 m/sg?, por lo que el riesgo es bajo.

En el informe geotécnico facilitado se lleva a cabo un andlisis de este riesgo para cada uno de
los emplazamientos de los aéreos, se indica que mayoritariamente no existe riesgo de
licuefaccién para sismos de intensidad inferior a 5,5, a excepcion de los emplazamientos de los
aéreos 11 y 12. No obstante, con el tratamiento de columnas de grava se aumenta el coeficiente
de seguridad frente a este riesgo (FS>1,25) segun el eurocddigo EC-8.

3- Criterios de disefio de la solucion planteada.

El proyecto contempla la construccion de 15 molinos tipo Gamesa G97, con una altura al rotor
de 90 m, sobre una cimentacion de 20 m de didmetro (S=314,15 mz) y una altura de tierras de
3,02m, tal y como se muestra en la figura n°7.



Figura n® 7. Dimensiones de la zapata de cimentacién de los aerogeneradores.

La cimentacién constituye el elemento intermedio que permite transmitir las cargas que soporta
la estructura al suelo subyacente. Ello debe lograrse de modo que no se rebase la capacidad
portante del suelo y que las deformaciones producidas sean admisibles para la estructura. Por
ello en el dimensionado debe tenerse en cuenta las caracteristicas geotécnicas del suelo y se
debera dimensionar el propio cimiento como un elemento de hormigon que cumpla los estados
limites de servicio y ultimo.

En la fase de proyecto, se analizaron diferentes tipologias de posibles soluciones tanto por
medio de cimentacién profunda (pilotaje) como por medio de tratamientos del terreno.,

Asi, tras el analisis de los condicionantes técnicos, de ejecucién y geograficos en una zona
desértica,se retuvo como la solucién mas ventajosa un tratamiento mediante columnas de grava
segun el método““‘Dry Bottom Feed”.

Esta técnica consiste en la sustitucién parcial del terreno deformable por una grava compactada. La
perforacion se lleva a cabo por la vibracién inducida por la sonda, peso propio y ayuda de aire a
presion. La sonda vibrante penetra en el suelo hasta alcanzar el rechazo. Durante la penetracion, el
suelo se desplaza lateralmente sin ningln tipo de extraccion.

A medida que se extrae la sonda, se rellena por la punta la cavidad con la grava (40/8mm) que cae
por gravedad a la punta del vibrador y alimentacion a partir de la cAmara de descarga en se sitla en
la parte superior. El proceso se favorece con la inyeccién continuada de aire a presion. Las gravas
rellenan la cavidad abierta y se compacta mediante ciclos de subida y bajada del propio vibrador de
unos 40 a 60cm de altura, estos ciclos se repiten continuamente hasta alcanzar la superficie.



Figura n°9. Esquema procedimiento de ejecucion Bottom Feed.

tubo prolongador

acoplador de

enganche

motor eléctrico
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Figura n° 10. Detalle de los elementos que constituyen un vibrador.
Los requerimientos del disefio del tratamiento se resumen en los siguientes términos:
e Capacidad portante segun ELS minimo de 200 kPa.
e Capacidad portante segiin ELU minimo de 300 kPa.

e Rigidez dindmica de rotacion minima del cimiento de Komin=80GN.m/rad. Lo que
equivale a un moédulo de Young para el terreno mejorado en su conjunto de 25Mpa.

e Factor minimo de seguridad contra la licuefaccion del suelo FS> 1,25 segun EC8.

En cuanto al disefio de la solucion, debe garantizarse la estabilidad durante la vida dtil, para ello
es fundamental una estimacion correcta de la transferencia de cargas que recibe el terreno y un
andlisis de la deformabilidad relacionada con la rigidez rotacional.
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Las comprobaciones que se han llevado a cabo se relacionan con los siguientes aspectos:

a) Debido a que se trata de elementos muy esbeltos, la accion predominante en las
hipdtesis de cargas es el efecto del viento, esto se traduce en un importante momento
torsor que provoca fuertes excentricidades y concentracion de tensiones. Por ello es
necesario comprobar el “no despeque’ de la cimentacion para las diferentes hipotesis de
cargas. En las siguientes tablas se muestran las diferentes hipotesis consideradas:

Tabla n°2. Cargas facilitas por el instalador

Tabla n°3. Resultantes de las hipotesis de cargas.(norma NF EN 61400)

b) Comprobacion de la capacidad de carga global considerando ELSy ELU del
tratamiento en funcion del namero de inclusiones del area a compresion, a partir de las
siguientes expresiones:

Considerando:

QSC-SLS: Min (2XP|e; 800kpa)=402 kN

Qsc-uLs= 1,5 X Qsc-sLs= 603 kN

n=numero de columnas bajo la superficie comprimida.
Osoil-SLS™ kp Ple= 400Kpa/3: 133 Kpa.

Osoil-uLs= kp Ple= 400Kpa/2= 200 Kpa

Los resultados obtenidos para las diferentes hipotesis de célculo se muestran en la siguiente
tabla:



Tabla n°4. Capacidad portante ELS y ELU tratamiento

Limit
Case states | dref (kPa) |Sref (m3) | n | QSC (kN) gref.Sref (KN) [Bearing capacity (kN)
110 SLS QP 101.25 220.92 | 49 402 22368 45869
310 SLS Char | 130.40 170.44 | 39 402 22224 35789
311 ULSmin | 190.02 105.26 | 24 603 20002 33111
312 ULSmax | 176.04 170.44 | 39 603 30003 53684

Figura n°® 11. Distribucion de cargas segun hipotesis de cargas bajo inclusiones .

¢) Verificacién de la capacidad de carga local, es similar a la comprobacién global, pero
se aplica a la columna con mayor concentracion de cargas.
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Tabla n°. Capacidad portante ELS y ELU inclusion

Si consideramos que el 60% de la carga transmitida se la llevan las columnas de grava,
comprobamos que no supera la carga ultima de rotura de la misma 402 Kn(ELS) y 603
Kn (ELU):

Load case 110 (SLS gp) : Qmax = 329 kN < Qgcsis
Load case 310 (SLS char) :  Qmax =395 kN < Qsc.g s
Load case 311 (ULS max): Qmax =550 kN < Qsc.uis
Load case 312 (ULS min) :  Qmax =533 kKN < Qsc.us

ANIANEA NN

d) Verificacion de la rigidez dindmica.

Para comprobar que se cumple con la especificacién marcada con relacién a la rigidez
dinamica, es preciso establecer el modulo de deformacion del terreno mejorado.

Este modulo se establece a partir del modelo de homogeneidad, donde tal y como se
muestra en el siguiente figura, se basa en la tasa de sustitucion y médulo de deformacion
de la grava compactada.

Una vez establecida el modulo equivalente, se establece la rigidez rotacional a partir de la
equivalencia del modulo dinamico G, a partir de las recomendaciones de Gazetas sobre la
rigidices horizontal y rotacional para una cimentacion circular bicapa:

Tabla n%. Rigidez horizontal y rotacional tratamiento segiin Gazetas.
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Para cumplir todos esos requisitos, el disefio de la solucién de mejora llevado a cabo se resume
en los siguientes puntos:

= Longitud de las columnas: las columnas se instalaron desde la plataforma de trabajo
atravesando los niveles de arenas flojas hasta alcanzar el pie de la columna la capa de arena
densa infrayacente. Las longitudes podian variar de 7,5 a 15m, con una longitud media
alrededor de 8-10m.

= Diametros: @ 700 to 900.
= Numero de columnas por aerogenerador: 70 unidades/WT.

= Material de relleno: gravas de machaqueo limpias con huso granulométrico 8/40mm, con
un contenido en finos no superior al 2% y desgaste de Los Angeles < 35.

= Debido a la presencia discontinua de posibles capas de suelos cementados dentro de la
profundidad tratada, se estimé la necesidad de apoyo para la ejecucién de un equipo auxiliar
de pre-perforacion con barrena CFA con posibilidad de alcanzar 9 m de profundidad.

En la siguiente figura se muestra la distribucion de columnas bajo la cimentacion del
aerogenerador:

Stone columns layout
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Figura n®12 — Seccién tipo malla de inclusién de CG bajo cimentacion WTG.

4- Logistica preparacion de la obra.

La preparacion de los recursos y los medios necesarios para poder acometer una obra de esta
naturaleza en un contexto de pais como Mauritania, requiere de una correcta planificacion y
evitar todas las posibles incertidumbres para tener plenas garantias de éxito.

Dentro de este apartado se detallan las necesidades de gestiones previas de exportacion,
maquinaria, personal y suministros necesarios para acometer la obra:
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Gestiones administrativas.

a) El tiempo de preparacion y movilizacién de los equipos fue de tres meses desde la
adjudicacion. Al no existir una ruta maritima comercial directa, el transporte de los equipos
desde su embarque fue de aproximadamente un mes.

b) Gestidn de todos los permisos de visado y expatriacion del personal. Menard desplaz6 un
equipo humano formado por siete personas y el apoyo de dos operadores locales.

¢) Vacunacion y reconocimiento médico del personal segin las recomendaciones de Ministerio
de Exteriores, con un mes maximo de antelacion antes de la expatriacion del personal,
documento imprescindible a presentar a las autoridades para la entrada al pais.

¢) Gestion de Aduanas para la exportacion temporal de equipos y materiales (packing list).

