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Resumen

En el presente trabajo, el capitulo 1 consiste el disefio de una cimentacion para una torre
de telecomunicaciones del ICE en el volcan Irazu cuyo sitio se caracteriza por estar cerca de
una ladera y estar compuesta por material volcanico erodable. Es por ello que se hizo
necesario el disefio de una cimentacién mediante micropilotes, los cuales garantizarian la

operatividad de la estructura, aunque ocurra un deslizamiento.

El capitulo 2 corresponde a un sistema de estabilizacion de un talud de una alta pendiente
y compuesto por suelo y roca degradada, continuo a una carretera de alto transito. El
sistema disefiado mediante la metodologia descrita en el FHWA (2015) fue un muro de

soilnailing, que, junto con los drenajes, permitirian brindar estabilidad al talud.

Con respecto al capitulo 3, se presenta el caso de una planta hidroeléctrica, ubicada en la
provincia de Chiriqui, Panama3, la cual se quiere modernizar mediante la construccion de un
segundo tunel de 683 m de longitud, a través de un material rocoso con coberturas maximas
de 140 m en ciertos puntos del trazado. El sostenimiento temporal disefiado consistid, en

las zonas de mayor probabilidad de falla, en concreto lanzado pernos y arcos W8x31.

Finalmente, en el capitulo 4 se presenta el caso de una presa a construirse en la provincia
de Guanacaste de Costa Rica, la cual ya habia sido disefiada como CFRD; sin embargo, se
planteé la opcién de sustituir la cara de concreto por una geomembrana PVC, como
alternativa de impermeabilizacién, por lo que se hizo una revisién mediante elemento finito

para corroborar que las deformaciones no superaran aquellas de la presa CFRD original.

En todos los casos se realizaron especificaciones técnicas, presupuesto y planos

constructivos.
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Abstract

The design of a foundation for an ICE telecommunications tower in the Irazu volcano, whose
site is distinguished by being close to a hillside and being composed of erodible volcanic
material, is covered in chapter 1 of the current study. Because of this, it was required to
create a foundation employing micropiles that would ensure the structure's operability

even in the event of a landslide.

In Chapter 2, a slope stabilization system for soil and eroded rock that is continuous with a
heavily traveled highway is described. A soilnailing wall was the system created utilizing the
approach outlined in the FHWA (2015), and it would work in conjunction with drainages to

stabilize the slope.

In chapter 3, the instance of a hydroelectric plant in the Panamanian province of Chiriqui
that will be updated by the construction of a second tunnel measuring 683 meters through
rock with a maximum coverage of 140 meters at specific locations of the scheme is
discussed. The temporary support system was built with W8x31 arches and specially

launched bolts in the places where failure was most likely to occur.

The case of a dam that was already designed as CFRD and was going to be built in the Costa
Rican province of Guanacaste is presented in chapter 4. However, the option of replacing
the concrete face with a PVC geomembrane was suggested as a substitute for
waterproofing, so a finite element review was done to ensure that the deformations did

not exceed those of the original CFRD dam.

Technical requirements, financial projections, and construction schedules were created for

the 4 designs.
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1. CAPITULO 1: REVISION DEL SITIO DE FUNDACION Y DISENO DE CIMENTACION PARA
TORRE DE TELECOMUNICACIONES DEL CENTRO NACIONAL DE CONTROL DE ENERGIA
(CENCE), VOLCAN IRAZU

Resumen

Este trabajo presenta una revisidon geotécnica del sitio donde se construird la nueva torre
de telecomunicaciones del CENCE en el volcan lIrazl, estructura que permite la
comunicacion de informacién vital para el ICE, asi como para los servicios de primera

respuesta a nivel nacional.

Con respecto a la geologia del sitio, en los ensayos de campo se encontraron materiales
tipicos de un medio volcdnico, como lo son las cenizas y tobas volcanicas, las cuales fueron

clasificadas en 3 unidades geotécnicas, segun sus caracteristicas geomecdnicas.

La topografia del sitio se define como un riesgo cercano a la estructura en cuestién, debido
a que la ladera se caracteriza por su pendiente alta y estar compuesta por un material
erodable, la cual estd a aproximadamente 5 m de la estructura; en caso de que exista un
desplazamiento de material se hace necesario garantizar que la estructura esté sustentada
sobre el estrato de roca a partir de la trasmisidn de cargas ejercido por los micropilotes, con

el fin de tener tiempo para intervenir la estructura y reubicarla.

Es por ello que, en el presente trabajo, la obra de cimentacidn a disefiar para la torre, ésta
ultima compuesta de angulares de acero rolado en caliente de 30 metros de alto, consiste
en una losa de concreto reforzado, cuadrada, de 4,80 m de lado y de 0,50 m de espesor,
desplantada a 1,60 m de profundidad, la cual se combind con micropilotes para que estos

soporten la estructura en caso de pérdida del medio soportante.



Adicionalmente se elaboraron especificaciones técnicas, planos y presupuesto de la

cimentacion de la obra.



Abstract

This study provides a geotechnical investigation of the location of the new CENCE
communications tower, which will be built on the Irazi volcano and will transmit critical

information to ICE and other emergency services around the country.

Regarding the site's geology, field testing revealed typical volcanic elements including
volcanic ash, which were divided into three geotechnical units based on their

geomechanical properties.

The hillside is composed of an erodable material and has a high slope, making the
topography of the site a risk close to the structure. If there is a displacement of material, it
is imperative to ensure that the structure is supported on the rock layer from the

transmission of loads done by the micropiles in order to have time to relocate the structure.

Because of this, the foundation for the tower, which is made up of 30-meter-high hot-rolled
steel angles, consists of a 4,80-square-meter reinforced concrete slab and a 0.50-meter-
thick, 1.60-meter-level foundation that was combined with micropiles to support the

structure in the event that the supporting medium is lost.

Finally, the technical requirements, plans, and budget for the work's foundation are

presented as well at the end of this document.



1.1. Introduccion

1.1.1. Historia de la torre del CENCE en el volcan Irazu

Hasta los afios setentas, el ICE utilizaba la red de teléfonos analégica para el monitoreo de
las subestaciones, plantas de generacion, lineas de transmisidon y demds infraestructura que
tenia para esa época, cuyo servicio se lo brindaba el area de Telecomunicaciones de la

institucion.

Lo anterior ocurria porque la infraestructura en esa época no contaba con sistemas de
control y automatizacion, por lo que una persona debia mantenerse en el lugar y seguir
instrucciones con tal de poner o no en funcionamiento la infraestructura para la generacién,

transporte y distribucidn de electricidad.

A finales de los afios setenta, el sefior Armando Balma funda el CENCE, con el fin de crear
una figura dentro del ICE que coordine las plantas que habia hasta ese momento en el pais.
Para poder llevar a cabo esta coordinacion, se utilizaba un sistema de radio, lo que hacia
practico el monitoreo de la infraestructura eléctrica, pero era un sistema limitado, puesto
gue cubria un area muy pequefia de influencia. Es asi como el CENCE decidié construir las
primeras 5 torres con antenas repetidoras, lo que hacia que el sistema fuera auténomo,

pero sin automatizacién.

A mediados de los afios ochenta, el ICE experimenta una transformacién administrativa
gestionada por el Presidente Ejecutivo de ese momento, el sefior Roberto Dobles, que hace
que la empresa estatal se divida en dos: electricidad y telecomunicaciones. Es en ese
momento cuando ICE-Telecomunicaciones advierte al CENCE que no le es posible continuar
dandole el servicio con la red y que debe continuar, por su cuenta, con la tarea de la

comunicacion entre las plantas.

El CENCE opta por implementar un cambio tecnoldgico, en donde se utilizaria un sistema

troncalizado de comunicacién, pues el sistema anterior tenia el problema de que las



frecuencias eran limitadas y compartidas, por lo que se podian acabar. Ademas, cualquier
persona podia escuchar una conversacion, si su radio estaba en la frecuencia de la

conversacion.

Otra ventaja del nuevo sistema es que el ICE, especificamente Telecomunicaciones, ya
contaba con torres por todo el pais, por lo que instalar una celda del sistema troncalizado
no fue un costo oneroso para el CENCE, pues se contaba con los terrenos y las torres para

la colocacioén de las celdas.

Con este nuevo sistema troncalizado, la cantidad de frecuencias disponibles era mayory las
conversaciones eran totalmente privadas. También, tenia la ventaja de que los radios para
el sistema troncalizado eran pequefios, en contraposicién al sistema anterior, pues eran tan

grandes que se debian transportar dentro de una maleta.

Poco a poco, el CENCE les fue brindando este apoyo a las distintas entidades del aparato
estatal costarricense o cuerpos de primera respuesta que tuvieron la necesidad de contar

con comunicacion troncalizada para atender emergencias.

i 219000
e Vo'fcan Crdter Diego de g
g — : ’.__ln'Ha.ruﬂ
< A frazin, Y™\ |3
v A N ) Ty

Costa Rica \ p PV,

b, - \\.
|, g P n h,
\ " ':“'Fa J?f:e )] = S TOTS Cerro
— BN i N, Cabezaide Vaca Cerro Reles Nochek
H W A
Y e = : p Buena
. [ =
. % s~ Sector
1& N 4 g estudiado Pastora
[y L
. i #AFincaReles 2
A Y ) - ‘,I 4"' Cerro RN 218
-~ ’ g N - P_‘ﬁSabanilla Gural’:i'n
VA Y 2
215000

Figura 1.1. Ubicacién del Cerro Gurdian, en el flanco sur del volcan Irazu

Fuente. CENCE — Mapa: Mora et al. (2017)



En el afio 1999 se colocd, en el sector suroeste del Parque Nacional Volcan Irazu (ver Figura
1.1), una torre de 30 m de altura para dar cobertura a la zona Norte y Caribe-norte. En ella
estaba instalada una celda del sistema troncalizado, que recientemente fue trasladada a la
torre del ICE ubicada en el Cerro Gurdian, a pocos kildmetros de su ubicacién original,

mientras se construye la nueva torre.

1.1.2. Deslizamiento en el Parque Nacional Volcan Irazu

Durante décadas el volcan Irazu (3 432 msnm), el cual es el punto mas alto de la Cordillera
Volcdnica Central, ha sido un sitio estratégico para la colocacidn de torres de transmision
de datos, repetidoras de sefiales de audio y video, telefonia e internet, pues debido a la
altura del macizo, es posible enviar la sefial generada dentro de la Gran Area Metropolitana

hacia otras zonas del pais (ver Figura 1.2).

Figura 1.2. Vista aérea de las antenas en el sector oeste del volcan Irazu

Fuente: https://www.ucr.ac.cr/noticias/2015/01/26/universidad-valora-vulnerabilidad-de-los-

terrenos-del-irazu.html

Estas antenas fueron construidas en el sector suroeste del volcan, sin embargo, con el paso

del tiempo esta ladera perdié estabilidad, principalmente debido a que el material que la


https://www.ucr.ac.cr/noticias/2015/01/26/universidad-valora-vulnerabilidad-de-los-terrenos-del-irazu.html
https://www.ucr.ac.cr/noticias/2015/01/26/universidad-valora-vulnerabilidad-de-los-terrenos-del-irazu.html

compone se caracteriza por poseer poca cohesién y ser erosionable, debido a los problemas

por el hidrotermalismo y altas pendientes (ver Figura 1.3).

Ubicacion
actual

Zona inestable

torres

Figura 1.3. Ubicacién de las torres y la zona inestable — volcan Irazu

Fuente: https://tiOrhu.org/2017/08/

El problema de la inestabilidad de las laderas en el sector suroeste del volcan Irazu ha sido
estudiado por el OVSICORI-UNA, indicando que este proceso inicié en junio de 2014 y tiene
un nivel de alerta de deslizamiento como “Alto”, principalmente por la velocidad que la
masa de suelo desarrolla cada dia, asi como la posicidon cercana de la inestabilidad a las

antenas (ver Figura 1.4).

Segun Miiller et al. (2020) el volumen de este deslizamiento al 26 de agosto de 2020, se
estima en 25000000 m® y su direccién de desplazamiento es hacia el nor-oeste, en
direccién hacia el Rio Sucio, el cual transporta el material deslizado a lo largo de su cauce.
Este rio llega hasta el pueblo llamado “Boca del Rio Sucio”, y ahi confluye con el Rio

Sarapiqui, el que a su vez, es un afluente del Rio San Juan.


https://ti0rhu.org/2017/08/

20-40 milliones de n ] 4 ]

Figura 1.4. Seccion transversal del deslizamiento — volcan Irazu, sector sur-oeste

Fuente: Miiller et al. (2020)

Igualmente, la CNE tiene documentada la existencia de este deslizamiento en los Mapas de
Amenazas del cantdn de Alvarado, Oreamuno y Vasquez de Coronado, en donde en este
Ultimo cantén precisamente nace el Rio Sucio el cual se menciond anteriormente

(https://www.cne.go.cr/reduccion riesgo/mapas amenzas/index.aspx).

1.1.3. Legislacion nacional relacionada al deslizamiento

El 28 de enero de 2013, el Poder Ejecutivo emitid el “Plan General de Manejo del Parque
Nacional Volcan Irazi” mediante un decreto ejecutivo, en donde delimita las dreas dentro
del parque y su uso correspondiente. Sin embargo, para ese momento la ladera oeste

todavia permanecia estable.

En la Figura 1.5 se muestra la Zonificacién del Parque Nacional Volcan Irazu indicada en el
Plan de Manejo (SINAC, 2008). En dicha imagen se muestra la zona de “Uso Especial” en

donde se permite la construccidn de infraestructura:


https://www.cne.go.cr/reduccion_riesgo/mapas_amenzas/index.aspx
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Figura 1.5. Zonificacion del Parque Nacional Volcan Irazu

Fuente: SINAC (2008)

“Zona de Uso Especial: Ocupa un area de 30,8 ha (1,5% del total del
parque). Consiste en una zona relativamente pequefia destinada a las
actividades e instalaciones administrativas necesarias del parque
nacional, como casa de administracién, bodegas y otras. También se
ubican en esta zona algunas actividades que no son compatibles con
los objetivos de conservacion del parque, como es el caso de las de
torres para radio-telecomunicacién.” (Fuente: Plan de Manejo del
Parque Nacional Volcan Irazu).

Entonces, el Plan de Manejo del Parque Nacional Volcan Irazi contempla un area para la
ubicacion de las torres, de la cual se conoce que no habra barreras orograficas que impidan
que las frecuencias puedan ser captadas por las antenas. Sin embargo, una porcion de esta

area se ha visto afectada por los problemas de inestabilidad del medio soportante.

Posteriormente, ya con el conocimiento del problema de inestabilidad cercana a las torres,
el Poder Ejecutivo emite un decreto el 05 de febrero de 2015, en donde solicita a MINAET,

SINAC, SETENA, MICITT, SUTEL, CNE, OVSICORI, tratar de manera prioritaria el eventual
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traslado de las torres ubicadas en el volcan Irazd a un lugar seguro. En dicho decreto se
indica:
“Articulo 1°: el aprovechamiento de la radiodifusidén sonora y televisiva,
por sus aspectos informativos, culturales y recreativos, constituye una
actividad privada de interés publico.”

(http://www.pgrweb.go.cr/scij/Busqueda/Normativa/Normas/nrm text

o completo.aspx?param1=NRTC&param2=1&nValorl=1&nValor2=7900

4&nValor3=997268&strTipM=TC&IResultado=1&nValor4=1&strSelect=se)

No existe una solucién para estabilizar el flanco norte, razén por la cual el Poder Ejecutivo
opta por la solucién de trasladar las torres ubicadas en el Parque Nacional Volcan Irazu a
una zona donde se pueda garantizar su seguridad, bajo condiciones controladas, de manera
que estas no sean afectadas por algin problema de inestabilidad del terreno en el futuro.

Es por ello que el CENCE toma la decisidn de trasladar su torre a un nuevo sitio.

1.1.4. Planteamiento del problema

Como se indicé con anterioridad, el sector suroeste del Parque Nacional Volcan Irazu
presenta problemas de estabilidad en el terreno, ya que los taludes cercanos han sido
afectados por procesos de hidrotermalismo que provocaron la pérdida de la cohesién de
los materiales que los componen, con el consecuente desarrollo de procesos de
deslizamientos. Décadas atrds se ubicd en este sitio el parque de torres y antenas para
telecomunicaciones, tanto del sector publico como privado, por lo que estas estructuras se
encuentran en una posicion de vulnerabilidad debido a la reciente pérdida del medio
soportante debido a los procesos de hidrotermalismo y erosion. EI CENCE, propietario de
una de las torres que se encuentran en el parque y cuya antena es de gran importancia a
nivel nacional debido al trabajo de telecomunicaciones que realiza, requiere trasladar la
estructura a un lugar cercano al que se encontraba, sin que éste ultimo presente problemas

geotécnicos y que garantice la continuidad del negocio.


(http:/www.pgrweb.go.cr/scij/Busqueda/Normativa/Normas/nrm_texto_completo.aspx?param1=NRTC&param2=1&nValor1=1&nValor2=79004&nValor3=99726&strTipM=TC&lResultado=1&nValor4=1&strSelect=se)
(http:/www.pgrweb.go.cr/scij/Busqueda/Normativa/Normas/nrm_texto_completo.aspx?param1=NRTC&param2=1&nValor1=1&nValor2=79004&nValor3=99726&strTipM=TC&lResultado=1&nValor4=1&strSelect=se)
(http:/www.pgrweb.go.cr/scij/Busqueda/Normativa/Normas/nrm_texto_completo.aspx?param1=NRTC&param2=1&nValor1=1&nValor2=79004&nValor3=99726&strTipM=TC&lResultado=1&nValor4=1&strSelect=se)
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Por otra parte, el fabricante disefié la cimentacion de la torre la cual consiste en una losa
cuadrada de concreto reforzado de 4,80 m de lado y 0,50 m de espesor, con un nivel de
desplante de 1,60 m. Sin embargo, en el disefio no se contemplé la cercania del talud, lo
que provoca una reduccién en la capacidad de carga del suelo, asi como también la revisiéon

de la estabilidad de ese talud.

Asimismo, es importante analizar, desde el punto de vista geotécnico, el proceso
constructivo, en donde se realizard una excavacion de aproximadamente 40,32 m3, cuyo
objetivo primordial es garantizar la estabilidad de |la excavacién. También se hace necesario
contabilizar el presupuesto de esta obra, elaborar los planos constructivos, asi como

especificaciones técnicas.

1.1.5. Objetivos

1.1.5.1. Objetivo general

Revisar el disefio geotécnico de la cimentacion para una torre sobre un medio estratificado

segun el CCCR, compuesto por materiales de origen volcdnico.

1.1.5.2. Objetivos especificos

1. Investigar el contexto geoldgico local y regional del sitio donde se ubicard la torre,
con el objetivo de que éste apoye el marco geoldgico-geotécnico.

2. Determinar las propiedades de los materiales que componen las distintas unidades
geotécnicas identificadas.

3. Corroborar que la cimentacion propuesta por el fabricante, no supera la capacidad
de soporte admisible del medio.

4, Disefiar una cimentacidon profunda que logre mantener la estabilidad de la

estructura, en caso de pérdida del medio soportante, debido a inestabilidad en el sitio.
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5. Verificar que no se presentaran asentamientos diferenciales perjudiciales para la
torre.
6. Establecer las especificaciones técnicas a considerar para el proceso constructivo y

el monitoreo de la obra.

7. Elaborar los planos del disefio geotécnico de la cimentacion de la obra.
8. Realizar el presupuesto para la construccion de las obras de cimentacion de la
estructura.

1.1.6. Importancia

Como se menciond con anterioridad, la torre del CENCE es una estructura vital para el

mantenimiento del negocio del ICE y para los cuerpos de primera respuesta de Costa Rica.

Es por ello que el CENCE, ante los procesos de inestabilidad desarrollados en el sector oeste
del parque donde se ubicaban las torres de telecomunicaciones, tomd la decision de
traslado de la estructura a un lugar que presentara un medio soportante geotécnicamente

estable.

En este trabajo se verifica la idoneidad del sitio escogido, mediante el cdlculo de parametros
tales como la capacidad soportante y deformabilidad del medio, estabilidad del sitio;
asimismo, se incorpora al disefio de la cimentacidn realizada por el fabricante de la torre,
elementos adicionales en la losa de cimentacién que estabilicen la torre ante una eventual

pérdida del medio soportante.

Asimismo, se presentan los planos de la propuesta de cimentacion, especificaciones
técnicas, presupuesto de la obra, la sostenibilidad medioambiental del proyecto e

innovaciéon del mismo.
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1.1.7. Alcance

En el presente trabajo, se realiza la caracterizacion geotécnica de los materiales presentes
en el sitio de estudio, mediante ensayos geofisicos y geotécnicos, tanto de campo como de
laboratorio, debido a que fue posible la extraccion de muestras, cuyo fin es determinar las
caracteristicas geomecanicas de los materiales presentes, y asi definir las unidades

geotécnicas.

En cuanto al disefio de la cimentacidn, fue importante hacer una revisidon de la estabilidad
del medio soportante del sitio de estudio, con el fin de no solamente procurar que la
subestructura transmita las solicitaciones al medio soportante, sino que también la
estructura de cimentacién pueda mantener la estabilidad de la torre transmitiendo la carga

a estratos competentes.

Es por ello que, para el presente trabajo de diseio, se mantuvo la propuesta de cimentacién
planteada por el fabricante, pero se combind con cimentaciones profundas, como es el caso
del micropilote, cuya funcién seria la de mantener la estabilidad en el sistema en caso de
pérdida de la misma. De este modo, se reduciria la vulnerabilidad de la estructura ante la

amenaza de pérdida de medio soportante.

Por otra parte, ademas de la redaccion del presente documento, se adicionarian al trabajo

realizado los planos constructivos y especificaciones técnicas.

1.1.8. Limitaciones

Entre las limitantes que existen para el desarrollo del presente trabajo, se sefiala que se
cuenta con muestras de suelo obtenidas hasta la profundidad de 8,50 m aproximadamente.
No se obtuvieron muestras en estratos inferiores, por lo que la litologia se obtuvo a partir

de tomografias eléctricas.
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Es importante aclarar que las tomografias eléctricas muestran resistividades las cuales son
correlacionadas a los materiales encontrados en el sitio de estudio, por lo que no es posible
asociar parametros geomecdanicos con la resistividad de los materiales, por lo tanto, las
velocidades de onda cortante (V) utilizadas en el desarrollo de presente trabajo, son

aproximadas.

Por otra parte, la profundidad del nivel freatico no fue posible ubicarla con los ensayos de
campo ejecutados, por lo que la determinacidn de éste y su influencia o no en el sitio de
estudio, se realizé en base a trabajos de investigacién previamente realizados en el volcdn

Irazu.

1.1.9. Metodologia

La metodologia a seguir en el presente trabajo de investigacién, se describe en los

siguientes parrafos:

En una primera etapa, se recopilaran los resultados de los ensayos de campo, tanto de
geofisica como geotécnicos, ademds de los datos obtenidos de las pruebas de laboratorio;
todos los ensayos anteriormente mencionados se ejecutaron para definir el modelo
geomecdnico de los materiales, con los cuales es posible calcular parametros de capacidad
de soporte, asentamientos, coeficientes de empuje, mdédulo de deformabilidad, entre
otros. Adicionalmente en esta primera etapa, se buscara la informacién sobre estudios
geoldgicos y geotécnicos anteriormente realizados en el sitio de estudio, con el fin de que

éstos aporten mas informacién al modelo geomecanico.

Posteriormente a la definicién del modelo geomecanico, se verificard la carga que la losa de
cimentacién propuesta por el fabricante transmite al medio y si este puede soportarlo;
asimismo se revisara la estabilidad del talud cercano con el fin de conocer el factor de
seguridad que presenta el sitio. De este modo se propondrd la configuracién de

cimentacién profunda, en este caso micropilotes, que permiten la estabilidad de la torre en
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caso de falla del talud. Esta subestructura conformada por la placa de cimentacidon
propuesta por el fabricante y los micropilotes, se presentara en planos de disefio final,

especificaciones técnicas y presupuesto para la construccion de la obra.

Enla Figura 1.6 se presenta un diagrama de flujo con el detalle de la metodologia a ejecutar,
para la propuesta de esta nueva drea de cimentacion de las torres, asi como el disefio de la

cimentacién tipo.
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1.2. Marco teorico

1.2.1. Tipos de Cimentaciones

Sowers (1972) indica que el factor critico con respecto a la conservacién y funcionamiento
de la estructura sobre la cual se apoyan los cimientos, es el suelo, que es un verdadero
elemento estructural, debido a que ya existia antes de hacerse la construccion de Ia

cimentacién y que finalmente tendria que soportar todo lo que se construye sobre él.

El mismo autor menciona datos histéricos sobre este tema, como por ejemplo, que los
habitantes prehistoricos que habitaban los lagos de Europa construian sus casas sobre
largas estacas de madera que hincaban firmemente en el fondo blando; los antiguos
egipcios construian sus monumentos sobre capas de piedra que descansaban en la roca.
Los babilonios solo encontraron profundos aluviones en las llanuras entre el Tigris y el
Eufrates, que se asentaron bajo el peso de sus ciudades. Los edificios y los muros eran
soportados por camadas de mamposteria y las partes adyacentes de las estructuras estaban
provistas de conexiones deslizantes de manera que se pudieran asentar cantidades
diferentes sin agrietarse. Los artesanos de la Edad Media soportaban sus obras maestras
en las bodvedas invertidas de piedra, emparrillados de madera o pilotes de madera,
siguiendo las reglas que habian trazado antes que ellos, los constructores romanos. Hasta
el siglo XX el proyecto de las cimentaciones estaba basado enteramente en experiencias

anteriores, antiguas reglas y conjeturas.

En la actualidad, la Mecanica de Suelos y de las Rocas le han dado al ingeniero de
cimentaciones herramientas con las que puede analizar esfuerzos y deformaciones en la
subestructura, de la misma manera que se hace en la superestructura y formular un
proyecto racional que ajuste la estructura a la capacidad del suelo y de la roca situados

debajo.

Asimismo, Bowles (1997) recomienda los pasos minimos requeridos para el disefio de las

cimentaciones:
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1. Ubicar el sitio y la posicion de carga. Se debe calcular la carga que la cimentacion
transmitira al medio soportante y dependiendo del sitio o la complejidad de la carga,
se puede iniciar una revision de la literatura técnica que aportaria metodologias de
solucion de este tipo de problemas geotécnicos.

2. Inspeccionar fisicamente el sitio en busca de cualquier rasgo geoldgico o de otro tipo
gue pueda indicar un potencial problema que debera ser tomado en cuenta al
realizar el disefo o dar una recomendacion.

3. Establecer un programa de exploracién de campoyy, si hay algin hallazgo importante
del punto 2, se deben configurar las pruebas de campo y programar cualquier
prueba de laboratorio que se consideren necesarias.

4. Determinar los parametros necesarios de disefio del suelo basados en la integracion
de datos de los ensayos, principios cientificos y juicios de ingenieria; también se
pueden incluir analisis informaticos simples o complejos.

5. Disefiar la cimentacién utilizando los parametros del suelo del paso 4. Esta debe ser

econdémica y poder ser construida.

Bowles (1997) tabula el uso y la aplicacién de distintos tipos de cimentaciones, el cual se

muestra en la Tabla 1.1.

1.2.2. Medio soportante y tipos de suelo

Sowers (1972) indica que uno de los problemas relacionados con la ingenieria del suelo, es
el uso que se les da a los suelos y a las rocas tal y como se encuentran en la naturaleza. Las
estructuras se cimientan corrientemente en el suelo sin alterarlo, por lo que se debe tener

en cuenta que se estd tratando con un material complejo y variable.

Sobre este mismo tema, el CCCR indica que la falta de conocimiento del suelo ha producido,
en muchos casos, fallas importantes en obras, aumentos de los costos, atrasos durante el

proceso constructivo, colapso parcial, falla funcional e incluso la pérdida de vidas.
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Tabla 1.1. Tipos de cimentaciones y uso tipico

Tipo de fundacién

Utilizar |

Condiciones de suelo

Cimentaciones poco profundas (generalmente D/B<1)

Losa de cimentacion

Diferentes filas de columnas
paralelas; grandes cargas
transmitidas por las columnas; se
usan para reducir los
asentamientos diferenciales

La transmision de cargas al suelo
es generalmente menor que en
las placas corridas y mas de la
mitad del drea en planta seria
cubierta por las placas corridas.
Se deben revisar los
asentamientos

Cimentaciones profundas (generalmente L,

/B24)

Pilotes friccionantes

En grupos mayores a 2 soporta
una elemento estructural que
interactda con las columnas

Suelos superficiales y cercanos a
la superficie tienen baja
capacidad de carga mientras que
el suelo competente estd a gran
profundidad. Se desarrolla
suficiente friccion para el soporte
de cargas.

Pilotes en punta

Aplica el mismo caso para los
pilotes friccionantes

Suelos superficiales incapaces de
desarrollar friccion en el fuste.
Los estratos competentes para

carga por punta se encuentran a

una profundidad entre 8 a 20 m.

Fuente: Bowles, 1997

Donde
D: Nivel de desplante
B: Ancho de la cimentacion

Lp: Longitud del pilote

Asimismo, el CCCR indica que “juegan un papel muy importante los factores geoldgicos,
como por ejemplo, la edad de las formaciones de rocas y suelos, los episodios volcanicos y
las condiciones climaticas en Costa Rica”; por lo que para el de la zona de estudio, se cuenta
con un medio compuesto de estratos de ceniza volcdnica, los cuales se generaron a raiz de

las erupciones volcéanicas histdricas y prehistdricas (Alvarado, 2011).
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1.2.3. Estado limite de falla
1.2.3.1. Capacidad soportante

La siguiente ecuacién de capacidad de carga fue propuesta por Terzaghi en 1943:

Quit = cNese +qNg + 0,5 yBNs, Ecuacién 1.1

En donde:

quit: capacidad de soporte ultima (kPa)
B: ancho minimo de la cimentacion (m)
c: cohesién del material (kPa)

v : peso volumétrico (kN/m?3)

g: carga distribuida debido al peso del suelo

Y los factores de capacidad de carga se pueden calcular por medio de las siguientes

ecuaciones:
aZ
N, = 3 Ecuacién 1.2
a cos? (45 + 7)
) ion 1.
a= e(0'75 - 7) tan ¢ Ecuacion 1.3
N, = (N, — 1) cot¢ Ecuacion 1.4
_ tan ¢ ( Koy _ 1) Ecuacion 1.5
r 2 \cos¢
Fuente: Bowles 1997
Donde:

¢: dngulo de friccidn
Ng, N¢, N,: factores de capacidad de carga

Los factores de forma se obtienen de la Tabla 1.2.
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Tabla 1.2. Factores de forma para una cimentacion cuadrada

Factor de forma Cuadrada
Sc 1,3
Sy 0,8

Fuente: Bowles 1997

Tal y como se mostrd en la Ecuacién 1.2, Ecuacién 1.3, Ecuacion 1.4, Ecuacién 1.5, los
factores de capacidad de carga dependen del angulo de friccién ¢ del material. Por otra
parte, el CCCR utiliza la metodologia de Reissner y de Meyerhof para el calculo de los

factores de capacidad de carga, que se muestran en la Ecuacion 1.6, Ecuacion 1.7, Ecuacidn

1.8.
Nq = e(mtangiyn2 (45 + g) Ecuacion 1.6
N, = (Ng — 1) cotg Ecuacion 1.7
N,= (Ng —1)tan(1,4 ¢) Ecuacion 1.8

Al graficar los resultados de las ecuaciones anteriores para dngulos de friccién ¢ que inician

en 0° hasta 45°, se obtiene la Figura 1.7.

El CCCR indica que los factores de capacidad de carga de la Figura 1.7 se pueden utilizar en
estos casos:
- Cimiento corrido
- Carga concentrada
- Carga vertical
- Profundidad de desplante nula o la no consideracién de la resistencia al corte del
terreno situado por encima del nivel de desplante (teniendo en cuenta solamente
como sobrecarga lateral)
- Superficie del terreno horizontal, base del cimiento horizontal y no proximidad de
los cimientos a un talud.

- Terreno formado por suelo homogéneo.
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Para condiciones diferentes a las indicadas anteriormente, se debera de corregir los valores

reportados para los factores de capacidad de carga.

1000
m
M y
8 ¥ 7
@ 100 ras
a i
a < ,"‘
& 2
o i —Ng
a g j..-r"
=] o " Nc
[} el ‘d
w 1D il ’
=) g -""’:-:I |4
7] il "
-
=]
fury
[®]
w
1
0 5 10 15 20 25 30 a5 40 45 50
.-ingut::u de friccion (*)

Figura 1.7. Factores de capacidad de carga para la ecuacion general de capacidad de
soporte Meyerhoff (1963)

Fuente: Bowles 1997

Se debe reducir los factores de capacidad de carga, en el caso de estructuras que se
encuentran sobre un talud o una ladera, debido a que existe una disminucién en el medio
gue promueve la estabilidad de la cimentacién. Por ello el CCCR recomienda aplicar una
reduccion a los factores de capacidad de carga, con el fin de que se contemple en alguna
medida este hecho; sin embargo, el CCCR deja a criterio del disefiador encontrar la solucién

en la literatura.

Por todo lo anterior, para el presente trabajo, se utilizard la metodologia propuesta por
Bowles (1997) para calcular la capacidad de soporte de fundaciones sobre taludes. En la
Figura 1.8 se esquematizan los dos casos de cimientos, ya sea el caso del cimiento

construido sobre el talud, o la construccion de un cimiento adyacente al talud.



23

r=r,efand

Figura 1.8. Diagrama de cimiento cerca del talud para el calculo de capacidad de soporte

utilizando el método de Bowles

Fuente: Bowles, 1997

La capacidad de soporte puede calcularse por medio de la ecuacién de Hansen, modificada

por Bowles (Ecuaciéon 1.9):

! - li . 1 ! .
Quie = CN'¢scic + gN aSqlq + EyN Sy

En donde:

N’¢, N'g:

Sc:

Ecuacion 1.9

Factores de carga que se obtienen de la Tabla 1.3
Factor con valor igual a 1,3 por ser una placa cuadrada (ver Tabla 1.2)
Factor con valor igual a 0,8 por ser una placa cuadrada (ver Tabla 1.2)

Factor con valoriguala 1

Tabla 1.3. Factores de capacidad de soporte N’¢, N’ para cimientos sobre o cerca de un

talud de acuerdo al método de Bowles

D/B 1
b/B 1
¢ =38°
p=22° N'c 63.26
N'q 38.84

Fuente: Bowles 1997
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D: nivel de desplante
B: ancho de la cimentacidn
b: distancia de la cara mas cercana de la excavacion al talud

El valor de N’;, se obtiene reduciendo el valor de Ny de la ecuacion de Hansen en la forma

siguiente:
N, NR ié
N'y Y Ecuacion 1.10
2 2

El factor R se calcula mediante la Ecuacion 1.11:

R = Kpin/ Kmax Ecuacion 1.11

Donde:

Kmin, Kmax: Coeficientes de presidn pasiva hacia afuera y hacia adentro del talud.

Los valores aproximados de i, iq € iy pueden ser calculados utilizando el procedimiento

simplificado de Meyerhof (ver Figura 1.9) donde:

Para dngulos de friccién mayores a O:

L (1 Z )2 Ecuacion 1.12
S T
2 . s
; Ecuacion 1.13
Iy = (1 +Z) para ¢>0

B<d

Figura 1.9. Diagramas para el calculo simplificado de los factores i, ig, iy

Fuente: “Deslizamientos: Técnicas de Remediacidon”, Jaime Suarez
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Una vez obtenida la capacidad ultima del terreno para un cimiento sobre un talud o
adyacente a éste, el CCCR indica que la presion admisible de la cimentacion debe ser tal que
permita mantener un factor de seguridad adecuado contra la falla del talud, por lo que se
debe escoger entre el “método de resistencia ultima” o el “método de esfuerzos de

trabajo”.

e Maétodo de resistencia ultima
En el caso del “método de diseiio ultimo”, es parte del principio de que para soportar las

cargas ultimas y sus combinaciones, el suelo debera satisfacer la siguiente relacion:

Ecuaciéon 1.14
Qumax = &« Quit

En donde:
Qumax:  Esfuerzo méaximo transmitido al suelo por la cimentacion con las cargas ultimas (kPa)
qut:  Capacidad soportante ultima del suelo (kPa)

OF Factores que se obtienen de la Tabla 1.4.

Tabla 1.4. Factores de reduccion ® para la capacidad soportante de los suelos

Combinacién de carga * Relacion qumin / Qumax Factor &
Mayor o igual que 0,25 0,50
Combinaciones 6-1y 6-2
Menor que 0,25 0,60
Mayor o igual que 0,25 0,66
Combinaciones 6-3 y 6-4
Menor que 0,25 0,85

(*) Tal y como se definen en el CSCR 2002
Fuente: Cuadro 3.1, CCCR
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e Método de esfuerzos de trabajo
Tal y como se menciond anteriormente, el CCCR menciona que también se puede escoger
el “método de esfuerzos de trabajo” para determinar la capacidad de soporte del medio
soportante. Este método consiste comprobar que la cimentacién se encuentra en estado

limite de falla, mediante la comparacién de su capacidad de carga con las solicitaciones.

Por lo tanto, el procedimiento establece que se debe obtener la relacion entre la capacidad
soportante Ultima de la cimentacién y el esfuerzo maximo de trabajo o admisible, tal y como

se muestra en la Ecuacion 1.15.

Esta relacién equivale al factor de seguridad, que como regla general tiene un valor de 3 si
el terreno es de tipo normal y si sus propiedades se han investigado en la forma en que

recomienda el CCCR. Este factor de seguridad no debe ser menor a 2.

Quit E ion 1.15
Qadm < = cuacion
Donde:
Jadm: €sfuerzo maximo de trabajo o admisible (kPa)

quit: capacidad soportante ultima de la cimentacién (kPa)

La Tabla 1.5 presenta los factores de seguridad tanto para carga estatica como
seudoestatica.

Tabla 1.5. Factores de seguridad para capacidad de soporte

Condicion de carga Factor de seguridad tradicional
Estatica 3,0
Estatica + Dindmica 2,0

Fuente: Cuadro 3.2, CCCR 2009
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Segun el CCCR, para casos en que la resultante de la carga distribuida no coincida con el eje
vertical y perpendicular a la losa de cimentacién, y en términos de presiones maximas
(Qumax) Yy minimas (qumin), se pueden utilizar los valores del factor de seguridad que se indican

enla Tabla 1.6.