Movilizaciones de equipos.

La movilizacion de equipos fue en su totalidad externa, exceptuando la retroexcavadora de base
para la barrena de la pre-perforacion y para el vuelco de la grava en la tolva.

Los equipos que intervinieron fueron los siguientes:

= Grla de soporte 90 Tn modelo Caterpillar ZT 600HD, con una longitud de brazo 25m,
capaz de levantar 12 Tn de peso en un radio de accién de 10m.

= 3 Vibradores tipo V23 de 60Hz,130KW de capacidad de motor y 23mm de amplitud.
= Tubo prolongador tipo Tremie, tolva mévil y camara de alimentacién.

= 2 barrenas de 500mm de preperforacion de tipo CFA, modelo DIGA PD25 sobre base
retroexcavadora 30 (Tn), capaz de alcanzar 9 m de profundidad.

= Manipulador telescdpico con cazo adaptado a las dimensiones de la tolva.
= Compresor 7 bares/17m>.

= Grupo Atlas Copco de 200 QBA.

= Torres de iluminacion.

Para la movilizacion de todos estos equipos fue necesaria cuatro contenedores mas la grda de
celosia.

Blsqueda del suministro de la grava,

Para acometer la obra fue necesario un suministro total de unas 10.450 Tn de grava. La grava
fue gestionada por ELECNOR antes de la llegada de los equipos.

Se llevo a cabo un analisis previo de la calidad de diferentes graveras/canteras a lo largo de una
gran area debido a la inexistencia de explotaciones validas en las proximidades a la obra.
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La grava debia cumplir los siguientes requisitos:
= Estar limpia, no se permite que la grava contenga finos.
= Granulometria limitada: 8-40 mm.
= Angulo de rozamiento: ¢=35 a 38° (grava natural).
= (=38 a 42° (grava de machaqueo).
= Desgaste de los Angeles (DLA) inferior a 35.
= Microdeval humedo MDE < 35.
= DLA+MDE < 60

Se analizaron un total de ocho posibles suministradores con distancias de hasta 450km a la obra.
Tan solo dos de ellas cumplian las especificaciones (ASMAA y ASHRAM), situadas a 130 y
450 km de la obra.

Explanadas caminos de acceso y colchdn de reparto.

Para el acceso de toda la maquinaria para el montaje de los molinos y ejecucion de las columnas
de grava, fue necesario realizar numerosos caminos de conexion entre los molinos. Para ello, la
constructora utiliz6 una planta de machaqueo para poder obtener materiales groseros de
diferentes diametros para el recebo y la correccion de las arenas existentes.

Para el colchén de reparto o capa de transferencia de carga (PLT) entre el suelo tratado y la
cimentacion, se dispuso de una capa de 30cm de espesor de un suelo granular con un contenido
en finos inferior al 35%, que cumpla una vez compactado un médulo de deformacion en el
segundo ciclo no inferior a 45 Mpa.

Figura n°13 — Detalle del material empleado en el colchon de reparto.

5- Secuencia de trabajos.

El procedimiento de trabajo seguido fue el siguiente:

a) Preparacion de los accesos y plataforma de trabajo capaz de soportar la carga de una
grua sobre orugas de 90 Tn, asi como el trafico de camiones necesarios para el suministro
de la grava.
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b) Acopio de la grava a introducir en cada uno de los aerogeneradores, con movilizacion
de un total de 10.450 Tn, repartidas en cada posicion unos 351,86 m* (equivalente a unas
700 Tn por aerogenerador).

c) Replanteo mediante topografia de los puntos principales de la mallay posicionamiento de
la malla de tratamiento por medio de cinta de medir, estaquillado con la numeracion de cada
inclusion.

d) Ejecucion de las columnas de grava de didmetro @ 700 a 900 mm.

NGL

e) Excavacion de cada cimentacion hasta el nivel de base de la capa de hormigon de
limpieza (aproximadamente -0,1 m / NGL). Inmediatamente después de la excavacion,
compactacion de la superficie del suelo tratado para formar una capa de transferencia de
carga de 0,3 m, 10 cm por debajo del nivel base de la futura cimentacion.

15m

NGL

-0.40 m/NGL

f) Ejecucion del hormigén de limpieza en la parte superior de la plataforma de
transferencia de carga.
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En la figura n°14 se recoge un reportaje fotografico del procedimiento de ejecucion.

a)

b)

a)

b)
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Figura n°14 — Reportaje fotografico procedimiento de ejecucién.

6- Ejecucion.
Se ha llevado a cabo un total de 1.050 columnas de grava, repartidas en las 15 posiciones, con
distancias entre las mismas de 0,5 a 2 Km.

La medicion total fue de 9.617 ml repartidas en un total de 74 turnos de 12 horas, con un
rendimiento medio por turno de 130 ml, con picos de produccién de 225 ml.

Las variaciones en los rendimientos por turno han estado condicionado a una serie de retrasos
como consecuencia del alto mantenimiento de los equipos debido a diferentes causas que a
continuacion se detallan:

- Deficiente calidad del gasoil que provocaba tareas constantes de mantenimiento y
cambio de filtros diarios e incluso por turno.
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- Refrigeracién de los equipos debido a las condiciones extremas de temperatura, 45 a
50° durante un buen nimero de horas y presencia de un elevado contenido de polvo en
suspensién debido al constante viento procedente del Sahara.

- Dos dias de paradas obligadas por tempestades de arenas, a pesar de estar fuera de los
meses de ese fenomeno, y necesidad de limpieza de todos los Utiles y sistemas de refrigeracion
de todos los equipos.

- Imposibilidad de encontrar recambios de garantias para las piezas basicas de
mantenimiento o desgastadas por el propio trabajo de estos equipos.

Figura n°14 — Detalle del equipo de columnas de grava empleado.

Desde un punto de vista de la propia ejecucion, tanto las profundidades como tasa de reemplazo
0 sustitucion se cumplieron acorde a lo estimado en el disefio previo sin desviaciones con
respecto a lo establecido. Estaba previsto una medicion incial de 9.415ml y lo realmente
ejecutado fue 9.616,45ml, es decir, practicamente lo estimado

En la tabla n® 7 se detalla las profundidades medias obtenidas con respecto a las estimadas, asi
como el diametro medio de las inclusiones en funcion de la grava aportada y la tasa de
sustitucion resultante.
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Tabla n° 7. Resumén ejecucion por molino segiin medias.

PROF. ESTIMADA | ORDEN [PROF. EJECUTADADIAMETRO EJECUCION|TASA DE SUSTITUCION
EJECUCION
WT1 10 2 8,61 0,86 13,01
WT2 8,5 3 9,57 095 16,83
WT3 105 2 9,75 0,88 1361
WT4 105 6 9,64 0,81 11,56
WTS5 9 7 9,63 0,77 11,44
WT6 85 8 9,29 0,82 11,79
WT7 85 9 9,32 0,90 14,07
WT8 85 15 9,20 0,82 11,73
WT9 95 10 9,00 0,78 1247
WT10 10 11 9,54 0,78 1058
WT1L 8 12 8,00 0,80 11,06
WT12 85 13 8,56 0,78 1054
WT13 85 14 8,57 0,79 10,88
WT14 8 5 9,11 0,84 12,09
WT15 8 1 9,69 0,89 13,14

Los controles de ejecucion se llevardn a cabo a partir de los métodos habituales de esta técnica
de mejora, resumiendose en:

a) La profundidad de penetracion del vibrador, se controlo y vigilo por dos métodos:
mediante indicadores de profundidad marcados a lo largo del tubo prolongador para el
control visual por parte del equipo de operacidn y los supervisores y a través de sensores
del propio equipo que se registra automaticamente e instantaneamente por el ordenador
de la propia maquina.

A partir de las pruebas previas se fijo las profundidades de rechazo a partir de los
siguientes criterios:

v Se establecio como rechazo energias de consumo del vibrador de 200 amperios
(rechazo del equipo)

v Velocidades de penetracion con tendencia a cero, es decir, no se produce avance en
la perforacion no menos de 30 sg y maximo de 60 sg con un estacionamiento del

amperaje.

Si uno u otro criterio se alcanzan a las profundidades medias previstas segun los datos
geotécnicos, se considera que se ha alcanzado la profundidad de rechazo.

Si en alguna inclusion no se alcanzaba el rango de profundidad estipulada se procedia a

datos geotécnicos previos.
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b) Cada tolva de grava que se instala, se registraba digitalmente por la accion de un
pulsador en el control de cabina por el operador de la gria. Ademas tambien se llevo a
cabo un control manual mediante un operador. Pudiendo estimar diariamente el consumo
de grava de cada inclusion ejecutada.

¢) La compactacion de la grava igualmente se controlo a partir del amperaje durante el
proceso de instalacion. El amperaje consumido durante la perforacion como durante la
compactacion se registra automaticamente y de forma instantanea en el ordenador de
control de datos del propio equipo.

Tras las pruebas previas llevadas a cabo para obtener los diametros deseados, el
procedimiento de compactacion y consumo del amperaje estipulado fue el siguiente:

v" En el pie de la columna, se descargaban dos cazos que se compactan con un
amperaje pico de 150 a 180 amperios, con rangos medios de intensidad de
compactacion de 110-130, en ciclos de compactacion de 40-60 cm.

v" En la parte intermedia de la columna, consumos pico de energia hasta 130-160
amperios, en tongadas de 40-60 cm.

v" Parte superior de la columna, los dos metros superiores, compactacion con
amperajes de 90 a 120 amperios en tongadas de 40-60 cm.

d) El diametro medio de la columna de grava se calcula a partir del volumen total real de
grava consumida con relacion a la longitud real de la columna. En los registros digitales
cada escalon de compactacion permite estimar la variacion del didmetro de la columna
con la profundidad en funcion de la rigidez del suelo.

En la figura n°15 se muestra un ejemplo de estos registros de control que dispone el equipo.

Fecha

NuUmero de columna de grava

Profundidad de perforacion

Consumo de la energia de vibrado(en amperios)
1. Durante la excavacion
2. Durante la instalacion de la grava.

~AwdE

5. Duracion de:
1. Perforacion.
2. Compactacion e instalacion de la grava.

6.  Volumen de la grava consumida
1.Volumen total de grava consumida
2.Numero de tongadas de gravas compactadas
en cada fase y profundidad.

7. Obstrucionesy retrasos.

Figura n°15 — Ejemplo de registro de columnas de grava
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7- Conclusiones.

El tratamiento de columnas de grava llevado a cabo ha cumplido con las hipdtesis de partida en
cuanto a profundidades y tasas de sustitucion fijados segun el disefio de la solucion de mejora
planteada.

En este tipo de obras, a estas latitudes y en paises en vias de desarrollo, cualquier eventualidad
por pequefia que sea, puede llegar a constituir un problema importante en la produccion de la
obra.

Por ello, es imprescindible una buena planificacion de medios humanos y logisticos a desplazar
para tener éxito en la programacidén de los tiempos de ejecucion y tener una respuesta rapida a
todas las eventualidades que surgen a lo largo de una obra de esta tipologia.

Con relacién a la ejecucion de la obra, los aspectos que condicionaron la productividad de la
misma, Se resumen a continuacion:

v" Necesidades de un elevado mantenimiento de la maquinaria debido a problemas con la
pureza del gas6leo de suministro, problemas de refrigeracion por las elevadas
temperaturas durante un gran nimero de horas con temperaturas extremas y el polvo en
suspensién del desierto.

v Inexistencia de repuestos basicos para cualquier tarea de mantenimiento y pequefias
averias de los equipos debido a las condiciones anteriormente expuestas.

v Deficiente estado de conservacion de los equipos de alquiler.

v' Tiempos de respuesta muy dilatados, que en cualquier caso suponian practicamente un
mes de demora desde su pedido hasta la entra en el pais.

Por Gltimo, y como experiencia de cara a futuras actuaciones en dicha region se debe tener en
consideracion las siguientes conclusiones:

v Necesidad de personas de apoyo local para facilitar cualquier tipo de gestion desde las
bésicas a las logisticas.

v" Personal especializado extra debido a las constantes indisposiciones del personal por
problemas debidos a las condiciones extremas del pais.

v" Prevision de un gran ndmero de consumibles de cara a las tareas de mantenimiento de
los equipos.

v' Expatriacion de todo tipo de maquinaria, Utiles para reparaciones, piezas, consumibles,
etc (autosuficiencia absoluta).
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TECNICAS DE MEJORA Y TRATAMIENTO DEL TERRENO
APLICADAS A LA OBRA “CONSTRUCCION DE 3 EMISARIOS
SUBMARINOS EN EL LAGO CEYRANBATAN, AZERBAIYAN
MEDIANTE TUNELADORA HIDROESCUDO”

MARC MARTI CARDONA
Ing. Tec. En Topografia
EUROHINCA / TERRATEST TUNNNELLING Director General

1- Introduccion

Para el éxito en la ejecucion de tuneles con Tuneladora es fundamental la aplicacion correcta de algunas
técnicas de cimentaciones especiales, mejora y tratamiento del terreno.

En el presente articulo se describen las técnicas de mejora y tratamiento del terreno que se aplicaron
durante la ejecucion de los 3 Emisarios submarinos en el lago Ceyranbatan, Azerbaiyan, que se realizaron
con Tuneladora Hidroescudo.

2. Emisarios submarinos en lago Ceyranbatan, Azerbaiyan.

El lago de Ceyranbatan (Figura 2), situado al noroeste de Baku, se ubica en el centro de la peninsula de
Absheron (Figura 1). Es la reserva de agua mas importante del pais y abastece de agua potable a la capital
Baku y a la segunda ciudad en importancia Sumqayit. En total, el lago Ceyranbatan suministra agua
potable a cerca 4 millones de personas, lo que representa el 50% de la poblacion total de Azerbaiyan.

Peninsula de Absheron

Figura 1. Mapa de Azerbaiyan — Peninsula de Absheron
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Figura 2. Ubicacion Lago de Ceyranbatan

Dentro del plan de infraestructuras que el Gobierno Azeri ha desarrollado en los ultimos tiempos, se
engloba la ejecucion del proyecto de la planta de tratamiento de agua potable de Baku, para lo cual, habia
que construir tres torres de toma en el centro del lago.

En su disefio original, la construccion de los emisarios y torre de toma se hacia por métodos tradicionales
de apertura de zanja. Ante los problemas de polucion que esto ocasionaria en la calidad de las aguas
durante la construccion de los emisarios de toma, se plante6 la posibilidad de construir dichos emisarios
mediante la técnica de hinca de tuberia con Tuneladora hidroescudo (Figura 3) y rescate de la Tuneladora
en el lugar de instalacion de la torre de toma.

Ante las ventajas que esta alternativa presentaba y que permitia mantener la actual torre de toma de agua
en marcha, se decidi6 ejecutar los emisarios con esta alternativa constructiva.

Figura 3. Emisario submarino ejecutado mediante hinca de tuberia




3. Hinca de tuberia con Tuneladora Hidroescudo.

La hinca con escudo cerrado es una técnica de perforacion a seccidon completa mediante empuje y corte
por rotacion, en la que tanto el guiado como el empuje son gestionados desde una cabina de control, y
cuya concepcion general puede verse en la figura 4.

L__l_l |IIIJIIII'

I T — : ¥

d ==

|
1
.
i
i
.
.

—— I R T I "o m L | o oW — -~ e ow

1y B
- [y v

Figura 4. Esquema general de hinca de tuberia

Con este sistema, los tubos son empujados horizontalmente por medio de un bastidor hidraulico, situado
en el pozo de ataque, mientras que el frente el terreno es excavado por la rueda de corte de la Tuneladora
Hidroescudo.

El material excavado se mezcla con el lodo bentonitico en la camara de excavacion y se extrae por
bombeo hasta una planta de separacion, donde el material excavado se separa del lodo bentonitico, para
que este ultimo se vuelva a inyectar al frente de excavacion.

El avance se realiza de forma progresiva y transmitiendo las presiones a la cabeza de corte a través de los
propios tubos. Para ello se coloca un tubo en el bastidor hidraulico y se empuja hasta que se agota el
recorrido de los gatos de dicho bastidor, momento en que se recogen y se posiciona un nuevo tubo. Esta
operacion se repite hasta que se ha perforado la totalidad del tinel a perforar, alcanzando finalmente el
punto de rescate.

4. Perfil y planta de los emisarios.

Desde un mismo pozo de ataque, ejecutado con tablaestacas, se ejecutaron 3 hincas de tuberia en abanico
de 455 metros de longitud cada una (Figura 5).

Con el fin de conseguir la mayor carga de tierras posibles sobre la tuberia se realizé una curva vertical de
radio 400 m. La hinca se planifico con una pendiente de entrada del 4,0% para terminar con una
pendiente del 0,3% a la salida de la curva. (Figura 6)



Figura 5. Planta de los emisarios de toma.

Figura 6. Alzado de los emisarios de toma




5. Jett Grouting — Primeros metros de perforacion.

En toda construccion de tuneles con Tuneladora la perforacion de los primeros metros es una etapa
critica, por diversos motivos:

- Recubrimiento minimo. Suele ser el punto de menor recubrimiento de todo el tunel.

- Durante el proceso de construccion del pozo de ataque la perforacion ha podido alterar el terreno
circundante al pozo.

- La Tuneladora tiene un peso especifico mayor en la parte delantera donde se encuentra la rueda
de corte y el accionamiento, por lo que si el terreno no es lo suficientemente consistente, la
Tuneladora tiende a caer en cota.

- En terrenos bajo nivel freatico, si no hay un sello Tuneladora-pozo, las filtraciones de agua por el
trasdos entre la Tuneladora y el pozo puede arrastrar finos y material que generarian
asentamientos.

Cada uno de los puntos anteriores, por si solo, puede ocasionar problemas de asentamientos en la zona
colindante del pozo de ataque. Si ademas se suman, los problemas de estabilidad del terreno son
evidentes.

Es importante remarcar la importancia que tiene en el proceso de hinca de tuberia mantener la alineacion
de proyecto en todo el tramo con el fin de minimizar el rozamiento y las fuerzas de empuje. Una perdida
de cota en los primeros metros de avance produciria una desviacion en el eje del tinel que causaria un
aumento de friccion tubo-terreno, lo que haria aumentar las fuerzas de empuje y sobreesfuerzos en la
tuberia. Ademas se generaria una sobrepresion sobre la junta de entrada de estanqueidad del pozo de
ataque, lo que podria ocasionar fisuras en dicha junta y futuras filtraciones en el pozo.