Tabla 1.6. Factores de seguridad para cargas excéntricas

Combinacion de carga Relacion qumin/Qumax Factor de seguridad
Mayor o igual que 0,25 3,0
Estatica
Menor que 0,25 2,5
Mayor o igual que 0,25 2,0
Estatica + Dindamica
Menor que 0,25 1,6

Fuente: Cuadro 3.3, CCCR 2009

1.2.3.2. Otros factores de reduccion

El CCCR indica que para el andlisis del estado limite de falla existen otros aspectos a revisar,
como por ejemplo el deslizamiento y el volcamiento. En la Tabla 1.7 se presenta un
resumen de los factores de seguridad que el CCCR recomienda para cimentaciones

superficiales y profundas.

Tabla 1.7. Factores de reduccién y seguridad para cimentaciones superficiales y profundas

Elemento Concepto Factor de reduccién Factor d’e §egurldad
minimo
. .. Capacidad ver tabla 2.4 ver tablas 2.50 2.6
Cimentacion soportante
superficial Deslizamiento 0,9 1,50 (estatico)
Vuelco 0,7 1,15 (dinamico)
Capacidad axial a ver cuadro 5.12 ver cuadro 5.12
compresion CCCR CCCR
Cimentacion Capacidad axial a la ver cuadro 5.13 ver cuadro 5.13
profunda extraccion CCCR CCCR
Resistencia pasiva No aplica 3,0
Friccion lateral No aplica 1,5

Fuente: Cuadro 3.4, CCCR 2009
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1.2.4. Estado limite de servicio

El CCCR indica que el disefio de una cimentacion exige lo siguiente:

° -Estimar los asentamientos esperables maximos y minimos en funcién de la
distribucién y magnitud de las diferentes cargas de la cimentacién vy, si es de aplicacién, de
las diferencias de compresibilidad entre unas zonas y otras del terreno bajo una misma
estructura.

° Se debe disefiar la cimentacién de manera que el asentamiento maximo no
sobrepase los valores admisibles indicados en la Tabla 1.8.

° Se deberan estimar las distorsiones angulares esperables y compararlas con el

criterio de danos que se incluye en la Tabla 1.9.

Tabla 1.8. Asentamiento total admisible

Tipo de movimiento Factor limitativo Asentamiento maximo

Asentamiento total Silos y placas 7,0-30,0cm

Fuente: Cuadro 3.5, CCCR 2009

Tabla 1.9. Distorsion angular limite

Distorsion angular s .
v Descripcion
Limite en el que la pérdida de verticalidad de edificios altos
1/250 .. L
y rigidos puede ser visible

Fuente: Cuadro 3.6, CCCR 2009

1.2.5. Cimentaciones superficiales

El CCCR indica que, desde el punto de vista de la profundidad, las cimentaciones se clasifican
en superficiales, profundas y semiprofundas. En el caso particular de las cimentaciones

superficiales, son aquellas que cumplen con la Ecuacién 1.16.
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Df -1 Ecuacién 1.16
B
Donde:
Ds: Nivel de desplante

B: Ancho de la cimentacion

Si el resultado de la Ecuacién 1.16 estd en un rango entre 1 y 4, corresponde a una

cimentacién semi-profunda, y si es mayor que 4, es profunda.

El CCCR indica que las cimentaciones superficiales se utilizan cuando existe a poca
profundidad en el terreno, una capa resistente como para soportar el peso de la estructura

en condiciones estables de seguridad y con asentamientos o movimientos admisibles.

Las placas individuales son utilizadas para brindar soporte a columnas o pilares que
transmiten cargas concentradas. También consisten en losas de concreto, cuya geometria
es usualmente cuadrada o rectangular, y cumplen la funcién de repartir la carga sobre un

area mayor.

1.2.5.1. Nivel de desplante

El CCCR indica que la profundidad de cimentacion o nivel de desplante debe cumplir con los

siguientes requisitos:

1) La cimentacion debe ser segura contra la falla por cortante del suelo.

2) No deben producirse deformaciones excesivas en el suelo ni en la estructura.

3) Los cimientos no deben colocarse directamente dentro de la zona de cambios
volumétricos, en rellenos no compactados o en suelo organico.

4) El nivel de fundacidon deberd establecerse con base en los datos que ofrezca el

estudio de suelos.



1.2.5.2. Efecto de la rigidez

El disefio de una placa de cimentacidon en concreto reforzado, se realiza asumiendo un
comportamiento rigido, el cual consiste en que la base de la placa se mantiene siempre

plana. Para que un elemento sea rigido se debera verificar que se cumple la relacién de la

Ecuacion 1.17.

1 T
L< — % ———
4 Ky *B
4+E. %1
En donde:

L: Dimension maxima del cimiento

B: Ancho del cimiento

Ec: Modulo de elasticidad del concreto

l: Momento de inercia de la seccion transversal del cimiento

Ks1: Modulo de reaccidn vertical del suelo de acuerdo con la Tabla 1.10

Tabla 1.10. Médulo de reaccién vertical del suelo (Ks1)

Modulo de reaccion vertical

(Nsp'r 9a 30)

. K
Tipo de suelo 2
kg/cm? kN/m?3
Arena seca o
humeda, media 3,60-12,00 353,04-1176,8

Fuente: Cuadro 4.1, CCCR.

1.2.6. Cimentaciones profundas

1.2.6.1. Micropilotes

Para la comprobacién de la capacidad estructural de los micropilotes, se mencionan a

continuacioén los siguientes posibles modos de fallo (Ministerio de Fomento, 2005):

Ecuacion 1.17
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- Capacidad estructural del micropilote a compresién
Se debe comprobar:

Pec-admisible = Py Ecuacion 1.18

En donde:
Pec-admisible: resistencia estructural del micropilote sometido a esfuerzos de compresion o
maxima capacidad que se le puede asignar como elemento estructural frente a este tipo de
esfuerzos.

Pu: esfuerzos de compresién, obtenido a partir de acciones mayoradas.

- Capacidad estructural del micropilote por pandeo:

Se debe comprobar:

Nc-admisible 2 Py Ecuacion 1.19

En donde:
Nc-admisible: Resistencia estructural del micropilote sometido a pandeo, o maxima capacidad
gue se le puede asignar como elemento estructural frente a este tipo de esfuerzos.

Pu: Esfuerzo de compresion.

- Capacidad estructural del micropilote a flexidn:
Se debe comprobar:

dM, > My Ecuacion 1.20

En donde:
®M,: Resistencia estructural del micropilote por flexion o maxima capacidad que se le
puede asignar como elemento estructural frente a este tipo de esfuerzos.

My: demanda ultima por flexién
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- Capacidad estructural del micropilote por interaccion de carga axial y flexién
Se debe comprobar:

Pu Mu

IA
=

Ecuacion 1.21
® Pn d Mn

Donde:

R: Demanda ultima por carga axial y flexion
My: Demanda ultima por flexiéon

Pu: Demanda ultima por carga axial

®M,: Capacidad ultima por flexion

®P,: Capacidad ultima por carga axial

- Carga resistida por el fuste
Para la determinacién de la carga resistida por el fuste se utiliza la Metodologia Francesa
(Bustamante y Doix, 1985) y la Ecuacién 1.22.

Qr= mxDnxaxLxgs Ecuacidon 1.22

Donde:

Dn: es el diametro nominal de la perforacién

o: coeficiente de magnificacion que estima la expansion del suelo por la presion de la
lechada y depende del tipo de suelo y del tipo de micropilote.

L: longitud del tramo del micropilote donde se inyecta la lechada a presion

gs: tensidn de la friccion lateral que depende de la presion limite PL donde se tabulan los

valores correspondientes para los elementos construidos con el sistema IRS

- Carga resistida por la punta

Con respecto a la capacidad de carga de la punta, por lo general se ubica en un valor

comprendido entre el 15% y el 20% de la resistencia total del fuste
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1.2.6.2. Evaluacion de la capacidad a compresion del grupo de micropilotes

Es importante considerar si los micropilotes pierdan capacidad de carga a la compresion
debido a que éstos trabajan en grupo. Al respecto la FHWA, 2005 indica que para el caso
de materiales sin cohesién se puede determinar la capacidad del grupo de micropilotes
sumando la capacidad individual de cada uno, siempre y cuando éstos se encuentren

ubicados a 3 diametros entre cada uno.

1.3. Caracterizacidon del proyecto

1.3.1. Descripcion del proyecto

Tal y como se menciond con anterioridad, el CENCE tiene proyectado construir una nueva
torre en el sitio, cuyas coordenadas se indican en la Tabla 1.11 y que se muestra en la Figura
1.10; por otra parte, la torre ubicada en las cercanias del sitio del deslizamiento se
desmantelaria, pues se corre el riesgo de perder esta infraestructura debido a los problemas

de estabilidad ya conocidos

Tabla 1.11. Coordenadas del sitio de estudio

CRTM-05 Lambert Norte GEO WGS-84°

1103122 515927 | 217778.25 | 552265.15 | 9.976261 | 83.854728

Fuente: CENCE
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Crater

principal \

Crater
Diego de
laHaya

Figura 1.10. Vista aérea del volcan Irazu
1-Sitio actual de la torre; 2- Nuevo sitio
Fuente: Soto et al (2015)

Este nuevo lugar de emplazamiento de la torre del CENCE se ubica dentro de la Zona
Especial del Plan de Manejo del Parque Nacional Volcan Irazu, el cual cumple con
caracteristicas que garantizan la estabilidad de la estructura. Como fue mencionado
anteriormente, esta torre es importante porque mantiene la transmision de datos, tanto

para el mismo ICE, como para cuerpos de primera respuesta a nivel nacional.
La nueva torre a construir tiene una altura de 30 m (Figura 1.12), y se apoya sobre tres
pedestales de concreto reforzado, debajo de los cuales subyace una losa de fundacién

cuadrada de concreto reforzado de 4,80 m de lado (Figura 1.11).

En la Tabla 1.12 se indican los valores de las cargas calculadas por el fabricante de la torre.
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Tabla 1.12. Fuerzas actuantes en la base de la torre

Descripcion de la Vertical Horizontal Momento

accion (kN) (kN) (LY,

Carga permanente

(con equipos 34,75
instalados)

Viento de caraala 46,48 766,61
torre

Viento diagonal a la 40,47 677,35
torre

Viento paralelo a la 41,97 699,66
torre

Fuente: CGTI, Calculation Details Tower Type PTP Ht. 30 m (2009)

Figura 1.11. Base torre tipo PTP de 30 m de altura
Fuente: CENCE — [dmina 6
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Figura 1.12. Torre tipo PTP de 30 m de altura

Fuente: CENCE — l[damina 1

1.3.2. Marco geolégico regional

Segun Alvarado et al (2006) el marco tecténico de Costa Rica es complejo porque cuatro
placas y microplacas interactuan: Cocos, Caribe, Placa de Nazca y el bloque de Panama (ver
Figura 1.13). El frente volcénico de Costa Rica estad asociado con la subduccién hacia el
noroeste de la placa Cocos, debajo de la placa del Caribe a lo largo de la zona de subduccién.

Se generan movimientos sismicos en todo lo largo y ancho de esta zona, produciendo una
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alineacidén de focos sismicos asociados al plano de subduccién. El buzamiento de la zona en
subduccion que se hunde en el centro del pais es de alrededor de unos 60°. La zona de
fractura de Panama, la cual es el limite entre las placas Cocos y Nazca, se encuentra al
suroeste de la Cordillera de Cocos. Los datos sismoldgicos, magnéticos y geodésicos indican
gue existen dos cdmaras de magma pequenas y poco profundas (0,50 km— 1,80 kmy 3,2

km — 4 km) por debajo de la cumbre del volcén Irazu.

86 83

NICARAGUA

VINYNYd

Complejo basaltico igneo Rocas plutdnicas del
Jurasico a Eoceno Nedgeno

:] sedimentos dal Cretéceo Focas volcdnicas del
al Custernaric Nadgano

m] Volcanismo de alcalina
cuaternaria

Figura 1.13.. Mapa geoldgico simplificado de Costa Rica (CR).

Los 10 volcanes cuaternarios se indican en el siguiente orden: 1-Orosi; 2-Rincén de la
Vieja; 3-Miravalles; 4-Tenorio; 5-Arenal; 6-Platanar; 7-Pods; Barva; 9-Irazy; y 10-Turrialba.
El mapa inserto ilustra el arreglo de placas tectdnicas de Costa Rica; subduccién de la
Placa de Cocos en la Fosa Centroamericana (fca) limita al sur con la Dorsal de Cocos y la
Zona de Fracturamiento de Panama (ZFP). Placas tectdnicas: NA-Placa Norteamericana;
CAR- Placa Caribe; COC- Placa Cocos; NAZ-Placa de Nazca; PAC- Placa Pacifico

Fuente: Alvarado et al (2006)
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Alvarado et al (2006) indica que distintas fallas activas en la direccion NNW y alineaciones
volcanicas N-S definen la estructura del volcdn, incluida una linea de respiraderos parasitos

en el flanco sur.

= L4 ! Y ] v
K N VoA . ! s3s0 !
- \ i T S b  conos d
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Figura 1.14. Principales estructuras volcanicas en el Irazu

Fuente: Alvarado et al (2006)

Tal y como se muestra en la Figura 1.14, la cumbre del volcdn esta marcada por dos crateres
de pozo: el crater recientemente activo, llamado "Principal", al oeste y un crater mas
antiguo, "Diego de la Haya", al este. El cono de escoria prehistorico y dos anillos de toba se

encuentran mas lejos, hacia el este. Otro crater compuesto estd representado por
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acantilados prominentes inmediatamente al sur de los respiraderos del crater Principal y

Diego de la Haya. El piso restante se le denomina “Playa Hermosa”.

MAPA GEOLOGICO REGIONAL DEL VOLCAN IRAZU
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Figura 1.15. Mapa geoldgico regional del volcan Irazu

Fuente: Alpizar et al (2016)

Alvarado et al (2006) indica que hay muchos focos volcanicos mas antiguos en la cima de la
cuspide con direccion N80°W. Una serie de escarpes semicirculares en esta cordillera fue
la fuente de varias avalanchas de escombros del Pleistoceno y Holoceno observadas en los

flancos, tal y como se muestra en la Figura 1.15.
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1.3.2.1. Resumen estratigrafico del sitio de estudio

En el presente capitulo se expone lo que Soto et al (2015) presenta en un resumen

estratigrafico del sitio de estudio, que esquematicamente se muestra en la Figura 1.16.

Epoca Edad Fase Unidades geologicas de Irazi
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0,2 50)
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Pleistoceno > U. Pico
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0,781= —-—Tettonlsmo
Pleistoceno 885
Temprano >0.85 U. San Jerénimo '
1.806 e
Plioceno

5.332 =4 —=— Tectonismo

Figura 1.16. Estratigrafia simplificada del volcan Irazu

Fuente: Soto et al (2015)

En la figura anterior, se muestra la totalidad de las formaciones geoldgicas encontradas a lo
largo de los afos por investigadores en el volcan Irazd. Sin embargo, especificamente en el
sitio de estudio del presente trabajo de investigacidn, se encuentran las siguientes unidades

geoldgicas:
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e Formacion Ignimbritica: San Jerénimo
De acuerdo a Soto et al (2015) esta formacion corresponde a tobas de flujo soldadas a
parcialmente soldadas, daciticas, con abundante plagioclasa, vidrio y fammes y en el caso

de la San Jeronimo, con biotita.

e Formacion Reventado

Soto et al (2015) indican que esta formacidn comprende varias lavas, principalmente
andesitas basalticas con augita, hasta andesitas con hornblenda, interestratificadas con
lahares y tefras, cubriendo la gran mayoria del edificio volcanico en todos los sectores, pero

particularmente reconocibles, mapeables y mapeados, en el sector sur.

e Formacion Sapper

De acuerdo a Soto et al (2015), se indica que esta formacidn ha sido nominada en honor del
célebre gedlogo aleman, Karl Sapper. Es una unidad de tefras con lavas interestratificadas
de mas de 500 m de espesor, que en el crater Diego de la Haya sobreyace a la Unidad Diego
de la Haya, pero que en el sector norte puede estar también lateralmente interdigitada. Su
composicidn es de andesitas desde basalticas hasta acidas. Aflora en la pared sur del crater
Diego de la Haya, como un lago de lava solidificado y flujos varios que forman el piso y el
sector sur de Playa Hermosa, se prolonga al sur hacia el Cerro Retes y hacia el sector de las
antenas. Las lavas andesitico basdlticas del Cerro Retes forman parte de esta unidad.

También afloran hacia el sector norte, hacia San Gerardo.

e Formacion Birris

Soto et al indican que esta formacion se encuentra expuesta al este del crater Diego de la
Haya, en el cono pirocldstico La Laguna, y consiste de aglutinados y lavas con tefras y
brechas, con caracteristicos productos de mezcla de magmas. Se incluye ademds una lava

que fluye hacia el sector norte, entre las quebradas Ojo de Agua y Gata.
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e Tefras de los ultimos 2600 afos

Los mismos autores indican que se han estudiado las tefras del Irazi de los ultimos 2600
afios en los alrededores del volcan (ver Figura 1.17), principalmente en el drea periférica del
crater principal, y en secciones orientadas hacia el WSW hacia la ciudad de San José. No
han estudiado ni correlacionado tales tefras con los depdsitos descritos y estudiados en los
alrededores de los crateres Principal y Diego de la Haya por Alvarado (1993) y Alvarado et
al. (2006). De tal manera, los depdsitos que han sido mejor estudiados se encuentran en
secciones unos 5 km al SW del Crater Principal, y muestran 8 paquetes de tefra reconocibles
y 5 datables, de los cuales los 7 inferiores podrian corresponder con cualesquiera de las

unidades Gonzalez, Déndoli, Tristan o Alfaro descritas por Alvarado et al. (2006).

Figura 1.17. Tefras de los ultimos 2600 afios

Fuente: Fotografia propia (09/09/2020)

1.3.2.2. Sismo-tectdnica del area

Segun Alvarado et al (2000), entre los macizos del volcan Irazd y Turrialba, existen una serie

de estructuras tectdnicas (fracturas y/o fallas) que los cortan en diferentes direcciones (ver
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Figura 1.18). Las fracturas son visibles en fotografias aéreas e imagenes satelitales cerca de
sus areas cuspidales y multiples fallas hacia el sector NW, entre los rios Patria y Toro
Amarillo, con direcciones predominantes NNE, NNW a NW. Algunas de estas fracturas que
cortan los centros volcanicos principales, han favorecido el ascenso de magma, y por tanto,

se han originado en superficie, derrames lavicos y conos piroclasticos en tiempos

prehistéricos.
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Figura 1.18. Mapa neotectdnico del volcan Irazd y Turrialba
Fuente: Montero et al (1995)
Histéricamente, estos sistemas tectdnicos han tenido sismicidad como el caso del
terremoto de Patillos (30 de diciembre de 1952) que tuvo una profundidad de 14 km y
epicentro al WNW del Irazd. Ocasiond daios y deslizamientos en el area entre el Irazt y el

Barva, la intensidad en el area epicentral fue de VIl MM (ver Figura 1.19). También se han
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registrado enjambres sismicos como los de 1982 (junio y setiembre) que se ubicaron entre

los volcanes Irazu y Turrialba, en agosto de 1987 al NW del Irazi y en 1998 al sur del volcan.

Figura 1.19. Mapa de isosistas del terremoto de Patillos del 30 de diciembre de 1952. Las
intensidades estan en la escala de Mercalli Modificada, en este caso indicadas por los
numeros del 3 al 8. Fallamientos locales estdn representados por las lineas en color rojo

Fuente: Montero et al (1995)

Independientemente de la actividad volcéanica, los esfuerzos acumulados a lo largo de estos
sistemas de fracturas, pueden romper y originar sismos a diferentes profundidades

(generalmente menores a los 10 km).

En cuanto a la actividad sismica reciente del volcan Irazu, el evento sismico mas importante
en los ultimos 50 afos en el Irazu fue el sismo de Patillos de 1952, que causé alarma en la
region central de Costa Rica, y provocé 21 decesos y gran cantidad de daifos materiales,
ademds de enormes deslizamientos en el area epicentral. Este ultimo efecto fue

posiblemente el mas espectacular ocasionado por el temblor.
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El terremoto de Patillos formd parte de una secuencia de sismos destructivos corticales,
localizados a lo largo de la regidn central de Costa Rica, que ocurrieron entre 1951 y 1952.
Estos fueron el temblor de Paraiso y Orosi del 21 de agosto de 1951, el temblor de Limdn
del 07 de enero de 1953 y el terremoto de Toro Amarillo del 1° de setiembre de 1955. La
actividad se inicié en el margen convergente Coco-Caribe con el terremoto de Nicoya del
05 de octubre de 1950, M=7,7. El temblor de Quepos del 09 de setiembre de 1952 M = 7,0,
formo parte de la secuencia y fue el sismo que precedié al de Patillos. El temblor de Patillos
no fue precedido por actividad volcanica temporalmente cercana (del orden de afios),
aungue 10 afios después se iniciaron las grandes erupciones del Irazu, que ocurrieron entre

1963 y 1965.

Montero et al indican que la existencia de fallas importantes en los macizos Irazu —
Turrialba, hacen de esta zona un area de peligrosidad sismica, pudiendo generar sismos con
magnitudes entre 5,0 y 6,6 de acuerdo con la longitud de fallas identificadas. La magnitud
asignada al terremoto de Patillos, es de 5,2 ML. La fuente del temblor fue superficial, la
profundidad promedio de 14 km, a partir de relaciones empiricas. En resumen, los

pardmetros principales del terremoto son:

Fecha: 30 de diciembre de 1952

Tiempo de origen: 12:07”

Epicentro: cercanias de Patillos y el Perico

Latitud: 10° 01’ N

Longitud: 83° 54’ W

Profundidad: 14 km

Magnitud: Ms (magnitud ondas superficiales) = 5,9
Intensidad: VIl MM

Aceleracion pico del suelo = 0,30 m/s?
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1.3.2.3. Hidrogeologia en el volcan Irazu

Segun un estudio realizado por Alpizar et al (2016), concluye que la formacién de la laguna
en el crater principal del volcan Irazu tiene una relacion estrecha con la precipitacion, donde
la precipitacion total anual disminuyd en un 17,1% en el afio 2014 con respecto a 2005, lo
cual significd una reduccién de 363,2 litros de agua por metro cuadrado. En el crater
Principal, a pesar de contar con condiciones de concavidad y un fondo de crater bastante
impermeable (ver Figura 1.20 y Figura 1.21), el descenso en las lluvias sostenido durante

varios afios, generd que el nivel fredtico descendiera y la laguna no se formara.
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Figura 1.20. Mapa geoldgico local del volcan Irazu.
Fuente: Alpizar et al (2016)
Se han formado algunas lagunas por poco tiempo en el crater Diego de la Haya y Playa
Hermosa, que podrian asociarse en mayor medida a un aporte del nivel freatico aflorando
a la superficie, el cual se abastece del agua de lluvia que ingresa en la zona, por lo cual el
descenso o aumento en las lluvias y la presencia de barreras geolégicas que logran detener

el flujo vertical del agua, son aspectos relacionados con la formacién de estas lagunas.
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Figura 1.21. Mapa geoldgico local del volcan Irazu.

Fuente: Alpizar et al (2016)
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Segun la Figura 1.21, en el sector sur-oeste del volcan, el cual es cercano al sitio de estudio,

el nivel fredtico no sobrepasa los 3250 msnm.

Con respecto al proceso de hidrotermalismo, Alpizar et al (2016) indican que a principios de

la década de los afos noventa, la laguna del crater Principal presentaba un pH dacido y

temperaturas ligeramente superiores a la temperatura ambiente que indican que entre los

afios 2005 y 2014, el volcan Irazd mantuvo el sistema hidrotermal concentrado en campos

fumardlicos fuera de la cima.

1.4. Modelo geotécnico

A continuacidn, se describe la exploracién de campo y ensayos de laboratorio realizados

en el sitio de estudio, asi como los resultados obtenidos.



48

1.4.1. Trabajo de campo

14.1.1.

Ensayos DMT y CPT

En el sitio de estudio se realizé un ensayo DMT y tres ensayos CPT cuyo objetivo es

caracterizar los materiales que conforman el terreno.

La profundidad explorada y la

ubicacioén de los sondeos se presenta en la Tabla 1.13 y en la Figura 1.22.

Tabla 1.13. Coordenadas de los ensayos geotécnicos realizados en el sitio de estudio

Ensayo Profundidad CRTM -05 Lambert Norte
(m) Norte (m) Este (m) Norte (m) Este (m)
DMT 8,40 1103127 515925 217782.96 552263.04
CPT-19-56 8,60 1103119 555927 217818.88 592268.64
CPT-19-57 1,70 1103136 515936 217791.97 552274.03
CPT-19-58 1,35 1103141 515936 217796.96 552274.02

Fuente: Informe cédigo CSD-1D-2018-435 - ICE

A continuacidn, los principales resultados obtenidos en la exploracién:

a.

Con el DMT, se alcanzdé una profundidad maxima de 8,40 m, los materiales
corresponden a arenas y se obtuvo un peso especifico promedio de 18,3 kN/m3. En
toda la profundidad explorada los valores del angulo de friccidn son altos, entre 33°
y 42°, y con respecto al modulo dilatométrico, se tiene que el promedio es de 40
MPa. Asimismo, en toda la extension del ensayo, no se refleja la existencia de

cohesién en los materiales. Finalmente, este ensayo no reporta la presencia de nivel

freatico hasta la profundidad de exploracion alcanzada.

Con respecto a los ensayos con CPT, se consideré Unicamente el sondeo CPT-19-56
y se descartaron los ensayos CPT-19-57 y CPT-19-58 ya que no superaron los 2,0 m
de profundidad, debido a la presencia de bloques de alta dureza. El ensayo CPT que

si se tomod en cuenta para el estudio, profundizé hasta 8,60 m, y al igual que en el
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DMT, los materiales identificados corresponden a arenas bien graduadas (SW), con
un angulo de friccion que después de 1,0 m de profundidad varia entre 35° y 40°.
Asimismo, el valor del Nspr que correlaciond el ensayo del CPT, determina un valor
promedio de golpes en los primeros 4,0 m de profundidad de 15, y posteriormente
se incrementa a 30 y luego vuelve a decrecer hasta alcanzar los mismos 15 golpes.
Es por ello que se considerd que los materiales presentes en la UG-1 tienen una
compacidad “media”. Al igual que con el DMT, no se reporta presencia de nivel

freatico hasta la profundidad de exploracion alcanzada.

Figura 1.22. Ubicacién de los sondeos

Fuente: Informe cédigo CSD-ID-2018-435 - ICE

1.4.1.2. Tomografia eléctrica

En octubre 2020 el area de Geofisica del ICE, realizé una tomografia eléctrica tipo ETR para
la determinacién de los materiales y los contactos asociados al sitio de estudio; la ubicacién

del area estudiada se muestra en la Figura 1.23.
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Figura 1.23. Ubicacion en planta de la tomografia eléctrica

Fuente: Consecutivo de informe 20i0224-1

Segun el estudio, a partir de la respuesta obtenida del ensayo, se determinaron tres capas
resistivas, una primera capa 1 con valores de 30 a 1000 Ohm*m, asociada a depdsitos de
tobas y cenizas alteradas (suelos) asi como a brechas de granulometria fina con matriz
arcillosa; se determind también una segunda capa 2, con resistividades de 500 a 1500 u
8000 Ohm*m, asociada a depdsitos de cenizas y tobas poco compactas con escorias y
brechas con matriz de ceniza; y finalmente se determiné una tercera capa 3, con
resistividades de 5000 a 20000 Ohm*m, asociadas a rocas sana fracturada, correlacionada
a lavas, aglomerados o intrusivos. El sitio de torre CENCE, presenta la particularidad de

encontrarse sobre depdsitos asociados a la capa 2, los cuales se correlacionan a litologias
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de cenizas con bloques poco compactas y disgregables, materiales que presentan poca

cohesidén por lo que son facilmente erosionables.

Asimismo, se establecieron zonas de anomalias tanto subverticales como subhorizontales,
las cuales se encuentran relacionadas a planos de ruptura asociados a falla o
deslizamientos, que limitan la continuidad lateral de las capas, asi como definir estructuras

ligadas a la deformacién de las mismas.

Los resultados de la tomografia eléctrica se presentan en la Figura 1.24 y Figura 1.25.
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Fuente: Informe 20i0224-1
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1.4.2. Ensayos de laboratorio

Se ejecutaron ensayos de

laboratorio sobre 4 muestras

54

recuperadas mediante

perforaciones hechas con un dispositivo de muestreo. Las pruebas realizadas fueron las

siguientes:

e Granulometria en suelos por tamizado (ASTM D6913).

Limites de Atterberg (ASTM D4318).

e Determinaciéon de material mas fino que el tamiz 0,075 mm (ASTM D2216).

Los resultados de estos ensayos se presentan en la Tabla 1.14.

Tabla 1.14. Resultados de los ensayos de laboratorio

Clasificaciéon SUCS (ASTM D2487).

Contenido de humedad en suelos (ASTM D2216).

Profundidad LL | LP P % %
Mu;stra Ensayo (m) %w @) | (%) (%) ar:na fin/os SUCS
1 DMT 2,50a3,20 | 152 | NP | NP NP 61 4 SwW
2 CPT 3,20a 3,50 80 | NP | NP NP 92 5 SW —-SM
3 CPT 3,50a4,00 | 10,4 | NP | NP NP 90 8 SW —-SM
4 CPT 4,002 4,35 116 | - - - - - -

Fuente: Informe CSD-ID-2018-435 - ICE

La Figura 1.26 muestra los resultados del ensayo CPT, en donde se correlaciona la

resistencia en punta con el dngulo de friccién para obtener resultados del posible tipo de

material que se encuentra en el sitio.
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Figura 1.26. Caracterizacion de los materiales segun el ensayo CPT

Fuente: Informe CSD-1D-2018-435 - ICE

Es importante mencionar que los resultados de campo coinciden con los resultados de
laboratorio, ya que ambos indican que el material encontrado en el sitio corresponde a

arenas limpias — SW (ver Figura 1.27).
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Figura 1.27. Muestras obtenidas en el sitio de estudio

Fuente: Informe CSD-1D-2018-435 — ICE
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1.4.3. Evaluacion de resultados y parametros geotécnicos

Mediante la investigacion de campo y laboratorio, se establecié el perfil estratigrafico en el
area de estudio. Los resultados de los ensayos de campo que se muestran en la Figura 1.28,
muestran la estimacion del Mddulo de Elasticidad en el nivel de desplante de la cimentacién
y el valor promedio del grafico del angulo de friccidn, los cuales son de 45 MPa y 38°

respectivamente.
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Figura 1.28. Resultados del CPT
Fuente: Informe CSD-ID-2018-435 - ICE
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De esta manera se identificd en los primeros 8,00 m, la UG-1, que se describe como arena
bien graduada, producto de la toba gruesa disgregable y poco compacta, cuyo espesor inicia

desde la superficie y no varia hasta los 8,50 m de profundidad que alcanzd la exploracion.

Por otra parte, tal y como se menciond en las limitaciones del presente disefio, se estimaron
los valores de las unidades geotécnicas 2 y 3 a partir de los datos de las litologias

encontradas en el sitio donde se realizé la tomografia eléctrica.

En resumen, las propiedades representativas estas tres unidades geotécnicas se presentan
enla Tabla 1.15.

Tabla 1.15. Propiedades de los materiales del sitio de estudio

g::tlé'j::i?::s Hiellorfz Pmﬂ(‘::;ldad (kN?m3) (|V|Ers>a) B (i)) N'e N's Ny
1 Tobas 0,0-38,00 20 45 0,30 38 63,26 | 38,84 | 64,00
2 Cenizas 8,00 -16,00 19 45 0,30 34 - - -
3 Brechas 16,00 - ? 24 1000 | 0,30 | 38 - - -
Fuente: Cdlculos propios
El anexo 1 muestra los planos de la obra, y en la lamina 3 el modelo geomecanico del sitio
de estudio.

1.4.4. Correlacidn e interaccion con datos de geologia del terreno

Con respecto a la geologia del area referente a este estudio, los ensayos que se realizaron,
dan evidencia que las capas mas superficiales estan constituidas por depdsitos piroclasticos
de caida. Especificamente, presentan granulometria de arenas bien graduadas con gravas.
Son materiales no plasticos y con poca o muy baja humedad (menor al 15%), dato que
demuestra su alta permeabilidad, ya que, el agua drena facilmente a través de ellos y por

esta razdon no es retenida. Con estos datos se puede interpretar que los resultados estdn
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describiendo alternancias de capas de cenizas, que son, como ya se menciond, piroclastos

de caida bien gradados.

1.4.5. Asentamientos elasticos

Segun la Tabla 1.8 del presente documento, que indica asentamientos maximos para torres,

este caso corresponderia a un valor de 0,12 m.

Mediante la Ecuacidon 1.23, se puede determinar la presidon que el suelo tendria que
soportar para que se asentara 2,74 cm, segun las caracteristicas de los materiales indicadas

en la Tabla 1.15.

1—v? >
0, = q*B=* x ] Ecuacion 1.23
Ey
Donde:
Oy asentamiento inmediato en mm
q: presiéon aplicada
B: ancho del drea cargada
v: razén de Poisson
Eu: modulo de elasticidad

l: factor de forma y de rigidez

Entonces se tiene que, para un valor 150 kPa de carga distribuida y un nivel de desplante
de 1,60 m, la placa tendria un asentamiento de 2,74 cm, valor inferior al limite que se

presentd en la Tabla 1.8.

1.4.6. Deformabilidad del medio

Adicionalmente al cdlculo realizado en el apartado anterior, se realizd el analisis de

deformaciones por medio de un software Phase2 de Rocscience, en donde se modeld la
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topografia del sitio con la estratigrafia y las propiedades geomecanicas del terreno definidas

en la Tabla 1.15.

Se definieron 3 estados de carga:
1) Condicién actual del terreno: en este estado no se contemplaron cargas, por lo que
las deformaciones son practicamente despreciables, tal y como se muestra en la

Figura 1.29.

Figura 1.29. Deformabilidad en la condicién actual del terreno

Fuente: Software Phase2

2) Condicidn con cargas operativas: se hizo la modelacion del medio soportante y como
éste serd deformado por las cargas actuantes cuando la torre ya esté construida a
un nivel de desplante de 1,60 m. Tal y como se muestra en la Figura 1.30, el valor

mas alto de deformacién que establecid el software Phase2, fue de 0,001 m.
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Figura 1.30. Deformabilidad con cargas operativas

Fuente: Software Phase2

3) Condicion con cargas operativas y cargas pseudoestdticas: por ultimo, se hizo una
revision del caso cuando la torre esta operando y se somete a las fuerzas sismicas.

La deformaciéon mas alta que se genera es del orden de los 0,03 m, tal y como se

muestra en la Figura 1.31.
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Figura 1.31. Deformabilidad con cargas operativas y sismo

Fuente: Software Phase2

1.4.7. Coeficientes de empuje

Anteriormente se mostré en la Tabla 1.15 el valor del dngulo de friccidn para el material del sitio de
estudio. Por lo tanto, los coeficientes de empuje estimados por el método de Rankine (ecuacidn

6.14, CCCR) se presentan en Tabla 1.16.

Tabla 1.16. Coeficientes de empuje activo, pasivo y de reposo para materiales de sitio

¢
()

38 0,20 4,94 0,34

Ka Kp Ko

Fuente: Calculos propios

1.4.8. Coeficiente de balasto

A partir de las caracteristicas de compacidad del material encontrado en el sitio,
conformado por arenas limpias, el coeficiente de reaccién de la subrasante o coeficiente de
balasto en una placa cuadrada de 0,30 m de lado, a nivel de la cimentacién es de:

ko3 =75 MN/m?
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Para cimentaciones sobre suelos arenosos, con dimensiones B x B, el valor de k se relaciona

con ko,3 seguin Braja Das (2006) con la siguiente expresion:

B+ 0-3)2 Ecuacidn 1.24

1.4.9. Estabilidad del talud

Con respecto a la estabilidad del talud donde se construira la torre, se realizé un analisis en
el software Slide de Roscience, en donde se modeld la condicidn operativa de la torre y
sismo. Como resultado de este andlisis, se obtuvo un factor de seguridad de 1,16, tal y

como se muestra en la Figura 1.32.

[T TR T T TTE ¢
|

i

Figura 1.32. Andlisis de estabilidad de talud

Fuente: Software Slide

El valor del factor de seguridad anteriormente mencionado, se compard con el valor limite
que indica la tabla 3 del CGTYLCR para una condicién pseudoestatica de riesgo de dafios
econémicos y ambientales alto, riesgo de pérdida de vidas bajo, el cual se establece en 1,05.

Entonces, el factor de seguridad que indica el analisis realizado en el Slide de Rocscience
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estd muy cercano a este valor limite recomendado. Es por ello que se plantea la necesidad
de reforzar la cimentacion en caso de que exista un desprendimiento de material para la
condicidn de carga donde la torre esté operando y ocurra ya sea sismo o viento, de manera
que éstas pongan en riesgo la estructura y los elementos no estructurales, lo cual provocaria

una interrupcién en las telecomunicaciones.

1.5. Diseno de la obra

1.5.1. Losa de cimentacion

1.5.1.1. Capacidad de soporte

El analisis de capacidad de soporte de la UG1 se realizé utilizando la teoria recomendada en
el CCCR, especificamente por medio de la Ecuacion 1.24. En la Figura 1.33 se presenta la
variacion de la capacidad de soporte admisible seglin la profundidad, para una placa
cuadrada de 4,80 m de lado. De acuerdo a la premisa de disefio, si el nivel de desplante es
1,60 m, la capacidad admisible de terreno seria de 585,16 kPa. Esta capacidad admisible

considera un factor de seguridad de 3 con respecto a la capacidad ultima.
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Figura 1.33. Variacion de la capacidad admisible (qadm)

Fuente: Calculos propios



1.5.2. Micropilotes

64

En el presente capitulo se muestran los calculos del disefio estructural de los micropilotes,

para cuatro tipos de carga: compresion, pandeo, flexién y flexo-compresién. Es importante

recordar que la carga axial actuante en cada micropilote es de 2,51 ton y que el momento

flexionante actuante en cada micropilote es de 5,21 ton-m. Los pilotes que se proponen

son tipo Swellex de 5,00 m de longitud, con un didmetro externo de 17,78 cm y un didmetro

interno de 16,35 cm e iran embebidos en la losa, con el fin de que éstos brinden estabilidad

a la estructura, ante las cargas de viento.

1.5.2.1. Diseio de micropilotes a compresién

El calculo de la resistencia del micropilote a compresién, se muestra en la Tabla 1.17. La

fuerza resistente P. es superior a la carga axial actuante.

Tabla 1.17. Resultados del disefio de los micropilotes - compresién

RESISTENCIA DEL MICROPILOTE A COMPRESION
Posionatie =04, x A, +047F, , x4, )

(> I diametro externo - refuerzo de acero 5.2 cm

e espesor - refuerzo de acero 0.13 cm

dine diametro interno - refuerzo de acero 4.94 cm

Ao, area - varilla de refuerzo = area d.,, - drea d;, 2.07 cm?

loar Momento de inercia - varilla de refuerzo = Inercia d.,; - Inercia d;,, 6.66 cm?

doert diametro de la perforacion 5.5 cm

A, Area nominal de la perforacion = 7 * (d,..)? 23.76 cm?