JET GROUTING

Figura 7. Esquema del pozo de ataque y del Jet Grouting realizado.

Por todos los motivos anteriores, en el proyecto de referencia fue necesario hacer un Jet Grouting con el
fin de tratar y mejorar el terreno. En la figura 7 se muestra la zona de Jet Grouting planificada para cada
una de los emisarios a ejecutar. El terreno a tratar con el Jet Grouting tenia unas dimensiones de 12
metros de longitud por 5 de ancho y una profundidad de 2 metros por debajo de la parta inferior de la
Tuneladora. De esta manera conseguimos:

- Impermeabilizar el frente. Permitiendo cortar la tablaestaca antes de la entrada de la maquina.
- Asegurar que la Tuneladora entrara en el terreno con la alineacion de disefio: 4,0 % de pendiente
negativa.



- Evitar asentamientos debidos al poco recubrimiento y a posibles alteraciones del terreno
circundante al pozo de ataque.

En la figura 8 podemos observar una fotografia del pozo de ataque construido con tablestacas y los muros
interiores de hormigon donde se sitiia la junta de entrada que sella el paso de la Tuneladora y tubos de
hinca en su empuje hacia el frente.

Fotografia 8. Pozo de ataque.

6. Perfil de 1a Hinca. Calculo de flotabilidad.

En condiciones bajo nivel freatico, es fundamental mantener durante toda la hinca la mayor carga de
tierras posible con el fin de evitar la flotabilidad del tubo durante la fase constructiva del tinel. Esto se
debe a que el tubo, al estar vacio durante la fase constructiva, tiende a flotar, ya que pesa menos que el
volumen de agua que desaloja. Una vez esta en funcionamiento y en carga, el tubo ya no flota.

La cota de lamina de aguas de la tuberia del emisario en el pozo de ataque es de 16,5 m, siendo la cota de
lamina de aguas de la tuberia en la torre de toma de 8 m. En el proyecto original a ejecutar por zanja se
habia planificado realizar una pendiente constante.

Segun la batimetria del lago, los ultimos 150 metros eran los que tenian un recubrimiento casi constante,
siendo el punto de menor recubrimiento el final el punto de rescate de la Tuneladora, donde se situaba la

torre de toma.

Tomando 2 metros como la carga de tierras minima de recubrimiento, se hizo el siguiente calculo de
flotabilidad donde se obtuvieron:

- Peso del Tubo por metro = 2.315 kg/m
- Peso de la carga de tierras para 2 metros de terreno areno arcilloso = 2.210 kg/m

- Flotabilidad. Empuje vertical = 3.037 kg/m



- Diferencia (Pesos-Flotabilidad)
2.315 kg/m + 2.210 kg/m - 3.037 kg/m = 1.488 kg/m
Por lo que para una carga de tierras de 2 metros de terreno areno arcilloso el tubo no flota.

El coficiente de seguridad con el que trabajamos fue K=4525/3037 = 1,49

Con el fin de asegurar tener esa carga de tierras constante minima de 2 metros se cambio el trazado
inicialmente previsto con una pendiente constante a:

Tramo Longitud Pendiente

Recta 107 m -4 % Pendiente
Curva 147 m Radio 4000 m
Recta 201 m -0.3% Pendiente

De esta manera asegurabamos tener siempre una pendiente negativa, como indicaba el calculo hidraulico
de la conduccion, y tener la suficiente carga de tierras en la zona final del embalse donde la batimetria del
mismo nos reflejaba que en esta zona no habia casi desnivel.

7. Diseifio del tubo de Hinca.

Durante la fase de negociacion del contrato se supervisaron la calidad y disefio de los tubos de hinca, que
se fabrican localmente. En Azerbaiyan ya existia una empresa de prefabricado que producia tubos de
hinca de hormigon armado y otros elementos prefabricados, pero hasta la fecha nunca habian fabricado
tubos de hinca que hubieran trabajado en unas condiciones de nivel freatico como las de este proyecto,
con una presion de 2 bares de presion de agua ni con un tubo que tuviera que aguantar tramos de longitud
de 455 metros.

En nuestra opinion, el sistema de fabricacion era valido pero el disefio de los tubos no era el adecuado
para la ejecucidn del proyecto. Ante esta situacidon, asumimos el reto y la responsabilidad de disefiar el
tubo de hinca para la ejecucion de este proyecto.

Disefiamos un tubo de hinca de 4 metros de longitud y con doble junta (Figura 9): una primera junta
arpén que cierra con la virola metalica del tubo siguiente y una junta secundaria bloque de seguridad.
Disefiamos también las estaciones intermedias, asi como el primer tubo de la hinca que estaba
especialmente calculado para poder embridar la conexion con la torre de toma.

Figura 9. Disefio de la union entre tubos de hinca.



8. Inyeccion de Bentonita en el trasdos.

Una de las claves en el proceso constructivo de la hinca de tubos es la correcta lubricacion del trasdos del
tunel. Es fundamental rellenar el espacio entre el diametro de excavacidon de la Tuneladora y el diametro
exterior del tubo de hinca. En este proyecto las dimensiones de excavacion, TBM y tubo eran:

Diametro de excavacion: 2.000 mm
Diametro del ler cuerpo TBM: 1.960 mm
Diametro del 2° cuerpo TBM: 1.955 mm
Diametro de la esclusa de la TBM: 1.950 mm
Diametro exterior del tubo: 1.940 mm

Las principales funciones de la inyeccion de Bentonita en el trasdos son:

Reducir friccion TERRENO — TUBO.

Gracias a las propiedades de la bentonita, una correcta inyeccion de la misma en el trasdds hace
que el lodo se introduzca por los poros del terreno formando el cake, confiriendo al terreno
excavado una mayor cohesion y dando estabilidad al terreno excavado. El lodo también lubrica el
tubo y reduce la friccion contra el terreno. Todo esto reduce los esfuerzos de empuje necesarios
para el movimiento de la hinca y el avance de la perforacion.

Rellenar el trasdos
Ademas de conferir al terreno excavado una mayor cohesion, rellena el espacio anular evitando
desprendimientos sobre el tubo y asentamientos en superficie.

Evitar circulacion de agua en el trasdos.
Al rellenar el trasdds e impedir la circulacion de agua por el mismo, se evita el arrastre de finos
que se podrian acumular en el trasdés y que podrian acufiar la tuberia.

En la figura 10 se muestra un esquema del sistema de inyeccion automatico de bentonita. En el proyecto,
una tercera parte de los tubos de hinca tenian 3 inyectores de inyeccion de bentonita, dispuestos en el
centro del tubo y colocados a las 0, 4 y 8 horas, a 120°. De esta manera teniamos una distancia maxima de
12 metros entre puntos de inyeccion de lodo.

Figura 10. Esquema de Herrenknecht para el sistema de inyeccion de bentonita.



8. Inyeccion de Lechada en el trasdos.

Una vez terminada la hinca y antes de comenzar con el proceso de rescate de la Tuneladora, es
fundamental solidificar los tubos mas cercanos a la TBM con el fin de evitar su desconexion durante el
rescate de la maquina.

Para ello se disefiaron los primeros 5 tubos con unos rebajes en sus uniones, de forma que se pudieran
atornillar mediante perfiles metalicos. Ademas, los primeros 12 tubos tenian puntos de inyeccidon de
bentonita que también fueron utilizados para poder realizar desde ellos las inyecciones de lechada que
solidificaron los primeros 50 metros de tinel con el terreno.

Una vez realizada dicha inyeccion se procedi6 al dragado de la parte superior de la Tuneladora con el fin
de descubrirla y poder proceder a su rescate.
9. Rescate de la TBM.

Para el correcto rescate de la TBM es necesario dragar y liberar la parte superior de la misma, asi como
dos metros por delante y por sus laterales. En la figura 11 y 12 se muestra el dragado de la TBM.

Figura 11. Esquema de Dragado de la TBM.



Figura 12. Esquema de Dragado de la TBM.

Para poder desacoplar la TBM del ltimo tubo, la maquina tenia instalados unos cilindros de propulsion
que permitian su desacople. Para ello los buzos debian de acoplar unos latiguillos hidraulicos en el lomo
de la TBM. Desde la draga y gracias a una centralita hidrdulica se accionaron y abrieron dichos cilindros
desconectando la TBM del primer tubo de la hinca.

Antes de poder realizar este desacople es fundamental igualar las presiones de agua entre el interior del
tunel y el fondo del lecho del lago. Dos son las alternativas mas usuales: rellenar todo el tinel de agua a la
misma presion que la presion del fondo, o, como en nuestro caso, tener un tubo 0 especial con un
mamparo de cierre que permitia rellenar el primer tubo de agua a la misma presion que el fondo del lago.
Este es el procedimiento que se llevo a cabo debido a que en el proyecto se compartia un mismo pozo de
ataque para los tres emisarios de toma.

Una vez estaba hecha la conexion en el pozo de ataque del tubo de hinca con la tuberia que conectaba con
la planta de tratamiento de agua, se procedia a retirar el tubo 0 y el mamparo de cierre, y a conectar a su
vez el tubo 1 con la torre de toma. De esta forma el emisario quedaba totalmente terminado y en
funcionamiento.

Desde la Figura 13 a la 16 distintas fotografias del rescate de la TBM.

10. Conclusiones.

En el proyecto de referencia fue fundamental el estudio de todas las tecnologias de tratamiento y mejora
del suelo (Jet Grouting, inyeccion de bentonita e inyeccion de lechada) y liderar su aplicacion, asi como
realizar labores de ingenieria en los calculos de flotabilidad, disefio del perfil de la hinca y de fabricacion
de la tuberia, estos trabajos en Espafia son ejecutados por otras empresas especialistas, sin embargo, en
este caso, fue necesario integrarlos en nuestra actividad para el éxito del proyecto.

En definitiva, dos son las conclusiones fundamentales que obtuvimos de este proyecto. Primero, para el
éxito en la internacionalizacion y exportacion de los trabajos de especialista, es necesario conocer, asumir
y liderar las actividades constructivas y de disefio relacionadas con tu actividad. Y en segundo lugar, es
fundamental la aplicacion de las técnicas de mejora del suelo en el éxito en un proyecto de perforacion
con Tuneladora.
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Fotografia 13. Emersion de la TBM desde la Draga de izado.

Fotografia 14. Llegada TBM al punto de rescate en borde del lago.
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Fotografia 15. Izado de la TBM a superficie.

Fotografia 15. Izado de la TBM a superficie.
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1- Introduccion. Resumen.

A raiz de la merma en la actividad del sector de las cimentaciones especiales en Espafa, que ha tenido
lugar en los ultimos afios, Keller Cimentaciones, S.L.U. emprendié un programa de internacionalizacion
para extender sus actividades fundamentalmente hacia los paises situados en las regiones de centro y sur
américa, asi como algunas islas del caribe.

En este contexto se ha podido producir una importante transferencia de tecnologia relacionada a las
técnicas de cimentaciones especiales y tratamientos del terreno habitualmente realizados por el grupo
Keller no sélo en Espana sino también en otros paises de Europa y el mundo.

En sintesis, se presentan los siguientes 3 casos practicos donde se describe la experiencia de Keller
Cimentaciones en obras recientes realizadas en Pert y México:

Caso 1: Avenida Evitamiento de la ciudad de Cusco”, Pert, donde se realizé un tratamiento de refuerzo y
consolidacion de rellenos heterogéneos y arcillas limosas blandas mediante columnas de grava, para la
cimentacion de los estribos.

Caso 2: Planta de cogeneracion eléctrica AFRANRENT, en Coatzacoalcos - Veracruz, México.
Cimentacion de instalaciones y estructuras de la planta en arcillas blandas mediante la hinca de pilotes
prefabricados, hasta alcanzar empotramiento en arenas compactas.

Caso 3: Cimentacion de puente sobre el rio Quilca en Arequipa, Perti. Tratamiento de mejora mediante
jetgrouting para mitigar el riesgo de licuacion alrededor de los pilotes existentes y reducir la
permeabilidad de arenas, permitiendo la cimentacion de las pilas y estribos del puente.

En este trabajo se exponen los aspectos mas relevantes asociados a los condicionantes y dificultades que
han debido sobrellevarse para la exitosa finalizacion de los trabajos realizados por Keller Cimentaciones,
haciendo especial énfasis en los procedimientos de ejecucion adoptados, el control de los trabajos y otros
asuntos generales relacionados a la accesibilidad de los equipos, organizacion de los trabajos y las
medidas especiales de seguridad y salud.



2. Caso 1: Avenida Evitamiento en Cusco, Peru.
2.1 Introduccion

El proyecto consiste en la cimentacion de dos puentes que se construyen como parte de las obras de
“Mejoramiento de la transitabilidad peatonal y vehicular de la Av. Evitamiento de la ciudad de Cusco”,
Peru.

Debido a la presencia de suelos incompetentes para la cimentacion se ha previsto un tratamiento
localizado bajo los puentes Tupac II y Pacifico, con el fin de mejorar, reforzar y homogeneizar el
comportamiento geomecanico del terreno para el apoyo de la cimentacion superficial contemplada en el
Proyecto. Los riesgos mas importantes relacionados al terreno consistian en la posibilidad de asientos
diferenciales debido a la heterogeneidad del perfil del suelo, y a tiempos excesivos de consolidacion.
Ademas, se requirié una reduccion importante de los asientos absolutos en la zona de los estribos para
facilitar la construccion de la superestructura de ambos puentes sin mayores inconvenientes.

La localizacion de los puentes vehiculares donde se realiza el mejoramiento de suelos es:
- Puente Tupac II: ubicado en el P.K. 2+466,61
- Puente Pacifico: ubicado en el P.K. 8+244,63

Figura 2.1. LOCALIZACION Y ZONA DEL PROYECTO.

2.2 Perfil del suelo

A partir de los reconocimientos geotécnicos del proyecto, se han diferenciado cinco niveles geotécnicos
que forman la zona prevista para el tratamiento del terreno. Ademas, a partir de los parametros de
ejecucion se han podido comprobar y acotar con mayor precision los espesores y caracteristicas de los
niveles geotécnicos estimados en los reconocimientos de proyecto.

- Nivel I. Material de cobertura o relleno, muy heterogéneo, con potencia de entre 1,0 y 1,8 m
aproximadamente.

- Nivel II: Arcilla limosa de color marrén oscuro, muy humedo, de plasticidad media y con una presencia
de materiales granulares de ente 5 y 15%. Los resultados de los ensayos SPT varian entre 4 y 20 golpes.
Consecuentemente la consistencia es entre blanda y firme. Segin los informes geotécnicos su espesor
varia entre 6,0 y 7,5 m aproximadamente. A partir de los parametros de ejecucion de columnas de grava
ya realizadas, se han podido detectar zonas donde este nivel alcanza profundidades de hasta 10,0 m (zona
estribos puente Tupac II).

- Nivel III: Materiales granulares de compacidad densa a muy densa, con una presencia de materiales
finos de hasta 20%. Su potencia varia entre 1,5 y 3,0 m.



- Nivel IV: Arcilla limosa y limos arcillosos de consistencia muy firme a dura, de plasticidad media, con
presencia de materiales granulares entre 10 y 20%. El espesor de este nivel varia entre 1,0 y 3,0 men la
zona objeto de estudio.

- Nivel V: Arena con limo. Los resultados de los ensayos SPT varian entre 15 y >50 golpes, de
compacidad densa a muy densa, con una presencia de finos de hasta 20%.

El nivel freatico en los sondeos se ha detectado a partir de las profundidades de 2,0 m en la zona del
Puente Tupac II, y partir de 2,7 m en la zona del Puente Pacifico.

2.3 Solucion de proyecto

A partir de la informacion disponible en los estudios de proyecto, Keller Cimentaciones propuso una
solucion de mejora del terreno mediante columnas de grava que posteriormente fue incorporada al
proyecto constructivo como solucion definitiva a ejecutar. La solucion propuesta consistio en la ejecucion
de columnas de grava mediante el método en via seca, para cimentar los estribos (Zona A) y los muros de
tierra armada (Zona B) de los puentes Tupac Il y Pacifico, segin la zonas indicadas en la Figura 2.2.

Figura 2.2. ZONAS DE ESTRIBOS (ZONA A) Y ZONAS DE MUROS DE TIERRA
ARMADA/RAMPAS (ZONA B).

Segun los planos facilitados, las dimensiones en planta de las zapatas de los estribos son de 7,80 x 17,40
m2 y 8,10 x 17,40 m2, mientras que el ancho del muro de tierra armada correspondiente a las rampas es
de 17,40 m. La altura de los muros de tierra armada en la zona prevista para el tratamiento con columnas
de grava variara de entre 4,00 y 7,80 m, aproximadamente.

La plataforma de trabajo se situdé en la cota del terreno natural (cota £0,00 m), coincidiendo con la
elevacion de los reconocimientos realizados en la zona objeto de estudio.

La cota de cimentacion de los dos estribos (Zona A) se adoptd a una profundidad de 2,50 m respecto a la
cota del terreno natural, mientras que la cota de cimentacion de los muros de tierra armada se situd a 1,00
m de profundidad respecto a la misma cota del terreno natural. En la Figura 2.3 se muestra una seccion y
vista frontal tipica de la obra.

Descripcion de las columnas de grava

Las columnas de grava constituyen una técnica de consolidacion y refuerzo del terreno, a partir del cual
se obtiene un suelo mejorado que permite el apoyo directo de la cimentacion, sin necesidad de conexiones
estructurales entre las columnas y las zapatas y/o losas de cimentacion. En la Figura 2.4 se muestra el
procedimiento de ejecucion en via seca y sin extraccion de material empleado en la obra.



Figura 2.3. SECCION Y VISTA FRONTAL TIPO DE LA SOLUCION PROPUESTA.

Figura 2.4. PROCEDIMIENTO DE COLUMNAS DE GRAVA EN VIA SECA




La técnica consiste en la formaciéon de una serie de columnas de grava compactadas en el terreno,
obteniéndose un conjunto equivalente compuesto por las columnas de grava y el suelo natural, capaz de
soportar cimentaciones, sean de tipo rigido o flexible, para depositos, edificaciones, naves industriales,
muros de tierra armada, terraplenes, etc., debido al aumento de la capacidad portante, reduccion de
asientos, homogeneizacion y aceleracion del proceso de consolidacion que experimenta la masa de suelo
afectada por las cargas.