Aot Areade lalechada=A, - A, 21.69 m?
f. Resistencia a la compresion de la lechada 350 kg/cm?
Fibar Resistencia a la fluencia del tubo de refuerzo 4700 kg/cm?

P. Fuerza resistente del micropilote a compresion 7.61 ton

Fuente: Cdlculos propios
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1.5.2.2. Diseino de micropilotes por pandeo

El cdlculo de la resistencia al pandeo de los micropilotes propuestos se muestra en la Tabla
1.18. La resistencia de pandeo admisible es superior a la carga actuante en el micropilote.

Tabla 1.18. Resultados del disefio de los micropilotes - pandeo

RESISTENCIA DEL MICROPILOTE POR PANDEO
_p2._Eala
e =
(L, +Lg)

E. Madulo de elasticidad de la varilla 2100000.00 | kg/cm?

I, Momento de inercia de la seccion transversal del pilote {l,,,) 6.66 cm’

E, Madulo de elasticidad del terreno (Ep) 458.87 kg/cm?

L Longitud elastica del micropilote = ( (3 *E,* 1, )/ (E.)) ~(1/4) 17.39 cm
E./E insumo para la tabla 3.8* 1 adim

f tomado de la tabla 3.8* 1 adim

L Longitud de empotramiento ficticio =1,2 *f * L, 20.87 cm

L Longitud del micropilote que sobresale del terreno 50 cm

Constante de coaccidn en cabeza®* 1

N, Carga critica de pandeo 27.48 ton

FS Factor de seguridad establecido en 1.5 1.5 adim
NCagm Carga de pandeo admisible 18.32 ton

(*) La bibliografia de referencia a seguir para el calculo de micropilotes es la publicada en la “Guia para el
proyecto y ejecucién de micropilotes en obras de carretera” del Ministerio de Fomento (2005), en donde se
recoge de manera mas extensa y detallada todo el procedimiento de calculo.

Fuente: Calculos propios

1.5.2.3. Disefo de micropilotes a flexién

En cuanto a la resistencia del micropilote a los momentos de flexidn, segun el calculo
mostrado en la Tabla 1.19, la resistencia del micropilote al aplicarle el factor de reduccién
de 0.9, es de 6,62 ton, valor que es superior al momento flexionante actuante, que es de

5,21 ton.
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Tabla 1.19. Resultados del disefio de los micropilotes - flexion

RESISTENCIA DEL MICROPILOTE A LA FLEXION
s 1 didmetro externo 17.78 cm
e espesor 0.711 cm
it diametro interno 16.358 cm
I, momento de inercia 139093 cm®
S, mddulo de seccién de lavarilla=(2*1,) /( dex ) 156.46 cm?
Fytuir Resistencia a la fluencia de la varilla 4700 kg/cm?
: : 735 364.58 kg-cm
M, Capacidad de momento nominal =M, * F ., 235 tg
: on-m
L] Factor de reduccion por flexion 0.9 adim
dMn Capacidad ultima por flexién =@ * M, 6,62 ton-m

Fuente: Calculos propios

1.5.2.4. Calculo de la resistencia del fuste y la punta del micropilote

Para el calculo de la resistencia del fuste y la punta del micropilote, es importante definir la
longitud del mismo, que en este caso son 5 m, el cual el factor de seguridad es

considerablemente alto, tal y como se muestra en la Tabla 1.20.

Tabla 1.20. Resultados del disefio de los micropilotes — fuerzas resistentes ejercidas por el
fuste y la punta

FUERZAS RESISTENTES EJERCIDAS POR EL FUSTE Y LA PUNTA
s I didmetro de la perforacion 5.5 cm
P, Carga axial 2.51 ton
M, Momento flexionante 5.21 ton-m
o peficiente de expansion del suelo por la presion de la lechada (arena mediana 1.45 adim
q tension de friccion lateral® 2 kg/cm?
L Longitud del tramo de micropilote donde se inyecta la lechada a presidn 500 cm
Qs Carga resistida porel fuste=n *d .+ *a*q*L 25.05 ton
Q, Carga resistida por la punta = Q; * 15% 3.76 ton
Q, Carga total resistida = Q; + Q, 28.81 ton
P, Carga actuante 251 ton
FS Factor de seguridad 11.49 adim

(*) datos obtenidos del método francés, para el caso de las arenas

Fuente: Cdlculos propios

1.5.2.5. Espaciamiento de los micropilotes

Con respecto a este apartado, la FHWA (2005) recomienda que para materiales no

cohesivos se pueden espaciar los micropilotes 3 veces su didmetro, con el fin evitar el efecto
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de grupo; asi las cosas, el espaciamiento en el caso de este trabajo de disefio se establecid

en 0,60 m.

1.6. Especificaciones técnicas

1.6.1. Materiales

1.6.1.1. Losa de cimentacion

Para la construccién de la losa de cimentacién, se recomienda que se controlen los
siguientes parametros de disefo para asegurar la calidad de los materiales de acuerdo a las

consideraciones que se tomaron por el fabricante en el disefio de ésta.
En la Tabla 1.21 se resumen los pardmetros de control para el caso del concreto reforzado
a utilizar en la construccién de la losa de cimentacidn, tal y como lo recomienda el fabricante

de la torre.

Tabla 1.21. Parametros de control de la calidad para el concreto de la losa de cimentacién

Parametro Valor Unidad de medida Norma AST.M e Frecuencia del
cumplir muestreo
Cada 1000 kg o
Fluencia del acero 420 MPa ASTM A370 cuando haya
cambio de
proveedor
ik ED e Al menos una vez
cilindros de - - ASTM C31 . 3
aldiaocada50m
concreto
Resistencia del 350 MPa ASTM C39 Cada 7,, 14y 28
concreto dias
Asentamiento del 150 + 20 Mm ASTM C143 Cada vez. gue se
concreto tomen cilindros

Fuente: ASTM

En cuanto al relleno sobre la cimentacidn, es posible utilizar el material extraido del sitio
donde se construira la torre; esto es de suma importancia porque disminuirian los costos

pues no se incurriria en la adquisicion de material para rellenar sobre la cimentacién,
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ademas de su correspondiente acarreo. Igualmente, no seria necesario trasladar el material
extraido a una escombrera cercana. Enla Tabla 1.22 se muestran los parametros de control

de calidad para los materiales de relleno.

Tabla 1.22. Parametros de control de la calidad los materiales de relleno
de la losa de cimentacion

, Unidad de Norma ASTM Frecuencia del
Parametro Valor . .
medida por cumplir muestreo
Espesor de Cada capa de
capa del 200 mm - relleno
material colocada
Al menos 6
Deformabilidad ensayos sobre
de los 45 MPa ASTM D1194 el nivel de
materiales fundacion
definido
Densidad de los
materiales por Cada espesor
medio del 21,5 kN/m3 ASTM D2922
, de capa
densimetro
nuclear
Densidad de los
materl?les por 215 KN/m? ASTM D5030 Cada espesor
medio del de capa
anillo
Fuente: ASTM
1.6.1.2. Micropilotes autoperforantes

Para el proceso de excavaciéon del micropilote, se inyecta a presién (1,5 MPa) un caudal
adecuado de lechada con bajo contenido de cemento que sale por la punta, a través de la
barra de acero. Esta lechada va abriendo paso al mover las particulas que componen el
medio hacia la superficie. Posteriormente al terminar la perforacidn, se inyecta a presién
una lechada con mayor densidad y una menor relacién agua cemento, con el fin de formar

el bulbo del micropilote.
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e Perforacion
El proceso de perforacién se debe realizar de manera que no cause cambios importantes
en las caracteristicas del terreno. Las perforaciones se deben hacer con una longitud de

5,0 m, un didmetro de 0,20 m.
e Lechada
La Tabla 1.23 presenta las caracteristicas que debe reunir la lechada, asi como también las

normas que debe cumplir para su correspondiente control de calidad.

Tabla 1.23. Pardmetros de control de la calidad para la lechada de los micropilotes

, Unidad de Norma ASTM .
Parametro Valor . . Frecuencia
medida por cumplir

Relacién agua /
cemento 0,8 adim
lechada inicial
Relacién agua /
cemento 0,4 adim - -
lechada final
Moldeo de
prismas de - - ASTM C1019 -
lechada

Resistencia a la
compresion de 35 MPa ASTM 476 Cada 28 dias
la lechada

Asentamiento 200 — 280 o ASTM Casiat\;:eqnue
de la lechada C143/C143M -
cilindros

Fuente: ASTM

e Acero de refuerzo
El acero de refuerzo de los micropilotes debe reunir las caracteristicas que se presentan

en la Tabla 1.24.
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Tabla 1.24. Parametros de control de la calidad para el acero de refuerzo de los

micropilotes
, Unidad de Norma ASTM Frecuencia del
Parametro Valor . .
medida por cumplir muestreo
Cada 1000 kg o
Resistencia del 460 MPa ASTM A370 cuandg haya
acero cambio de
proveedor
Fy 4700 kg/cm?
Diametro 5,2 om i i
externo
D.|ametro 4,94 om i i
interno
Espesor 1,3 cm

1.7. Presupuesto

Fuente: ASTM

Seguidamente se detalle el presupuesto tanto para la losa de cimentacién propuesta por el

fabricante, como también para la construccion de los micropilotes; es importante aclarar

gue se excluye el costo de instalacion de la torre de telecomunicaciones.

La Tabla 1.25 muestra el presupuesto considerando que todos los materiales a utilizar en la

construccion de la cimentacidn deben adquirirse.
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Tabla 1.25. Presupuesto de obra

Rubro Cantidad Unidad Costo unitario Costo total
Instalaciones 1 - $ 1 000,00 $1.000,00
provisionales

Excavacion
(acarreoy
colocacion en 36,86 m? $21,00/m? $ 744,14
una
escombrera
cercana)
Relleno de 23,04 m3 S41/m3 $ 944,64
sustitucion
Relleno de 23,04 m3 S17/m3 $ 391,68
sustitucion
(acarreoy
colocacidn)
Concreto 12,6 m3 $700/ m3 $ 8820,00
armado losa
cimentacién
Micropilotes 75 m $180/m $ 13 500,00
Total S 25 400,50
Imprevistos (5%) $1270,00
$26 670,50
Costo total de la obra ¢ 16 000
000,00

Fuente: Calculos propios

Sin embargo, el material de la UG1 del sitio de estudio que sera extraido durante el proceso
de excavacion para la construccion de la losa e instalaciéon de micropilotes, representan 37
m3 de arena que seria posible utilizarla para el relleno de 1,00 m sobre la losa de
cimentacién. La Tabla 1.26 presenta el presupuesto de la obra, en donde se utiliza el mismo

material del sitio.
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Tabla 1.26. Presupuesto de obra utilizando el agregado fino del material de sitio
Rubro Cantidad Unidad Costo unitario Costo total
Instalaciones 1 . $ 2 000,00 $1.000,00
provisionales
Concreto 12,6 m3 S650/m?3 S 8 190,00
armado losa
cimentacién
Micropilotes 75 m $180/m S 13 500,00
Total $22 690,00
Imprevistos (5%) $1134,50
$23 824,00
Costo total de la obra ¢ 14 294
700,00

1.8. Sostenibilidad

Fuente: Célculos propios

Como se menciond en el capitulo anterior, la arena del sitio de estudio puede ser utilizada

como material de construccién (arena). En el presupuesto de obra se evidencié un ahorro

de ¢ 1705 300,00 en cuanto a la no compra de la arena como material de relleno.

Asimismo, el utilizar el material de sitio en la construccidon de la obra, representa la no

emisién de didxido de carbono, y la Tabla 1.27 muestra los datos utilizados para el calculo

de la huella de c

arbono.

Tabla 1.27. Calculo de huella de carbono

HUELLA DE CARBONO
" Consumo de combustible de 1 vagoneta 2.5 [/km
'g E Cantidad de camiones 2 unidades
?g L= Distancia de la fabrica al sitio de estudio (ida y vuelta) 64 km
2 g" Consumo de combustible 960 I
-§ Ep Factor de emision de la combustible 2 180.00 | kg COy/I
Huella de carbono 669 696 kg CO»

Fuente: Célculos propios

Es por ello que se podria plantear el uso del material de sitio como agregado fino, y realizar

los ensayos correspondientes con el fin de que cumpla con las especificaciones técnicas que
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este debe tener para la fabricaciéon de concreto y como material de relleno, pues esto

representaria la no liberacion de 669 toneladas de didxido de carbono a la atmdsfera.

1.9. Innovacion

El disefio desarrollado a lo largo de este trabajo, que contempla la cimentacidon de la torre
auto-soportada de telecomunicaciones, consiste en una losa de cimentacién que el
fabricante de la torre de telecomunicaciones calculd, a la cual se le fueron adicionaron

cimentaciones profundas tipo micropilotes.

Este tipo de solucidon se ided dado el componente de vulnerabilidad de la estructura, al estar

cercana a la corona de un talud y a fallas en el medio soportante.

De este modo el duefio de la estructura podra garantizar la continuidad del negocio en caso

de ocurrencia de un deslizamiento.

Asimismo, la propuesta de utilizacion del material de sitio para el relleno sobre la losa, es
un componente innovador que también se traduce en una disminucidn del costo de la obra

y de la emisidn de gases de efecto invernadero a la atmdsfera.
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1.10. Conclusiones

Al finalizar este trabajo de disefio, en este capitulo se presentan las siguientes conclusiones:

1.

Desde 2014 a agosto de 2020, se registraron procesos de inestabilidad en la ladera
suroeste del volcan Irazi que propiciaron la movilizacion de las torres de
telecomunicaciones existentes en el sitio, hacia algun sector del volcan Irazi que
presente condiciones de estabilidad en sus laderas.

La torre del CENCE se ubicard cercano a una ladera dentro del Parque Nacional
Volcan Irazd, en un sitio que actualmente no presenta problemas de inestabilidad.
El sitio mencionado en el punto 2 anterior, presenta un medio soportante estd
compuesto por estructuras geoldgicas diversas, que eventualmente pueden
propiciar al inicio de un proceso de inestabilidad en la ladera.

Segun las exploraciones realizadas en campo, el sitio presenta tres unidades
geotécnicas cuyos materiales son competentes, segin el modelo geomecanico
obtenido.

Del analisis de deformabilidad del medio, se obtuvo un asentamiento maximo del
orden de 0,03 m.

Mediante ecuacion de capacidad de soporte del CCCR, se determind que su valor es
de 585,16 kPa, para el nivel de desplante de la cimentacion. A este valor le fueron
aplicados las reducciones a los factores de capacidad de carga, por estar cerca de
una ladera y, aun asi, el medio es capaz de resistir las cargas que le transmitiria la
torre bajo condiciones operativas, con carga de viento o sismo.

A raiz del andlisis de la estabilidad del talud cercano al sitio donde se ubicara la torre
de telecomunicaciones, se logro establecer un factor de seguridad de 1,16, el cual
es mayor al recomendado en el CGTYLCR, que es de 1,05 para una condicién
pseudoestatica. Sin embargo, el valor del factor de seguridad es muy proximo al
limite, por lo que se requiere una mayor investigacién al respecto para disminuir la
vulnerabilidad de la estructura.

Se plantea la utilizaciéon de una fundacién compuesta por una losa de cimentacion

la cual fue diseiiada por el fabricante de la torre, asi como también la construccién
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de 15 micropilotes de 5 m de longitud y 0,052 m de diametro, para que, en caso de
falla del talud, estos puedan mantener la estabilidad de la torre para continuar
operando.

Se recomienda un sistema constructivo de micropilotes auto-perforantes, ya que el
material arenoso que presenta la UG-1 es disgregable, y sus detritos pueden fluir
con mayor facilidad a la superficie cuando se inyecta a presion la lechada de
excavacion.

El disefio de los micropilotes contempld la utilizacion de barras de 5,2 cm de
diametro externo, y de 4,94 de didmetro interno, con un diametro de micropilote
de 6,00 cm y una longitud de 5,00 m. Con estas caracteristicas, el micropilote podria
llegar eventualmente a soportar la torre y la cimentacién, en caso de ésta llegara a
perder el medio soportante debido a algln proceso de inestabilidad en la ladera
cercana.

Se estimé que gracias al aprovechamiento del agregado fino extraido del sitio donde
se cimentara la torre como material de relleno, no se liberaran 670 ton de CO; a la
atmosfera.

La innovaciéon en el proyecto radica en la utilizacién del material de sitio como
agregado fino, asi como también el uso de micropilotes para aseguramiento de la
torre.

Se estimd que la obra costara ¢ 14 294 700,00, y el ahorro por el uso del material de
sitio como relleno sobre la cimentacién, representa una disminucién del 12% en el

costo.
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1.11. Recomendaciones

A continuacidn, se establecen las recomendaciones para el presente trabajo:

1. Complementar el estudio geofisico utilizado para este trabajo, con sismica de
refraccion, con el fin de definir las velocidades de onda cortante de las unidades
geotécnicas 2y 3.

2. Realizar un estudio de estabilidad de la ladera cercana a la torre.

3. Comparar la soluciéon planteada en este trabajo de disefio, compuesta por la losa de
cimentacién y micropilotes, con un disefio de estabilizacion de la ladera cercana al
sitio de estudio.

4. Valorar la utilizacion del material de sitio como agregado fino para mezclas de

concreto y rellenos, mediante la realizacién de ensayos que asi lo acrediten.
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1.13. Anexo

Anexo 1

Planos constructivos
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2. CAPITULO 2: DISENO DE SISTEMA DE ESTABILIZACION PARA UN TALUD
COLINDANTE CON UNA CARRETERA

Resumen

Este trabajo presenta el caso de un talud, ubicado en la region Brunca de Costa Rica, y
localizado al costado de la ruta nacional 34, carretera que es de suma importancia, no
solamente para esta regidn, sino para el pais. Este talud ha sufrido desprendimientos de
material, debido a las caracteristicas de éste y a las condiciones climaticas y sismicas de la
zona. Ademads, el talud cuenta con una estratigrafia compuesta por suelos residuales
provenientes de la degradacidon de rocas de origen sedimentario, y cuya topografia es

pronunciada, ya que la altura del talud asciende a los 36,00 m.

Con el fin de brindar una solucién a la problematica del sitio, se realiza un analisis de
estabilidad mediante la metodologia de equilibrio limite, en la cual se considera que el
elemento que brindard soporte al medio, estard conformado por un muro de soilnailing.
Una vez verificada la estabilidad del talud mediante este sistema constructivo, se realizé el
disefio de los elementos estructurales que lo componen, mediante la utilizacién de la
metodologia descrita en el FHWA (2015). Posteriormente se realizd una verificaciéon de la

capacidad hidraulica del sistema de cunetas propuesto.

Finalmente, una vez definida la configuracién del muro de soilnailing, se realizaron las

especificaciones técnicas, planos y presupuesto del mismo.
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Abstract

This paper presents the case of a slope, located in the Brunca region of Costa Rica, at one
side of National Route 34, a highway that is of great importance, not only for this region,
but for the country. This slope has suffered material detachments, due to its characteristics
and the climatic and seismic conditions of the area. In addition, the slope has a stratigraphy
composed of residual soils from the degradation of rocks of sedimentary origin, and whose

topography is pronounced, since the height of the slope is 36.00 m.

In order to provide a solution to the problem of the site, a stability analysis is carried out
using the limit equilibrium methodology, in which it is considered that the element that will
provide support to the environment will be made up of a soilnailing wall. Once the stability
of the slope was verified through this construction system, the design of the structural
elements was carried out, using the methodology described in the FHWA (2015).
Subsequently, a verification of the hydraulic capacity of the proposed hydraulic system was

carried out.

Finally, once the configuration of the soilnailing wall was defined, the technical

specifications, plans and budget were made.
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2.1. Aspectos Generales

2.1.1. Antecedentes

El desarrollo econdmico y social de los pueblos depende, en gran medida, del desarrollo de
la infraestructura vial. Desde tiempos antiguos se entendid la importancia de mantener y
extender las rutas, con el fin de conectar los pueblos y que éstos se desarrollaran. Por
ejemplo, antiguamente los romanos, especificamente en Cartago, fueron los primeros
constructores de caminos que sirvieron para propdsitos militares y de defensa. Sin
embargo, el estado romano entendié que para contar con el desarrollo social y econdmico
se debia contar con carreteras transitables, tanto asi que ellos construyeron
aproximadamente 100 000 km de caminos, comparable a la red interestatal actual de los
EEUU. En América los pueblos originarios tales como los mayas, incas, e incluso, pueblos
precolombinos costarricenses, también desarrollaron su red de calzadas con propdsitos

econdémicos sociales y culturales.

En la actualidad, para que un pais pueda desarrollar su economia y su sociedad, debe
construir y darles mantenimiento a las carreteras con el fin de permitir el transito vehicular,
asi como también lograr que éstas sean seguras para los usuarios, y Costa Rica no es la

excepcion.

La red vial costarricense cuenta actualmente con una densidad de 850 m de carretera por
kildbmetro cuadrado, que se clasifica como “alta”, pues su valor es superior a paises de la
region y de EEUU. Sin embargo, esto significa un problema, pues los recursos para su
mantenimiento son limitados, ademas de que la precipitacién promedio anual es mayor a
los 2000 mm y la topografia es variable, en donde ambas condiciones hacen que aumente
el deterioro de las carreteras, y finalmente, la red vial esta expuesta a eventos climaticos y

geoldgicos de fuerza mayor, tales como sismos, huracanes y tormentas.
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En particular, la region Brunca de Costa Rica es afectada constantemente por la topografia,

precipitacion y eventos climaticos y geoldgicos extraordinarios. En este sentido, el Atlas

Climatico de Costa Rica, en esta zona la precipitacion media anual ronda los 3000 mm hasta

los 5000 mm (ver Figura 2.1).

Por otra parte, la misma regién anteriormente mencionada se caracteriza por su alta

sismicidad, pues seguin el CSCR-2010, se encuentra en la Zona Sismica IV, por lo que la

aceleracion pico del suelo puede oscilar entre los 0,36 cm/s a 0,40 cm/s, los cuales

corresponden a los valores de aceleraciéon mas altos del pais (ver Figura 2.2).
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Con respecto a las vias de comunicacién que unen a la regién Brunca con el Gran Area
Metropolitana, existen dos carreteras que son importantes para el desarrollo de la regidn,
y para la comunicacidn via terrestre con Panama: la ruta 2 — Carretera Interamericana Sur,
y la ruta 34 — Pacifica Fernandez Oreamuno, que inicia desde Pozén ubicado en el cantdn
de Orotina en la Provincia de Alajuela, hasta el poblado de Palmar Norte, ubicado al sur de

la Provincia de Puntarenas. La ruta 34 tiene una longitud total de 234 km.

En el Plan Nacional de Transporte del Ministerio de Obras Publicas y Transporte de Costa
Rica (PNT-MOPT) indica que la ruta 34 se encuentra en la Jerarquia Funcional de

Referencia, y se clasifica como parte de la Red de Alta Capacidad (ver Figura 2.3).
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Fuente. Ministerio de Obras Publicas y Transportes

En el ano 2010, el CONAVI muestra en el mapa de la Red Vial Nacional Estratégica de Costa

IlI

Rica (ver Figura 2.4), en el cual la ruta 34 es clasificada como “ruta nacional” y también que
esta carretera forma parte de la “red estratégica prioritaria, conexién Fronteras Puertos”;
por lo anteriormente mencionado es la importancia de darle mantenimiento a esta ruta de

forma constante.

Es asi como en un sitio en particular de esta ruta, entre los poblados de Ciudad Cortés y
Palmar Norte, existen laderas con altas pendientes y que en el pasado se perdieron

estabilidad por lo que provocaron la caida de material en la ruta 34.
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En ese trayecto existe un talud que requiere ser estabilizado, pues ha sufrido
desprendimientos en el pasado debido a los factores tipicos de la region que fueron
mencionados en pdrrafos anteriores. En este sentido, se propone solucionar el problema
de la estabilidad del talud en este sitio mediante el disefio y construccién de un muro con
el sistema soilnailing, pues es de suma importancia mantener el paso de vehiculos por esta

ruta, asi como brindarle seguridad a los usuarios de esta ruta nacional.

Entre las caracteristicas generales del sitio, se puede mencionar de manera preliminar que
el talud a estabilizar mediante el sistema soilnailing cuenta con una pendiente de 36°, su
altura es de 32,00 m y abarca una longitud al lado de la carretera de 33,40 m, tal y como se

muestra en la Figura 2.5.
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2.1.2. Objetivos

2.1.2.1. Objetivo General

Disefiar una estructura tipo soilinailing que aporte estabilizacion al talud carretero de la

ruta 34, en la region Brunca.

2.1.2.2. Objetivos especificos

1. Investigar el contexto geoldgico local y regional del sitio donde se ubica el sitio de
estudio, con el objetivo de que éste apoye el marco geoldgico-geotécnico.
2. Determinar las propiedades de los materiales que componen las distintas unidades

geotécnicas identificadas, para definir el modelo geomecanico.

3. Estudiar la estabilidad del talud con el nuevo sistema de sostenimiento, tipo
soilnailing.
4. Establecer las especificaciones técnicas a considerar para el proceso constructivo y

el monitoreo de la obra.
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5. Elaborar los planos del disefio del muro.

6. Realizar el presupuesto para la construccion de las obras de cimentacidén de la
estructura.

7. Proponer elementos que mitiguen en la zona, el impacto ambiental.

2.1.3. Importancia

Como se menciond con anterioridad, la ruta 34 es vital para el desarrollo econdmico y social
de laregion Brunca, como también es una carretera que comunica a Costa Rica con Panam3,
y eso por ello que es de suma importancia estabilizar el talud mediante una estructura como

lo son los muros de soilnailing.

De esta manera se evitaria que la ruta fuera obstaculizada por el material desprendido, lo
que significa que los vehiculos podrian transitar normalmente, asi como también se

garantizaria la seguridad de los usuarios de la ruta.

Es por ello que con el presente trabajo se estableceria un disefio del sistema de

estabilizacién tipo soilnailing a este talud carretero en particular.

2.1.4. Limitaciones
Entre las limitantes que existen para el desarrollo del presente trabajo, se sefialan las
siguientes:

1. Se lograron obtener muestra de suelo obtenidas hasta la profundidad de 3,60 m
aproximadamente. No se obtuvieron muestras en estratos inferiores, por lo que la

litologia se obtuvo a partir de tomografias eléctricas.
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2. La profundidad del nivel freatico no fue posible ubicarla con los ensayos de campo
ejecutados, por lo que la determinacidon de éste y su influencia o no en el sitio de
estudio, no sera parte del presente trabajo.

3. Se realizd andlisis de equilibrio limite para el desarrollo de las superficies de falla,

mediante el software Slide de Rocscience.

2.1.5. Exclusiones

Como principal y Unica exclusidn del presente trabajo, es que, en el desarrollo del analisis
de la estabilidad del talud y del disefio del muro de soilnailing, no se contempld la

evaluacidn de esfuerzos y deformaciones.

2.1.6. Metodologia

Para el presente trabajo se plantea la metodologia a seguir segun la Figura 2.6, en donde se
realizard el disefo del muro de soilnailing mediante el analisis de equilibrio limite, una vez
definido el modelo geotécnico y las unidades geotécnicas. Una vez cumplida esta etapa, se
disefiaran los elementos que componen el muro, mediante la metodologia propuesta por

la FHWA (2015).
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Equilibrig limite

Elementos de sostenibilidad
! ;

Informe finzl y planos
constructivos
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Figura 2.6. Metodologia planteada
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2.2. Marco teorico

2.2.1. Anadlisis de Estabilidad

Las propiedades geomecanicas de los materiales que componen el suelo estdn llamadas a
resistir fuerzas inestabilizantes, tales como las de la gravedad, presién de agua, sismo, entre
otras; sin embargo, cuando las fuerzas resistentes son superadas por aquellas que
favorecen la inestabilidad del medio, es cuando sobrevienen los desprendimientos o

deslizamientos.

El andlisis de estabilidad es el que determina la seguridad de un talud o de una ladera, y
éste consiste en determinar y comparar el esfuerzo cortante que se desarrolla a lo largo de
la superficie que tiene mas probabilidad de ocurrir con base en la resistencia al corte del
suelo. Los métodos de andlisis de estabilidad contemplan el comportamiento de las fuerzas

que estabilizan o no la ladera o el talud.

Existen diversos tipos de analisis de estabilidad de taludes, los cuales consideran distintos
mecanismos de rotura y condiciones geométricas del talud, como el caso del talud infinito,
el cual presenta un estrato homogéneo en todas direcciones y en el que la falla se da a una
profundidad mucho mayor que la altura del talud. Asi mismo, se analizan los taludes finitos
por el tipo de superficie de falla, ya sea plana o circularmente cilindrica, y es este ultimo

tipo de andlisis el que se va a considerar en el presente trabajo.

Das (2015) indica que hay dos procedimientos de andlisis de estabilidad para el caso de una
falla circular: procedimiento de masa y método de dovelas. El primero considera que la
masa del suelo arriba de la superficie de deslizamiento es unitaria y que el suelo es
homogéneo. El segundo divide esa masa de suelo en varias dovelas verticales y paralelas
entre si, y calcula la estabilidad de cada una de ellas, tomando en cuenta la presién del agua
de poro, el esfuerzo normal a lo largo de la superficie de falla y la no-homogeneidad de los
suelos. En el presente documento se hard el desarrollo del analisis de estabilidad del talud,

considerando el método de las dovelas.
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2.2.1.1. Metodologias para el analisis de estabilidad

Segun Suarez (2009), dentro de las metodologias disponibles, se encuentran los métodos
de equilibrio limite, los métodos numéricos y los métodos dindmicos para el andlisis de

caidos de roca y flujos, entre otros.

Los métodos numéricos son la técnica que muestra la mejor aproximacion de las
condiciones de estabilidad en la mayoria de los casos de evaluacién de estabilidad de

taludes. Sin embargo, los métodos de equilibrio limite, son mas sencillos de utilizar y

permiten analizar los casos de falla traslacional y de falla rotacional, asi como las fallas de

inclinacion (“toppling”) y las fallas en cuiia.

Suarez (2009) también indica que los factores que generan el deslizamiento pueden ser
complejos y muy dificiles de modelar, pero que existen algunas herramientas que utilizan

elementos finitos, diferencias finitas, elementos discretos y modelos dinamicos.

lgualmente, se pueden integrar al andlisis modelaciones de hidrogeologia y las
solicitaciones sismicas. En la Tabla 2.1 se presenta una descripcidén de la metodologia de

equilibrio limite, los insumos que requiere, ventajas y limitaciones.

Tabla 2.1. Metodologia de equilibrio limite

Parametros

Método Ventajas Limitaciones

utilizados

Existe una gran cantidad
de paquetes de

Genera un niumero
software para su

Limite de equilibrio

Topografia del talud,
estratigrafia, angulo de
friccion, cohesién, peso

unitario, niveles
freaticos y cargas
externas

analisis. Se obtiene un
factor de seguridad.
Analiza superficies
curvas, rectas, cufias,
inclinaciones, etc.
Analisis en dos y tres
dimensiones con
muchos materiales,
refuerzos y condiciones
de nivel de agua.

Fuente. Das, 2015

Unico de factor de
seguridad sin tener en
cuenta el mecanismo de
inestabilidad. El
resultado difiere de
acuerdo con el método
que se utilice. No
incluye analisis de las
deformaciones.
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Suarez (2009) indica que un analisis de equilibrio limite permite obtener un factor de
seguridad mediante un analisis regresivo que obtiene los valores de la resistencia al
cortante en el momento de la falla. Una vez que se determinaron las propiedades de
resistencia al cortante en el suelo, las presiones de poro y otras propiedades del medio y

del talud, se puede proceder a calcular el factor de seguridad del talud.

Este analisis de estabilidad consiste en determinar si existe suficiente resistencia en los
suelos del talud para soportar los esfuerzos de cortante que tienden a causar la falla o

deslizamiento.

Suarez (2009) agrega que la mayoria de los métodos de equilibrio limite tienen en comun
la comparaciéon entre los momentos resistentes y actuantes sobre una determinada
superficie de falla. Las variaciones principales de los diversos métodos son, el tipo de
superficie de falla y la forma de cémo actuan internamente las fuerzas sobre la superficie

de falla.

2.2.1.2. Concepto del factor de seguridad

Suarez (2009) indica que el factor de seguridad se utiliza para conocer factor de amenaza
para que el talud falle en las peores condiciones de comportamiento para el cual se disefia.
Fellenius (1922) presento el factor de seguridad como la relacion entre la resistencia al corte
real, calculada del material en el talud y los esfuerzos de corte criticos que tratan de

producir la falla, a lo largo de una superficie supuesta de posible falla

La mayoria de los sistemas de andlisis asumen un criterio de “limite de equilibrio” donde el
criterio de falla de Coulomb es satisfecho a lo largo de una determinada superficie. Se
estudia un cuerpo libre en equilibrio, partiendo de las fuerzas actuantes y de las fuerzas
resistentes que se requieren para producir el equilibrio. Calculada esta fuerza resistente,
se compara con la disponible del suelo o roca y se obtiene una indicacion del factor de

seguridad:
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FS Y. Esfuerzo cortante resistente Ecuacion 2.1

Y Esfuerzo cortante actuante

Otro criterio es dividir la masa que se va a estudiar en una serie de tajadas, dovelas o
bloques y considerar el equilibrio de cada tajada por separado. Una vez realizado el analisis

de cada tajada se analizan las condiciones de equilibrio de la sumatoria de fuerzas o de

momentos:
Y Momento resistente »
FS = Ecuacion 2.2
> Momento actuante
2.2.1.3. Concepto superficie de falla

Suarez (2009) indica que el término superficie de falla se utiliza para referirse a una
superficie asumida a lo largo de la cual puede ocurrir el deslizamiento o la rotura del talud
(ver Figura 2.7); sin embargo, este deslizamiento o rotura no ocurre a lo largo de esas
superficies si el talud es disefiado adecuadamente. En los métodos de limite de equilibrio
el factor de seguridad se asume que es igual para todos los puntos a lo largo de la superficie
de falla; por lo tanto, este valor representa un promedio del valor total en toda la superficie.
Si la falla ocurre, los esfuerzos de cortante serian iguales en todos los puntos a todo lo largo

de la superficie de falla.

Generalmente, se asume un gran numero de superficies de falla para encontrar la superficie
de falla con el valor minimo de factor de seguridad, la cual se denomina “superficie critica
de falla”. Esta superficie critica de falla es la superficie mas probable para que se produzca
el deslizamiento; no obstante, pueden existir otras superficies de falla con factores de
seguridad ligeramente mayores, los cuales también se requiere tener en cuenta para el

analisis.
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Superficie de falla

Figura 2.7. Superficie de la prueba de falla y direccién de la fuerza cortante
Fuente. Suarez, 2009

2.2.1.4. Parametros utilizados en los andlisis de equilibrio limite

Suarez (2009) indica que los modelos tienen en cuenta los factores primarios que afectan
la estabilidad. Estos factores incluyen geometria del talud, pardmetros geoldgicos,
presencia de grietas de tension, cargas dindmicas por accién de los sismos, flujo de agua,
propiedades de resistencia y peso unitario de los suelos, etc. Sin embargo, no todos los
factores que afectan la estabilidad de un talud se pueden cuantificar para incluirlos en un
modelo matematico de limite de equilibrio. Por lo tanto, hay situaciones en las cuales un
enfoque de limite de equilibrio no produce resultados satisfactorios. A continuacion, se
indican cada uno de los pardmetros utilizados en los andlisis de equilibrio limite, con su
correspondiente definicién.

Peso unitario. El peso unitario es tal vez el parametro mas sencillo de medir para el
analisis de estabilidad de los taludes, es el que influye menos en el factor de seguridad. Los
pesos unitarios totales son pesos hiumedos por encima del nivel fredtico y saturados por
debajo de éste nivel. En el caso de que se utilicen pesos sumergidos, se debe ignorar la
presencia de nivel fredtico. La densidad saturada se puede determinar asumiendo un valor

de gravedad especifica G, el cual se puede suponer igual a 2,68 para la mayoria de los suelos.

Resistencia al cortante. La resistencia al cortante que se va a utilizar en los anlisis,
pueden ser medida por alguno de los métodos de laboratorio o de campo. Se debe tener

en cuenta si se trata de condiciones drenadas o no drenadas o si el analisis es realizado en
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estado no-saturado. Los parametros deben corresponder a los niveles de esfuerzos sobre
las superficies de falla potenciales. En los casos en los cuales ya ha ocurrido la falla del talud,

se recomienda emplear las resistencias residuales (a grandes deformaciones).

Esfuerzos totales y efectivos. Los problemas de estabilidad de taludes pueden
analizarse suponiendo sistemas de esfuerzos totales o efectivos. Se puede analizar la
estabilidad de un talud utilizando el método de presién efectiva, porque la resistencia del
suelo es gobernada por las presiones efectivas tanto en la condicidn drenada, como en la
condicién no drenada; sin embargo, en la practica no es posible determinar con precisién
cuales son los excesos de presién de poros que se van a generar por los cambios en las
cargas (excavaciones, colocacién de rellenos o cambios en el nivel de agua). Debido a esto,
no es posible desarrollar analisis precisos de estabilidad en estas condiciones, utilizando
procedimientos de esfuerzos efectivos. No obstante, se puede trabajar todo el analisis
usando presiones efectivas, sin que se requiera especificar los valores de los excesos de
poros en las condiciones no drenadas. La mayoria de los modelos de analisis trabajan con

base en las presiones efectivas.

Estabilidad a corto y a largo plazo. En la estabilidad a corto plazo debe tenerse en
cuenta que los suelos que no tienen un drenaje rapido, estan sujetos a presiones de poros
por accién de las cargas aplicadas. En la estabilidad a largo plazo, se supone que los suelos

estan drenados.

2.2.1.5. Método de equilibrio limite

El andlisis de la estabilidad de taludes mediante el método de equilibrio limite se puede
realizar estudiando directamente la totalidad de la longitud de la superficie de falla o
dividiendo la masa deslizada en tajadas o dovelas. El momento de la falla ocurre cuando las
fuerzas actuantes y resistentes, son iguales a lo largo de la superficie de falla y equivalentes

a un factor de seguridad de 1.0.
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Algunos métodos son precisos y otros, solamente aproximados y actualmente los

programas de software facilitan realizar analisis rigurosos.