Asi, a la masa de suelo tratada puede considerarsele como un solo material, al cual se le asignan unos
parametros equivalentes a partir de los cuales se podran calcular asientos, capacidad portante y
consolidacion de forma similar a los tipos de cimentacion directamente apoyadas sobre el terreno, y sin
ninguna conexion estructural entre las columnas y la cimentacion.

Ejecucion de la solucion de Columnas de grava

El dimensionamiento del tratamiento mediante columnas de grava se ha realizado con el objetivo de
obtener un nivel de asientos y capacidad portante admisibles. No obstante, uno de los criterios
determinantes del disefio ha sido la consolidacion de las capas formadas por materiales cohesivos
blandos, basicamente del Nivel I1.

El tratamiento de mejora propuesto contempla una intensidad de mejora correspondiente a dos tipos de
distribucion de columnas de grava:

- Zona A (Estribos): malla triangular 2,50 m x 2,50 m, considerando una variacion del diametro de
las columnas de entre 0,70 y 0,90 m, aproximadamente, de acuerdo a las caracteristicas de las
capas de suelo tratadas en profundidad. La profundidad de tratamiento varia en funcion del perfil
del suelo, entre 6,5 y 10,0 m, aproximadamente.

- Zona B (Muros de tierra armada): malla triangular 3,30 x 3,50 m, considerando una variacion del
diametro de las columnas de entre 0,70 y 0,90 m, aproximadamente, de acuerdo a las
caracteristicas de las capas de suclo tratadas en profundidad. La profundidad de tratamiento varia
en funcion del perfil del suelo, entre 6,5 y 8 m, aproximadamente.

De acuerdo a este tratamiento se ha obtenido una capacidad portante entre superior a los 3,5 kg/cm2,
quedando los asientos absolutos y diferenciales en niveles admisibles. Ademas, se ha comprobado que los
tiempos de consolidacion seran de aproximadamente una semana. Consecuentemente no sera necesario
aplicar ningun tipo de precarga o carga de preconsolidacion.

Para el calculo de la capacidad portante y los asientos se empled el método analitico de Priebe (1995),
mientras que para el analisis de la consolidacion se utilizé el método de Balaam y Booker (1981).
Asimismo, se hizo una comprobacion de los calculos mediante la modelizacion con el método de
elementos finitos y el codigo Plaxis v8.2. En la Figura 2.5 se muestra una de las salidas de calculo.

Total displacemonts uy
Manemam valse = 1.408°10°2 m (Element 2033 at Node 1081}

Minimum value = -0,07788 m (Element 5362 af Node 43128)

Figura 2.5. SALIDAS DE CALCULO.



Es importante resaltar las dificultades que supuso la realizacién de los trabajos en una zona
situada a mas de 3.300 msnm, lo cual producia considerables mermas en los rendimientos del
equipo de trabajo y la necesidad de otros condicionantes relacionados a la accesibilidad y la
seguridad y salud.

En total se realizo el tratamiento de una superficie de aproximadamente 5.000 m2. En las Figuras

2.6 y 2.7 se muestra el entorno de la obra préximo a las montafias de Cusco, asi como uno de los
estribos y equipo de ejecucion.

Figura 2.6. ENTORNO DE LA OBRA A MAS DE 3.300 msnm..

Figura 2.7. VISTA DE UNO DE LOS ESTRIBOS EN CONSTRUCCION Y EL EQUIPO DE
EJECUCION DE LAS COLUMNAS DE GRAVA.



3. Caso 2: Planta AFRANRENT en Coatzacoalcos - Veracruz, México.
3.1 Introduccién

El proyecto consiste en la construccion de una planta de cogeneracion de ciclo combinado para la
generacion eléctrica de 140 MW. Ademas, la planta producira vapor de agua a baja presion para alimentar
a dos grupos de “Frio por Absorcion” que finalmente proporcionaran agua helada a la planta criogénica
proxima a la cogeneracion.

Las obras ocupan una superficie de 3.95 hectareas localizadas en el término municipal de Coatzacoalcos
en el Estado de Veracruz, México. En general, el proyecto contempla la construccion de una serie de
instalaciones y estructuras de acero y hormigoén apoyadas en el terreno mediante cimentacion superficial y
profunda.

Entre las estructuras mas importantes que se resolveran con cimentacion pilotada se encuentran las
turbinas de gas y vapor, la caldera y chimenea, el edificio eléctrico principal, la planta de tratamiento de
agua, racks de tuberias, tanques de agua de servicio y desmineralizada, la fosa y muros corta fuego de
transformadores y el tanque de condensado.

.......

Figura 3.2. VISTA EN PLANTA DE LAS INSTALACIONES DE LA PLANTA AFRANRENT.



3.2 Caracteristicas del suelo

En una primera campafia se estudid el perfil del suelo mediante 7 sondeos exploratorios a rotacion. En
general se reconocio la presencia de arcillas blandas con algunas intercalaciones de arenas limos-
arcillosas de compacidad densa a muy densa, y finalmente se reconocid una capa densa de arenas limosas
a partir de profundidades muy variables de entre 10 a 25 m, ¢ incluso en algunos sondeos no se detecto la
frontera de suelos compactos. El nivel freético se identific6 muy proximo a la superficie, entre 0 y 1 m de
profundidad.

A partir de esta primera campafia se estimaron profundidades muy variables para la ejecucion de los
pilotes, y se consider6 que en general los pilotes trabajarian por friccion como elementos flotantes.

En una segunda campaiia geotécnica complementaria se realizaron unos 15 ensayos de penetracion
adicionales con el cono eléctrico (CE) para cubrir las superficies no exploradas en la primera campafia.
Con esta ultima campaia se confirmé que en varias zonas existia una variacion abrupta de la profundidad
a la que aparece el suelo compacto donde los pilotes deben empotrarse. De modo que se constatd la
posibilidad de tener pilotes con diferencias de profundidades de hasta 15 a 18 m, aproximadamente bajo
la cimentacion de una misma estructura. En la Figura 3 se muestra un esquema ilustrativo del perfil del
suelo y la disposicion de los pilotes bajo una de las estructuras.

Figura 3.3. ESQUEMA CON EL PERFIL DEL SUELO BAJO LAS CIMENTACIONES.
3.3 Solucién de proyecto
En la solucion de proyecto se estimaron las capacidades de carga de los pilotes, tanto debido al fuste
como a la punta. En la Tabla 3.1 se muestran los valores de la capacidad de carga geotécnica de los

pilotes.

Tabla 3.1. CAPACIDAD DE CARGA ESTIMADA DE LOS PILOTES, SEGUN SU SECCION.

Pilote seccion Profundidad Capacidad por Capacidad por Capacidad
cuadrada (m) fuste (t) punta (t) total (t)
30 cm 22 a36 70a 170 50a 80 120 a 250
40 cm 22 a36 95a225 90 a 145 1852370
50 cm 22 a36 115a280 145 a 225 260 a 505




Se estim6 que la profundidad minima de empotramiento en la capa dura seria de al menos 50 cm, para
todas las secciones de pilotes. En funcion de las cargas y el tipo de cimentacion mediante encepado o losa
se adoptd la distribucion de los pilotes en planta a ejecutar en cada estructura. Para algunas de las
estructuras se adopto un tipo de cimentacion superficial, directamente apoyada en el suelo.

Figura 3.4. VISTA EN PLANTA DE LOS SONDEOS Y ENSAYOS DE CONO ELECTRICO, Y
DISTRIBUCION DE LAS PROFUNDIDADES ESTIMADAS DE LOS PILOTES.

El procedimiento general de ejecucion contemplado en el proyecto incluia los siguientes aspectos
relevantes:
Replanteo y pre-perforacion

- La distancia minima entre ejes de pilotes de 3 veces la dimension de los pilotes, y la precision de
las desviaciones del replanteo de pilotes se considera de hasta 50 mm.

- Antes del hincado de los pilotes se previo la pre-perforacion de toda la longitud de los pilotes,
exceptuando los 2 m situados en la parte mas baja, con el objetivo de intentar garantizar las
mejores condiciones posibles en la zona de empotramiento.

- Las pre-perforaciones se consideraron sin la necesidad de utilizar lodos bentoniticos o similar.

- El diametro de la pre-perforacion se considerd igual al diametro del circulo inscrito que
corresponde a la seccion de los pilotes.

- Se considerd que durante la pre-perforacion se sacaria la menor cantidad de material posible del
hueco perforado.

Fabricacion de los pilotes

- La resistencia caracteristica del hormigén se consideré de f. = 350 kg/cm2, a los 28 dias de
fraguado.

- Laresistencia del pilote al momento de realizarse el izado debe ser igual o superior a 250 kg/cm?2.

- Los encofrados responden a las dimensiones de disefio de los pilotes, y a la geometria adoptada
en la punta, segiin se muestra en la Figura 3.5.

- Las juntas entre pilotes seran realizaran a base de placas de acero de 19 mm de espesor, y de
acuerdo a las dimensiones de la seccion estaran unidas al pilote mediante 8 barras de acero
corrugado actuando como pernos, con diametros de entre 16 y 25 mm (VARS. No. 5a 8), y
longitudes de entre 910 y 1840 mm. En la Figura 3.6 se muestras los detalles constructivos.

- Se previo la realizacion de soldaduras entre las placas de union y los pernos, mediante electrodos
7018 de acuerdo a la Norma AWS D1.4 —2011.
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Figura 3.6. DETALLES CONSTRUCTIVOS DE LAS JUNTAS.

Hincado de los pilotes

- Sobre la superficie de los pilotes se debera indicar su longitud con marcas a cada 500 mm, y en el
ultimo metro con marcas a cada 10 mm.

- La desviacion maxima permitida de los pilotes corresponde a una tolerancia de 2% con respecto a
la longitud del pilote en cualquier direccion.

- El procedimiento de ejecucion contempla el hincado de pilotes desde el centro de las
cimentaciones y hacia afuera.

- El criterio de parada o rechazo del proceso de hinca consiste en alcanzar un avance de 25 mm de
bajada con 10 golpes. El proceso de hincado se suspendera al alcanzar este criterio.

- Al finalizar el hincado se debera realizar el descabezado de los pilotes para su conexion con la
cimentacion.
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3.4 Ejecucion y control de los trabajos

Los trabajos de fabricacion e¢ hinca de pilotes se realizaron de acuerdo a las especificaciones y
requerimientos del proyecto constructivo.

En total se ejecutaron 478 pilotes con longitud media de 19,60 m, los cuales fueron hincados en 6 zonas
con condiciones geotécnicas distintas. Segun los condicionantes del perfil del suelo descritos en el
apartado 3.2.

Fabricacion de pilotes

Debido a la necesidad de reducir los plazos de ejecucion, la mayoria de los pilotes fueron fabricados en 3
camas de colado de forma simultanea, situadas a unos 200 m, aproximadamente, de la zona donde se
realizo el hincado de los pilotes. Ademas, los mismos pilotes se utilizaron como encofrados laterales para
los pilotes subsecuentes segun el orden de fabricacion. En la Figura 3.7 se muestra la disposicion de los
pilotes durante el proceso de fabricacion.

La resistencia caracteristica del hormigén empleado en los pilotes fue de 350 kg/cm2, de acuerdo a los
requerimientos del proyecto, y las secciones de fabricacion con geometria cuadrad de 30, 40 y 50 cm de
lado. Los pilotes se fabricaron en piezas o tramos de 12 m cada uno, los cuales se unieron para alcanzar
longitudes mayores, mediante juntas metalicas y soldadura para facilitar su hincado en el terreno. La
longitud final de los pilotes hincados vario de 12 a 32.50 m.

Figura 3.7. FABRICACION DE LOS PILOTES.
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Figura 3.8. FABRICACION DE LOS PILOTES.

Izado y transporte

Tras efectuarse el hormigonado de los pilotes se esperd a que la resistencia minima fuese superior a los
250 kg/cm?2 para proceder al izado y transporte al sitio de hinca. El izado se llevd a cabo por medio de 2
gruas auxiliares de celosia con capacidad para levantar y preparar los pilotes para ser hincados.
Asimismo, el transporte desde el sitio de fabricacion hasta la zona de hincado se realizO mediante
camiones tipo plataformas.

De acuerdo a lo estipulado en el proyecto, previo a la hinca de los pilotes se pre-perforo el terreno en un
diametro equivalente al diametro del cirulo inscrito a la seccion de los pilotes. No obstante, en muchos de
los casos, este didmetro resultd insuficiente debido a las dificultades para hincar los pilotes, debido a la
elevada resistencia desarrollada en la interfaz entre el fuste del pilote y el suelo.

Por este motivo se optd por ampliar el didmetro de pre-perforacion, igualandolo a la diagonal de la
seccion de los pilotes, para facilitar de este modo el hincado en los casos en que los pilotes cumplieran la
capacidad minima esperada trabajando unicamente por punta. En cambio, en los pilotes en los que se
requeria que trabajasen por friccion, se pre-perford con un diametro inscrito en la seccion del mismo.

Para la pre-perforacion se utilizaron 2 equipos perforadores tipo SoilMEC y MAIT 230, lo cuales
trabajaron a doble turno. Finalmente, para el hincado se utiliz6 un equipo martillo tipo Junttan Pm25H,
cuyo uso ha sido pionero en México.

Resumen de trabajos

El periodo de ejecucion de las obra comprendid los meses de abril a agosto 2015. A continuacion se
describen las mediciones finalmente ejecutadas.
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Un total de 478 unidades de pilotes de seccion cuadrada, alcanzandose unos 10,050 ml de fabricacion. De
acuerdo a las secciones transversales de los pilotes la medicion neta de hincado fue:

- 281 pilotes de seccion 30 cm x 30 cm, con una medicion de 5.110 ml

- 16 pilotes de seccion 40 cm x 40 cm, con una medicion de 456 ml

- 181 pilotes de seccion 50 cm x 50 cm, con una medicion de 4.046 ml.

Un total de 9.547,90 Metros lineales de pre-perforacion, distribuidos segtn el diametro de perforacion
como sigue:

- @30 cm, medicion de 1.608,50 ml

- @40 cm, medicion de 3.369,90 ml

- @50 cm, medicion de 1.041,50 ml

- @60 cm, medicion de 3.528,00 ml

En las Figuras 3.8 a 3.14 se muestran algunas fotografias que describen el avance de las obras.

Figura 3.8. PREPARACION DE PERNOS EN LAS PLACAS DE UNION E IZADO DE PILOTES.

Figura 3.9. EQUIPOS DE PRE-PERFORACION.
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Figura 3.10. IZADO Y POSICIONAMIENTO DE PILOTES PARA LA HINCA.

Figura 3.11. HINCA DE PILOTES Y SOLDADURA DE PLACAS DE UNION.

Figura 3.12. HINCA DE LOS PILOTES.
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Figura 3.13. VISTA GENERAL DE LA OBRA.

Figura 3.14. PERSONAL DE OBRA JUNTO A EQUIPO DE HINCA JUNTTAN PM25H.
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4. Caso 3: Puente sobre el rio Quilca en Arequipa, Peru.
4.1 Introducciéon

El proyecto consiste en la cimentacion de un puente sobre el rio Quilca en Arequipa, Peru. Las
cimentaciones de las pilas y estribos del puente se disefiaron a partir de pilotes de 2,20 m de diametro y
profundidad de 40 m.

Para facilitar la construccion de la cimentacion de las pilas y estribos se adoptd un tratamiento de mejora
mediante Jetgrouting, con el objetivo de mitigar el riesgo de licuacion en el suelo situado alrededor de los
pilotes. Ademas, otro proposito del tratamiento consistio en reducir la permeabilidad de las arenas
presentes en el perfil del suelo, para permitir la obra de cimentacion de las pilas y estribos del puente.

4.2 Caracteristicas del suelo

El perfil del terreno consiste en depdsitos aluviales predominantemente granulares, identificandose la
presencia de arenas limpias y/o con pocos finos hasta profundidades de entre 10 y 15 m, y a continuacién
se identificaron gravas y gravas limo-arenosas hasta la profundidad de exploracion. En general, el nivel
freatico se detectd muy proximo a la superficie. En la Figura 4.1 se muestra un perfil representativo del
suelo bajo la estructura del puente.

Figura 4.1. PERFIL LONGITUDINAL DEL SUELO BAJO EL PUENTE SOBRE EL RiO QUILCA.

4.3 Descripcion de la solucion

Bajo la cimentacion de cada una de las pilas y estribos del puente se adoptd la ejecucion de 8 pilotes
distribuidos simétricamente y proximos al perimetro de la cimentacion. Con el objetivo de mitigar la
licuacion en el suelo situado entre los pilotes, en el proyecto se consider6 la realizacion de un tratamiento
de Jetgrouting con diametro medio de las columnas de 1,00 m, aproximadamente, y profundidad de 20 m.

Un ejemplo de la distribucion en planta de las columnas de Jetgrouting alrededor de los pilotes se muestra
en la Figura 4.2. En la Figura puede observarse la distribucion de 8 pilotes bajo la cimentacion de la pila
denominada como “P2”, y que alrededor de cada pilote hay a su vez un total de 8 columnas de jetgrouting
distribuidas simétricamente. De modo que en total bajo cada cimentacion se ha dispuesto un total de 64
columnas de Jetgrouting.

Mediante esta distribucion se persigue generar el refuerzo requerido para absorber una parte considerable
de los esfuerzos inducidos por el sismo de disefio, evitando que se produzca la licuacion del suelo en la
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zona mejorada, y mejorando el comportamiento de los pilotes frente a las deformaciones horizontales
provocadas por el sismo.

Figura 4.2. DISTRIBUCION DE LOS 8 PILOTES Y 64 COLUMNAS DE JETGROUTING BAJO LA
CIMENTACION DE LA PILA “P2”.

Por otra parte, en la Figura 4.3 se muestra el plano en planta de las 6 cimentaciones donde se contempld
el tratamiento de mejora, correspondientes a 1 estribo y 5 pilas. En total se dispusieron 384 columnas de
Jetgrouting, seglin la distribucion antes descrita. También en la Figura se muestran varias secciones del
Jetgrouting bajo la cimentacion hasta la profundidad de disefio.