Generalmente, los métodos son de iteracion y cada uno de éstos posee un cierto grado de
precision. En la Tabla 2.2 se muestra un listado de los métodos de analisis de taludes

mediante equilibrio limite y a continuacién se brinda una descripcién de cada uno de ellos.
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Tabla 2.2. Métodos de andlisis de estabilidad de taludes

) Superficies o .
Método Equilibrio Caracteristicas
de Falla
Lo Bloque delgado con nivel freatico, falla paralela ala
Talud infinito Rectas Fuerzas o
superficie.
Cufias con . . .
Cufias simples, dobles o triples, analizando las fuerzas que
Dovelas tramos Fuerzas i N
actuan sobre cada cufia.
rectos
Espiral
logaritmica Espiral Fuerzasy Superficie de falla en espiral logaritmica. El radio de la
(Frohlich, logaritmica momentos espiral varia con el angulo de rotacion.
1953)
Arco circular Circulo de falla, el cual es analizado como un solo
(Fellenius, Circulares Momentos bloque. Se requiere que el suelo sea cohesivo
1922) (f=0).
Ordinario o
de Fellenius . .
. Circulares Fuerzas No tiene en cuenta las fuerzas entre dovelas.
(Fellenius
1927)
Bishop
o . Asume que todas las fuerzas de cortante, entre dovelas, son
simplificado Circulares Momentos
cero.
(Bishop 1955)
Janbu .
S Cualquier
Simplificado ; Fuerzas Asume que no hay fuerza de cortante entre dovelas.
orma
(Janbu 1968)
Sueco . . : s
. Cualquier Las fuerzas entre dovelas tienen la misma direccion que la
Modificado. Fuerzas .
forma superficie del terreno.
USACE (1970)
Lowe y Cualaui Las fuerzas entre dovelas estan inclinadas en un
ualquier
Karafiath ; g Fuerzas angulo igual al promedio de la superficie del terreno
orma
(1960) y las bases de las dovelas.
Spencer Cualquier Momentosy | Lainclinacidn de las fuerzas laterales son las mismas para
(1967) forma fuerzas cada tajada, pero son desconocidas.
Morgenstern Cualquier Momentos y Las fuerzas entre dovelas, sea asume, que varian
y Price (1965) forma fuerzas de acuerdo con una funcion arbitraria.
. Utiliza el método de las dovelas en el calculo de la
Cualquier Momentos . . L. .
Sarma (1973) magnitud de un coeficiente sismico requerido para
forma y fuerzas

producir la falla.

Fuente. Suarez, 2009
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Método de las dovelas. Braja (2015) plantea el andlisis de taludes por el método ordinario
de las dovelas cuyo esquema se muestra en la Figura 2.8, donde la masa de suelo sobre la
superficie de deslizamiento se divide en dovelas verticales. La anchura de cada una de éstas
no necesita ser la misma, y por simplicidad, se supone que la presion de agua intersticial es
0. También se muestra las fuerzas que actuan sobre cada dovela en el diagrama de cuerpo

libre de la Figura 2.8.

-—rsena,—*

o - !

T;=C+0o tand

Figura 2.8. Superficie de la prueba de falla
Fuente. Das, 2015

Tal y como se muestra en la figura anterior, se define el peso especifico de la dovela, Wh, al
igual que las fuerzas normal y tangencial, N: y T, respectivamente, componentes de la
reaccion R. P,y Pn+1 son las fuerzas normales que actian sobre los lados de la dovela. De
la misma forma, Tn y Tas1 son las fuerzas tangenciales que actuan sobre los lados de la
dovela. Se supone que las resultantes a ambos lados de la dovela coinciden en sus lineas

de accidn y que son iguales en magnitud.

El método consiste en realizar iteraciones hasta encontrar el Factor de Seguridad (FSs)
minimo que corresponde a la superficie de rotura critica para un medio compuesto por

varios estratos. El calculo se realiza segun la Ecuacién 2.3.
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W,

Figura 2.9. Fuerzas que actuan sobre la n-ésima dovela
Fuente. Das, 2015

YnP[c'AL, + (W, * cosa, *tang’)] ~ Ecuacién 2.3

FS; = —
n=p
Y1 Wypsena,
Donde
c cohesién del estrato en la dovela.
, angulo de friccidon del estrato en la dovela que estd en contacto con la
¢

superficie de falla.
Al ~ bn/(cos an), donde b, es el ancho de la dovela n-ésima.
angulo que forma la pendiente del arco perteneciente a la seccion de la dovela
con respecto a la horizontal, el cual puede ser positivo o negativo. Cuando es
G positivo, la pendiente del arco estd en el mismo cuadrante del talud del

terreno.

Método de Spencer. El método de Spencer es un método que satisface totalmente el
equilibrio tanto de momentos como de esfuerzos. El procedimiento de Spencer (1967) se
basa en la suposicidon de que las fuerzas entre dovelas son paralelas las unas con las otras,

o0 sea, que tienen el mismo angulo de inclinacién (Figura 2.10).
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Zin

//
v
=

Figura 2.10. Paralelismo de las fuerzas entre dovelas en el método de Spencer
Fuente. Suarez, 2009

19

AN

La inclinacién especifica de estas fuerzas entre particulas, es desconocida y se calcula como
una de las incégnitas en la solucién de las ecuaciones de equilibrio. Spencer inicialmente
propuso su método para superficies circulares pero este procedimiento se puede extender

facilmente a superficies no circulares.

Spencer plantea dos ecuaciones una de equilibrio de fuerzas y otra de equilibrio de
momentos, las cuales se resuelven para calcular los factores de seguridad F y los dngulos de
inclinacion de las fuerzas entre dovelas 0 (Figura 2.11. Paralelismo).

b

Figura 2.11. Paralelismo
Fuente. Suarez, 2009

Para resolver las ecuaciones F y 0, se utiliza un sistema de ensayo y error donde se asumen

los valores de estos factores (en forma repetitiva) hasta que se alcanza un nivel aceptable

de error.
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Una vez se obtienen los valores de F y 0 se calculan las demas fuerzas sobre las dovelas
individuales. El método de Spencer se considera muy preciso y aplicable para casi todo tipo
de geometria de talud y perfiles de suelo y es tal vez, el procedimiento mas completo y mas

sencillo para el calculo del factor de seguridad.

Método simplificado de Morgenstern-Price. El método de Morgenstern y Price (1965)
asume que existe una funcién que relaciona las fuerzas de cortante y las fuerzas normales

entre dovelas (ver Figura 2.12).

/

s
E - \W E+AE h

T
=
—%5
i \N
Figura 2.12. Fuerzas que actuan sobre la dovela segin Morgenstern — Price
Fuente. Muelas, 2008

Esta funcién puede considerarse constante, como en el caso del método de Spencer, o
puede considerarse otro tipo de funcién. La posibilidad de suponer una determinada
funcion para determinar los valores de las fuerzas entre dovelas, lo hace un método mas

riguroso que el de Spencer.

Sin embargo, esta suposicion de funciones diferentes tiene muy poco efecto sobre el calculo
de factor de seguridad cuando se satisface el equilibrio estatico y hay muy poca diferencia
entre los resultados del método de Spencer y el de Morgenstern y Price, el cual es un

método muy preciso, practicamente aplicable a todas las geometrias y perfiles de suelo.

La fuerza tangencial a cada lado de la dovela, T, se expresa de la siguiente manera:

T, = Af(x)WE, Ecuaciéon 2.4
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Donde:
Y Hh + Etana dx
y) A= Jy
J, F()E dx
E Fuerza normal efectiva sobre el lado vertical de cada dovela
f(x) Funcidn a especificar por el disefiador
2.2.1.6. Limitaciones de los Métodos de Limite de Equilibrio

Suarez (2009) indica que los analisis de limite de equilibrio tienen algunas limitaciones entre

las cuales se encuentran las siguientes:

e Se basan solamente en la estatica. Como los métodos de limite de equilibrio se basan
solamente en la estdtica y no tienen en cuenta las deformaciones ni las distribuciones de

presiones.

e Suponen los esfuerzos uniformemente distribuidos. Es por ello que se debe tener
cuidado con las concentraciones de esfuerzos debidos a la forma de la superficie de falla o

a la interaccion de suelo-estructura.

e Utilizan modelos de falla muy sencillos. El disefio de taludes utilizando solamente la
modelacién con métodos de limite de equilibrio es completamente inadecuado si los

procesos de falla son complejos.

e Generalmente se asume el material como isotropico. Generalmente se asume que el
suelo es un material isotrépico y que los métodos de analisis de las superficies de falla

suponen que éstas son circulares o aproximadamente circulares.
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2.2.2. Sistema constructivo soilnailing

Segun el FHWA (2015) el sistema soilnailing se construye mediante una secuencia "de arriba
hacia abajo", donde el suelo se excava en tramos de altura limitada. Inicialmente, se
instalan los anclajes y el concreto lanzado inicial para proporcionar soporte.
Posteriormente, se instala un revestimiento final de concreto lanzado o de concreto

fabricado in situ.

Los anclajes se instalan generalmente con un espaciado vertical de 1,22 m a 1,83 m, el cual
es comparable a la altura tipica de una excavacién estable, que es cominmente de 0,91 m
a 1,52 my podria ser mas en algunos suelos. El espaciamiento horizontal de los pernos a

menudo también estd en el rango de 1,22 2 1,83 m.

La Figura 2.14 y Figura 2.14 muestran el detalle de una seccidn transversal de un muro de
soilnailing en el suelo instalado para permitir la excavacidn en el derecho de via para un
proyecto de ampliacion de carreteras. Tanto los pernos del suelo como el talud inicial y
final contribuyen a la estabilidad de la excavacion, debido a que éstos sostienen el suelo y
transfieren cargas de la masa de suelo detras de la pared, al concreto lanzado que soporta
el suelo entre pernos y que se encuentra inmediatamente detras de la cara, cuya funcion
es proporcionar continuidad estructural y permite que el suelo y el muro de soilnailing

actien como una unidad.

Ampliacidn de
; = ; s
Carretera existente : la carretera i Detalle A
—
| / _..-—F::-‘:"‘_"’T.ﬁ ’
—_— o
—
Concreto r
AN R5 -
|all12-at:30 S i 150
inicial ' - “'-—-,__[
Concreto )
lanzado—. Aciae
final
Superficie /
original / = ———Drenaje
\ 3

- I

Figura 2.13. Seccion tipica de un muro de soilnailing

Fuente. FHWA-NHI-14-007, 2015
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En la mayoria de proyectos de carreteras en los EEUU, los muros construidos con soilnailing
se utilizan como estructuras permanentes de retencion de tierra; sin embargo, los muros
de soilnailing también se pueden utilizar como estructuras temporales, cuya vida util tipica
sea de unos meses, por ejemplo, en obras viales cuando se utiliza como apuntalamiento de

excavaciones temporales.

Concreto
Concreto
lanzado
lanzadeo
final o
/_ inicial
vertical

._/_ adicional
#"/_ Drenaje

S 7 Refuerzo
- Anclaje

Refuerzo

Placa —_|

Perno .
——.

Cabeza ——— |

Arandela

Refuerzo — ——| : Lechada

Malla electrosoldada

Figura 2.14. Detalle A
Fuente. FHWA-NHI-14-007, 2015

2.2.3. Secuencia constructiva

En los siguientes parrafos se explica la secuencia tipica de construccién de una pared de
soilnailing segun FWHA (2015), cuyos pasos se describen a continuacién y se muestra

esquematicamente en la Figura 2.15.

° Paso 1. Excavacion

La profundidad del levantamiento de excavacion inicial (corte sin soporte) puede variar
entre 0,76y 2,13 m, pero tipicamente es de 0,91 a 1,52 pies y llega ligeramente por debajo

de la elevacién donde se instalard la primera fila de clavos. La viabilidad de este paso es
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fundamental porque el frente de excavacién debe tener la capacidad de permanecer sin
apoyo, hasta que se instalen los pernos y el frente inicial, generalmente de uno a dos dias.
El tipo de suelo que se excava puede limitar la profundidad de la excavacion. La plataforma
excavada debe tener un ancho suficiente para proporcionar un acceso seguro para el

equipo de instalacion de los pernos del soilnailing.

Corte

Plataforma

)

Paso 1: Corte Paso 2: Perforacion

Perno Revestimiento Tira de
temporal drenaje

10ma
2,0m

Tira de drenaje Lechada

geocompuesta

Paso 3: Instalacién de perno y lechada Paso 4: Instalacién de revestimiento
Incluye la instalacion de la tira de temporal
drenaje

Cara de
concreto
lanzado final

Drenaje de
pie del
talud

Paso 5: Construccion de los niveles Paso 5: Instalacion del revestimiento final
siguientes
Figura 2.15. Secuencia constructiva de un muro de soilnailing

Fuente. FHWA-NHI-14-007, 2015
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) Paso 2. Perforacion de los orificios de las uias.

Las perforaciones se avanzan utilizando equipo especializado que se opera desde la

plataforma excavada, y éstas generalmente permanecen sin soporte.

° Paso 3

A) Instalacion de clavos y lechada.

Los pernos se colocan en el orificio perforado. Se inserta un tubo de lechada tremie en la
perforacion junto con el tenddn; vy el orificio se llena con lechada, se coloca bajo gravedad
0 una presion nominal baja (menos de 0,24 a 0,48 kPa). Si se utilizan barras huecas, la
perforacion y la inyeccion se realizan en una sola operacion.

B) Instalacidn de drenajes superficiales.

Las tiras de drenaje se instalan en la cara de la excavacion, continuamente desde la parte
superior de la excavaciéon hasta un poco por debajo del fondo de la excavacion. Las tiras de
drenaje se colocan entre los pernos adyacentes y se desenrollan hasta la siguiente berma

excavada.

° Paso 4. Construccion del revestimiento inicial de concreto lanzado.

Antes de excavar la siguiente capa de suelo, se aplica un revestimiento inicial al corte sin
apoyo. El revestimiento inicial generalmente consiste en un revestimiento de 10 cm
ligeramente reforzado con una capa gruesa de concreto lanzado. El refuerzo incluye malla

electro-soldada, que se coloca en el medio del espesor del paramento (ver Figura 2.14).

También se coloca varilla vertical y horizontal alrededor de las cabezas de los pernos para
gue se desarrolle resistencia a la flexion. A medida que el concreto lanzado comienza a
fraguar, se coloca una placa de apoyo de acero sobre el perno que sobresale de la

perforacion. La placa de apoyo se presiona ligeramente en el concreto lanzado fresco.
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Posteriormente se instalan tuercas hexagonales y arandelas para acoplar la cabeza del
perno contra la placa de apoyo. La tuerca hexagonal se aprieta con una llave dentro de las
24 horas posteriores a la colocacion del concreto lanzado temporal. Se pueden realizar
pruebas de algunos de los pernos instalados para probar su capacidad o para verificar el
criterio de carga especificado antes de continuar con la siguiente berma excavada. El
concreto lanzado debe alcanzar su resistencia a la compresidn minima especificada de 3
dias antes de continuar excavando las siguientes bermas. A efectos de planificacion, el

periodo de fragua del concreto lanzado debe considerarse de 72 horas.

° Paso 5. Construccion de niveles posteriores.

Los pasos del 1 al 4 se repiten para las siguientes bermas excavadas. En cada berma, la tira
de drenaje se desenrolla hacia abajo hasta la berma siguiente. A continuacidn, se coloca un
nuevo panel de malla electro-soldada superponiendo al menos una celda de malla completa
con el panel malla electro-soldada superior. El concreto lanzado temporal continda con la

construccion del concreto lanzado superior.

° Paso 6. Construccion del revestimiento final.

Una vez que se llega al fondo de la excavacion y se instalan y se prueban los pernos, se
construye la cara de concreto lanzado final. Este revestimiento permanente puede consistir
en concreto armado, concreto lanzado reforzado o paneles de concreto prefabricado.
Luego se construyen las perforaciones para drenaje, el desagtie al pie del talud y zanjas de
drenaje cuyo objetivo es descargar el agua que pueda acumularse en el desagiie continuo.
Pueden ser necesarias variaciones de los pasos descritos anteriormente para adaptarse a

un proyecto especifico.

Por ejemplo, se puede aplicar concreto lanzado en cada levantamiento inmediatamente
después de la excavacidon y antes de perforar los orificios y la instalacidon de los clavos,

particularmente cuando la estabilidad del frente de excavacidén es una preocupacién. Otra
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variante puede ser aplicar lechada en el orificio de perforacién antes de colocar el tenddn

en la lechada sin curar.

2.2.4. Diseio del muro de soilnailing

La filosofia de disefo utilizada para este proyecto es la de Factores de Carga y Resistencia (LRFD),
siguiendo las estipulaciones del “Manual de disefio de Muros Soilnailing” de la Federal Highway
Administration (FHWA). A continuacion, se indican las formulas que se utilizaron del manual

anteriormente mencionado para el disefio del muro de soilnailing del presente trabajo.

2.24.1. Revision de la adherencia lechada - anclaje

El area de refuerzo necesario para satisfacer las condiciones del sitio debe ser revisada. Para eso,
en este informe se siguen los pasos del manual de la FHWA (2015) en cuanto a disefio de sistemas
soilnailing, por la metodologia LRFD. En este manual se brindan las recomendaciones para la
revision de la capacidad de los anclajes ante las fuerzas que lo puedan llegar a arrancar. Para esto

se muestra la Ecuacidn 2.5.

Tpo =T * qy * Dpy Ecuacién 2.5
Donde:
du adherencia perno - lechada - suelo
DoH didmetro de la perforacién
Resistencia nominal por arrancamiento de cada perno — seccién
rro

transversal

Posteriormente se calcula el arrancamiento de cada perno, pero de forma longitudinal:

Ecuacidn 2.6
Rpo = 1po * Lp

Donde:

rro Resistencia nominal por arrancamiento de cada perno
Lp Longitud del perno
Rro Resistencia nominal por arrancamiento de cada perno - longitudinal
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Finalmente se calcula la razén de capacidad de carga por arrancamiento:

T* Tmax '
Donde:
dro Factor de resistencia por arrancamiento - estatico
Rro Resistencia nominal por arrancamiento de cada perno
’y YEV = 1.35
Trméx Fuerza de tensiéon maxima nominal
CDR Razoén de capacidad bajo demanda - arrancamiento

El resultado de CDR debe ser igual o mayor a la unidad.

2.2.4.2. Resistencia a la tension del perno

El siguiente paso corresponderia al calculo de la razén bajo demanda a tensidn del perno,

gue inicia con el resultado de la Ecuacién 2.8:

Ry = A, *fy Ecuacion 2.8
Donde:
fy resistencia nominal del perno (fuerza por area)
At area de la seccidn transversal del perno
Rt Fuerza nominal por arrancamiento de cada perno
¢ * Ry .,
CDR=_—7"—"2>10 Ecuacion 2.9
. Tos
Donde:
or Factor de resistencia a la tension
Rt Resistencia nominal por arrancamiento de cada perno
Y YEV =1.35
Tmax Fuerza de tension maxima nominal

CDR Razoén de capacidad bajo demanda
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El resultado de CDR debe ser igual o mayor a la unidad.

2.2.4.3. Revision de la resistencia a la flexion de la cara del muro

Para realizar este paso, primero se calcula el area de la seccidn transversal del refuerzo por
unidad de ancho en la direccion vertical en la cabeza del perno, tal y como se indica en la

Ecuacion 2.10

A'yn -
Ay = <avm + S, > Ecuacién 2.10
Donde:
SH espaciamiento horizontal de los pernos
fy r resistencia a la fluencia del acero de refuerzo
fy w resistencia a la fluencia de la malla electrosoldada
A area transversal de las varillas adicionales para cubrir la cabeza del
perno
A'vn (fy_r/fy_w) * Aun
avm area de la seccidn transversal del refuerzo en la mitad del vano
avn area de la seccidn transversal del refuerzo en la cabeza del perno

Asimismo, se debe calcular el drea de la seccién transversal del refuerzo por unidad de

ancho en la direccidn horizontal en la cabeza del perno, tal y como se indica en la Ecuacion

2.11:
AI
HN e
Apy = <ahm + S ) Ecuacion 2.11
%4
Donde:
Sv espaciamiento vertical de los pernos
fy r resistencia a la fluencia del acero de refuerzo
fy w resistencia a la fluencia de la malla electrosoldada
A area transversal de las varillas adicionales para cubrir la cabeza del
VN
perno
A'in (fy_/Fy_w) * Ann
ahm area de la seccidn transversal del refuerzo en la mitad del vano

ahn area de la seccion transversal del refuerzo en la cabeza del perno
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Finalmente se realiza el calculo de la razon de refuerzo, tal y como se muestra en la Ecuacién

2.12.

= L) * Ecuacién 2.12
Donde:
o razon del drea de la seccion transversal del refuerzo por unidad de
y ancho, tanto para el acero vertical como para el horizontal
h espesor de la cara que se esta disefiando
Pij razén de refuerzo tanto en la direccidn horizontal como en la vertical
2.2.4.4. Estimacion de la resistencia nominal a flexién

Se debe conocer si el muro soporta los momentos flexionantes, tanto para la cara interna
como para la cara final del muro. El cdlculo de este valor se inicia con la Ecuacién 2.13, la

cual calcula la resistencia a la flexidon en el sentido vertical del muro.

h; aym * fy ;2
— * * (i _ w
Mym = Aym fy_w (2 7o ) Ecuacion 2.13
Donde:
avm area de la seccidn transversal del refuerzo en la mitad del vano
fy w resistencia del acero de refuerzo de la malla
hi espesor de la cara inicial
e resistencia a la compresién del concreto
m resistencia vertical del muro en la mitad del vano por unidad de
vm

longitud

La Ecuacidén 2.14 calcula la resistencia vertical de la cabeza del perno por unidad de longitud.

My = Qpn* fy ¥ (% - %) Ecuacién 2.14
Donde:
avn area de la seccidn transversal del refuerzo en la cabeza del perno
fy w resistencia del acero de refuerzo de la malla
hi espesor de la cara inicial
e resistencia a la compresién del concreto

Myn resistencia vertical en la cabeza del perno por unidad de longitud
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Es importante indicar que también se debe verificar la resistencia en el sentido horizontal,
para lo cual la Ecuacion 2.13 y Ecuacion 2.14 se aplica, con la diferencia que se utilizaria el
valor del area de la seccion transversal del refuerzo en el sentido horizontal, tanto para

calcularlo en la mitad del vano como en la cabeza del perno.

Una vez obtenidos los valores de las resistencias por unidad de longitud en el muroy en la
cabeza del perno, tanto en sentido vertical como horizontal, se realiza el cdlculo del

momento de flexidn tanto en la direccidn horizontal como vertical, mediante la Ecuacion

2.15.
8 S
Rpp = Cp* (Mpyy + Myy,) * ( SHV) Ecuacion 2.15
Donde:
Cr Factor efecto de un suelo no uniforme actuando en la cara
Rer Resistencia nominal a la flexidn

El valor de Rerdebe ser mayor al momento de flexién actuante en el muro y en la cabeza del
perno. El procedimiento anterior se debe realizar tanto para la cara inicial, como para la

cara final del muro.

2.2.4.5. Estimacion de la resistencia ante el puzonamiento del muro

Como primer paso, se debe calcular la resistencia del muro en su cara inicial al cortante por

punzonamiento, para lo cual se utiliza la Ecuacién 2.16.

Velkip] = 0.58 *\/f! [psi]* = * D, [ft] * h [ft] Ecuacion 2.16

Donde:
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Lep ancho de la placa (en pies)

he profundidad efectiva de la superficie conica = hi = espesor de la capa
inicial (en pies)

D'c diametro equivalente (en pies) de la superfice conica de falla = Lgp + h;

fie resistencia a la compresion del concreto en kips

Ve Fuerza del muro resistente al puzonamiento en kips.

Es importante indicar que para obtener el valor de Vr en kN, se debe multiplicar el resultado
de la ecuacién anterior por un factor de 4.45. Posteriormente se hace el cdlculo de la razén
de la capacidad del muro bajo demanda por punzonamiento, para lo cual se utiliza la

Ecuacion 2.17.

CoR =221 5 00 Ecuacion 2.17
o
Cr factor de contribucidn al cortante del suelo debajo de la cabeza
Ve Fuerza resistente al puzonamiento
Rep Resistencia nominal por arrancamiento de cada perno = Cp * V¢
Orp Factor de resistencia por arrancamiento - estatico
Y YEV =1.35
To Fuerza de tensién mdaxima nominal en la cabeza del perno
CDR Razén de capacidad bajo demanda

El valor de la razén de la capacidad bajo demanda debe ser igual o mayor a 1.

Para la cara final del muro se hace el mismo calculo que se realizé con la Ecuacién 2.16 y
Ecuacion 2.17, con la diferencia que se debe calcular el didmetro equivalente D’ con la

Ecuacion 2.18.

El menor de Ssy + he
los dos D'. { Ecuacién 2.18
valores 2he

Donde:



Ssh
Ls
s
tp
hc

2.2.4.6.

espaciamiento de los cabezales (ver Figura 2.16)
longitud del cabezal

espesor de la cabeza del cabezal

espesor de la placa de acero

Profundidad efectiva dels + tp— tsn

v

Figura 2.16. Partes del cabezal
Fuente. FHWA-NHI-14-007, 2015

Revision de la resistencia del cabezal

Como primer paso se utiliza la Ecuacién 2.19:

NH
As
fy -~ SH

Donde:

Ren
drp

To
CDR

Rpp = Npp * Ag * fy—hs

numero de cabezales en la conexién (generalmente son 4)
area de la seccion transversal del cabezal
resistencia a la tension del cabezal

— Pra=Rey
CDR = _T“' = =10

Resistencia nominal a la tension del cabezal en la cara final
Factor de resistencia por arrancamiento - estatico

factor de carga elegido para la verificacidon

definido anteriormente

Razén de capacidad bajo demanda
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Ecuacion 2.19

Ecuacidn 2.20
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Finalmente se recomienda realizar la revision de la compresion del concreto del muro de

concreto lanzado, detras de los pernos, mediante la Ecuacién 2.21 y Ecuacion 2.22.

Ay =2,50* Ag Ecuacién 2.21
Donde:
Ay area de la seccion transversal del perno
Dsh diametro de la cabeza
Dsc diametro del eje

Con la Ecuacién 2.22 se verifica si el espesor del perno es suficiente.
tsy =0,50* (Dy — Ds) Ecuacién 2.22
Donde:

tsH espesor del perno
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2.3. Modelo Geoldgico

Como se menciond con anterioridad, el sitio en estudio se localiza en la zona sur del pais, al
pie de montana de la Fila Costera (ver Figura 2.17), y a continuacién se mencionaran los

datos de la geologia regional y local del proyecto.

=~ Falla de rumbo
—y~ Falla inversa

Volcan ;
* “ Levantamiento

0 100 km
v del Colcn

Figura 2.17. Ubicacién de sitio de estudio en mapa regional

Fuente. https://www.researchgate.net/figure/Marco-tectonico-y-areas-de-Costa-Rica-
donde-han-sido-realizados-estudios-de-neotectonica_figl 287550129

Por el momento se puede indicar que la geologia de la zona esta dominada por rocas
sedimentarias de origen turbiditico que generan la fila costera del pacifico sur de Costa Rica,
debido a la actividad tectdnica de la subducciéon de las placas Coco bajo la placa Caribe, tal

y como se mostro en la Figura 2.17.

2.3.1. Geologia regional

La geologia regional fue descrita originalmente por Dengo (1962), al caracterizar la
presencia de lutitas calcdreas, a veces siliceas, intercaladas por frecuentes bancos delgados

de calizas impuras. El tamafio del grano aumenta desde el Rio Térraba hacia el noroeste.
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Predominan limolitas, areniscas tobaceas y conglomerados. Mora (1979) la dividié en dos

unidades, Unidad Zapote y Unidad Lagarto.

Por otra parte, Mora (1979) la define la Unidad Zapote como una facies intermedia de una
turbidita y se caracteriza por la alternancia de areniscas, limolitas y arcillolitas con
intercalaciones de productos volcanicos submarinos (aglomerados, brechas, vulcarenitas y
conglomerados volcénicos). El espesor varia entre 0,05 y 0,15 m para las areniscas, y de
0,02 a 0,05 m para limolitas y arcillolitas. Generalmente la matriz es arcillosa, el cemento

carbonatado es menos corriente.

Las rocas estan dadas por las caracteristicas de la Formacién Térraba, la cual esta
conformada por secuencia de areniscas y lutitas interestratificadas. Sin embargo, La
mayoria de los afloramientos se encuentran con zonas de falla y con un alto grado de
alteracion (fracturas y deformacion), con extensiones de hasta 10 metros en los lechos de
las quebradas. La direccion de buzamiento preferencial es hacia el N-NE con angulos de
inclinacién entre 25° y 45°, hay variaciones importantes asociadas a la influencia de fallas

qgue han rotado y desplazado bloques.

2.3.2. Geologia local

Las unidades geoldgicas de roca que conforman el talud estdn representadas por la
formacidén Térraba, donde se identifican dos unidades geoldgicas caracteristicas como lo
son la unidad Lagarto y la unidad Zapote. En la zona no se han determinado niveles freaticos
a la profundidad de los estudios, ademas se tienen que regionalmente el nivel freatico se
encuentra muy por debajo de los estudios realizados y del nivel del rio. De acuerdo a los
estudios locales se pueden clasificar las siguientes secuencias litoldgicas pertenecientes a

la unidad geolégica Zapote:

A continuacion, la descripcion de la litologia del sitio de estudio:
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1. Depdsitos coluviales - pie de monte (coluvios unidad Zapote): corresponde a depdsitos
coluvio - aluviales generados al pie de monte de la fila costera, estdn compuestos
basicamente por bloques de areniscas y lutitas en un matriz limo arenosa.

2. Arenisca finas a medias alteradas: esta representada por areniscas finas a medias
alteradas, estratificadas, con espesor de los estratos de 0,20 m hasta 0,50 m de espesor.
Se presentan altamente fracturadas, debido a estructuras cercanas como la Falla
Longitudinal de Costa Rica.

3. Areniscas finas: corresponde con areniscas de grano fino estratificadas, mas consolidadas
respecto al estrato superior, sin embargo, se presentan fracturadas producto del
tectonismo al que ha sido sometida la zona.

4. Intercalaciones de lutitas y areniscas finas: se representan como facies mas finas de
areniscas y lutitas intercaladas entre si, con espesores desde los 0,10 m hasta los 0,50 m,
se pueden presentar en la base de la secuencia sedimentaria.

5. Suelos regoliticos con movimientos de masa presente: son suelos limo arcillosos
generados a partir de la meteorizacién de las rocas sedimentarias que conforman el
subsuelo, ademas de algunos coluvio - aluviales generados en la zona. En esta zona se
presenta deslizamientos superficiales debido a las caracteristicas del material y a las

estructuras geoldgicas presentes en la zona.

2.3.3. Investigacion geoldgica realizada

Como parte de la investigacién para determinar las caracteristicas y condiciones
geoldgicas-geotécnicas del sitio, se realizaron 4 perfiles de tomografia eléctrica y con 3
perfiles de sismica. En la Figura 2.19, Figura 2.20, Figura 2.21 y Figura 2.21 se puede
observar el contraste de las capas segun su resistividad eléctrica, la cual sirve como base
importante para el desarrollo del modelo geolégico. La Figura 2.22 muestra el perfil

geoldgico.
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Figura 2.18. Perfil de refraccidn eléctrica N°1
Fuente. ICE
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Figura 2.19. Perfil de refraccion eléctrica N°2
Fuente. ICE
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Figura 2.20. Perfil de refraccidn eléctrica N°3
Fuente. ICE



127

— ———
N N N T ) T . ..
? T TN I TR T
Besisiivity in sha.m

— Capa 1: suelos y depdsito coluviales
en matriz arcillo-arenosa color terracota
con blogues decimétricos
redondeados

- Capa 2: depésitos
sedimentarios finos (areniscas o lutitas)

w—  Capa 3: depositos fluviales de
arenas finas a medias &
depositos coluviales

w— Capa 4: depdsitos
sedimentarios finos
{areniscas o lutitas)

Falla o superficie
& de deslizamiento

Falla, fractura o
estructura geofisica debido a
discontinuidad lateral

Figura 2.21. Perfil de refraccion eléctrica N°4

Fuente. ICE

2.3.4. Resultados del modelo geolégico

Segun los datos obtenidos de las investigaciones mediante ensayos de geofisica, se detallan
los modelos geoldgicos obtenidos para el sitio de estudio, el cual presenta rocas

sedimentarias estratificadas como areniscas y lutitas buzantes al NE.
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En la zona no se identificaron niveles de agua hasta la profundidad de investigacion,

ademads, no se determinaron niveles freaticos a profundidades de 30 m, por lo que se

considera que el nivel estd muy por debajo de la ladera visible en esta zona (ver Figura 2.22).

Ekrcandndms mmm j

PERFIL 01
Escata horlzontal 1:500
Escala vertical 1:500

BIMBOLOGS

[ ] Sumios Coivio Aluiales

KWedeas

Irrtarcalac e dis AraiteRcas St a

_- drerisoas Fmas

- Intercalaciones Luties y Aremsces. Fnes

- Sulos Repobiicos con wien de
o | maentc e Masa

Figura 2.22. Perfil geoldgico

Fuente. ICE
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2.4. Modelo Geotécnico

En este apartado se desarrolla la obtencion de los resultados que establecen las
propiedades geotécnicas para cada una de las unidades geotécnicas (UG) que se

identificaron en el sitio de estudio.

2.4.1. Determinacion de las velocidades de onda de compresidn y de cortante

En la Tabla 2.3 se resumen los principales resultados que se desprenden del estudio de
refraccion sismica para las diferentes capas de materiales identificadas en el sitio en
estudio. Esimportante indicar que fueron identificadas un total de tres capas de materiales

mediante la implementacion de dicha técnica geofisica.

Tabla 2.3. Resultados de cada uno de los tres perfiles de refraccidn sismica

Capa Ve (m/s) Vs (m/s) Vs3o (m/s) Espes::‘;'n edio [:::7::;'
P1C1 255 110 6.4 12.2
P1C2 1281 650 336 14.9 18.1
P1C3 2022 1070 - 20.4
P2 C1 303 130 5.0 12.7
P2 C2 1116 570 415 14.6 17.6
P2 C3 2248 1210 - 20.9
P3C1 356 145 7.0 131
P3 C2 1259 640 374 16.1 18.0
P3 C3 1943 1025 - 20.2

Promedio C1 305 128 6.1 12.7

Promedio C2 1219 620 375 15.2 17.9

Promedio C3 2071 1102 - 20.5

Fuente: ICE

Para la Tabla 2.3 es importante aclarar los siguientes aspectos:

1. Se muestra en la columna llamada “Capa” la nomenclatura P# - C#, lo cual

corresponde a las siglas de perfil y capa respectivamente.
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2. Laestimacion del valor Vs3o corresponde a una estimacion brindada en el estudio de
refraccion sismica por la empresa contratada, para los primeros 30 m de la velocidad
de onda cortante.

3. Los valores mostrados corresponden a los valores promedio de cada una de las
capas, segun la interpretacion realizada por la empresa contratada.

4. El espesor reportado corresponde al valor medio identificado en cada uno de los
perfiles realizados.

5. La densidad mostrada se estima con base en las pequeias deformaciones de las
ondas superficiales que atraviesan los diferentes estratos de materiales

identificados.

2.4.2. Estimacion de los parametros de resistencia y deformabilidad a partir de los

valores del Nspt

El método SPT (ASTM D1586-18 - Método de prueba estandar para la prueba de
penetracion estandar y muestreo de suelos con muestreador partido) es una prueba de
penetracidn, la cual consiste en hincar una tuberia de acero con un muestreador, por medio
de golpes aplicados utilizando una masa de 63,5 kg que cae desde una altura fija establecida

de 0,76 m.

Durante el ensayo (ver Figura 2.23), se hinca el muestreador en tramos de 0,45 m,
contabilizando el numero de golpes necesarios para que el muestreador penetre cada 0,15
m. El parametro resultante del ensayo se denomina resistencia a la penetracidn estandar

(Nspr) y se obtiene sumando el nimero de golpes de los ultimos 0,30 m de cada tramo.
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Figura 2.23. Diagrama ensayo SPT

Fuente: www.jerez.es

El ensayo se detiene al alcanzar la profundidad de interés o al presentarse el rebote del

mazo. El rebote se alcanza al cumplirse cualquiera de las siguientes condiciones:

e 50 golpes para avanzar menos de 0,15 m.
e 100 golpes para avanzar menos 0,45 m.

e 10 golpes sin reportar avance.

El valor del Nspr, es corregido para las condiciones propias de la investigacion en campo,
considerando aspectos tales como la eficiencia del martillo, el didmetro de la perforacién,
el muestreador introducido en el terreno y la longitud total de las barras que se utilizan en
la perforacion. El valor que se corrige bajo todas las condiciones anteriores se denomina

Neo, asociado a la eficiencia de la energia del martillo que se utiliza, en nuestro caso un 60%.
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Para la obtencion del mddulo de elasticidad de suelos granulares Es, se utiliza la correlacién
establecida por Kulhawy & Mayne (1990), la cual se presenta en la Ecuacién 2.23.
E .
= = @ % N, Ecuacidn 2.23
a

Donde:

Pa: Presion atmosférica 101.325 kPa.
a: 5 para arenas con finos
o: 10 para arena limpia normalmente consolidada

a: 15 para arena limpia sobreconsolidada

Para el caso de la obtencion del angulo de friccion de los materiales, se utilizan las siguientes
correlaciones para estimar el dngulo de friccion de los materiales en general, el cual fue
tomado de la Norma Japonesa de Puentes y de Ferrocarriles respectivamente en su orden,

con las ecuaciones Ecuacidn 2.24 y Ecuacién 2.25.

0 Ecuacion 2.24

® = 0,30 Nspr + 20° Ecuacion 2.25

Para el caso de la resistencia al corte no drenada, se utilizan las Ecuacion 2.26 y Ecuacién
2.27 para materiales arcillosos principalmente, propuestas por Stroud (1974) y Hara (1971)

respectivamente.

c, = K * Ng, Ecuacion 2.26

¢, =29 * N60672 Ecuacion 2.27

Donde:
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K: Constante que varia entre 3.5 kN/m? — 6.5 kN/m?

Neo: Valor N del ensayo SPT corregido a una eficiencia del martillo del 60%

2.4.3. Estimacion de los parametros de resistencia y deformabilidad a partir del ensayo

DMT

El dilatometro plano de Marchetti (DMT) consiste en una paleta plana (ver Figura 2.24) que
se va introduciendo mediante un hincador (ver Figura 2.25) en el terreno, la cual estd
provista de una fina membrana metalica circular, expandible horizontalmente en el terreno

mediante gas a presion.