Figura 4.3. SOLUCION GENERAL DE MEJORA MEDIANTE JETGROUTING PARA
CIMENTACION DEL PUENTE QUILCA.
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4.3.1 Descripcion del jetgrouting

El jet grouting es una tecnologia que permite mejorar las propiedades mecanicas y de permeabilidad de
los suelos, por medio de la mezcla de lechada de cemento inyectada con el suelo natural que previamente
se disgrega con la energia del chorro o Jet que se aplica al terreno. Como resultado se logra una mayor
resistencia mecanica de la mezcla suelo-cemento, asi como una menor permeabilidad gracias al agente
cementante que solidifica las particulas del suelo, alcanzando una reduccion del indice de vacio del
terreno.

En este caso, debido a las caracteristicas de la obra y del terreno a mejorar se optd por emplear el
procedimiento de ejecucion denominado como “Super Jetgrouting”, el cual conlleva una serie de ventajas
respecto a otros procedimientos de ejecucion de la técnica.

La técnica de Superjet-grouting representa una evolucion tecnoldgica del sistema convencional de jet-
grouting de doble fluido (lechada-aire), mejorandose por un lado la herramienta de inyeccion y el sistema
de transporte de la lechada, conjuntamente con el perfeccionamiento del disefio hidraulico del circuito y
la configuracion de las toberas, lo que incrementa de modo considerable la energia de inyeccion y su
capacidad para erosionar el terreno circundante a mayor distancia.

La resurgencia o material de rechazo que resulta del balance volumétrico entre el material que se inyecta
y el que permanece en el interior del suelo, de ser expulsado a la superficie durante el proceso de
inyeccion, con el objetivo de evitar la presurizacion e hidrofractura.

El Superjet-grouting con parametros de ejecucion adecuados ha permitido construir columnas con
diametros superiores a los 5,00 m, mejorando los diametros alcanzados y los volumenes del terreno
tratado en mas de 2 a 4 veces comparado con los sistemas convencionales de jet-grouting (Jet I, Jet II o
Jet III). Asimismo hay que subrayar que la calidad y resistencia del terreno tratado con Superjet-grouting
es de igual o superior calidad a la obtenida con los sistemas convencionales del jet-grouting. Figura 4.4.

Figura 4.4. DISTINTOS TIPOS DE JETGROUTING — EVOLUCION Y
PERFECCIONAMIENTO.

Es importante remarcar que esta tecnologia es efectiva en todo tipo de suelos, siempre que se aplique
correctamente. Como se indica en la Figura 4.5, suelos de diferentes tipos muestran mayor o menor
dificultad para ser disgregados o erosionados. Las arcillas plasticas, de consistencia dura, son dificiles de
erosionar, mientras que los suelos granulares son relativamente faciles de disgregar, y son de hecho
autoerosionables cuando estan sometidos a un ambiente turbulento como el alcanzado por el Superjet-
grouting.
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(a) (b)
Figura 4.5. RESULTADOS DEL JETGROUTING. (a) NIVELES DE DIFICULTAD DE
DISGREGACION EN DIFERENTES SUELOS. (b) JETGROUTING DE IGUALES

PARAMETROS DE EJECUCION EN CAPAS DE GRANULOMETR{A DISTINTAS.
4.4 Ejecucion y control de los trabajos
Columnas de prueba y ejecucion de los trabajos

Previo a la ejecucion del tratamiento bajo las cimentaciones se optd por realizar varias columnas de
jetgrouting de prueba con el objetivo de comprobar la viabilidad del tratamiento y de los parametros de
ejecucion pre-seleccionados.

En base a la informacion geotécnica recopilada, se diferenciaron dos tipos de materiales predominantes en
los diferentes estratos a tratar. En general estos materiales son (a) arenas finas con pocos finos, y (b)
gravas poco compactas con arenas finas.

El protocolo de pruebas se planted en dos zonas donde se identificaron los 2 tipos de materiales
representativos, a partir de la informacion geotécnica de proyecto, y también mediante los registros de las
perforaciones realizadas para la ejecucion de los pilotes.

En cada zona se realizaron 3 columnas de Jetgrouting de prueba, para un total de 6 columnas. Debido a la
presencia de bolos y compacidad de los materiales mas superficiales, fue necesaria la ejecucion de pre-
perforaciones en los primeros 3 m de profundidad, utilizando un procedimiento de perforacion a
rotopercusion y posteriormente revistiendo este tramo de perforacion con tuberia de PVC de 6 pulgadas
de diametro. Figura 4.6.

Figura 4.6. PRE-PERFORACION Y COLOCACION DE TUPO PVC EN PRIMERAS CAPAS.
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De acuerdo a las especificaciones del proyecto la longitud del tratamiento se mantuvo en 20 m por
columna, teniendo en cuenta que el tratamiento quedo a 3 m de profundidad por debajo de la plataforma
de trabajo, de manera que la longitud de perforacion total fue de 23 m en cada columna.

Los diametros resultantes de las columnas se pudieron comprobar mediante su excavacion y medicion
directa. Los trabajos de excavacion tuvieron especial dificultad debido a la elevada permeabilidad de los
materiales mas superficiales y a la escasa profundidad del nivel freatico. Por lo que tuvo que realizarse un
bombeo permanente durante todo el proceso de excavacion, y considerar un sobreancho de excavacion
que permitiera mantener una minima estabilidad de las paredes o taludes de excavacion. Figuras 4.7 y 4.8.

Para el control del tratamiento se tomaron muestras intactas en fresco del interior de las columnas a 2
profundidades distintas, asi como de la resurgencia obtenida durante la inyeccion. Ademas, se tomaron
muestras de la lechada utilizada en la planta de inyeccion de forma sistematica. A partir del conjunto de

muestras recopiladas y de los ensayos correspondientes de laboratorio, pudo verificarse la calidad del
material suelo-cemento que constituye las columnas de Jetgrouting. Figuras 4.9, 4.10 y 4.11.

Figura 4.7. ACHIQUE DEL NIVEL FREATICO Y EXCAVACION DE JETGROUTING.

Figura 4.8. COMPROBACION DE COLUMNAS DE JETGROUTING EXCAVADAS.

Figura 4.9. SALIDA Y TOMA DE MUESTRA DE RESURGENCIA DURANTE EJECUCION DEL
JETGROUTING.
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De los campos de prueba se obtuvieron los rangos adecuados de los parametros de ejecucion para cumplir
con las previsiones del proyecto, fundamentalmente con la consecucion de diametros de
aproximadamente 1,00 m. Los parametros fundamentales que se establecieron son:

- Presion de inyeccion,

- caudal de lechada,

- velocidad de rotacion,

- velocidad de extraccion de la lanza.

Finalmente, el tratamiento definitivo en todas las cimentaciones se ejecutd de acuerdo a los
procedimientos y parametros de ejecucion ajustados durante el campo de pruebas. Especialmente, se
adopto la pre-perforacion a rotopercusion y los parametros de ejecucion que se comprobaron.

Figura 4.10. TOMA DE MUESTRAS EN FRESCO.

Figura 4.11. PREPARACION DE PROBETAS Y ENSAYO DE MUESTRAS.
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Figura 4.12. CONTROL DE VERTICALIDAD Y REGISTRO DE PARAMETROS DE EJECUCION.

Resumen
Los trabajos se llevaron a cabo en el periodo comprendido entre noviembre de 2014 y marzo de 2015. En
total se ejecutaron las siguientes mediciones:

- 48 pilotes de 2,20 m de diametro y hasta 40,00 m de longitud.

- 384 columnas de 1,00 m de diametro y longitud de hasta 20,00 m

- Ejecucion de 7.680,00 ml de columnas de Jet Grouting de 1,00 m de diametro

- Ejecucion de 8.832,00 ml de perforacion desde la plataforma de trabajo

Las pre-perforaciones se realizaron mediante un equipo Casa Grande C-7 y un martillo en fondo de
rotopercusion de 10 pulgadas de diametro. El proceso de inyeccién y formacion de columnas de
Jetgrouting se ejecuté mediante una maquina Casa Grande C-8, y perforacion por medio de trialeta de 180
mm de didmetro exterior.

Ademas del control de los materiales a través de la toma de muestras de resurgencia, material fresco del
interior de las columnas y lechada elaborada en la planta, se llevo un control exhaustivo de la verticalidad

de las columnas, asi como un registro informatizado de todos los parametros de ejecucion. Figura 4.12.

En las Figuras 4.12 y 4.13 se muestra la planta de jetgrouting utilizada, el emplazamiento de trabajo y el
entorno del rio Quilca.

Figura 4.13. PLANTA DE ELABORACION Y BOMBEO DE LECHADA, Y RiO QUILCA.
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Figura 4.14. VISTA GENERAL DEL EMPLAZAMIENTO Y EQUIPOS DE EJECUCION.

5. Conclusiones:

La experiencia de Keller Cimentaciones en Latinoamérica ha contribuido a la transferencia de tecnologia
relacionada a las técnicas de cimentaciones especiales y tratamientos del terreno. Con ello, se ha
permitido abordar obras complejas cumpliendo los exigentes requerimientos técnicos que habitualmente
se estipulan para las infraestructuras de la region. Muchas veces trabajando en condiciones especiales de
seguridad, accesibilidad y en grandes alturas.
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