®

l @}
iﬁ

iitit 20

S
—

S Audio signal - oN OFF ON (OFF) ON

Reading A B c

Figura 2.24. Paleta del dilatdmetro Marchetti
Fuente: Devincenzi & Marchetti, 2002

Del ensayo dilatométrico, es posible obtener las lecturas de campo Ay B, las cuales deben
ser corregidas por la rigidez propia de la membrana y asi obtener las presiones Py y P1. El
valor de P estd relacionado con la presidn exterior que se debe de aplicar a la membrana
al aire libre para que se mantenga en equilibrio sobre su apoyo, mientras que el dato de P;,
esta relacionado con la presion interna necesaria para generar un desplazamiento en la
membrana de 1,1 mm una vez que se encuentra posicionada sobre el material en estudio.
La hinca en el terreno se produce mediante una penetracidn estatica, utilizando para ello

un hincador, similar al que se muestra en la Figura 2.25.
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El ensayo dilatométrico permite obtener resultados a intervalos de 0,20 m sobre el terreno,
donde para ello se detiene la penetracion y la membrana es inflada mediante gas
presurizado, tomando las lecturas de Ay B que son posteriormente corregidas por la rigidez

de la membrana tal cual se detallé anteriormente.

Los tres parametros principales que se derivan a partir de los datos de Po y P1 son los
siguientes:

e Ip: indice del material, relacionado con el tipo de suelo
e Kp: indice del esfuerzo horizontal, relacionado con la razén de sobreconsolidacidn
del suelo, OCR

e Ep: Mdédulo dilatométrico, determinado a partir de la teoria de elasticidad.

Cuando el pardmetro Kp es similar a 2, oscilando entre 1,8 y 2,3 se dice que el suelo se
encuentra normalmente consolidado y es asociado a una potencial zona de ruptura dentro

del terreno en estudio.

Figura 2.25. Equipo de hincado
Fuente: Devincenzi & Marchetti, 2002
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Tal y como lo detallan Devincenzi & Marchetti (2002) una de las aplicaciones directas del
ensayo DMT, es la deteccion de superficies de rotura en taludes de arcillas
sobreconsolidadas (OC). Como consecuencia de un deslizamiento, a lo largo de la superficie
de rotura del talud se produce un remoldeo del suelo, con pérdida de su estructura original,
pasando éste a un estado aproximadamente NC (normalmente consolidado). Como en
arcillas NC el valor tipico del pardmetro Kp = 2, el método en esencia consiste en identificar

estas zonas dentro del talud

Por otro lado, la estimacion de la resistencia al corte no drenada en los materiales

cohesivos, se realiza mediante la Ecuacion 2.28.

C, = 0,22 * 01;0 + (0,50 * KD)LZS Ecuacion 2.28

Donde:
o'vo: Esfuerzo vertical efectivo de los materiales.
En el caso de los materiales friccionantes, la estimacion del angulo de friccién interna

propuesta por Marchetti se realiza con la Ecuacién 2.29.

E ion 2.29
Gpur = 28°+ 14,6 * logKp, — 2,1log2KD cuacion

Finalmente, es posible estimar el mdédulo de deformabilidad de los materiales a partir de
los datos que se obtienen mediante el ensayo DMT. Del ensayo se obtiene el médulo Mpwmr,
el cual corresponde a un médulo vertical drenado, tangente a la presion de confinamiento
(esfuerzo vertical efectivo), el cual es igual al determinado en el oedémetro. Su estimacién

se realiza por medio de la Ecuacién 2.30

MDMT = RM * ED ECUaC'én 2.30

Donde:
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Rwm: Factor de correccion

El valor de Rm se incrementa con Kp. Se debe notar que Ry, es dependiente de Ip y Kp, no es
una constante proporcional Unica que relaciona My Ep. El valor de Rm se determina con la

informacion de la Tabla 2.4.

Tabla 2.4. Determinacion del factor de correccidn Ry

,=06 Ry=014+236 g K,
Silp=3 Ru=05+2log Kp
5i06<lp<3| Ru= F'M,III +(25- HM,::' |ﬂg Ko
Rup = 0,14 + 0,15 {lp - 0,6)
SK,> 10 R,=032+218 g K,
SR, <085 R,=0.85

Fuente. Devincenzi & Marchetti, 2002

La relacion entre el médulo Mpwr y el médulo de Young E, es aproximadamente 0,80, es

decir E = O,SOMDMT.

2.4.4. Estimacion de los parametros geotécnicos a partir de las pruebas de laboratorio

De los sondeos SPT, se obtuvieron dos muestras de los suelos que se enviar al laboratorio,

para efectuar las siguientes pruebas indice:

e Limites de Atterberg.

e C(Clasificaciones de los suelos SUCS.

e Granulometria de los suelos completas incluyendo por tamizado y sedimentacién
con el hidrémetro para las fracciones mas finas.

e Gravedad especifica de los suelos.

El resumen de los resultados de los ensayos de laboratorio se presenta en las Tabla 2.5y

Tabla 2.6.
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Tabla 2.5. Resumen de resultados obtenidos de las pruebas de laboratorio para la

muestra 1
Clasificacién SUCS - Muestra 1
Ubicacién Corona del talud
Profundidad (m) Omadm
Contenido de grava (%) 9
Contenido de arena (%) 7
Contenido de finos (%) 84
Limite Liquido (%) 70
Limite Plastico (%) 36
indice de Plasticidad (%) 34
Clasificacion SUCS MH
Nombre del Grupo Limo eldstico con grava
Gravedad Especifica (Gs) 2.68
Fuente: ICE

Tabla 2.6. Resumen de resultados obtenidos de las pruebas de laboratorio para la

muestra 2
Clasificaciéon SUCS - Muestra 2

Ubicacién Media altura del talud
Profundidad (m) Omailm
Contenido de grava (%) 0
Contenido de arena (%) 39
Contenido de finos (%) 61
Limite Liquido (%) 55
Limite Plastico (%) 27
indice de Plasticidad (%) 28
Clasificacién SUCS CH
Nombre del Grupo Arcilla densa arenosa
Gravedad Especifica (Gs) 2.68

Fuente: ICE

Se puede concluir que de acuerdo a los resultados que se muestran en la Figura 2.26, los
materiales arcillosos presentes en el sitio de estudio, presentan una actividad normal,
siendo los minerales arcillosos presentes en las muestras las caolinitas y las illitas, las cuales

se caracterizan por presentar porcentajes de expansion normales.
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Figura 2.26. Ubicacién de los minerales arcillosos en la carta de plasticidad de Casagrande

Fuente: Holtz & Kovacs, 1981

2.4.5. Definicion del modelo geotécnico

En la Tabla 2.7 se presentan los valores maximos y minimos de los parametros del modelo

geotécnico generado para los materiales presentes en el sitio en estudio. Es importante

aclarar que los valores acd presentados son validos para ser utilizados en un andlisis a largo

plazo, por lo tanto, se considera que los materiales se encuentran en condicion drenada.

Tabla 2.7. Modelo geotécnico del sitio en estudio

Parametros Geotécnicos
Unidad 5, | Cohesién | Angulo de
E
Geotécnica ve (kN/m?) (kPa) Friccion (°) (MPa) Ve (m/s) Vs (m/s) v
UG-1a 15.7-18.6 | 25-45 19-22 11.2-38.8
255 - 356 110 - 145 0.39
UG-1b 16.7-17.7 32-68 19-22 7.6 -38.6
UG-2a 16.7-21.1 80-130 18 27.4-163.3
1116 - 1281 570 - 650 0.33
18.6-21.1 80-130 18 62.4-109.5
20.6-21.1 479 - 671 23 177.9-276.9 | 1943 -2248 | 1025-1210 | 0.31
16.8-19.4 16.7 - 45 19-22 1.5-4.6 - - -

Fuente: Elaboracion propia
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En la Tabla 2.8 se brinda una descripcidon de cada unidad geotécnica y en la Figura 2.27 se

muestra un perfil con cada una de las unidades geotécnicas identificadas dentro del sitio en

estudio.
Tabla 2.8. Descripcion de las unidades geotécnicas
Suelo coluvio aluvial, de espesor variable entre los 2,5 m y los 8,0 m. Presentan
e un comportamiento mds a un limo arenoso y en algunos casos arenas limosas.
-1a

Presenta alternancia con materiales mas arcillosos, razén por la cual, esta
unidad se subdividié en dos.

UG-1b Suelo coluvio aluvial, de espesor variable entre los 2,5 m y los 8,0 m. La
clasificacién del suelo SUCS arroja un limo eldstico con particulas de grava, MH.

Materiales sedimentarios alterados y meteorizados, intercalaciones entre
areniscas de grano fino y de grano medio, con coloraciones gris a gris oscuro.

Materiales sedimentarios mds consolidados, siendo areniscas finas
estratificadas, con coloraciones gris a gris oscuro.

Materiales sedimentarios del tipo lutitas y areniscas intercaladas, meteorizadas.

Corresponden con suelos regoliticos limo arenosos de las unidades geoldgicas
superiores. Se ubican al pie de la ladera.

Fuente: Elaboracion propia

Elevecitn (.80}

Figura 2.27. |dentificacion de las unidades geotécnicas

Fuente: Elaboracion propia
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2.4.6. Modelacidén numérica del sitio y andlisis de resultados

En este apartado se hara uso del software Slide, cuya versién es del afio 2018 de los
desarrolladores Rocscience, el cual sera de utilidad para modelar el comportamiento en

cuando a andlisis de la estabilidad del talud se refiere.

El andlisis se realizd mediante el analisis de un corte transversal del talud, en donde sus
unidades geotécnicas fueron establecidas, su topografia y las condiciones estaticas y
pseudoestaticas, segun el Cédigo Geotécnico de Taludes y Laderas de Costa Rica (CGTYLCR

—2015).

2.4.7. Premisas para la definicion del factor de seguridad

Se definen los criterios a emplear para el caso del andlisis de estabilidad, tomando en cuenta
lo que establece el CGTYLCR (2015). En primera instancia, se define el nivel de riesgo a
considerar en el andlisis, tomando en cuenta los criterios de riesgo contra pérdida de vidas
humanas, asi como el riesgo contra dafios econdmicos y ambientales. El detalle se muestra

en las Tabla 2.9 y Tabla 2.10.

Tabla 2.9. Definicidn del nivel de riesgo contra pérdida de vidas humanas

Ejemplo: Area y edificaciones con movilizacién intensa y permanencia de

personas: edificios residenciales, urbanizaciones, edificios comerciales,

edificios industriales, edificios destinados a la educacién, hospitales,

sistemas de distribucién de combustibles, bodegas donde se almacenen

materiales téxicos o explosivos. Ferrovias y carreteras de transito alto.
Fuente: Cédigo Geotécnico de Taludes y Laderas de Costa Rica, 2015

Riesgo Alto

Tabla 2.10. Definicidn del nivel de riesgo contra daifios econdmicos y ambientales

Riesgo Alto | Ejemplo: Carreteras de transito intenso, ferrovias, servicios esenciales que
se vean interrumpidos por periodos prolongados (por ejemplo: agua,
electricidad, entre otros)

Fuente: Codigo Geotécnico de Taludes y Laderas de Costa Rica, 2015
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Segun las Tabla 2.9 y Tabla 2.10, se considera un nivel de riesgo contra pérdidas de vidas
humanas alto y el nivel de riesgo contra dafios econdmicos y ambientales alto. Con la
definicion de ambos tipos de riesgos, se procede a establecer los factores de seguridad que
se utilizaran en el analisis de estabilidad, tanto para el escenario estatico como el seudo-

estatico, tal y como se muestra en la Tabla 2.11.

Tabla 2.11. Establecimiento de los factores de seguridad para el analisis de taludes y laderas

Condicion de analisis

Riesgo de pérdidas de

Riesgo de pérdidas

vidas econdmicas
Estatica Alto 1,50
Seudoestatica Alto 1,10

Fuente: CGTYLCR, 2015

2.4.7.1. Definicion de los coeficientes seudo-estaticos de analisis

Este método fue el escogido para el analisis de la componente sismica, como parte de las
fuerzas inestabilizantes del talud. En este método, las cargas de sismo son simuladas como
cargas estaticas horizontales y verticales y se ignora la naturaleza ciclica de un sismo. Esta
fuerza estdtica adicional consiste puntualmente en una fuerza lateral (horizontal) actuando
a través del centroide de la masa deslizante del talud, con una orientacién hacia afuera y
hacia adentro del talud. Para llevar a cabo esta metodologia y aplicarla al analisis de la
estabilidad de la ladera, se necesita definir los coeficientes seudo-estaticos horizontal y
vertical, para lo cual se utiliza la informacién que se obtuvo producto de la investigacién
geoldgica y geotécnica realizada anteriormente, asi como la zonificaciéon sismica que

establece el Codigo Sismico de Costa Rica (CSCR-2010).

El sitio de estudio se ubica en el cantén de Osa de la provincia de Puntarenas, en el cual estd
clasificado por el CSCR (2010), que se encuentra en la zona sismica IV. Por otra parte, y al

tomar en consideracidén los resultados obtenidos de la investigacion efectuada para definir
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el modelo geotécnico, se puede concluir que el tipo de sitio corresponde a un Ss, tal y como

se muestra en la Tabla 2.12.

Tabla 2.12. Parametros geotécnicos para definir el tipo de sitio de cimentacion para los
primeros 30 m superficiales

Tipo de sitio N Vs (m/s) cu (kg/cm?)

Ss 15-35 180-350 0,50-0,75

Fuente: CSCR, 2015

Para la determinaciéon del coeficiente seudoestatico horizontal, se utiliza la informacion

anterior y la informacion indicada en el CGTYLCR (2015), tal y como se muestra en la Tabla

2.13.
Tabla 2.13. Coeficiente seudo-estdtico horizontal
Tipo de sitio Zona IV
S3 0,20

Fuente: CGTYLCR, 2015

Para el caso del coeficiente seudoestatico vertical, se utilizard el 50% del coeficiente
seudoestatico horizontal, como criterio externado por la Ing. Maria Laporte, para la

consecucion del analisis de estabilidad tanto para taludes como para laderas.

De esta manera, para el caso del sismo de disefio, se procede a utilizar un coeficiente seudo-
estatico horizontal de 0,25g, mientras que el coeficiente seudoestatico vertical corresponde
a 0,125g. Para el caso de un sismo con un periodo de retorno de 150 afios, como se indica

en la tabla
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2.4.7.2. Definicion de los criterios de falla

El andlisis de estabilidad sobre la ladera en estudio, se realiza tanto para una superficie de

falla circular como no circular, con el fin de obtener la condicion de analisis critica.

También se emplean los métodos rigurosos de Spancer y de Morgenster-Price, para la
obtencidn del factor de seguridad, tanto circular como no circular, segin sea el caso de

analisis.

Por ultimo, se emplea el criterio de falla de Mohr-Coulomb para la caracterizaciéon de los

materiales a utilizar en el andlisis geotécnico de estabilidad.

2.4.8. Analisis geotécnico de estabilidad

2.4.8.1. Resultados del analisis de estabilidad de la ladera natural sometida a un

sismo con un periodo de retorno de 475 aiios.

En primera instancia se efectla una revisidon del talud sin la consideracion de ningun tipo de
sostenimiento sobre la ladera natural, lo cual, permita obtener los factores de seguridad de

los analisis de estabilidad tanto estatico como seudo-estatico.

Para el caso seudo-estatico se revisa la incidencia del sismo de disefio con el coeficiente
seudo-estatico vertical actuando en ambos sentidos (a favor y en contra de la gravedad), y

se evalua la generacion de una envolvente de falla circular como no circular.

En la Tabla 4.11 se presentan los factores de seguridad obtenidos del analisis realizado en
el Slide, y aquellos que se encuentran en color rojo, son los que no alcanzaron los factores
de seguridad minimo esperados; sin embargo, es importante indicar que la ladera se

encuentra en una condicion de equilibrio, y cualquier cambio en las condiciones actuales o
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eventos extraordinarios, podrian ocasionar la falla del talud. En la Figura 2.28, Figura 2.29

y Figura 2.30 se presentan los datos de salida del software Slide.

Tabla 2.14. Factores de seguridad obtenidos en la revision de la estabilidad de la ladera
natural ante los escenarios estatico y seudo-estatico, sin soporte y con la aplicacién del
sismo de disefio

Factores de seguridad de las
metodologias de andlisis
Factor de
seguridad
P Modo de Morgenstern , . .
Analisis falla Spencer & Price segun el Condicion
CGTYLCR
(2015)
Circular 1,460 1,464
Estdtico 1,50 No cumple
No circular 1,347 1,326
Circular kv+ 1,151 1,151 Cumple
Circular kv- 1,026 0,985
Seudoestatico | No circular 1,10
kv+ 1,010 0,930 No cumple
No ck'\r:UIar 0,928 0,928

Fuente: Elaboracién propia a partir de los resultados del Slide.

Figura 2.28. Superficie critica del andlisis de estabilidad de la ladera natural bajo una
condicidn sin sismo y ante la ocurrencia de una falla circular segun el método de Spencer
Fuente: Elaboracién propia a partir de los resultados del Slide.
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Figura 2.29. Superficie critica del andlisis de estabilidad de la ladera natural bajo una
condicidn sin sismo y ante la ocurrencia de una falla no circular seguin el método de
Spencer
Fuente: Elaboracién propia a partir de los resultados del Slide.

Figura 2.30. Superficie critica del andlisis de estabilidad de la ladera natural bajo una
condicién con sismo y ante la ocurrencia de una falla no circular segin el método de
Spencer
Fuente: Elaboracién propia a partir de los resultados del Slide.



146

2.5. Disefio de la obra

2.5.1. Muro de soilnailing

2.5.1.1. Revision de la propuesta de sostenimiento

Posterior a verificar las condiciones de estabilidad de la ladera bajo su condicién natural, se
logra demostrar que, ante las condiciones de sismo, existe una alta probabilidad de
presentarse afectaciones en la ladera, por lo que se deben implementar sistemas de

estabilizacion efectivos.

Es por esta razon que se realizard en disefo del muro mediante la metodologia constructiva
denominada soilnailing la cual consiste en el uso de anclajes de barra colocados
espacialmente sobre la ladera, acompainado de una pantalla de concreto lanzado reforzada,
ya sea mediante malla electro-soldada o bien por medio de fibras de acero o sintéticas;

como ejemplo de esto se muestra la ver Figura 2.31.

Figura 2.31. Seccién transversal del talud y refuerzo en la UG-4

Fuente: Elaboracién propia mediante el uso del Slide.
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El muro de soilnailing se modeld en el software Slide (2018), y se consiguieron obtener

distintos factores de seguridad segun las siguientes premisas de aplicacion o no, de la carga

de sismo:

1) Condicidn estatica, superficie de falla circular

2) Condicidn estatica, superficie de falla no circular

3) Condicion pseudoestatica con la carga vertical aplicada hacia abajo,
falla circular

4) Condicidn pseudoestdtica con la carga vertical aplicada hacia abajo,
falla no circular

5) Condicion pseudoestatica con la carga vertical aplicada hacia arriba,
falla circular

6) Condicion pseudoestatica con la carga vertical aplicada hacia arriba,

falla no circular

superficie de

superficie de

superficie de

superficie de

Ademas de las premisas anteriormente mencionadas, se consideré analizar el talud natural

reforzado con anclajes y didmetros de varilla especificos; los resultados de este andlisis se

muestran en la Tabla 2.15, Tabla 2.16 y Tabla 2.17.
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Tabla 2.15. Factores de seguridad obtenidos del analisis de equilibrio limite
anclajes de varilla N°6 de 7,00 m de longitud

Anclajes en ambas direcciones

1,5m 2,0m @25m @3,0m
Superficie de falla
Spencer| M&P |Spencer| M&P | Spencer | M&P Spernce M&P
Condicion estatica
circular 1,836 | 1,826 | 1,619 | 1,619 | 1,524 | 1,525 | 1,469 | 1,468

no circular 1,631 | 1,621 | 1,491 | 1,475 | 1,439 | 1,409 | 1,379 | 1,366

Condicion dinamica

circular | 1,262 | 1,253 | 1,177 | 1,103 1,11 1,036 | 1,059 | 0,997
kv- no

. 1,152 | 1,363 | 1,035 | 1,016 | 0,984 | 0,984 | 0,945 | 0,934

circular

circular | 1,363 | 1,138 | 1,209 | 1,208 | 1,225 1,130 | 1,160 | 1,086
kv+ no

] 1,270 | 1,240 | 1,115 | 1,106 | 1,059 1,04 1,019 | 1,008

circular

Fuente: Elaboracidn propia a partir de los resultados del Slide.

Tabla 2.16. Factores de seguridad obtenidos del analisis de equilibrio limite
anclajes de varilla N°7 de 7,00 m de longitud

2,0m 2,5m @3,0m

Superficie de falla

Spencer| M&P |Spencer| M&P | Spencer | M&P

Condicion estatica

circular 1,702 | 1,707 | 1,585 | 1,581 | 1,505 1,502
no circular 1,554 | 1,542 | 1,464 | 1,446 | 1,401 1,388
Condicion dinamica
circular 1,166 | 1,166 | 1,167 | 1,075| 1,103 1,022
kv- no
] 1,084 | 1,065 | 1,014 | 1,178 | 0,974 0,958
circular
circular 1,354 | 1,279 | 1,274 | 0,995 | 1,212 1,114
kv+ no
] 1,173 | 1,162 | 1,098 | 1,080 | 1,044 1,030
circular

Fuente: Elaboracidn propia a partir de los resultados del Slide.
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Tabla 2.17. Factores de seguridad obtenidos del analisis de equilibrio limite
anclajes de varilla N°8 de 7,00 m de longitud

2,5m 3,0m

Superficie de falla

Spencer| M&P |Spencer | M&P

Condicidn estatica

circular 1,827 | 1,829 | 1,715 |1,720

no circular 1,564 | 1,556 | 1,494 |1,481

Condiciéon dindmica

circular| 1,248 1,181 1,212 | 1,110
kv- ho

. 1,095 | 1,083 | 1,038 |1,021

circular

circular| 1,351 1,316 1,341 | 1,235
kv+ .

. 1,206 1,182 1,136 | 1,119

circular

Fuente: Elaboracidn propia a partir de los resultados del Slide.

Asimismo, las Figura 2.32 y Figura 2.33 muestran la informacién de la Tabla 2.15, Tabla 2.16

y Tabla 2.17, con el fin de facilitar el analisis de la informacion.

bhbLbkL

Factor de seguridad
- - - - "
- P [ -y L~

-

Spencer Spencer Spencer Spencar Spencer Spencer Spencer Spencer Spencer
N6 @ 1.5m NG @ 2.0m NGE@2.5m NG @3.0m N7 @ 2.0m N7 @25m N7 @3.0 m N'&@25 m N'B@3.0m
EEstdtica circular @ Estatica no circular B fw- dindmica circular B kv- dindmica no circular Okv+ dindmica circular W v+ dindmica no circular

Figura 2.32. Factores de seguridad obtenidos del andlisis de equilibrio limite (Spencer)
Fuente: Elaboracién propia a partir de los resultados del Slide.
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19
18

17

| L] L] I] l] L]
0.9 L]
MEP MaP MEP MEP MEP MEP MEP MEP

N6@ 15m N6 @ 20m N6 @ 2.5m N6@ 3.0m N7 @ 20m NT@25m N7@30m NB@ 25 m NB@ 30 m

Factor de seguridad
" - - -
- o w ES

[

MEP

W Estatica circular MEstatica no circular W kv- dindmica dircular Ekv- dindmica no circular O kv+ dindmica circular W kv+ dinamica no drcular

Figura 2.33. Factores de seguridad obtenidos del analisis de equilibrio limite (Morgensten
& Price)
Fuente: Elaboracién propia a partir de los resultados del Slide.

Al revisar la informacién anterior, Unicamente los taludes que se modelaron con anclajes
de varilla N°8 @ 2,5 m cumplen para la condicién estatica circular y no circular bajo la
metodologia de Spencer y Morgensten & Price; sin embargo, en el caso de la condicién
seudo-estatica, ninguno de los modelos cumple. Es por eso que se propone una
modificacion leve a la topografia del talud, asi como también un incremento en el nimero

de anclajes, tal y como se muestra en la Figura 2.34.

La modificacion al talud consiste en excavar una berma de 4,00 m de ancho a 12,00 m de
altura a partir del nivel de calle, para mejorar las condiciones de estabilidad del talud;
ademas, se propone el reforzamiento del talud con anclajes de varilla N°8 de 7,00 m de
longitud a cada 2,5 m tanto en la UG-1, asi como también anclajes de varilla N°8 de 4,00 m

de longitud a cada 2,5 m en la UG-4.
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Figura 2.34. Seccion transversal del talud y refuerzo en la UG-1y UG-4
Fuente: Elaboracién propia mediante el uso del Slide.

Una vez realizado el analisis en el software Slide (2018) al revisar los factores de seguridad
obtenidos del andlisis de equilibrio limite, se verifica que, en la condicion estatica, los
factores de seguridad son mayores a 1,5, y en la pseudoestdatica son mayores a 1,1, por lo
tanta propuesta de sostenimiento del talud cumple con los factores de seguridad
recomendados en el CGTYLCR (2015). Esta informacidn se encuentra en la Tabla 2.18 y

Figura 2.35.

Tabla 2.18. Factores de seguridad obtenidos del analisis de equilibrio limite para talud

modificado — refuerzo en la UG-1y UG-4

N°8 @ 2,5 m
Spencer M&P
Estatica Circular 1,811 1,815
No circular 1,791 1,787
Dinimica ky- Circular 1,207 1,200
No circular 1,201 1,198
Dindamica Circular 1,316 1,303
kv+ No circular 1,303 1,298

Fuente: Elaboracidn propia
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1.9
1.8
1.7
1.6
15
14
1.3
1.2
11
1
0.9

Circular Mo circular Circular Mo circular Circular Mo circular

Estatica Dinamica kv- Dindamica kv+
EN°8 @ 2.5 mSpencer BEN°8@ 2.5 m M&P
Figura 2.35. Factores de seguridad obtenidos del analisis de equilibrio limite
refuerzo en la UG-1y UG-4
Fuente: Elaboracion propia
2.5.1.2. Verificacion de la capacidad de los elementos del muro de soilnailing

En el apartado anterior se hizo una revisiéon general de la estabilidad del talud con la
propuesta de sostenimiento. Una vez obtenida esa informacién, se procede a la revisién de
la capacidad ante las cargas de los diferentes elementos que compondrdn el muro de
soilnailing. Esta revisidn se hard segun las recomendaciones de la FHWA (2015), tal y como

se explicé en el marco tedrico del presente documento.

° Diseno de anclajes — arrancamiento. En la Tabla 2.19 y Tabla 2.20 se muestran los
calculos realizados para la determinacién de Ila resistencia ante las fuerzas de

arrancamiento de los anclajes.
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Tabla 2.19. Resultados del disefio de los anclajes de 7,00 m de longitud - arrancamiento

Tpo =1 * qy* Dpy

Simbolo Descripcion Valor Unidades
a, adherencia anclaje - lechada - suelo 28.70 kMN/m?
Doy didmetro de la perforacion 0.076 m
oo Resistencia nominal por arrancamiento de cada perno 6.85 kN/ml
Rpg =rpo * Lp
Simbolo Descripcion Valor Unidades
oo Resistencia nominal por arrancamiento de cada anclaje 35.00 kN/m?
Le Longitud del anclaje 7.00 m
Reo Resistencia nominal por arrancamiento de cada anclaje 769.69 kN/ml
CDR =200 %0 5 4 ¢
T Tmax
Simbolo Descripcidn Valor Unidades
o Factor de resistencia por arrancamiento - estético 0.65
Reo Resistencia nominal por arrancamiento de cada anclaje 769.69 m
Yey=1.35 1.35 kn/ml
T Fuerza de tension maxima nominal 42.43 kN
CDR Razdn de capacidad bajo demanda 8.72 adim

Fuente: Elaboracidn propia
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Tabla 2.20. Resultados del disefio de los anclajes de 4,00 m de longitud - arrancamiento

Tpg =T * qy*Dpy

Simbolo Descripcion valor Unidades
a, adherencia anclaje - lechada - suelo 28.70 kN/m?
Do diametro de la perforacion 0.076 m
oo Resistencia nominal por arrancamiento de cada perno 6.85 kN/ml

Rpg =7rpg*Lp

Simbolo Descripcion valor Unidades
oo Resistencia nominal por arrancamiento de cada anclaje 35.00 kN/m?
Le Longitud del anclaje 4.00 m
Reg Resistencia nominal por arrancamiento de cada anclaje 439.82 kN/ml

CDR = 2P08%0 . 4 g

V# Tmix
Simbolo Descripcion Valor Unidades

Deg Factor de resistencia por arrancamiento - estatico 0.65
Reo Resistencia nominal por arrancamiento de cada anclaje 439.82 m

Tey=1.35 1.35 kN/ml
Trnix Fuerza de tensidn maxima nominal 42.43 kN
CDR Razdn de capacidad bajo demanda 4,98 adim

Fuente: Elaboracién propia
. Disefio de anclajes — tension. Con respecto a la revision de la capacidad del anclaje

a resistir las fuerzas a tension, en la Tabla 2.21 se muestra un resumen del cdlculo realizado
con dicha comprobacidn, tanto para los anclajes de 7,00 m como para los anclajes de 4,00

m.
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Ry =A¢=fy
Simbolo Descripcion Valor Unidades
f, resistencia nominal del anclaje (fuerza por area) 411894.00 kN/m?*
Ay area de la seccion transversal del perno 0.00051 m*
R. Fuerza de tension resistente para cada anclaje 659.94 kN/ml
cDR=2"%1 >4 9
1 * Tinax
Simbolo Descripcion Valor Unidades
e Factor de resistencia a la tension 0.75
R; Fuerza de tension resistente para cada anclaje 659.94 kM/ml
Yoy =1.35 1.35 kN/ml
Trnix Fuerza de tension maxima nominal 42.49 kN
CDR Razon de capacidad bajo demanda 8.63 adim

Fuente: Elaboracién propia

Disefio del muro — flexién. En la Tabla 2.22 se muestran los calculos realizados para la

determinacién de la resistencia a la flexion del muro, tanto en la mitad de su espesor como

en el sector donde ird colocada la cabeza del perno, en la direccidn vertical y horizontal.
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_ ki Qg * J‘}'_w
Mpm = ﬂvm*_f}'_w* (T - —J

L7 +f'c
Simbolo Descripcion Valor Unidades
area de la seccidn transversal del refuerzao vertical en la mitad del 106 cm’
Fom vano 0.000108 m
fo resistencia del acera de refuerzo dela malla 430350.00 kMim’
by espesor de la carainicial 0.10 m
[ resistencia a la compresidn del concreto 34324.50 kMim?
Mo, resistencia wertical del muro en la mitad del vano por unidad de longitud 255 kM ml
Simbolo Descripcidn Valor Unidades
area de la secoidn tranzversal del refuerzo horizontal en la cabeza 106 cm’
For del perna 00007108 m
fo registencia del acera de refuerzo de lamalla 430350.00 kMim’®
by espesor dela carainicial 0.0 m
[ resistencia ala compresidn del concreta 34324.50 kMim’
Miyp resistencia wertic.al del muro en la mitad del vano por unidad de longitud 2.55 LM mil
Simbolo Descripcidn Yalor Unidades
Areade la seccidn transversal del refuerza harizantal en la mitad 106 om’
T delvano 0.000106 m’
fo resistencia del acera de refuerzo dela malla 430350.00 kMim’
by espesor de la carainicial 0.10 m
Frg resistencia a la compresion del concreta 34324.50 kMim’
M, resistencia wertical del muro en la mitad del vano por unidad de longitud 255 kM ml
man = ann* S (3 = )
Simbolo Descripcidn Yalor Unidades
area de la secoidn tranzversal del refuerzo horizontal en la cabeza 106 cm’
e del perme 0.000108 m’
fo resistencia del acero de refusrzo de la malla 430350.00 kMim’
by espesor dela carainicial 0.0 m
f. resistencia ala compresidn del concreta 34324.50 kMim’
Mipp resistencia wertical del muro en la mitad del vano por unidad de langitud 255 LM mil

Fuente: Elaboracidn propia
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En la Tabla 2.23 y Tabla 2.24 se realizd el calculo de la resistencia nominal a la flexion, en el
sentido horizontal y vertical.

Tabla 2.23. Resistencia nominal a flexion — sentido horizontal

Rpp = Cg* (Mpyn + Mpp) * ( 8;:)
Simbolo Descripcion Valor Unidades
Cr Factor efecto de un suelo no uniforme actuando en |a cara 2 adim
M resistencia horizontal mitad vano 2.55 kN*ml
My resistencia horizontal cabeza 2.55 kN*ml
S¢ espaciamiento vertical 0.25 m
S espaciamiento horizontal 0.25 m
Rer Resistencia nominal a la flexion 81.68 kN*ml

Fuente: Elaboracién propia

Tabla 2.24. Resistencia nominal a flexion — sentido vertical

Rer = Cp* (Mym + Myn) = ( BSiH)
simbolo Descripcion Valor Unidades
C: Factor efecto de un suelo no uniforme actuando en |a cara 2 adim
My resistencia vertical mitad vano 2.55 kg*ml
M,y resistencia vertical cabeza 2.55 kg*ml
Sy espaciamiento vertical 0.25 m
Sy espaciamiento horizontal 0.25 m
Rer Resistencia nominal a la flexidon 81.68 kN*ml

Fuente: Elaboracién propia

En este caso los valores de RFF tanto de la Tabla 2.23 como Tabla 2.24 son iguales, por lo
tanto, se calculé la razén de capacidad bajo demanda con cualquiera de los valores, tal y

como se muestra en la

Tabla 2.25.
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Tabla 2.25. Razon de capacidad bajo demanda — flexion

Prr * Rer
CDR="—"—==2>1,0
'\{* TO r

Simbolo Descripcion Valor Unidades
Rer Resistencia nominal a la flexidn 81.68 kN
der Factor de resistencia por flexion 0.90 adim

Yo = 1.35 1.35 kN/ml
To Fuerza de tension maxima 4249 kN
CDR Razon de capacidad bajo demanda 1.28 adim

Fuente: Elaboracién propia

Posteriormente se procedid a cuantificar la razén de refuerzo por flexién, cuyo cdlculo se

muestra en la Tabla 2.26.
Tabla 2.26. Razdn de refuerzo - flexion
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T
Oy = (avm + A;’: )
Simbolo Descripcidn Valor Unidades
S espaciamiento horizental de las varillas 0.25 m
f = resistencia a la fluencia del acero de refuerzo 274596 kM m?
Ty ow resistencia a la fluencia de la malla electrosoldada 49035 kMN/m?
Ay ares tranzversal de laz varillas adicionsles para cubrir |3 cabeza del perno 0.00026 m?*
Ay (Fy /Ty w) = P 0.00144 m*
By area de la seccidén transversal del refuerzo en la mitad del vano 0.00011 m?*
By area de la seccion transversal del refuerzo en la cabeza del perno 0.00589 m*
(=t 25)
apn = | Gpm T
Sy
Simbolo Descripcion Valor Unidades
Sy espaciamiento vertical de los pernos 0.25 m
f = resistencia a la fluencia del acero de refuerzo 274596 kM m?
fyw resistencia a la fluencia de la malla electrosoldada 49035 kMN/m?
Ay b transversal de las varillas adicionales para cubrir la cabeza del p 0.00026 m?*
Al (fy offy ) = A 0.00144 m?
Bhm area de la seccign transversal del refuerzo en la mitad del vano 0.00011 m*
Bhn area de la seccion transversal del refuerzo en la cabeza del perno 0.00589 m*
ai‘}
Py = (53) " 100
Simbolo Descripcian Valor Unidades
a razon del area de |3 seccidn transversal del refuerzo por unidad de ancho 0.00000 m*
h espesor de la cara que se esta disefiando 0.10 m
p razon de refuerzo 0.00 adim
Pun Razdn de refuerzo - sentido vertical 177 ]
Phn Razdn de refuerzo - sentido horizontal 11.77 %

Fuente: Elaboracién propia

Disefio del muro — punzonamiento. En la Tabla 2.27 se muestran los calculos realizados

para la determinacion de la resistencia del muro ante cargas que ejerzan fuerzas de

punzonamiento al muro.
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Tabla 2.27. Razodn de capacidad bajo demanda - punzonamiento

Ve [kip] = 0.58 *\/E[psi]* n * D, [ft] * h, [ft]

Simbolo Descripcion Valor Unidades
Lgp ancho de la placa 8.20 ft
hc profundidad efectiva de la superficie conica = hi = espesor de la capa inicial 0.02 ft
D', didmetro equivalente de la superfice conica de falla =L+ by 8.22 ft
350.00 kg/cm?
fie resistencia a la compresion del concreto 34324.50 kPa
4977.00 psi
22.01 Kip
Ve Fuerza resistente al punzonamiento
97.95 kN

CDR = $r2*Rer 5 1

T*To
Simbolo Descripcion Valor Unidades
Cy factor de contribucidn al cortante del suelo debajo de la cabeza 1.00 adim
Ve Fuerza resistente al puzonamiento 97.95 kN
Rep Resistencia nominal por arrancamiento de cada perno 97.95 kN
Dee Factor de resistencia por arrancamiento - estatico 0.30
Yey=1.35 1.35 kN/ml
Ty Fuerza de tension maxima nominal en la cabeza del perno 41.78 kN
CDR Razon de capacidad bajo demanda 1.56 adim

Fuente: Elaboracién propia

Es asi como, una vez verificados la razén de capacidad bajo demanda de los anclajes bajo
fuerzas de tension y del muro bajo la influencia de los momentos flexionantes y las fuerzas
de punzonamiento, es que se verifica que los valores son mayores a la unidad, por lo que
se espera que el muro de soilnailing se desempefie de manera satisfactoria a lo largo de su

vida util.

2.5.2. Manejo de las aguas de escorrentia superficial

Es necesario efectuar un manejo adecuado de las aguas de escorrentia superficial para
garantizar el funcionamiento del sistema de estabilizacién permanente planteado para el

talud carretero.
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Para el disefio de los sistemas colectores de las aguas de escorrentia, se utilizd la
informaciéon procedente de la Curva de Intensidad Duracion y Frecuencia (IDF) de una

estacion meteoroldgica cercana (ver Figura 2.36).

o148 Periodo de
atéd T4 retorno (anos)

Tntensidad (mm/h)
-

L]
¥ s

10 16 30 as i 45 50
Duracion (min)

Figura 2.36. Curva IDF de una estacion meteoroldgica cercana

Fuente: Internet

Posteriormente se definieron las sub-cuencas que aportan agua de escorrentia, las cuales
corresponden a las superficies comprendidas en el sector con pendientes minimas posterior
a la corona del talud y la superficie del talud. Los valores de las dreas de cada una de estas

sub-cuencas se presentan en la Figura 2.37.
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Figura 2.37. Sub-cuencas definidas en el sitio de estudio

Fuente: Elaboracién propia

Se trazaron cunetas dentro de los linderos del sitio de estudio, con el fin de evitar que las
aguas de escorrentia de ésta ultima, drenaran hacia los terrenos vecinos y al talud. Por lo
anterior, se plantean 5 tipos de cunetas que entre ellas forman el sistema colector de aguas
de escorrentia, las cuales se muestran en la Tabla 2.28. El detalle del sistema colector de
las aguas de escorrentia, se presenta en la Figura 2.38 y asi como también en el plano 7 del

anexo A.
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Figura 2.38. Sistema colector de aguas de escorrentia superficial

Fuente: Elaboracion propia

Tal y como se menciond con anterioridad, en la Tabla 2.28 se presenta el detalle de cada
una de las cunetas propuestas; también se indico el caudal del agua de escorrentia para el

cual ellas tienen que drenar, asi como también la capacidad de drenaje de cada una.

Es importante indicar que la revisidn de la capacidad de drenaje de las cunetas, se utilizé el
Método Racional, el cual es uno de los mas usados para la estimacion del caudal maximo
asociado a una determinada lluvia de disefio. Se utiliza normalmente en el disefio de obras

de drenaje urbano y rural.
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Tabla 2.28. Secciones transversales del sistema colector de aguas de escorrentia

¥

¥

CUNETA ESQUEMA Cal.xdaj de Capauda'd de
TIPO (sin escala) diseiio drenaje Cumple
(m3/s) (m3/s)
. 1,00m
1 0,0113 0,197 Si
2 0,0083 0,189 Si
Concreto f'c: 18 MPaﬂ! | 0.25m |
3 0,0051 0,105 Si
0,45 m
Concreto f'c: 18 MPa—.
4 0,0372 0,282 Si
0,35 m
Concrato fio: 18 MPa—._ k l
5 N : 0,0372 0,225 Si
] o3m 3

Fuente: Elaboracion propia




165

2.6. Descripcion del proceso constructivo

2.6.1. Sistema de sostenimiento del equipo y de la mano de obra

Para este proyecto en particular, utilizaran dos formas de sostenimiento del equipo que
coloca el concreto lanzado: los andamos y el manipulador telescépico o con grua, cuyos

ejemplos se muestran en la Figura 2.39.

Figura 2.39. Sistemas provisionales de sostenimiento del equipo

Fuente: Empresa constructora

El andamiaje tiene la ventaja de que es una estructura especialmente utilizada en lugares
de dificil acceso, pues al construirla permite el desplazamiento del equipo y de la mano de
otra, sin embargo, la desventaja es que la instalacion y desinstalacidon de este sistema de
sostenimiento es un rubro importante a considerar en el presupuesto y los tiempos de
duracion de la construccién del muro y que lo encarece, debido a que, en este caso en

particular, su construccion debe cubrir una altura total de 26,6 m de alto y 85,0 m de ancho.

Por otra parte, el uso del manipulador telescépico o grua, facilita la construccién del muro
en lugares de facil acceso, con la ventaja de que no se requiere la construccion de

estructuras temporales de sostenimiento y el avance es continuo y rdpido. La Figura 2.40
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muestra una propuesta de construccidn de los anclajes y el muro, el cual se puede hacer en
los primeros 12,00 m con el manipulador telescépico, y en la altura restante, con un sistema

de andamios.

Sistema de
andamos
Altura: 26,6 m

Manipulador
telescopico
Altura 12,0

Figura 2.40. Sistemas provisionales de sostenimiento de equipo — configuracion en el talud

Fuente: Empresa constructora

2.6.2. Instalacion de anclajes

Para la excavacién de la perforacién donde ird colocado el anclaje, se utilizaria un equipo
de rotacion, en donde una tuberia mediante movimientos rotatorios presiona el taladro con
el fin de introducir la tuberia en el terreno. Ademas, este equipo permite la recuperacién
del material excavado, con el fin de que este hallazgo complemente las investigaciones

realizadas previamente en el sitio.

La Figura 2.41 muestra el procedimiento de construccion de anclajes mediante un esquema.
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1. FABRICACION DEL ANCLAJE

A AR

000600

3. COLOCACION DOL ANCLASE

4. INYECCION

5, COLOCACION DE CABETA

Figura 2.41. Proceso esquematico de construccion de un anclaje
Fuente: http://www.urielyasociados.es/en/imqg/formacion/ponencial.pdf



http://www.urielyasociados.es/en/img/formacion/ponencia1.pdf
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Es asi como se debe alistar el perno, excavar la perforacion en el suelo, colocar el anclaje,
hacer la inyecciéon de la lechada y, una vez que esté fabricado el muro de concreto lanzado,

y finalmente colocar la cabeza del perno.

2.6.3. Muro de concreto lanzado

En cuanto a la técnica de construccién del muro de concreto lanzado se propuso la conocida
como “via hiumeda”, debido a que en el sitio existe una fuente de agua potable y el concreto
es posible fabricarlo en el sitio. Se escogié debido a que ofrece un mejor ambiente de
trabajo, mayor calidad, uniformidad y produccion. En un turno de 8 horas, la capacidad
promedio de proyeccién del método por via himeda es usualmente de 4 a 5 veces mayor

que la del método por via seca.

Figura 2.42. Equipos — concreto lanzado via humeda

Fuente: https://laboratoriolinea6ferrovial.files.wordpress.com/2015/04/via-humeda.png
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2.7. Especificaciones técnicas

Sobre este tema, la Tabla 2.29 indica la normativa de control de calidad que se deben
cumplir los materiales utilizados para la construccion del muro de soilnailing, asi como la
frecuencia del muestreo de estos materiales; lo anterior tiene como objetivo garantizar la

calidad de los materiales, asi como también que se cumplan las premisas de disefio.

Tabla 2.29. Especificaciones técnicas

Pardmetro Especificacion Unidad de Norma por Frecuencia del
P Medida Cumplir Muestreo
Limite elastico del
acero para las Una muestra
. 420 MPa ASTM A370 cada 50 pernos
barras a utilizar ]
confeccionados
COMo pernos
> 50 para 2% del total de
. . UGl UG2y kN/m ASTM D4435 ° .
Resistencia a la anclajes
., UG3
extraccion de los
ernos de anclaje 9
p j > 1000 para KN/m ASTM D4435 2% del tqtal de
uG4 anclajes
Extraccion y prueba
de nucleos de
concreto lanzado 21 MPa ASTM C1604 Cada Zi’l'als4 y 28
para estimar su
resistencia
Densidad de la
Lechada 15.7 kN/m3 ASTM D4380 Ca?:sfgapdegsos
A/C: 0,67
Viscosidad de |la
Lechada 40 Pa-s ASTM D6910 Ca?:sf;apde;:c’s
A/C: 0,67
Resistencia de la
Lechada a 28 dias 21 MPa ASTM C109 Ca?l:sf;)lapdeorgos
de edad A/C: 0,67

Fuente. ASTM
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2.8. Presupuesto

Con respecto al costo total de la obra, se realizd la consulta a una empresa constructora de

muros de soilnailing en Costa Rica, cuyas actividades y costos se muestran en la Tabla 2.30.

Tabla 2.30. Presupuesto de obra

1. MOVIMIENTO DE TIERRA

PRECIO COSTO

ITEM DESCRIPCION UNIDAD | CANTIDAD
UNITARIO TOTAL

Traslado de equipo. Movilizacion y desmovilizacion de equipos y personal N
especializado desde nuestro taller a la obra.

1100 $21/m?* | $ 23100.00

2. MOVILIZACION

ITEM DESCRIPCION UNIDAD | CANTIDAD PRECIO costo
UNITARIO TOTAL
Traslade de equipo. Movilizacion y desmavilizacion de equipos y personal
21 especializado desde nuestro taller a la obra. global 1 $4.250,00 | 5 4250.00
3. CONSTRUCCION DE MURO TIPO SOIL NAILING
ITEM DESCRIPCION UNIDAD | CANTIDAD PRECIO costo
UNITARIO TOTAL
50il Nailing. Muro de retencidn tipo Soil Nailing, se proyecta la construccion de un muros
de retencion, pernos con varilla #8 Grado 60 de 4m y7m de profundidad, separados a
cada 2,50m en sentido horizontal y paramento de concreto lanzado de 0,10m de 2
3’1 espesor, con malla electrosoldada #2 v refuerzo de varilla #4 G60 como refuerzo para m 1521"0 s 199'00 5302 679.00
cada uno pernos. No incluye materiales. Las caracteristicas del mure a construir fueron
indicadas por el cliente
Aditivo tinte concreto. Aditivo tinte concreto "Synthetic Iron Oxide"”. 3
3.2 Considera un 20% de desperdicio. m 183,0 $ 60,00 $ 10920.00

Fuente: Consulta realizada a empresa constructora
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4. MATERIALES

sitio de obra.

ITEM DESCRIPCION UNIDAD | CANTIDAD PRECIO costo
UNITARIO TOTAL
Concreto. Concreto para lanzado via himeda. Considera un 20% de
4,1 L. m? 183.00 $ 200,00 $ 36 600.00
desperdicio y concreto de 210 kg/cm 2 .
Cemento. Cemento para inyeccion de pernos, hasta 1saco / 3m de
4,2 5aco 608.00 $ 14,00 $ 8512.00
pernos.
Pernos. Varilla #8 Grado 60 de 9m de longitud. Considera 5% de .
4,3 . unidad 144.00 $4500 |$ 6480.00
desperdicio.
Pernos. Varilla #8 Grado 60 de 6m de longitud. Considera 5% de .
4,4 L. unidad 227.00 $ 35,00 S 7945.00
desperdicio.
a5 Refuerzo. Malla electrosoldada #2 para refuerzo del muro. idad 171.00 $60,00 | $ 10260.00
unida . .
! Considera 15% desperdicio. !
.6 Refuerzo. Varillas #4 Grado 60 de 6m para refuerzo de pernos. idad 618.00 §1200 |$ 7416.00
' Considera 15% de desperdicio. unica ' ' '
Pines. Varillas #3 Gr.60 de 6m para pines. Considera 15% .
4,7 .. unidad 205.00 $ 10,00 $ 2050.00
desperdicio.
48 Drenes. Tubos PVC de 2 pulgadas de didmetro, para drenes. idad 176.00 $2200 |$ 3872.00
unida . .
! Considera 5% de desperdicio. !
5. IMPREVISTOS
ITEM DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD PRECIO costo
UNITARIO TOTAL
51 Sobreconsuntlo de inyeccion. Sobreconsun_u':n en Ia_inyeccidn de cemento por saco eventual $ 55,00 )
encima de 1saco/3m de perforacién. No incluye cemento.
Sobreconsumo lanzado. Mano de obra de sobreconsumo de lanzado
5,2 . . m3 eventual | $ 305,00 -
de concreto por encima al volumen de concreto indicado.
Encamisado. Uso de sistema ODEX para el encamisado de la
53 o, ml eventual $90,00 -
perforacién por derrumbe de las paredes.
5,4 Multas. Tiempo de espera por prestaciones a cargo del cliente. hr eventual $ 475,00 -
Re-perforacién. Re-perforacion debido a condiciones geotecnicas del
5,5 m eventual $ 75,00 -

Fuente: Consulta realizada a empresa constructora

Ademas del costo total del muro de soilnailing se incluye el costo de la construccion del

sistema de drenaje de aguas de escorrentia superficial.
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6. SISTEMA DE CUNETAS

ITEM DESCRIPCION UNIDAD | CANTIDAD PRECIO costo
UNITARIO TOTAL

6,1 Cunetas tipo 1 ml 126.8 S 94,48 | $ 11980.06

6,2 Cunetas tipo 2 ml 49.4 S 102.08| S 5042.75

6,3 Cunetas tipo 3 ml 34.4 S 92.15|% 3169.96

6,4 Cunetas tipo 4 ml 36.3 $ 105.59| S 3832.92

6,5 Cunetas tipo 5 mi 106.6 $ 125.22| $ 13348.45

Fuente: Consulta realizada a empresa constructora

Al sumar los itemes 1, 2, 3, 4 y 5 se obtiene el costo total de la obra, el cual asciende a los

USS 461 518,15 con una duracidon de 45 dias naturales.

2.9. Sostenibilidad

La superficie del muro sobre el talud carretero, seria de aproximadamente 1500 m?, lo cual

significa una transformacién del paisaje en el sitio. Es por ello que dentro del presupuesto

se considerd la adicidn de un tinte de color, con el fin de incorporar el muro como parte del

paisaje.

La Figura 2.43 muestra un ejemplo del muro de concreto lanzado, al cual se le adiciond a la

mezcla un colorante de color café.

Figura 2.43. Concreto lanzado con pigmento color café

Fuente: Consulta realizada a empresa constructora

La adicion de este tinte a la mezcla de concreto lanzado, estd considerado dentro del costo

total de la obra.
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2.10. Conclusiones

Con base en los resultados obtenidos se presentan las siguientes conclusiones en relacién

a la soluciéon geotécnica de estabilizacion para el talud carretero

¢ Al considerar los resultados de los andlisis geotécnicos de estabilidad, es necesario la
colocacién de una alternativa de estabilizacidén, integrada por pernos de anclaje y concreto

lanzado, como solucién al problema de inestabilidad.

¢ Los pernos de anclaje seran en barras de acero corrugado N°8, grado 60, las cuales
presentan un didametro nominal de 25,40 mm. Se definieron dos longitudes para los pernos,
7,00 m para ser colocados en la parte inferior y 4,00 m a colocar en la parte superior de la

ladera.

¢ El espaciamiento de los anclajes serd de 2,50 m en ambos sentidos, vertical y horizontal,

y deberan cubrir el talud en su totalidad, acompafiados de concreto lanzado.

¢ Se plantea la colocacidn de un total de 8 hiladas de pernos de 7,00 m de longitud, desde
el nivel de calle hasta los 12,00 m de alto, y se continuara con un total de 7 hiladas de pernos
de 4,00 m de longitud hacia la parte superior del talud, hasta completar un total de 15

hiladas de pernos.

* Los pernos de anclaje deberdn de ser inyectados por medio de una lechada de agua con
cemento bajo una relacién volumétrica de 4 partes de agua para 6 de cemento, buscando
alcanzar una resistencia a la compresién simple de al menos 21 MPa a los 28 dias de edad.

Los anclajes deberdan de ser inyectados en toda su longitud.

¢ Se deberan de instalar drenajes perforados dentro de la pantalla anclada, de una longitud

de 3,00 m, colocados bajo la misma separacidn de los anclajes, en los puntos intermedios a
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estos. Los drenajes deberan de ser de al menos 38,1 mm de diametro y se podra utilizar

tuberia perforada envuelta en geotextil NT1600 o superior.

¢ El concreto lanzado tendrd un espesor constante de 0,10 m, bajo una resistencia a la
compresion simple de 21 MPa a los 28 dias de edad. El concreto lanzado debera colocarse

con malla electro-soldada.

¢ La modificacidn en la parte inferior de la ladera natural obedece al retiro de los materiales
mas problematicos identificados en la investigacidn geotécnica efectuada. Estos materiales
son producto de los movimientos superficiales de las unidades geotécnicas superiores y
dado su origen corresponden con materiales no consolidados. El retiro parcial de estos

materiales, mejora los resultados del andlisis geotécnico de estabilidad realizado.

¢ Es necesario previo a efectuar cualquier trabajo de estabilizacidn, el retiro de la capa de
material organico, integrada por maleza, arbustos, vegetacién y hasta arboles, que han
crecido a lo largo del tiempo sobre la ladera natural. Se debe de garantizar una adecuada
adherencia del concreto lanzado con respecto a los materiales presentes en el sitio, para

garantizar el adecuado funcionamiento de la pantalla anclada.

¢ El volumen de materiales en banco por excavar corresponden a 1096 m3, por lo que es
necesario evaluar y considerar un sitio cercano para el respectivo manejo y depdsito de

estos materiales estériles.

® Bajo un area aproximada de 35 m de largo por 30 m de ancho y bajo un espesor del orden
de 1,50 m, es posible lograr el acomodo de los materiales resultantes de la propuesta de

excavacion.

¢ Las condiciones encontradas en el sitio en cuanto al manejo de las aguas de escorrentia,

demandan la implementacién de un disefio de un sistema colector que permitan encausar
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aquellas aguas que discurren hacia el talud. Se han propuesto un total de 5 tipos de cunetas,

gue en su conjunto permitiran entregar las aguas al pie de la ladera.

* El costo total de la obra asciende a los USS 461 518,15 con una duracién de 45 dias

naturales.

e Como elemento mitigador del impacto ambiental de esta obra, se propone el abordaje
del impacto visual, al aplicar al concreto lanzado un aditivo de un color ideal que combine

con el paisaje de la zona.

e Los detalles del sistema de estabilizacion y especificaciones de los materiales se presentan

en el anexo A en el presente documento.
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2.12. Anexo A: Planos constructivos
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3. CAPITULO 3: DISENO DE SOPORTE TEMPORAL DE UN TUNEL PARA MODERNIZACION
DE PLANTA HIDROELECTRICA EN PANAMA

Resumen

Este trabajo presenta el caso de una planta hidroeléctrica, ubicada en la provincia de
Chiriqui, Panama. Este proyecto, cuyas principales obras son el embalse, el tinel de
conduccién, la tuberia forzada y la casa de maquinas, y que entré en operacidon en
noviembre de 2010, quiere ser ampliado con el fin de generar mayor electricidad amigable
con el medio ambiente. Paralograr este objetivo, se propuso la construccién de un segundo
tunel y paralelo al primero, debido a que se cuenta con la informacidn de las litologias
presentes en el sitio y sus caracteristicas. Es importante mencionar que este nuevo tunel
tendra 683 m de longitud, y coberturas minimas despreciables, pero maximas de 140 m en

ciertos puntos del trazado.

Con el fin de que la excavacion del tunel sea estable, se definié la seccion transversal que
éste deberia tener y se disefid el sostenimiento temporal, mediante métodos empiricos y
también por medio de la utilizacion de softwares de elemento finito. Después de haber
realizado este andlisis, se establecio que el tunel, el cual fue dividido en 10 secciones para
un mejor detalle de las caracteristicas de cada una de ellas, tendria ya sea un sostenimiento
temporal con concreto lanzado, arcos W8x31 y pernos, dependiendo de la seccidén que se

estuviera analizando.

Finalmente, una vez definida la configuracion del sostenimiento temporal de tunel, se
redactaron el sistema constructivo recomendado, las especificaciones técnicas, planos y

presupuesto del mismo.
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Abstract

This paper presents a hydroelectric plant, located in the province of Chiriqui, Panama. This
project, whose main sites are the reservoir, the conduction tunnel, the penstock and the
powerhouse, and which began its operation in November 2010, it is wanted to be expanded
in order to generate more environmentally friendly electricity. To achieve this objective,
the construction of a second tunnel (parallel to the first) was, due to the fact that the
information on the lithologies present at the site and their characteristics are available. It
is important to mention that this new tunnel will be 683 m long, 3 m diameter, with

negligible minimum covers, but maximum 140 m at certain points along the route.

In order for the tunnel excavation to be stable, the cross section that it should have was
defined and the temporary support was designed, using empirical methods and also
through the use of finite element software. This analysis was done to the 10 sections that
the tunnel was divided in order to get a better detail of the characteristics of each one of
them, would have either a temporary support with shotcrete, W8x31 arches and bolts,

depending on the the section being analyzed.

Finally, once the configuration of the temporary tunnel support was defined, the

recommended construction system, technical specifications, plans and budget were drawn

up.
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3.1. Aspectos Generales

3.1.1. Antecedentes

Segun el BID, la energia eléctrica es en la actualidad la fuente mas importante en la matriz
eléctrica latinoamericana, y las proyecciones indican que continuard siéndolo en las
siguientes décadas. Sin embargo, su rol estd cambiando y pasard a ser de una fuente de
base, a una fuente de respaldo. Lo anterior debido a que apoyara la diversificacidn de la
matriz eléctrica con otras energias renovables intermitentes, tales como la energia solar y

la edlica.

A pesar de que la energia hidroeléctrica es una tecnologia eficiente en su costo, la
construccion de nuevos centros de generacion hidroeléctricos genera controversia en la

sociedad debido al impacto ambiental y social.

La Asociacién Internacional de la Hidroelectricidad (IHA, en inglés) realizé una publicacion
en donde se reportaba que en el afo 2018 entraron en operacion en Latinoamérica cerca
de 5 GW de nuevas centrales, impulsado principalmente por la entrada en operacion de

3.055 Mega-watts (MW) de las unidades de Belo Monte (central de 11.000 MW) en Brasil.

De este modo es que Brasil se ha convertido en el segundo pais con mayor capacidad
instalada en el mundo, con 104 GW, detrds de China que tiene 352 GW. Adicionalmente,
se reporta de otras plantas hidroeléctricas latinoamericanas que entraron en operacion:
556 MW en Ecuador, 111 MW en Peru, 111 MW en Colombia, 110 MW en Chile, 61 MW en
Guatemala, 55 MW en Bolivia, 46 MW en Argentina y 17 MW en Panamda. Ademds, se
encontraban en proceso de construccién varios miles de MW en Brasil, Colombia, Bolivia,

Ecuador y otros paises.

La Agencia Internacional de Energia (IEA por sus siglas en inglés), apuntan a que la energia

hidroeléctrica seguira siendo una parte esencial de la matriz energética mundial, al 2040,
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particularmente para garantizar la seguridad de suministro energético, y al mismo tiempo

lograr las metas de reduccidn de emisiones de carbono, previstas por el acuerdo de Paris.

De acuerdo con la Agencia Internacional de Energias Renovables (IRENA), en el 2018 las
centrales de generacién hidroeléctricas fueron una fuente de suministro eléctrico con un
costo eficiente, mas barata que las energias provenientes de combustibles fésiles e incluso
mas barata que la energia edlica y solar (ver Figura 3.1). Este dato es importante, pues
menos del 50% del potencial hidroeléctrico latinoamericano ha sido aprovechado, y donde
existe una creciente demanda de energia, en donde se estiman incrementos del 2,6% al

3,7% anualmente hasta el 2040.
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Figura 3.1. Costos de generacion de energia renovable en el afio 2018 en América Latina

Fuente: Las hidroeléctricas en Latinoamérica, édénde estamos? v ¢hacia dénde vamos? - Energia
para el Futuro (iadb.org)

Es importante indicar que ademds de proveer y almacenar energia, las centrales
hidroeléctricas pueden proveer agua para riego, agua potable y control de inundaciones,

rubro que no siempre se consideran al comparar costos del megavatio-hora de la energia


https://blogs.iadb.org/energia/es/hidroelectricas-en-latinoamerica-donde-estamos-y-hacia-donde-vamos/
https://blogs.iadb.org/energia/es/hidroelectricas-en-latinoamerica-donde-estamos-y-hacia-donde-vamos/
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hidroeléctrica con el costo de otras tecnologias. Se dice que no todos los kilowatts-hora

son creados iguales, unos traen mas beneficios que otros.

En cuanto a la planificacion de los sistemas, es necesario pensar de forma integral, en donde
se busque encontrar una combinacidn éptima de tecnologias de generacién de electricidad
gue sean de bajas emisiones, bajo costo y bajo impacto, a fin de maximizar los beneficios
para la sociedad. En ese dmbito, el rol de la energia hidroeléctrica esta cambiando, de una
generacion firme y de base, a una generacion flexible y complementaria a la generacién

edlica y solar.

Segun el BID, en ese contexto de restricciones para nuevos embalses por motivos
medioambientales y sociales, es esencial que la regidon pueda mantener, rehabilitar y
modernizar su parque hidroeléctrico para complementar en los préximos anos el desarrollo

de otras fuentes de energia, como la edlica y la solar.

3.1.1.1. Generacion de electricidad: caso Panama

Segun IRENA, el suministro de energia de Panama ha dependido histéricamente en gran
medida del petréleo y sus derivados. La Figura 3.2 muestra la evolucién de las fuentes
energéticas principales del pais, en donde el petrdéleo y sus derivados constituye alrededor

del 60% y alcanza cerca del 80% en ciertos puntos del grafico.
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Figura 3.2. Suministro total principal de energia de Panama (porcentaje por fuente, 1986
—2016)

Fuente: https://www.irena.org/publications/2018/May/Renewables-Readiness-Assessment-
Panama-ES

Esta produccion de energia eléctrica se origina por el consumo que generan cuatro sectores
principales: residencial, comercial y publico, industrial y transporte. En la Figura 3.3 se
muestra que los sectores de transporte e industrial son los principales consumidores de
petrdleo y sus derivados, mientras que la Figura 3.4, muestra los porcentajes de consumo
de energia eléctrica por parte de los sectores comercial y publico y residencial, quienes son

los mayores consumidores.


https://www.irena.org/publications/2018/May/Renewables-Readiness-Assessment-Panama-ES
https://www.irena.org/publications/2018/May/Renewables-Readiness-Assessment-Panama-ES
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Figura 3.3. Consumo total de energia por sectores (1990 — 2014)

Fuente: https://www.irena.org/publications/2018/May/Renewables-Readiness-Assessment-
Panama-ES
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Figura 3.4. Proporcién del consumo de electricidad por sector (2014)

Fuente: https://www.irena.org/publications/2018/May/Renewables-Readiness-Assessment-
Panama-ES



https://www.irena.org/publications/2018/May/Renewables-Readiness-Assessment-Panama-ES
https://www.irena.org/publications/2018/May/Renewables-Readiness-Assessment-Panama-ES
https://www.irena.org/publications/2018/May/Renewables-Readiness-Assessment-Panama-ES
https://www.irena.org/publications/2018/May/Renewables-Readiness-Assessment-Panama-ES
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3.1.2. Panorama del sector energético panameiio

La demanda de electricidad en el Sistema Interconectado Nacional (SIN) de Panama3, ha
tenido un crecimiento continuo (ver Figura 3.5), y alcanzé una demanda pico de mas de 1

600 megavatios (MW) en 2015.
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Figura 3.5. Demanda maxima de electricidad en Panama (1988 —2017)
Fuente: https://www.irena.org/publications/2018/May/Renewables-Readiness-Assessment-
Panama-ES

Por otra parte, la generacidn de energia se ha ido incrementando, hasta alcanzar los 3 379

MW en 2016 (ver Figura 3.6).


https://www.irena.org/publications/2018/May/Renewables-Readiness-Assessment-Panama-ES
https://www.irena.org/publications/2018/May/Renewables-Readiness-Assessment-Panama-ES
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Figura 3.6. Capacidad de energia instalada en Panama (2011 — 2016)

Fuente: https://www.irena.org/publications/2018/May/Renewables-Readiness-Assessment-
Panama-ES

Segun la Figura 3.6, se produce mayoritariamente energia hidroeléctrica, seguida de la
generacion térmica, en donde se consumen derivados del petrdleo y carbdn. Las energias
edlica y solar entraron en linea en 2013, y para el afio 2016, Panama tenia una capacidad
de energia edlica instalada de 270 MW y una capacidad de energia solar instalada de 90

MW. Adicionalmente, el biogas fue implementado en el afio 2016, con una capacidad

instalada de 8,1 MW.

Tal como se ilustra en la Figura 3.7, en Panam3, la energia hidroeléctrica ha dominado a la
generacion de electricidad. A partir del 2013 entraron en operacion plantas de generacion
de energia edlica y solar, energias que produjeron en el afio 2016 625,2 GWhy 71,4 GWh
respectivamente. El carbdn se utiliza tan solo desde el afio 2011, y corresponde a un
promedio del 7% de la generacidn bruta de electricidad entre los afios 2011 y 2016. En
cuanto al consumo de combustibles fésiles para la produccién de electricidad, éste se ha
reducido del 37% en 2014 al 27% en 2016, pero continua siendo la segunda mayor fuente

de generacién de electricidad del pais, después de la energia hidroeléctrica.


https://www.irena.org/publications/2018/May/Renewables-Readiness-Assessment-Panama-ES
https://www.irena.org/publications/2018/May/Renewables-Readiness-Assessment-Panama-ES
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Figura 3.7.Generacion bruta de electricidad en Panama por fuente de energia (2000 —
2016)

Fuente: https://www.irena.org/publications/2018/May/Renewables-Readiness-Assessment-
Panama-ES

Ante este panorama, y en aras de cumplir el acuerdo de Paris suscrito por Panama en el
afio 2016, es que se deben implementar las acciones tales como las recomendadas por el
BID, que instan a mantener, rehabilitar y modernizar los parques de generacidn de energia

hidroeléctrica, en vez de optar por la construccion de plantas nuevas.

Esta es la base que motivé a buscar la modernizacién de un proyecto hidroeléctrico ubicado

en la provincia de Chiriqui, republica de Panama, que comenzd a generar en noviembre de

2010.

3.1.2.1. Modernizacion de un proyecto hidroeléctrico

Tal y como se sefialaba en el apartado anterior, en donde se busca mantener, modernizar
y rehabilitar las plantas hidroeléctricas existentes, es que se planted el objetivo de realizar
estas labores en una planta de generacion hidroeléctrica ubicada en la provincia de Chiriqui,
republica de Panama (ver Figura 3.8). El proyecto se encuentra a 10 km al oeste del volcan

Baru o Chiriqui, el cual forma parte de la cordillera de Talamanca, y es la cima mas alta de


https://www.irena.org/publications/2018/May/Renewables-Readiness-Assessment-Panama-ES
https://www.irena.org/publications/2018/May/Renewables-Readiness-Assessment-Panama-ES
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Panama, con 3 474 msnm (ver Figura 3.9). El proyecto aprovecha las aguas del rio Chiriqui

Viejo.

Zona del

proyecto

San Vito
Volcan

Figura 3.8. Ubicaciéon de la zona del proyecto
Fuente: Google Earth (03/03/2021)

Figura 3.9. Volcén Baru

Fuente: USGS (2007)
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Este proyecto hidroeléctrico tiene una capacidad instalada de 6,12 MW y estd compuesto
por un embalse, una presa de concreto, un tinel de 683 m de longitud, 2 turbinas tipo
Francis y 2 generadores de 3,06 MW de capacidad instalada cada uno que entraron en
operacion en noviembre de 2010, una nueva subestacién de 34,5 kV y una linea de
transmision de 3,5 km. El caudal medio anual del rio es de 6,17 m3/s), tal y como se muestra

en la Tabla 3.1 y la Figura 3.10.

Tabla 3.1. Datos del proyecto

Caracteristicas Actuales Con la modernizacion
Capacidad instalada 6.12 MW 12 MW
Generacidn anual 42 889 MWh 85 000 MWh
Caida bruta 111,50 m
Caida neta 79,60 m
Caudal de disefio 4,23 m3/s 9m3/s
Caudal promedio época seca 6,17 m?/s
Caudal promedio época
8,53 m3/s
lluviosa
Numero de unidades 2 turbinas Francis 2 turbinas Francis
Caracteristicas de la presa 7,25 m de alto, 18 m de largo, material: concreto
Canal 410 m

Fuente: https://cdm.unfccc.int/filestorage/9/A/V/9AV20GDW65QSL3X0BJRSUEPZKYICH7/0669-
%20PDD%20Clean.pdf?t=T2h8cXpgOW14fDAJpdNImod-5EwddNC2cli



https://cdm.unfccc.int/filestorage/9/A/V/9AV2OGDW65QSL3X0BJR8UEPZKYICH7/0669-%20PDD%20Clean.pdf?t=T2h8cXpqOW14fDAJpdNlmod-5EwddNC2cli_
https://cdm.unfccc.int/filestorage/9/A/V/9AV2OGDW65QSL3X0BJR8UEPZKYICH7/0669-%20PDD%20Clean.pdf?t=T2h8cXpqOW14fDAJpdNlmod-5EwddNC2cli_
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Figura 3.10. Partes del proyecto hidroeléctrico
Fuente: Google Earth (03/03/2021) y propietario del proyecto hidroeléctrico

A la fecha, el proyecto ha contribuido al desarrollo sostenible de las siguientes formas:

* Generar energia limpia que se abastecera principalmente a hogares rurales.

¢ Através del aumento de la electricidad en la red de Panamd que conduzca a un suministro
mas estable, mejorar la calidad de vida de los hogares afectados y aumentar la
productividad en la comunidad.

¢ A través de una mayor productividad, permitir un mayor crecimiento econémico en las
comunidades.

e Crear puestos de trabajo temporales y permanentes para la zona.

e Fortalecer la economia nacional y local contribuyendo con empleo, electricidad e
impuestos adicionales.

e Demostrar tecnologia de energia limpia replicable.

e Contribuir a la reforestacion de los alrededores.



198

¢ Reducir las emisiones de gases de efecto invernadero (GEI) desplazando la energia de las
centrales térmicas.

La planta hidroeléctrica en cuestiéon produce 42 889 MWh por afio, lo cual tiene un efecto
positivo en el medio ambiente, pues reduce directamente las emisiones de gases de efecto
invernadero en 27 192 toneladas de CO; por afio al reemplazar a combustibles fésiles para
generacion de electricidad que se utilizan actualmente en Panam3, por lo que la idea de

ampliar la actual planta, e incrementar el caudal de disefio de 9 m3/s, toma importancia.

Es asi como se planea construir una casa de maquinas con 2 turbinas Francis adicionales
(cuatro en total) y un tunel adicional que permita el flujo del caudal. Actualmente el tunel
existente cuenta con una seccién transversal en forma de herradura, de 3 m de alto y un
radio de 2,09 m, tal y como se muestra en la Figura 3.11; el nuevo tunel se disefiaria paralelo

al actual, cuyo objetivo seria ampliar el caudal el cual moveria las dos nuevas turbinas.
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Figura 3.11. Seccién transversal del tunel

Fuente: Propietario del proyecto hidroeléctrico
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3.1.3. Objetivos

3.1.3.1. Objetivo General

Disefiar la excavacion y sostenimiento temporal del tinel a construir.

3.1.3.2. Objetivos especificos

9. Realizar la caracterizacion geomecanica del macizo rocoso que atraviesa la linea de
tunel del proyecto hidroeléctrico, con base en la informacién de los estudios realizados y
los materiales encontrados en el sitio de excavacion.

10. Disefiar el soporte temporal del tunel, mediante la utilizacion de métodos empiricos
y la modelacion en un programa de elemento finito.

11. Definir las especificaciones técnicas y presupuesto de la obra.

12. Determinar el proceso constructivo, al considerar la excavacion y la maquinaria

idonea para este caso.

3.1.4. Importancia

Como se menciond con anterioridad, el proyecto tiene una gran importancia desde el punto
de vista medioambiental, pues se requiere sustituir el uso de hidrocarburos para la

generacion de energia eléctrica en Panama.

De esta manera se disminuirian los gases de efecto invernadero, con el fin de combatir el
cambio climatico y acelerar e intensificar las acciones e inversiones necesarias para un
futuro sostenible con bajas emisiones de carbono, tal y como fue pactado en el Acuerdo de
Paris, en donde Panama figura como uno de los paises que aceptaron el acuerdo el 22 de

abril de 2016.
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Es por ello que buscar la modernizaciéon de este proyecto hidroeléctrico impactaria
positivamente el medio ambiente, asi como las obras que se vayan a construir, como por

ejemplo, un nuevo tunel.

3.1.5. Limitaciones

Entre las limitaciones que se tienen para realizar el presente disefio, se enumeran las

siguientes:

- No se hizo una visita al sitio debido a su lejania.
- El analisis de deformaciones de las secciones transversales del tunel se realizara

mediante la utilizacién de elemento finito, mediante el programa Phase 2 de Rocscience.

3.1.6. Alcance

En el presente trabajo de disefio se hace la caracterizacidon de los materiales presentes a lo
largo del trazado del tunel, donde se utiliza como insumo los datos recogidos de los ensayos
de campo, perforaciones hechas en el macizo rocoso, donde posteriormente se
caracterizaron los materiales y se obtuvo las propiedades de la roca intacta para cada una

de las unidades geotécnicas identificadas.

Es importante mencionar que el programa Roclab se utilizé para realizar la caracterizacion
geotécnica, de donde también se obtuvo los valores de la cohesion y angulo de friccién del

criterio de ruptura de Mohr-Coulomb.

La informacion generada se utilizé para generar modelos para el analisis por medio de
elemento finito, donde se utilizd el software Phase 2, de las deformaciones en las secciones

transversales y del desempefio del sostenimiento temporal propuesto.
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Los materiales que compondran el sostenimiento temporal, consistirian en acero
estructural rolado en caliente para formar arcos, concreto lanzado en diferentes espesores,

pernos de friccidon mecanicos.

Ademas, se realizaron planos, presupuesto y especificaciones técnicas para la ejecucién de
la propuesta de estabilizacién necesaria para la construccidon segura del tinel para el

transporte de agua para la generacién de electricidad.

3.1.7. Exclusiones

Como principal exclusidon del presente trabajo, es que, no se realizara el disefio del soporte

permanente del tinel, ni tampoco el disefio de los portales de entrada y salida.

3.1.8. Metodologia

La Figura 3.12 muestra la metodologia que se seguira para el diseiio del tunel del presente

trabajo.
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Figura 3.12. Metodologia empleada
Fuente. Elaboracidn propia
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3.2. Marco tedrico

3.2.1. Caracterizacion del macizo rocoso

Segun Gonzdlez de Vallejo (2002), la resistencia de una roca homogénea, ademas de los
valores de la cohesién y el dngulo de friccidn, depende de otras condiciones, como la
magnitud de esfuerzos confinantes, las presiones intersticiales o la velocidad de aplicacién

de las cargas.

3.2.1.1. Criterios de ruptura

Segln Gonzalez de Vallejo (2002), el comportamiento mecanico de los materiales rocosos
depende principalmente de su resistencia y de los esfuerzos aplicados sobre él, lo que
determina su tensor de esfuerzos. Este tensor queda definido por las tensiones principales
que lo componen: 1, G2 y o3, dependiendo principalmente de la magnitud de estas
tensiones, y también de su direccion, se producirian deformaciones en las rocas y, en caso

de alcanzarse un determinado valor de esfuerzo, la falla.

Un criterio de ruptura se define como una prediccién aproximada del comportamiento del
macizo, en donde se asume las propiedades fisicas y mecanicas de éste son homogéneas e
isotrépicas; se define como criterio de ruptura la superficie f, que delimita en el espacio de

esfuerzos principales (o1, 02 y 63) un cierto dominio que se expresa por la Ecuacion 3.1.

f (01,05,03) =0 Ecuacion 3.1

Pero debido a las limitaciones fisicas existentes en cuanto a ensayos de campo y
laboratorio, y la influencia minima del esfuerzo intermedio intermedia (o3), el criterio de
ruptura generalmente se define en funcién de los esfuerzos mayor (G1) y menor (o3), tal y

como se muestra en la Ecuacion 3.2.
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f (01,03) =0 Ecuacidn 3.2

Los puntos que estan fuera de este dominio, son puntos que se encuentran en falla.

3.2.1.2. Criterio de ruptura de Mohr - Coulomb

Este criterio expresa la resistencia al corte de un plano expuestos a condiciones de
esfuerzos confinantes, en donde se obtiene la relacién entre el esfuerzo normal (cn) y
tangencial (1) en el momento de la falla a partir de una expresion que involucra la cohesién

(c) y el dngulo de friccién (¢), tal y como se muestra en la Ecuacion 3.3.

T=c+ o, *tang Ecuacion 3.3

Entonces entre mayor magnitud del esfuerzo normal, mayor sera el esfuerzo cortante que
causara la falla; cuando se logre la resistencia limite del material, la fractura se dard por los

esfuerzos cortantes (ver Figura 3.13).

failure envelope

Figura 3.13. Circulo de Mohr y envolventes de falla
Fuente. Tapia (2021)

La interseccion entre la envolvente de falla y el eje del esfuerzo tangencial T proporcionan

el valor de la cohesidn ¢, mientras que el angulo de friccion interno ¢ lo define por el dngulo
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gue forma la envolvente de falla con respecto al esfuerzo normal o. El coeficiente de

friccion interna se determina mediante la Ecuacion 3.4.

T=c+ o, *tang Ecuacion 3.4

El criterio puede expresarse en funcidén de los esfuerzos principales mayor y menor, lo cual

permite estimar la resistencia en cualquier plano definido por 6, mediante la Ecuacién 3.5.

_2c+ 03 x(sen 20 + tan g * (1 — cos 20))

o, = Ecuacion 3.5
1 sen 260 —tan @ * (1 + cos 260)

0 plano critico de ruptura = 45° + o) Ecuacion 3.6

Para este mismo plano se debe cumplir la Ecuacién 3.7.

(2ccos@) + 03(1 + sen @) .,
= Ecuacion 3.7

% 1—seng

Si se considera que o3= 0, se obtiene la Ecuacién 3.8, que corresponde al valor de la

resistencia a la compresién uniaxial (o)

2 ccos
o, = M Ecuacion 3.8
(1 —seng)
Por lo tanto, la resistencia a la tensidn o se expresa en la Ecuacién 3.9.
2 ¢ cos
oy = J Ecuacién 3.9
(1 —sen @)
3.2.1.3. Criterio de ruptura de Hoek y Brown

El criterio de ruptura no lineal de Hoek y Brown (1980), se basa en datos empiricos que
fueron obtenidos mediante investigaciones in situ en donde se realizaron ensayos de
fracturacién de roca intacta, asi como también de estudios del comportamiento del macizo

rocoso. Este criterio de ruptura, originalmente desarrollado en el afio 1980 como un



206

criterio para macizos rocosos competentes, permite determinar la resistencia de un macizo

rocoso para el disefio de excavaciones subterraneas y taludes.

El mismo se muestra en la Ecuacion 3.10.

0,5
o3 -
o1 =05 + o (m * — + S) Ecuacion 3.10

Oci

0’1, 0’3 Esfuerzos efectivos principales mayor y menor en el momento de la falla

O Resistencia a la compresidn uniaxial de la roca intacta

) Constante que indica la medida de disminucidn de la resistencia la
compresion simple debido a la fracturacién.

m Constante que influye en la resistencia al corte del material.

Tanto el valor de s como el de m se determinan mediante la clasificacién geomecanica

Rock Mass Rating (RMR) desarrollada por Bieniawski (1974).

Asimismo, la falla para la roca intacta se puede calcular si en la ecuacién anterior el valor
de s es igual a la unidad (1), que corresponde a una roca sin fracturacion (ver Ecuacion

3.11).

Oci

, 0,5
0- . s
o] = 0} + oy (m * — 4 1) Ecuacién 3.11

En 1988 se realiza una revisién del criterio de ruptura de Hoek y Brown de 1980, por lo que
se plantean nuevas ecuaciones para determinar las constantes m vy s, las cuales dependen
de la perturbacidn que ha sufrido el macizo rocoso (ver Ecuacién 3.12 y Ecuacion 3.13).

RMR—IOO)

m=m; * e( 14 Ecuacion 3.12

RMR—lOO)

s = e( 3 Ecuacién 3.13
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La Ecuacion 3.14 y la Ecuacion 3.15, se desarrollaron para rocas no perturbadas por la
excavacion:

RMR—lOO)

m= m; x e( 28 Ecuacion 3.14

RMR—lOO)

s = e( 5 Ecuacidon 3.15

Al utilizar el RMR, asi como el indice Q de Barton, existe una dependencia del pardmetro
RQD; es por ello que en 1992 se desarrolld un nuevo sistema de clasificacidon cuyo objetivo
son las caracteristicas geolégicas basicas del material estudiado. Este sistema de
clasificacién se denomina como GSI (Geological Strenght Index). Una vez realizado el
desarrollo del criterio de ruptura de Hoek y Brown y la introduccién del GSI, se introdujo el
Criterio de Ruptura Modificado, que consideraba una correccidon del criterio original
mediante la modificacién de las constantes s y a para calidades de GSI del macizo menores

a 25.

Para macizos rocosos con GSI > 25, el calculo del valor de s se realiza con la Ecuacién 3.16,
y el valor de a con la Ecuacién 3.17.

GSI—100)

s = e( 5 Ecuacién 3.16

a= 0,50 Ecuacién 3.17

Para macizos rocosos con GSI < 25, el criterio modificado (1997) utiliza la Ecuacién 3.18

para el calculo de s y la Ecuacién 3.19 para el cdlculo del valor de a.

s=20 Ecuacion 3.18

GSI
= - — Ecuacion 3.19
a= 0,65 200
En el ailo 2002 se planted el Criterio de Hoek y Brown Generalizado, en donde se utilizan

la Ecuacion 3.20, Ecuacién 3.21, Ecuacién 3.22 y Ecuacion 3.23.
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a

03 .,

o] =0} + oy (mb * — 4 s) Ecuacién 3.20
ci

RMR—lOO)

my, = m; * e( 28 Ecuacién 3.21

GSI—lOO)

s = e( 9-3D Ecuacion 3.22

1 1 GSI -20 ./
a= s+ o+ (e7T5 —e3) Ecuacidén 3.23

0’1, 0’3 Esfuerzos efectivos principales mayor y menor en el momento de la falla
Mp Valor relacionado con la constante del material m;
GSI Indice de resistencia geoldgica (Hoek et al., 1995)
s,a Constantes del macizo rocoso.

D Factor de disturbancia (disturbance factor)

3.2.1.4. Consideraciones geomecanicas

- Excavabilidad del macizo

Se define como la facilidad que presenta un terreno para ser excavado. La eleccién del
método de excavacion debe considerarse previamente al calculo de los parametros del
criterio de ruptura, puesto que la posterior del valor de disturbancia del macizo rocos

vendrd condicionada por la eleccion de este factor.

Segun Franklin (1971), la excavabilidad de un macizo rocoso puede definirse en base a la
resistencia a la compresion simple de la roca intacta y el espaciamiento de las

discontinuidades del macizo rocoso (ver Figura 3.14).
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Figura 3.14. Excavabilidad del macizo rocoso
Fuente. Franklin, 1971

- Factor de disturbancia

En la Tabla 3.2 se presenta el factor de disturbancia D, que es el grado de alteracién al que
ha sido sometido el macizo por efecto de voladuras, excavaciones o relajacién de esfuerzos,
en donde si el macizo se encuentra en una condicidn inalterada D = 0, y si el macizo esta
muy alterado D = 1. Este factor de disturbancia tiene un gran efecto sobre el criterio de

ruptura.
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Estimacion del factor de disturbancia D

Apariencia del macizo

rocoso

Descripcion del macizo

rocoso

Valor D sugerido

Excelente control de
calidad de la voladura o
excavacién con TBM, que
resulta en una minima
perturbacion del macizo
rocoso que se encuentra
alrededor del tunel.

Excavacion mecanica o
manual en macizos de baja
calidad (sin voladura),
resulta en una minima
perturbaciéon del macizo
alrededor del tunel.
Cuando la deformacién por
flujo plastico (squeezing)
resulta en un
levantamiento de la solera,
la deformacidn puede ser
importante a menos de que
se coloque una
contrabdveda o invert
temporal.

Voladura de muy mala
calidad en tuneles con
rocas competentes, resulta
en dafios severos, que
pueden extenderse de 1a
3 m alrededor del tunel.

D=0,80

Fuente. Hoek 2002

También en la Figura 3.15 se muestra el grafico para la determinacion del grado de

disturbancia “D” del macizo rocoso préoximo a la excavacién en funcion de la relacién entre
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los mddulos de deformacion eldstica del macizo rocoso y la roca intacta (ordenadas), y el

0.9 -
0.8 -
0.7 4
06 -
05 /
0.4 -~

Blast Damage FactorD 0 02 04 06 08 1.0

GSI (abscisas).

0.3 1

0.2 1

0.1

Rock mass modulus / Intact rock modulus E_/Ei

0.0 T ™ T T T T
10 20 30 40 50 60 70 B0

Geological Strength Index GSI

w
o

Figura 3.15. Grafico para la determinacién de la perturbacién “D”
Fuente. Hoek 2012

- Estimacion de la resistencia a la compresion uniaxial - criterio de ruptura de Hoek
y Brown:

Segun el criterio de ruptura de Hoek y Brown (2002), para estimar la resistencia a la
compresion uniaxial, es necesario igualar 6’3 = 0, tal y como se muestra en la Ecuacién

3.24:

a Ecuacién 3.24

O, = O, * S
Y si se representa la condicidn de tensidn biaxial en donde se igualan los esfuerzos
efectivos principales 6’1y 6’3, se obtiene que la resistencia a la traccidn uniaxial es igual a
la resistencia a la traccion, o sea 6’1 = 6’3 = ot (Hoek, 1983), tal y como se presenta en la

Ecuacidon 3.25.
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op = ——— Ecuacion 3.25

La resistencia a la compresion uniaxial del macizo rocoso es un pardmetro particularmente
util para evaluar los potenciales problemas de flujo pldstico o squezzing en un tunel.
Mediante la Ecuacién 3.26 (Marinos y Hoek, 2000), se puede calcular una aproximacion
muy cercana del valor de la resistencia de la compresion uniaxial del macizo (6cm) a partir
de la resistencia a la compresidn uniaxial de la roca intacta (o4) la constante (m;) y el indice

de Resistencia Geoldgica (GSI).
Oem = 0,0034 m® * o, * (1,029 + 0,025 * e~%1™)GST Ecuacién 3.26

|II

También Hoek et al. (2002) definieron el concepto de “resistencia global” del macizo
rocoso, que interpreta el comportamiento general del macizo y sirve para la comparacién
de la resistencia a la compresidn del mismo, para un esfuerzo de confinamiento o3 entre 0
y 0,25*c.i. La resistencia a la compresidn del macizo rocoso se puede calcular mediante la

Ecuacion 3.27

(my + 4s —a (my, — 8s)) * (4m_+bs)a—1
2x(14+a)x(2+a)

Ecuacién 3.27

Ocm = O¢i *

3.2.1.5. Parametros de deformabilidad y resistencia del macizo rocoso

Es importante determinar qué tanto se deforma y cudl es la resistencia del macizo rocoso.
Es por ello que los pardmetros basicos necesarios para definir el comportamiento mecanico
del macizo rocoso son el mddulo de elasticidad, Em y la relacién de Poisson, vm, para la
deformabilidad y, cuando se quiere definir la resistencia de macizo rocoso, se utiliza el
criterio de ruptura de Mohr-Coulomb, que se compone de la cohesion cm y el angulo de

friccion interna ¢gm.
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Es caro y complicado obtener la informacién de la exploracién de campo y laboratorio
idénea para la obtencion adecuada de los parametros mecanicos. En el caso particular de
una excavacion subterranea en roca, en donde se toman muestras del material y se ensayan
en el laboratorio, cobra mayor importancia hacer la diferencia entre los pardametros que
definen el comportamiento de la roca intacta (Ei , vi, ¢i y ¢) y los que definen el

comportamiento del macizo rocoso (Em, Vm, Cm Y Om).

Es posible aproximarse a valores representativos de los parametros de la roca matriz, si se
efectlia una buena campafiia de ensayos de campo y de laboratorio, y también si se utilizan
los métodos estadisticos adecuados para procesar la informacion recopilada. Sin embargo,
si se opta por no realizar la suficiente investigacion de campo y laboratorio, y se extrapolan
valores al macizo rocoso, se puede incurrir en errores que llegarian a determinar

parametros equivocados.

Es importante no olvidar que entre mas grande la muestra, el comportamiento diferira cada
vez mas de aquél que presentd el material en el laboratorio; en otras palabras, realizar el
modelo del comportamiento de una obra subterrdnea se convierte en un trabajo riguroso,
debido a que hay que involucrar factores y fendmenos fisicos que rigen las condiciones del
macizo rocoso, y es por ello que se implementan una amplia gama de herramientas

geotécnicas y matematicas.

- Estimacion de las propiedades de deformabilidad del macizo Em y vm

Existen diversas correlaciones disponibles en la literatura, sin embargo, para este trabajo
se utilizaran el RMR de Bieniawski (1989), el GSI de Hoek (1995) y el indice Q de Barton
(1974). Para hacer mas facil la sensibilizacion respecto a la variacién de En, con la calidad
del macizo, en los graficos que se presentan mas adelante se emplea Unicamente el indice
RMR. Debido a que algunas de las correlaciones entre Em y la calidad emplean el Qy el GSI,
primero se establecié la relacién que existe entre el RMR y estos dos indices, tal y como se

describe en la Ecuacion 3.28 y Ecuacidn 3.29
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Ecuacion 3.28

GSI-10
En = * 10 40 Para > 100 MPa Ecuacién 3.29
Donde:
D Es el factor de disturbancia o dafio producido al macizo por la excavacién
Bieniawski, 1978 (RMR):
E,, = 2RMR — 100 (GPa) Para RMR > 55 Ecuacion 3.30
Serafim y Pereira, 1983 (RMR):
E, = 10% Paral0<RMR<50  Ecuacién 3.31

Barton, 1992 (Q):

= 2510g,,0Q (GPa)

Barton, 2002 (Q, ¢’¢):

NG
E, = 10 (Q* C) (GPa)

Hoek, 2004 (GSI)

E, = 0,33 x e®075RMR (Gpq)

Hoek y Brown, 1997 (GSI)

O-(,{ (GSI—lO)
100 * 10

E, = (GPa)

Ecuacion 3.32

Ecuacion 3.33

Ecuacion 3.34

Ecuacion 3.35
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De todos los criterios citados, posiblemente el menos recomendable es el de Bieniawski
(1978), no sdlo por ser antiguo, sino porque, ademas, es excesivamente simplista (lineal),
abarca un rango muy limitado de calidades (RMR > 55) y, por la época en la que fue
propuesto, esta basado en un nimero escaso de datos de medicidon. Por otro lado, el
criterio de Hoek (2002), aunque tiende a ser muy conservador, esta basado no sélo en
mediciones in situ, sino que ademas considera la relacidon que existe entre la resistencia a
la compresién simple de la roca matriz y el factor de dafio que se aplica al proceso de

excavacion (voladuras o mecanico).

Barton (2002) propone un criterio mas moderno, apoyado en un gran numero de datos y
gue también considera la resistencia a la compresion simple de la roca matriz. Las férmulas
de Hoek (2002), Hoek (2004) y Barton (2002) requieren del conocimiento del valor
representativo de la resistencia a la compresion simple de la roca matriz, oi; Hoek (2002) a
su vez toma en cuenta el factor de disturbancia, D, producido al macizo segun la técnica de
excavacion, ya sea utilizando explosivos o de forma mecanica. En la Figura 3.16 se muestra
la relacidn entre el indice RMR de Bieniawski y el médulo de Young del macizo para cada
una de las correlaciones mencionadas anteriormente. En esta misma figura también se

incluyen los datos de mediciones in situ publicadas en varios trabajos.
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Figura 3.16. Correlacién entre el médulo de elasticidad del macizo y el indice RMR
Fuente. Barton (2000)

Como puede verse en la Figura 3.16, la dispersién de los valores de En medidos in situ es
muy amplia, asi como también las correlaciones; esto es una muestra de lo que ocurre en
la naturaleza, ya que existen multiples factores que influyen en la deformabilidad de una
masa de roca (fracturamiento, resistencia y deformabilidad de la roca intacta,
espaciamiento y condicion de las discontinuidades, asi como también la orientacidn, la
profundidad del terreno, las condiciones de agua subterrdnea, la alteracion del macizo,
entre otros), y dependiendo de la correlacién empleada, se toman en cuenta o se descartan
algunos de éstos. Los rectangulos de la misma figura representan los conjuntos de valores

gue entran dentro de cada rango de calidad RMR.

3.2.2. Clasificaciones geomecanicas

3.2.2.1. RQD

El indice RQD (Rock Quality Designation) define la calidad de la roca de forma cuantitativa,

de manera directa con base en de los nucleos extraidos de los sondeos mecanicos. Este
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indice correlaciona la frecuencia de las discontinuidades en un afloramiento o frente de
roca o mediante correlaciones con velocidades de onda sismica vp. Se define como la
relacion en porcentaje de la longitud total de nucleos enteros (sin discontinuidades) de 10
cm o mas de longitud en un tramo de 1,00 m de sondeo. Para la determinaciéon del RQD, la
ISRM recomienda que el didmetro de los nucleos extraidos sean al menos 54.7 mm (NX) y
obtenidos broca de diamante. Se recomienda que las fracturas artificiales producidas por

las perforaciones, se ignoren (ver Figura 3.17).

L=38cm

i=0cm

NSRZ %
200 cm

]
3

38+17+20+43

200

=

.

)
i

100%
f=20cm

LA
o

==

43 cm

ngitud total del barreno = 2

I

I=0cm
Sin recuperacion

Figura 3.17. Procedimiento para medicién del RQD
Fuente. Deere (1966)

3.2.2.2. Clasificacion RMR Bieniawski (1989)

Bieniawski desarrollé la clasificacion RMR los afios 1972 a 1989, y se basa en mediciones de
campo de mas de 300 casos de tuneles, cavernas y cimentaciones en el mundo. Esta

clasificacién toma en cuenta seis pardmetros basicos que son:

1) Resistencia de la roca intacta, para lo cual se usa la clasificacidon de la resistencia a la

compresion uniaxial.
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2) Estado de las discontinuidades (apertura, continuidad, rugosidad, estado de las paredes,

relleno en fisuras).

3) Espaciamiento de las fisuras.

4) El RQD. (indice de la calidad de la roca, Deere).

5) Las condiciones del agua subterranea.

6) La orientacién de las discontinuidades respecto a la excavacion.

Cada uno de estos parametros tiene un valor numérico que se suma o resta definiendo

cinco categorias de calidad de roca, de acuerdo con la Tabla 3.3.

Tabla 3.3. Escala de calidades de la clasificacion RMR

Tiempo de | Longitud Cohesion | Rozamiento
RMR Clase Calidad estabilidad | devano (MPa) (°)
(m)
100 a I Muy buena 20 afios 15 >0,4 > 45
81

80a6l Il Buena 1 afio 10 0,30-0,40 35-45
60a41 i Mediana 1 semana 5 0,20-0,30 25-35
40a21 \Y} Mala 10 horas 2,50 0,1-0,2 15-25

<20 Vv Muy mala | 30 minutos 1 <0,1 <15

Fuente. Bieniawski (1989)

La version 1989 de la clasificacion completa de Bieniawski, se muestra en la Tabla 3.4.
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! pree C‘}:;'rli‘;j"’“ >250 250 - 100 100 - 50 50-25  |25-5|5-1| <1
Puntuacion 15 12 7 4 2 1 0
5 RQD 90% - 100% 75% - 90% 50% - 75% 25% - 50% <25%
Puntuacion 20 17 13 & 3
3 Separacion entre diaclasas =2m 06-2m 0.2-0.6m 0,06-0.2m <0,06 m
Puntuacion 20 15 10 g 5
Longitud de la
discontinuidad < 1m 1-3Im 3-10m 10-20m =201m
Puntuacion & 4 2 1 4]
% Abertura Nada <01 mm 0.1-1,0mm 1-5mm 5 mm
E Puntuacién & 5 3 1 o
E Rugosidad Muy rugosa Rugosa Ligngi:: te Ondulada Suave
4 E Puntuacion 6 5 3 1 o
g Rellena Ninguno Rm-l:esﬂ; ?rl].m Rel:’%n::n fr:irc Rellinsoﬂt:lﬁndu Hellg;@ﬁlﬂndn
E Puntuacion 6 4 2 1 o
Alteracion Inalterada Liiﬁ:zp;;:le Mﬂd;‘;:;lﬂmte Muy alterada | Descompuesta
Puntuacion 6 5 3 1 o
P Nulo <10fitros/min |10 25 litros/min |25- 125 ktros/min| >125 fitras/min
Relacion:
Presion de
s rr':‘%gfa agua/tension 0 0-0.1 0.1-0.2 0,2-05 >0,5
principal
mayor
Estaco Seco LiEsramente Himedo Goteando Agua fluyendo
general himedo
Puntuacion 15 10 7 4 0
Correccion por la orientacion de las discontinuidades
Direccion y buzamiento Muy favorables Favorables Medias Desfavorables | Muy desfavarables
Tineles 0 -2 -5 -10 -12
Puntuacion Cimentaciones 0 -2 -7 -15 -25
Taludes [u] -5 -25 -50 -60

En ella se incluyen:

Fuente. Bieniawski (1989)

e Las puntuaciones para cada rubro en particular

e Los parametros que definen el estado de las discontinuidades



e La correccidén por orientacién de discontinuidades
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e Los diferentes tipos de obra a los que es aplicable esta clasificacion

Para cada clase de roca, Bieniawski propone en la Tabla 3.5, en donde se especifican las

cantidades, tipos de sostenimiento y un método de excavacién. Este cuadro es aplicable a

tuneles excavados en roca mediante perforacion y voladura, con un ancho comprendido

entre5y 10 m.

Tabla 3.5. Sostenimiento segun Bieniawski

.y Concreto
RMR Excavacion Pernos Arcos
lanzado
Frente . .
No son necesarios a menos de que existan bloques
>81 completo—-3 m
sueltos
de avance
Pernos locales
Frente
de3menla
completo1-15
m de avance corona, 50 mmen la
61-80 L espaciados a corona donde | No se necesitan
Sostenimiento .
2,5 m con malla | searequerido.
completo a 20
de forma
m del frente. .
ocasional
Excavacion en el
tope y banque Pernos
1,5a3 mde sistematicos de
avance en la 4 mde
excavacion. longitud, 50 a 100 mm
Iniciar con el espaciados 1,50 | en la corona .
41-60 _ P ¥ No se necesitan
sostenimiento —2,0menla 30 mm en las
después de coronay en las paredes
cada voladura. paredes, con
Completar el malla en la
sostenimiento a corona.,
10 m del frente
Excavacion en el Pernos
tope y banqueo | sistematicosde | 100a 150 mm Ligeros a
21 — 40 1,0—-1,5mde 4a5mde enla coronay medianos con
avance en la longitud 100 mmenlas | espaciamiento
excavacion. espaciados 1 a paredes de 1,50 m
Iniciar 1,5menla
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coronay en las
paredes con

malla.
Pernos
sistematicos de
5a6mde 150 a 200 mm
longitud en la coronay

espaciados de 1

150 mm en las

Pesados con

<20 espaciamiento
albmenla paredes y 50 Ze 0,75 m
coronay en las mm en el
paredes. frente
Pernos en el
piso.
Fuente: Bieniawski, 1989
3.2.2.3. Sistema NGI (Q)

El indice de calidad “NGI” o sistema Q de Barton (1974) (ver Figura 3.18), estd basado en la

evaluacidn de seis parametros, cuyos rangos de valores estan definidos de acuerdo a sus

caracteristicas y expresados matematicamente de la siguiente manera mediante la

Ecuacion 3.36.

RQD  J» | Jw
= Jn Ja SRF

Donde:

Q indice de calidad del macizo

RQD indice de calidad de la roca

Jn Numero de sistemas de juntas

Jr Numero de la rugosidad de las fisuras

Ja Numero de alteracion de las fisuras

Jw Factor de reduccién por la presencia de agua en las juntas

SRF Factor de reduccidn por esfuerzos

Ecuacion 3.36



222

En la Tabla 3.6 se presentan las escalas de calidad geotécnica para esta clasificacion, y los

valores para determinar el valor del indice Q indicado en la Ecuacidon 3.36, se indican en la

Tabla 3.6, Tabla 3.7, Tabla 3.8, Tabla 3.9, Tabla 3.10 y Tabla 3.11.

Tabla 3.6. Escala de calidades de la clasificacion Q

Q Calidad
400 - 1000 Excepcionalmente buena
100 - 400 Extremadamente buena
40-100 Muy buena
10-40 Buena
4-10 Regular
1-4 Mala
0,1-1 Muy mala
0,01-0,1 Extremadamente mala
0-0,01 Excepcionalmente mala

Fuente. NGI (1974)
Tabla 3.7. Obtencion del J,

Descripcion Valor

Roca masiva 0.5-1.0
Una (1) familia de discontinuidades 2
Una (1) familia de discontinuidades + otras ocasionales 3
Dos (2) familias de juntas 4
Dos (2) familias de juntas + otras ocasionales 6
Tres (3) familias de juntas 9
Tres (3) familias de juntas + otras ocasionales 12
Cuatro (4) o mas, roca fracturada 15
Roca triturada 20

Nota 1) para portales de entrada considerar 2 J, / 2) para intersecciones en tuneles tomar 3 J,

Fuente. NGI (1974)
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Tabla 3.8. Obtencion del J,

Descripcion Valor
Juntas discontinuas 4,0
Ondulada, rugosa, irregular 3,0
Ondulada ligeramente, espejo de
2,0
Contacto entre las paredes de falla discontinuo ’
roca o contacto con cizallamiento ]
Espejo de falla ondulada 1,5
de 10 cm
Irregular, rugosa, plana 1,5
Lisa, plana 1,0
Planas con espejo de falla 0,5
Relleno arcilloso 1,0
Sin contacto entre paredes de
, . . Relleno de arena, grava y roca
roca después del cizallamiento 1,0
triturada

Notas: 1) Datos de la familia principal. / 2) Sumar 1,0 si el espaciamiento entre juntas es mayor a 3
m. / 3) Jr = 0,50 para juntas planas con espejo de falla en alineaciones con orientaciéon favorable
Fuente: NGI (2000)
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Angulo de
Descripcion Valor rozamiento
)
Muy cerrado, duro relleno de cuarzo e
. . 0,75 25-35
epidota, impermeable.
Paredes no alteradas sin relleno 1 25-30
Contacto Ligeramente alteradas, rellenos
entre las arenosos no blandos 2 25-30
paredes de la Rellenos de limo o arena arcillosa, poca
roca . 3 20-25
arcilla
Relleno arcilloso, caolin, mica, clorita,
yeso y grafito, pequeiias cantidades de 4 8-16
arcilla expansiva (2)
Relleno de arena sin arcilla 4 25-30
(A) Relleno arcilloso fuertemente
Contz.;\ct.o con sobreconsolidado, sin minerales 6 16-24
movimiento arcillosos (3)
de (B) Relleno arcilloso blando,
cizallamiento medianamente o poco consolidado, 8 12-16
menor de 10 espesor menor a 5 mm (3)
cm (C) Relleno arcilla expansiva, con
presencia de agua, Jr depende del 8-12 6-12
contenido de arcilla expansiva
Zonas de relleno de roca triturada o
Sin contacto desintegrada de arcilla, segun tipo (A), | 6,8, 8-12 6-24
entre paredes (B) o (C)
de roca, Zonas de relleno arenosos, arcillosos o c 6— 24
después de limosos, poca arcilla
cizallamiento Relleno arcilloso, ancho y continuo 10,13, 13 - 624
segun el tipo de arcilla (A), (B) o (C) 20

Notas: 1) Datos de la familia principal. / 2) Recubrimientos discontinuos de las paredes de espesor
entre 1 a 2 mm o menos. / 3) Recubrimientos continuos de las paredes, de espesor menor a 5 mm

Fuente: NGI (2000)



Tabla 3.10. Obtencion del Jy

. .. Presion agua
D
escripcion Valor (MPa)
Seco o pequeiia entrada local 1 <0,1
Mediano flujo o presién, lavado ocasional de
0166 0,1 - 0,25
relleno de juntas
Gran flujo o alta presién de agua, roca
0,50 0,25-1,00
competente sin relleno en las juntas
Gran flujo o alta presién de agua, lavado del
0,33 0,25-1,00
relleno en juntas considerable
Flujos muy fuertes o presion muy elevada que
0,20-0,10 >0,10
disminuye con el tiempo
Flujos muy fuertes o presion muy elevada que
0,10-0,05 >0,10
no disminuye con el tiempo

Notas: 1) Los indices tercero a sexto son estimaciones gruesas. Se puede aumentar el J,, si hay
medidas de drenaje. / 2) No se considera formacion de hielo
Fuente: NGI (2000)
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Descripcion Valor
Muchas zonas débiles, con arcillas o
roca desintegrada, roca muy
e 10,0
descomprimida.
Zonas individuales débiles, con
arcilla o roca triturada, profundidad 5,0
Excavacion =50m
atravesada por Zonas individuales débiles, con
zonas blandas de | arcilla o roca triturada, profundidad 2,50
roca que pueden >50m
ocasionar Muchas zonas de cizallamiento en
descompresion o | roca competente, sin arcilla o roca 7,50
desprendimiento descomprimida
de rocas al Zonas individuales de cizallamiento
excavar el tunel en roca competente sin arcilla, 5,0
profundidad < 50 m
Zonas individuales de cizallamiento
en roca competente sin arcilla, 2,50
profundidad > 50 m
Juntas abiertas, con muchas
discontinuidades >0 Re/o1 | Ri/os
Baja tensidn, cerca de la superficie 250 5200 513
Roca Tension media 1,00 10 - 200 0'16§ i
competente, ) . 0,50 - 0,33 -
22\2:2::; cljae Alta tension, roca resistente 2.00 10-5 0,66
roca Explosiones en roca masiva de 5,00 - 5_950 0,16 —
rocas pequefias 10,00 ! 0,33
. . 10,00 —
Explosiones grandes de roca masiva 20,00 <2,50 <0,16
Roca fluyente o Poca presion de fluencia 5-10
plastica Presién grande de fluencia 10-20
Roca expansiva Poca presion de hinchamiento 5-10
Presion grande de hinchamiento 10-5

Notas: 1) R.: Resistencia a la compresidn simple, R:: Resistencia a la tension.
principal mayor del macizo (de compresion).
influyen, pero no intersecan la excavacion

factor de 0,80 a Rc y 0,80 a R; para 5 < 0103 < 10 0 0,60 R; si o103 > 10
cobertura es menor al ancho del tunel

Fuente: NGI (2000)

2) o3: Tension

3) Considerar SRF un 25 — 50 % si las zonas débiles
4) Para campos tensionales anisotrépicos, aplicar un
5) SRT =2,50-5,00ssi la
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Para la estimacidn de los sostenimientos a partir del Q se definen los siguientes

pardmetros:

Diametro equivalente del tunel

_anchura, diametro o altura (m) Ecuacién 3.37
B ESR
Donde:
Excavation support ratio, factor que depende del tipo de excavacion, cuyos
ESR
valores se indican en la Tabla 3.12.
Tabla 3.12. indice ESR del sistema Q
Tipo de excavacion ESR
A Labores mineras de caracter temporal, etc. 2-5

Galerias mineras permanentes, tuneles centrales
hidroeléctricas (excluyendo galerias de alta presién), tuneles
B 1,60-2,00
piloto, galerias de avance en grandes excavaciones, cdmaras

de compensacién hidroeléctrica.

Cavernas de almacenamiento, plantas de tratamiento de
C aguas, tuneles de carreteras secundarias y de ferrocarril, 1,20-1,30

tuneles de acceso.

Centrales eléctricas subterraneas, tuneles de carreteras
D primarias y de ferrocarril, refugios subterraneos para defensa 0,90-1,10

civil, portales e intersecciones de tuneles

Centrales nucleares subterraneas, estaciones de ferrocarril,
E instalaciones publicas y deportivas, fabricas, tineles para 0,50-0,80

tuberias principales de gas

Fuente. NGI (2000)
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Categorias de Sostenimiento.

(T No requiere sostennmiento o bulones punmales odentados,

@ Bulones puntuales onentados, BPO.

Bulonado sistematico v HP con o sin fibras, 5 - 6 cm de espesor, B+HP/HPH.

{4} Homigon proyectado reforzado con fibms v bulonado, 6 - % cm. HP1f (ES00)+B.

@ Hormuigdn proyectado reforzado con fibras v bulonado. 9 - 12 eon. HPrl (ET00)+ B,

@ Hormigdn provecsado refmzado con fibras v bulonado, 12 - 13 con + costillas
reforzadas con hormugon provectado ¥ bulonado, HPrf (E1000)+CRHP [+B.

(@ Homuigdn proyectado reforzado con fibras > 15 cm + costillas reforzadas con
hormgon provectado v bulonado, HPrf (E1000)+ CRHP 11 + B.

@ Encofrado de bonmgon amade, EHA o HPel (E1000)+CRHP 1T+ B.

@ Evaluacion especial.

Notas:

El espaciado de los bulones esta pnncipalmente basado en @20 nun

E ¢ la energia de absorcidn del honnigon proyectado refmzade con fibras.

ESR es ¢l Excavation Suppont Ratio,

Las zonas delimitadas por lineas discontimias carecen de daros empiricos.
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CRHP - Costillas reforzadas de honmigdn
proyectado (espaciado dependiente de Q).

SR, U306 ©16 - OZ0 (vane 10 m).
Y D40/6+2 ©16-10 (vano 20 m),

1735/6 O16-20 (vano Sm)
D45/6+2 O16-20 {(vano 10 m).
D55/6+4 @20 (vano 20 m).

DA0G+4 G316-20 {vano 5 m).
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DT0/6+6 G20 (vano 20 m).

136 = Capa tnica de 6 barras. 30 cm de
espesor de homugon proyectado.

D = Doble capa de barras comugadas.

@316 = Diametro de barma cormigada en mon,

cfc = espaciado enire CRHP, centro - centro,

Figura 3.18. Sostenimiento segun el indice Q
Fuente. Barton (2000)

3.2.2.4.

Geological Strength Index, GSI (Hoek, 1985)

Debido a la existencia de estructuras geoldgicas en el macizo rocoso, tales como fracturas,

fallas o estratos, se necesita definir consideraciones con respecto al efecto que causa la
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influencia combinada de los bloques individuales de roca y las discontinuidades y su

reaccion al ser alterado, como por ejemplo, cuando éste se excava.

El problema que existe es que la mayoria de los ensayos que se realizan durante una
campana de investigacidn, se realizan a la roca intacta, debido a que son mas econdémicos.
Dependiendo de la magnitud de la obra a construir, los presupuestos justifican la

implementacién de pruebas in situ, las cuales son mas costosas.

Es por eso que se han desarrollado sistemas de clasificacién basados en métodos empiricos,
que son el eslabdn entre lo que puede observarse y medirse en un macizo rocoso y sus
propiedades mecdnicas, en donde uno de los mas utilizados es el indice GSI, el cual es una
de las referencias obligatorias en la industria de tuneles para la estimacién de los

pardmetros geomecanicos.

En uninicio los parametros del criterio de ruptura de Hoek y Brown se basaban en el criterio
de ruptura segun el indice RMR de Bieniawski, pero posteriormente se hizo evidente que
se presentaban rangos de calidad del RMR para los cuales la aplicabilidad del criterio de
ruptura se veia muy limitada. Es por ello que Hoek desarrollé el GSI como una
caracterizacién basada mas en observaciones geoldgicas fundamentales que propiamente

informacién cuantitativa (Hoek, 1985).

En la versidn del afio 2002, el criterio de ruptura de Hoek y Brown incluye una revisién de
la correspondencia entre pardmetros e indices de calidad y se presentan correlaciones que
permiten aproximar las constantes de calculo a partir de bases mas sélidas. La Tabla 3.13
corresponde a la tabla de donde se obtiene el indice GSI basado en descripciones

geoldgicas.
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Tabla 3.13. Obtencion del indice GSI

GEOLOGICAL STRENGTH INDEX, GSI, PARA ROCAS
FRACTURADAS (Hoek y Marinas, 2000)
A partir de la litologia, la estructura y las
condiciones de las discontinuidades,
estimar el valor promedio del GS1. No
intentar ser demasio precisos, establecer
un rango entre 33 y 37 es mas realista que
G5l = 35. Nétese que la tabla no tiene en
cuenta las fallas estructuralmente contro-
ladas. En los casos en los que existan @
planos débiles con orientacion desfavora- &
ble a la excavacion, éstos dominaran el
comportamiento de la masa, La resistencia §
de discontinuidades susceptibles al intem-
perismo se vera reducida si hay presencia E
de agua en el medio. En rocas de muy malag
calidad y en presencia de agua conviene
mover las categorias a |la derecha.
ESTRUCTURA

A ROCA INTACTA O MASIVA-especimenes
-~ de roca intacta o masiva in situ con
o algunas discontinuidades ampliamen-
A te espaciadas

DE LAS DISCONTINUIDADES

Pulidas y/o falladas, muy alteradas, conteniendo

Pulidas y/o falladas, muy alteradas, conteniendo
releno arcilloso u otros rellenos blandos

relenos compactos de materiales angulosos

Onduladas, moderadamente intemperizadas y
alteradas
MUY MALA

MALA

Muy rugosas, inalteradas, frescas

4
NJ? suena

CONDICI
MUY BUENA

] Rugosas, poco alteradas, algo de dxido
REGULAR

}

PLANDS DISMINUYE

NIA N/A

1)
/I

BLOQUIZADA-masa de roca no tecto- g /

O

F::ES\M8
SR

nizada formada por bloques clbicos
con buena trabazdn entre ellos for-
mados por 3 familias de discontinui- ©

=]

el

CREASING INTERLOCKING OF
3
i
\
\\.

dades

MUY BLOQUIZADA- masa de roca

parcialmente tectonizada formada

por multiples blogues angulosos con

regular trabazén y definidos por mas
4 ili i es

7 BLOQUIZADA/TECTONIZADA/PLE-

“d GADA-formada por blogues angulo-

505 con multiples sistemas que se

£ intersectan. Persistencia de planos de

estratificacién o esquistosidad

DESINTEGRADA- trabazdn pobre, rocay
altamente fracturada con una com- O /

Sy

<
P

S

G

™~
\\“‘g
g“\

binacidn de fragmentos angulosos y

5| redondeados F / / J
LAMINADA/CIZALLADA- no forma / ";
-1 bloques debido al escaso espaciamiento
< de débiles planos de esquisticidad o NIA N/A /
({{j({ de cizalla /

Fuente. Hoek (1995)
3.2.3. Tensor de esfuerzos

Segun Gonzalez Vallejo (2002), durante la excavacion de un tunel, los esfuerzos que se
generan en el macizo rocoso pueden ser de dos tipos: esfuerzos naturales o esfuerzos

inducidos por la excavacion. En el disefio de obras subterraneas se deben conocer la
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magnitud y direccion de los esfuerzos previos generados mayormente como consecuencia

de procesos tectdnicos y gravitacionales.

Existen diferentes formas de determinar los esfuerzos existentes en el medio, que son los
empiricos (métodos indirectos) y los métodos que requieren ensayos de campo (métodos
directos). En el caso de este ultimo el costo es alto y requieren equipo especializado, por

lo que para este trabajo se utilizara el método empirico.

- Método empirico

Con el fin de estimar el estado tensional del macizo, se requiere conocer previamente el
campo de esfuerzos que actua sobre el terreno, por lo que es necesario calcular el valor de
las tensiones maximas vertical (cy) y horizontal (o4). La Ecuacién 3.38 determina el esfuerzo

vertical al que esta sometido un punto del macizo rocoso a una profundidad determinada.

O, = D*xg*Z=Yy*Z Ecuacion 3.38

Donde:

Y peso unitario de la roca (de 20 a 30 kN/m?)
z profundidad desde la superficie en metros
p carga litostatica de la columna de roca

g aceleracién de la gravedad

La Ecuacion 3.38 se puede simplificar segun la regresion lineal de las mediciones en sitio
realizadas en los ultimos 40 afios, sin tomar en cuenta las circunstancias geoldgicas

excepcionales, tal y como se muestra en la Ecuacién 3.39.
o, = 0,027 x z Ecuacion 3.39
La Ecuacién 3.39 presenta mayor dispersién a baja profundidad, probablemente debido a

que las mediciones de estos valores estdn en el limite de la precisiéon de los

instrumentos(ver Figura 3.19).
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Figura 3.19. Profundidad vrs. distribucién de esfuerzos verticales
Fuente. Hoek y Brown (1986)

Ademas, se tiene que segln Hoek y Brown (1980), a profundidades menor a 500 m, las
tensiones horizontales son mayores que las verticales, pudiendo oscilar entre valores de Ko,
pero a partir de profundidades superiores a 1000 m la tendencia del modelo obtenido es a

que los esfuerzos verticales y horizontales sean iguales, tal y como se plantea en la Ecuacién

3.40.
100 1500 o
0,3+ — < Ky(2) <05+ — Ecuacidn 3.40
Donde:
z profundidad desde la superficie en metros

Ko razon entre el esfuerzo horizontal y el esfuerzo vertical

En la Figura 3.20 se muestra la grafica de la Ecuacidon 3.40.
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Figura 3.20. Profundidad vrs. Relacién Ko
Fuente. Hoek y Brown (1986)

3.2.4. Determinacion del vano maximo mediante métodos empiricos

Barton determiné la siguiente ecuacion mediante métodos empiricos, la cual tiene el

objetivo de estimar el vano maximo sin colocar el sostenimiento temporal.

Vmay = 2 * ESR * Q%% Ecuacion 3.41
Donde:
Vmax Maximo vano sin sostenimiento o longitud de pase (m)

ESR indice que depende del tipo de excavacion (excavation support ratio)

Q indice Q de Barton

El valor que se escoja para el caso del indice ESR se determina a partir del tipo de

excavacion, segun se detalla en la Tabla 3.14.



Tabla 3.14. Valores del indice ESR
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Tipo de excavacion ESR
Labores mineras de caracter temporal, etc. 2-5
Galerias mineras permanentes, tuneles de centrales hidroeléctricas
excluyendo las galerias de alta presion), tuneles piloto, galeriasde | 1 5_» g
7 7’

avance en grandes excavaciones, cdmaras de compensacion
hidroeléctrica.

Cavernas de almacenamiento, plantas de tratamiento de aguas,
tuneles de carreteras secundarias de ferrocarril, tineles de acceso.

Centrales eléctricas subterraneas, tuneles de carreteras primarias y
de ferrocarril, refugios subterraneos para defensa civil,
emboquilles e intersecciones de tuneles.

Centrales nucleares subterraneas, estaciones de ferrocarril,
instalaciones publicas y deportivas, fabricas, tineles para tuberias
principales de gas.

Fuente. Adaptado de Barton (2000)

Para el caso de las obras subterrdneas del proyecto, se considera que corresponden al

tipo B, asociado a un tunel hidroeléctrico, principalmente por el uso que tendrd la obra

subterrdnea de transportar agua.

3.2.5. Tiempo de auto sostenimiento a partir de métodos empiricos

Bieniawski (1989) propuso la grafica de la Figura 3.21 en donde se puede estimar el tiempo

de permanencia estable de la excavacién sin la colocacion de ningun tipo de sostenimiento.

a partir de la longitud del vano propuesto por Barton.
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Figura 3.21. Longitud y tiempos de estabilidad sin sostenimiento
Fuente. Bieniawski (1989)

3.2.6. Caracterizacion del proyecto y modelo geotécnico

3.2.6.1. Tectodnica del area

Segun O’Dea (2007) la formacion geoldgica del Istmo de Panama unidé a Suramérica con
Centro y Norteamérica, produciendo el “gran intercambio biolégico americano” de plantas
y animales terrestres y simultdneamente, cortd la via maritima que habia conectado el
Pacifico oriental con el Atlantico occidental por muchos millones de afios (Jackson y Budd

1996).

La formacion del puente terrestre que hoy se conoce, es el resultado de dos procesos
geoldgicos interconectados: la tectdnica de placas y el vulcanismo. El movimiento de las

distintas placas tecténicas que forman parte de Centro y Suramérica movieron la base ignea
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del Istmo a su actual posicion, mientras que el vulcanismo, provocado por la subduccién de
las placas del Pacifico, agregd material al arco insular que es la espina dorsal del Istmo

(Coates y Obando 1996).

Poco a poco, y tal y como se muestra en la Figura 3.22, la via maritima entre el arco de
Panamda y Suramérica se volvio mas estrecha debido al movimiento de la placa
suramericana en direccidn noreste, hasta que a finales del mioceno (10 millones de afios
atras), el arco de Panama colisiond con Suramérica, y las presiones que se generaron

deformaron al istmo dandole su caracteristica forma de S.
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Figura 3.22. Formacion del Istmo de Panama durante los ultimos 10 Ma.
(Las flechas indican la direccion del principal flujo de agua a través de la via maritima
centroamericana)

Fuente. O’Dea et al. (2007)
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Segun Escalante et al. (1994) el sur de América Central conforma el limite suroeste de la
Placa Caribe, y se caracteriza por la presencia de bloques tecténicos limitados por fallas que

marcan movimientos relativos entre si.

Costa Rica y el oeste de Panama conforman una provincia geolégica bien definida, el
denominado Bloque Chorotega, el cual pertenece a la parte sur de América Central y es una
de las provincias geoldgicas mas complejas, pues interactiia con cuatro placas tecténicas:
la Placa Caribe, al norte; la Placa de Nazca, al sur; la Placa del Coco, al sudoeste y la Placa

Suramericana, al este (ver Figura 3.23).

Figura 3.23. Placas tecténicas - Panama
Fuente. http://georem.blogspot.com/2017/10/las-placas-tectonicas-situacion-de.html

El limite norte esta conformado por una zona de cabalgamiento conocida como el Cinturén
Deformado del Norte de Panama. El limite occidental lo conforma una zona de falla
siniestral, que atraviesa el Valle Central de Costa Rica conectandose en el Caribe con
el Cinturén Deformado del Norte de Panam3, y en el Pacifico con la zona de Fractura de

Costa Rica.


http://georem.blogspot.com/2017/10/las-placas-tectonicas-situacion-de.html

239

3.2.6.2. Geologia regional

Segun O’Dea (2007), debido a que el Istmo es fundamentalmente un arco insular volcanico
creado por la subduccién de las placas de Cocos y Nazca, la roca de la que esta hecha la
espina central del arco esta constituida por una roca intrusiva llamada granodiorita, que se
origina del enfriamiento del magma. La Figura 3.24 muestra la geologia generalizada del
istmo de Panamd, donde se muestra la extensidn aproximada de las rocas sedimentarias

versos las rocas volcanicas e intrusivas.

Mar Caribe

%] Rocas volcanicas e intrusivas S
-/ Rocas sedimentarias

Figura 3.24. Geologia generalizada — Panama
Fuente: O’Dea (2007)

3.2.6.3. Geologia local

El sitio de estudio se encuentra a 10 km al oeste del volcan Baru (ver Figura 3.9 y Figura
3.25). Segun el USGS (2007), los flujos pirocldsticos han sido comunes durante erupciones
de volcan Baru, entre los mas frecuentes se tienen, flujos de bloques y ceniza, originados

por el desprendimiento de las cuestas escarpadas de la cima del domo de lava.
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Figura 3.25. Ubicacién de la zona del proyecto y la geologia local
Fuente: USGS (2007)

Los flujos de bloques y ceniza de los ultimos 1,600 afios han descendido hacia el drea oeste
de la cumbre dirigiéndose hacia donde hoy dia esta la poblacion de Volcan, el cual fue
construido sobre depdsitos de flujo de bloques y cenizas de muchos metros de espesor.
Estos flujos de bloques y ceniza se limitan a un drea a 15 km desde su fuente en la cima del

domo.

Por otra parte, un estudio de la EPR (2004) indica que el volcadn Baru se asienta en el periodo
terciario mioceno de la formacion Virigua, donde se destacan los siguientes tipos de rocas:
andesitas (ver Figura 3.26) y basaltos con un intenso grado de fracturacién y meteorizacién

esferoidal, que poco a poco desarrollan suelos pardo rojizos y areno arcillosos.
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Fuente: EPR (2007)

EPR (2004) indica que, en cuanto a la descripcién geomorfolégica del lugar, en la zona las
rocas volcanicas desarrollan un relieve de colinas altas, vertientes disectadas con

pendientes que varian entre 30° a 35° (ver Figura 3.27).

Figura 3.27. Montafias en roca volcanica, pendientes de 30° a 35°
Fuente: EPR (2007)
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Es asi que se determinan dos tipos de litologias geoldgicas:
e Arcillas lateriticas y detritos de ladera: corresponde a suelos residuales generados

por la degradacion del macizo rocoso, que incluye bloques centimétricos.

e Lava andesitica basaltica: material de origen igneo con moderada condicidn fisica.

3.2.6.4. Estructuras geoldgicas

Segun la Red Sismoldgica Nacional de Costa Rica, existen diversas fallas identificadas

cercanas a la zona de estudio, las cuales se muestran en la Figura 3.28.

estudio

( il == Cilzan Amiba Zona de

Oupbrads
Llana
Guayabel paima

San Andras

SOMT

Boquerdn

Figura 3.28. Estructuras geoldgicas cercanas al sitio de estudio
Fuente: RSN (2021)

A continuacidn, se incluye la descripcidén de cada una de ellas:
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Falla Longitudinal: En Costa Rica se extiende desde el norte de Parrita hasta el noroeste de
Paso Canoas, pero su traza continda por varios kilbmetros en la regién panamefa en donde,
segun Alvarado (2005), es denominada como falla Regional Chiriqui, falla Longitudinal-
Celmira o Ballena-Celmira. En cuanto a su longitud, es la falla mas larga del pais dentro de
Costa Rica. Segun Montero et al., (1998) y Arroyo (2001) presenta una extensién de 184
km. Sin embargo, Alvarado (2005) estima una longitud mayor de 300 km, extendiéndola
hacia Panama. Alvarado (2005) estima que la falla puede generar sismos de magnitudes
entre 7,0 hasta 7,5 en alguno de sus segmentos en Costa Rica. Ademas, aclara que, si se
toma en cuenta la ruptura de un tramo hipotético de 100 km, podrian alcanzar magnitudes
de hasta 8,1 y estima una tasa de movimiento de 15 mm/afo, mientras que Montero et al.,
(1998) sugieren una taza mayor a los 5 mm/afio. Arroyo (2001) le asigna una tasa de

movimiento de 15 mm/afio, basado en Cowan et al. (1997).

Falla Canoas:

Se localiza en el cantdn de Corredores, provincia de Puntarenas. Se extiende de norte a sur,
desde el poblado fronterizo de Rio Sereno (al este de Sabalito de Coto Brus) teniendo un
cambio de rumbo al atravesar la falla Longitudinal, cerca del poblado de San Isidro de
Corredores y luego continta hacia el sur, pasando por Laurel, hasta el poblado de Los
Potreros, del lado panamefio (Cowan et al, 1998). Su longitud es de 50 Km
aproximadamente. A partir de su extensién y geometria, ésta puede generar sismos de
hasta Mw= 7,2 y se estima que tiene un deslizamiento entre 5 y 8 cm/afio, siendo el mas

alto hasta ahora medido dentro del territorio costarricense (Cowan et al, 1997).

Falla Tigra:
Se ubica en el extremo este de la provincia de Puntarenas, en la parte este del cantdn de
Coto Brus, frontera con Panama y dentro de la Cordillera Talamanca. Esta falla tiene una

longitud de 10 km aproximadamente y se desconoce su potencial.
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Falla Alturas:

Se ubica en la zona fronteriza entre Costa Rica y Panama, hacia el flanco sur de la Cordillera
de Talamanca y tiene una extensidon aproximada de 45 km. Se desconoce su tasa de
deslizamiento, pero mediante relaciones empiricas se determind que el potencial sismico

es de 7,0 Mw.

3.2.6.5. Sismicidad

Camacho (2009) indica que al igual que en el arco volcanico de los otros paises de
Centroamérica, en las tierras altas de Chiriqui, ocurren sismos superficiales con magnitudes
tan pequenas como My 5,7, que llegan a alcanzar intensidades de hasta VIII MM a pocos
kildmetros del epicentro, mientras que los sismos que se originan en el mar hacia la zona
de subduccién, con magnitudes menores a My, 7,0, no producen intensidades mayores a VI

MM en tierra firme.

La Figura 3.29 es el mapa con la informacidon de la distribucion espacial de sismos

registrados por la red sismica de la Universidad de Panama, del afio 2000 al 2008.

&'N R 5N

a3'w a'w

Figura 3.29. Sismicidad en las tierras altas de Chiriqui
Fuente: Camacho (2009)
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En el mismo informe de Camacho (2009) indica que la actividad sismica de la zona es
relativamente baja, pero que periddicamente se dan sismos y secuencias que logran

alcanzar intensidades de hasta VIl MM.

3.2.7. Estudio geotécnico

3.2.7.1. Estudio geofisico

Segun Oconitrillo (2011) para este estudio se desarrollaron 4 perfiles. A lo largo de la linea
del tunel se observan alteraciones de tipo lateritico de las unidades andesiticas, en forma
de arcillas de color rojizo con bloques y megabloques de composicion volcanica (ver Figura

3.30).

Tramo 1: Corresponde al portal de entrada cercano al embalse. Este talud, cuya pendiente
es 1H:2V, provee al inicio del tunel una cobertura de 12 m e intercepta al terreno natural a
una distancia horizontal de 16 m donde la cobertura vertical es del orden de 26 m. A esta
profundidad bajo la superficie del terreno se encuentra roca de moderada a buena

condicidn fisica, ya que la velocidad de onda compresiva es del orden de 2.1 km/s.

Tramo 2: Este tramo se caracteriza por mantener las condiciones geomecanicas de la roca
fracturada, con una velocidad de onda compresiva de 2,1 km/s a 2,15 km/s. La cobertura
del volcan varia en el orden de 26 m a 104 m, con una presidn hidrostdtica interna
practicamente constante, del orden de 10 mca, lo que provee una relacién de carga
hidrostatica interna a cobertura no menor a 2,6, lo cual es aceptable para evitar el

fendmeno de hidrofracturamiento.

Tramo 3: Las condiciones geomecdnicas desmejoran pues los estudios indican una roca
con mayor grado de fracturacién, con una velocidad de onda compresiva del orden de 1,70
km/s a 1,90 km/s, la cobertura del tunel varia entre 46 a 146 m, mientras que la presién
hidrostatica se mantiene practicamente constante en el orden de los 10,4 mca, proveyendo

una adecuada relacién de cobertura a presioén interna. Al final de este tramo se sefiala la
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existencia de un escarpe practicamente vertical, posiblemente relacionado con la zona de

fallamiento regional.

Tramo 4: Corresponde al final del tunel y al inicio de la tuberia de presién. La superficie
del terreno es una ladera de fuerte pendiente que se considera corresponde con un escarpe
de falla regional. Las rocas de este sector muestran una calidad fisica de pobre a moderada,
y se hace notar que la velocidad de propagacion de la onda compresiva en la unidad de
andesitas decrece conforme se acerca al talud de la tuberia de presion. Se indica una
velocidad de onda compresional del orden de los 1,80 km/s- La cobertura maxima del
terreno es de 25 m y varia hasta conformar el portal de salida del tunel y la estructura de

conexion con la tuberia forzada.
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Figura 3.30. Geofisica a lo largo de la linea del tunel
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Fuente. Propietario del proyecto (2005)

Segun Oconitrillo (2011), a lo largo de la linea del tunel se hicieron tres perforaciones
mediante equipo mecdnico de rotacion, los cuales se identificaron como PPA-1, PPA-2 y

PPA-3; se alcanzaron profundidades de 20,40 y 25 m respectivamente.
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Figura 3.31. Perfil geoldgico de los sitios de tunel y casa de maquinas
Fuente. Propietario del proyecto (2005)

Estas perforaciones no alcanzaron la profundidad de la linea del tunel, por lo que su
informacién no es de aplicacién directa para conocer las condiciones del medio, pero

fueron consideradas para caracterizar al macizo rocoso.

Perforacidon PPA-1: Con una profundidad de 20 m, esta ubicado a 150 m a la derecha del
tramo inicial del tunel. A 12,3 m de profundidad, se encontrd el estrato de roca compuesto
por andesita porfiritica débilmente meteorizada, con evidencia de oxidacidn vy lixiviacion,
masa rocosa en bloques, fracturada, juntas sin relleno, color variable de gris verdoso a lila.

Este estrato presenta pérdidas de flujo de perforacion a profundidades de 14,3 my 15.5 m.
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El indice de calidad de la roca RQD varié entre 39,50 (mala) a 71,9 (regular), siendo

predominantemente regular.

Perforacion PPA-2: La profundidad total alcanzada fue de 40 m y estd ubicada a una
distancia de 300 m a la derecha, en la parte intermedia de la longitud del tinel. El estrato
de roca aparece a 17,25 my se compone de andesita hornbléndica. El estrato es de textura
porfiritica, presenta evidencia de oxidacién, masa rocosa fracturada, en algunos tramos
triturados, donde el color varia de morado claro a gris. La roca presenta valores de RQD

que varian de 0 (muy mala) a 78 (buena), pero es predominantemente mala a muy mala.

Perforaciéon PPA-3: Con una profundidad de 25 m, esta ubicada a una distancia de 140 m
aguas abajo del portal de salida del tunel, a 15 m a la derecha de la linea de centro de la
tuberia de presion. En esta perforacion los primeros 0,50 m corresponde a un limo, seguido
se encuentra la zona de bloques o boulders, compuestos por andesita porfiritica, masa
rocosa en bloque, muy fracturados, con minerales de hornblendas y feldespatos, evidencia
de oxidacién a distintas profundidades hay evidencia de arenas en unos casos, y en otros,

presencia de arcilla.

Es importante indicar que, ni en las perforaciones ni durante la construccion del tinel que
actualmente estd en operacién, se encontraron evidencias de nivel freatico, pues la

excavacién siempre estuvo seca.

3.2.7.2. Ensayos de laboratorio

A las muestras obtenidas se realizaron los siguientes ensayos: ensayos de densidad seca,
densidad saturada, humedad de saturacién, peso saturado superficie seca y carga puntual.
Los resultados de los mismos se presentan en la Tabla 3.15, Tabla 3.16,Tabla 3.17 y Tabla

3.18.
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Tabla 3.15. Resultados ensayos de densidad — muestras perforacién PPA-1

Perforacion PPA-1

Profundidad

Parametros obtenidos

M1:123m -13,3m

M2:17,0m-18,5m

Didmetro (cm) 4,75 4,75

Altura (cm) 10,10 7,85

Peso seco (kg) 419,6 279,2

Peso saturado supzerflue 428,9 300,5
seca (kg / cm?)

Densidad seca (kg/cm?3) 2,34 2,01

Densidad saturada (kg/cm3) 2,40 2,16

Humedad de saturacién (%) 2,22 7,63

Fuente. Propietario del proyecto (2005)

Tabla 3.16. Resultados ensayos de densidad - muestras perforacion PPA-2

Perforacion PPA-2 Profundidad
Parametros M1: 24,75 m M2: 35,5 m M3: 38,5 m
obtenidos
Diametro (cm) 4,75 4,75 4,75
Altura (cm) 8,50 7,70 5,80
Peso seco (kg) 372,2 329,1 223,9
Peso saturado
superficie seca (kg / 380,5 335,9 236,0
cm?)
Densidad seca
2,47 2,41 2,18
(kg/cm?) ' ' '
Densidad saturada
2,53 2,46 2,30
(kg/cm?) ' ' '
Humedad de 2,23 2,07 5,40

saturacion (%)

Fuente. Propietario del proyecto (2005)



Perforacion PPA-3

Tabla 3.17. Resultados ensayos de densidad — muestras perforacion PPA-3

Profundidad

Parametros obtenidos

M1:0,00m —-1,50m

Didametro (cm) 4,70

Altura (cm) 9,65

Peso seco (kg) 394,8

Peso saturado supzerflae seca 408.1
(kg / cm?)

Densidad seca (kg/cm?3) 2,36

Densidad saturada (kg/cm3) 2,44

Humedad de saturacién (%) 3,37

Fuente. Propietario del proyecto (2005)

Tabla 3.18. Resultados ensayos de carga puntual
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Parametros obtenidos
Muestra Carga (c:l(eg)rotura Diametro (cm) Is (MPa) RCU (MPa)
1090,91 0,33 7,33
486,36 0,15 3,27
1000,00 0,31 6,72
1204,55 0,37 8,10
590,81 0,18 3,97
681,82 0,21 4,58

Fuente. Propietario del proyecto (2005)
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3.2.8. Modelo geotécnico

Para determinar de las unidades geotécnicas que componen el macizo rocoso, se reviso la
informacién generada durante la construccién del tunel que actualmente se encuentra en
operacion, en donde se realizd un levantamiento de las litologias presentes a lo largo del

tunel.

Con esta informacion y la topografia del mismo (ver Tabla 3.19), se determinaron las
diferentes secciones, compuestas por diferentes unidades geotécnicas, que permitirian
realizar el analisis de la estabilidad de la excavacion y asi determinar el sostenimiento

temporal, si se requeria.

Tabla 3.19. Definicion de las secciones del tunel

Estacién [] 50 5 | [ 130 [ 175 | 200 [zi[s0[+me[soo] sw [ s [eo0]eso]ess
3 Tim | | |
coonnra | Bn-Tom | [ [ [
Un-25m [ [ [ [ LTI [TTT1
Recubniniena () [ 0 El 3 = B EIEEI
caleds el prrere caleds el anledn el
J— avbeticabadlice | alesitoa de & e san el
dnmecherada sbumn | mockusda condiciin derach
lisiza Ksica
SECCIONES 1 B B E] n

Fuente. Célculos propios

A continuacién, se brinda una descripcién de las unidades geotécnicas identificadas en el

Macizo rocoso.

3.2.8.1. Unidad geotécnica UG1la — Andesita basaltica

Las secciones 1 y 9 estan compuestas de lava andesitica basaltica de moderada a buena

condicidn fisica, sin embargo, la seccidén 1 tiene un recubrimiento bajo y la seccién 9 alto.

3.2.8.2. Unidad geotécnica UG1b — Andesita basaltica

Por otra parte, se encuentran las secciones 2, 4, 6, 8 y 10, las cuales estan compuestas por

lava andesitica basaltica de moderada condicidn fisica; la seccion 2 se encuentra en una
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zona de baja cobertura, las secciones 4, 6 y 10 en una zona de cobertura intermedia, y

finalmente la seccidon 8 se cuenta con cobertura alta.

3.2.8.3. Unidad geotécnica UG2 — Lahar

Finalmente, las secciones 3, 5, y 7 estdn compuestas por lahares con coberturas intermedias

de 35m, 50 m, y 75 m respectivamente.

3.2.9. Caracterizacién geotécnica del macizo rocoso

Para realizar el andlisis del comportamiento geomecanico de las diferentes secciones
definidas en el apartado anterior, se utilizé el programa RocLab 1.032 de Rocscience, para

el cual se utilizaron los siguientes insumos:

- Resistencia a la compresién de la roca intacta
- Peso unitario de los materiales
- Geological Strength Index (GSI)

- Factor de disturbancia (D)

Este software permite determinar los parametros de resistencia del criterio de Mohr —
Coulomb, equivalentes al criterio de falla no lineal de Hoek y Brown. El resumen de los
resultados se presenta en la Tabla 3.20 y las imagenes con el procesamiento de la

informacion en el software RocLab 1.032 se encuentran en el anexo 1.
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Tabla 3.20. Resumen de los resultados del analisis en RocLab

Insumos Resultados
Seccién | Litologia | Condicion (:1) GSI (:ACP:) D (MEIia) (McPa) (?)
1| Andesita | V09er3%a | 55 | 50 5 2000 | 0,121 | 51,80
a buena
2 Andesita | Moderada 25 40 3 1200 | 0,053 | 31,61
3 Lahar Mala 32,5 30 2 800 | 0,026 | 18,05
4 Andesita | Moderada | 40 40 3 1200 | 0,071 | 28,05
5 Lahar Mala 50 30 2 800 | 0,033 | 15,67
6 Andesita | Moderada | 60 40 3 08 400 0,091 | 25.11
7 Lahar Mala 75 30 2 800 0,042 | 13,63
8 Andesita | Moderada | 140 40 3 1200 | 0,151 | 19.46
9 | Andesita | MO9eT@da 155 | 79 5 2000 | 0,353 | 37,85
a buena
10 Andesita | Moderada 60 40 3 400 0,091 | 25,11
Fuente. RocLab (version 1.032)
Donde:
R recubrimiento (m)
GSI  Geological strenght index (adimensional)
RCU resistencia a la compresién uniaxial de la roca intacta (MPa)
D factor de disturbancia (adimensional)
Ei modulo de elasticidad (MPa)

cohesion

angulo de friccién (grados)
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Posterior al analisis realizado en el software RocLab 1.032, se procedid a la construccion de
una tabla tipo “guitarra” (ver Tabla 3.20), que usualmente es la que se utiliza para la
presentacion del modelo geotécnico de los tuneles, debido a que la presentacién de los
datos se brinda segun el estacionamiento del tunel. La informacién en la guitarra se

enumera a continuacion:

= Litologia geoldgica: definicidn del tipo de material que se identificd a lo largo del
levantamiento realizado durante la excavacion del tunel anterior.

= Unidad geotécnica: codificacion del tipo de material

= Cobertura vertical del tunel: determinacion de la diferencia de elevacion entre la
topografia del macizo rocoso y la elevacién de la corona del tunel

= Caracterizacién por métodos indirectos (refraccién sismica)

= Caracterizacién geotécnica para la roca intacta

= (Clasificaciones geomecanicas

=  Moadulo de elasticidad del macizo rocoso, Emr

= Resistencia al corte del macizo rocoso
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Tabla 3.21. Modelo geotécnico a lo largo del trazado del tunel

Estacionamiento | o 50 75 | s | w0 | w20 | 130 | 175 | 20 | 210 [ 300 400 500 510 520 s0 | es0 683
[ . [Emesss | | | | | |
TS Mediat 25 m =75 m 30 35 a0 as s0 65 75 65 30
cobertura (m)
Bajo: 0 m - 25 m o 20 | | | | | | |
o T i g colada de
colada de lava andesitica | colada de lava andesitica colada de lava andesitica colada de lava andesitica e i e R
Ottt Litologia basaltica de moderada a | de moderada condicion de moderada condician de moderada condicion colada de |lava andesitica de moderada condician fisica e b ::nadic::r: ;*:E{: e
gealégicas y buena condicion fisica fisica fisica fisica SRR
topograficas Unidad gectécnica 1a 1b : 2 1b 2 1b = 1b 1a 1b
Seccidn 1 2 3 a 5 [5 7 8 9 10
o, (MPa) 5 3 2 3 2 3 2 3 5 3
e E (Mpa) 2000 1200 BOO 1200 80O 1200 800 1200 2000 1200
geotécnica de la Yo (KNfm3) 2338 19.00 73.36 19.00 23.38 19.00 2336
Ll v, [mfs) 2300 2100 2150 1700 1300
v, [m/s) 1328 1712 1241 981 1097
Tipo de perfil de suela Tipo'B - Roca
Sismicidad
Coeficiente PGA (A,) 0.13
D 08
Clasificaciones G5 (Hoek y Brown) 70 40 Eld 40 30 40 30 40 70 a0
EEOMecanicas RMR [Bieniawski) 65 35 25 35 25 35 25 35 &5 35
Q (Barton) 0.063 0.040 0.045 0.016 | 0.025
Hoek (2002) 424 0.58 027 0.58 027 0.538 027 0.58 424 0.58
E.. (MPa) Serafim & Pereira (1983) 2371374 421597 237137 4211697 237137 4215.97 237137 4211697 2371374 421537
Barton (2007) - Gpa 353107 4 55 354813 2511 853 | 2928 B4
a,.. (MPa) 1408 0.3218 0.100 0313 0.1 0.318 0.1 0313 1.408 0.318
c {Mpa) 0121 0.053 0026 0071 0.033 0.091 0042 0151 0.353 0091
Resistenciyal ) 513 3161 18.05 28.05 1567 2511 13.63 1945 37.85 2511
corte del macizo
Focosi o, (MPa) 540 675 8775 1080 12825 15525 1890 2093 2430 3240 3545 34425 33075 24975 12825 405 o
k 10.300 4.300 3.377 2.800 2.405 2.039 1729 1550 1411 1.133 1041 L0843 1116 1381 2.405 6.967 o
o, (MPa) 5562.00 156.98 25985 52.43 533.21 761.35 1093.33 1315.77 1722.05 2858.82 3502.31 3174.82 2962.84 1808.37 533.21 58.13 o

Fuente. Elaboracién propia
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3.3. Desarrollo y del disefio y analisis de resultados

3.3.1. Definicion del sostenimiento temporal

3.3.1.1. Métodos empiricos

El método propuesto por Gianfranco Perri (2006) permite definir las caracteristicas del
sostenimiento temporal de un tinel mediante métodos empiricos. El método también
brinda una clasificacion de la cobertura del tunel en tres rangos: bajo, medio y alto; este
tipo de clasificacion se muestra en Tabla 3.21 (guitarra). En la Tabla 3.22, se presenta un
resumen de los cdlculos realizados segun este método, para cada una de las secciones

establecidas, asi como también el sostenimiento temporal sugerido por el método.



Tabla 3.22. Definicidn del tipo de sostenimiento segun Perri
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- E © © © © © © ©
© 2| o = = = o x| © L | oL
SE o2 8| T3 g g T8l T8| T3
c B O © O o © © O o | O o O ©
=] D C o I c c D C o I = D C
oo & & & & & & &
Seccidn 1 2 8 9 10
Tipo de
cobert | Baja
ura
I-:::;, 25.3 62.5 77.5 100 125 152.5 | 187.5| 162.5 | 122.5 60.3
Ocm 1.408 | 0.318 0.1 0.318 0.1 0.318 0.1 | 0.318 | 1.408 | 0.318
(MPa)
GSlI 70 40 30 40 30 40 30 40 70 40
RMR 65 35 25 35 25 35 25 35 65 35
1Corom 0'330 0.0001 0 0.0001 0 0 0 0 0.(;00 0.0068
Tipode | o, SP-E SP-A | SPE
soporte
concret
o]
lanzado
=20cm
/ arcos
concr concr =2
Refuerz eto concreto lanzado = 20 cm / arcos = 2 IPN200 @ 0.75 / pernos eto | IPN200
lanza . lanza | @ 0.75
o metadlicos 10 x 6 @ par de arcos
do = do = /
10 cm 10 cm | pernos
metalic
0s 10 x
6 @ par
de
arcos

Fuente. Elaboracién propia

Segun la tabla anterior, para el caso de la UG 1a (secciones 1y 9), tanto en coberturas bajas

como altas, se recomienda la aplicacidn de concreto lanzado con un espesor de 10 cm. Sin

embargo, para las demas secciones que se encuentran en coberturas medias y altas, se

recomienda la aplicaciéon de 20 cm de concreto lanzado, arcos IPN200 @ 0,75 m y pernos

metalicos 10 x 60 a cada par de arcos.
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El método de Perri es Util en etapas preliminares de disefio de tuneles, con el fin de calcular
de una manera rapida el posible sostenimiento que se requiera aplicar con el fin de

estabilizar la excavacion.

3.3.1.2. Elemento finito — curvas caracteristicas

Mediante la utilizacién de la modelacién de la seccion transversal del tunel en softwares de
elemento finito, tales como el Phase 2 de la marca Rocscience, se obtuvieron las curvas
caracteristicas para cada una de las 10 secciones transversales. Este tipo de andlisis es
importante, debido a que permite determinar las deformaciones producidas debido a la
reduccion paulatina de la presion interna en el tunel, que se asemeja al proceso de

excavacion.

Este procedimiento consiste en simular el proceso de excavacién del tunel, en donde
originalmente se tienen presiones iguales tanto en la parte externa como en la interna, pero
poco a poco esta ultima se va reduciendo hasta llegar a cero, con lo cual se provoca un

incremento en las deformaciones alrededor de la excavacion.

La presidn interna del tunel se disminuye al aplicar en 15 etapas un factor de reduccion;
este Ultimo corresponderia al eje de las ordenadas en un grafico, y en el eje de las abscisas
estaria compuesto por los datos de las deformaciones generadas. En la Tabla 3.23se indica
el factor de reduccién que se utilizé en el Phase2, para cada etapa de la excavacién, con el

fin de obtener la curva caracteristica de cada seccidn transversal.
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Tabla 3.23. Factores de reduccidn de presién interna
(curva caracteristica de los materiales)

. Factor
Numero .,
Reduccién
de .,
Presion
Etapa
Interna
1 1,00
2 0,95
3 0,90
4 0,85
5 0,80
6 0,60
7 0,40
8 0,20
9 0,10
10 0,08
11 0,06
12 0,04
13 0,02
14 0,01
15 0,00

Fuente. Elaboracion propia

La curva caracteristica de los materiales se obtuvo para cada una de las 10 secciones

transversales a lo largo del trazado del tunel.

3.3.1.3. Curva caracteristica de la seccion 1

En la Figura 3.32 se muestra la curva caracteristica de la seccién 1, la cual esta conformada
por materiales de la UG-1a, que corresponden a andesitas de moderada a buena condicién
fisica, en una zona de baja cobertura, y donde se utilizé6 una seccién de herradura, tal y
como se muestra en la Figura 3.33. Se hicieron las mediciones de las deformaciones en el
techo del tunel, debido a que en esa seccion transversal fue en donde se detectaron zonas

de mayor deformacién que en las paredes.
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\ FR=-2012.5d + 0.9976

g R* = 0.8998
hm%%

Factor de reduccién {adim)
o
[=3]
o

0.00
0.00000 000010 000020 000030 O0.00040 000050  0Q.00080

Desplazamiento total (m)

Figura 3.32. Curva caracteristica de los materiales de la seccion 1 - techo

Fuente. Elaboracién propia

Figura 3.33. Seccion transversal de herradura
Fuente. Elaboracién propia

De la Figura 3.32 se puede observar que cuando el medio no ha sido excavado, las
deformaciones son 0; posteriormente cuando se inicia la excavacion estas deformaciones
se van incrementado y una vez excavada la seccién, la deformacion llega a los 0,5 mm.
Ademas, se indicé la ecuacion con el fin de calcular las deformaciones, y la cual se ajusta a

un modelo de regresion lineal, en donde el R? es de 0,99.

3.3.1.4. Curva caracteristica de la seccion 2y 4

En la Figura 3.34 se muestra la curva caracteristica de las secciones 2 vy 4, la cual esta

conformada por materiales de la UG-1b, que corresponden a andesitas de moderada
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condicion fisica, en una zona de cobertura baja, y donde se utilizd una seccién de herradura,
tal y como se mostro en la Figura 3.33. Se hicieron las mediciones de las deformaciones en
el techo del tunel, debido a que en esa seccion transversal fue en donde se detectaron

zonas de mayor deformacién que en las paredes.

1.20
100 &
£
= ?\'.'\._
L= 08B0 .
=
B
o
S 060 .
g "-\_‘ FR = 24B922d%- 1001.1d + 1.0145
X 040 " RZ =D.9985
7]
B 020

o S
e
0.00 Dobianiiy
0.0000 0.0005 0.0010 0.0015 0.0020 0.0025
Desplazamienteo total (m)

Figura 3.34. Curva caracteristica de los materiales de la secciéon 2 y 4 - techo
Fuente. Elaboracién propia

Al igual que en la seccién 1, la convergencia del tunel en la seccidn 2 se obtuvo en el techo,
debido a que en ese punto se presentaban las deformaciones mds altas de la seccién
transversal. En la Figura 3.34 se graficd un modelo polinomial en donde el R? es 0,99, y
ademas se indica la ecuacidn con la que se pueden obtener los valores de deformacion.
También es importante agregar que los valores de deformacién cuando el tunel no ha sido
excavado son nulos, pero conforme se disminuye la presién interna del tunel, la

deformacioén se incrementa hasta llegar a 2,22 mm.

3.3.1.5. Curva caracteristica de la seccion 3,5y 7

En la Figura 3.35 se muestra la curva caracteristica de las secciones 3, 5y 7, la cual est3
conformada por materiales de la UG-2 que corresponden al lahar, en una zona de cobertura

media, y donde se utilizéd una seccién de herradura (ver Figura 3.33). Se hicieron las
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mediciones de las deformaciones en el techo del tunel, debido a que en esa seccién

transversal fue en donde se detectaron zonas de mayor deformacidn que en las paredes.

Ll

1.00
0.80
060 | %

040 %

Factor de reduccion (adim)

o FTIEE

0.00 - e TETTORT NP
0.000 0.005 0.010 0.015 0.020 0.025

Desplazamiento total (m)

Figura 3.35. Curva caracteristica de los materiales de la secciéon 3,5y 7 - techo
Fuente. Elaboracién propia

Al igual que en las secciones anteriores, la convergencia del tinel en la seccién 2 se obtuvo
en el techo, debido a que en ese punto se presentaban las deformaciones mds altas de la
seccion transversal. En la Figura 3.35 se graficé la media mévil. También es importante
agregar que los valores de deformacidn cuando el tinel no ha sido excavado son nulos,
pero conforme se disminuye la presién interna del tunel, la deformacién se incrementa

hasta llegar a 21 mm.

3.3.1.6. Curva caracteristica de la seccion 6

En la Figura 3.36 se muestra la curva caracteristica de las seccidn 6, la cual esta conformada
por materiales de la UG-2 que corresponden al lahar, en una zona de cobertura media, y
donde se utilizd una seccién de herradura (ver Figura 3.33). Se hicieron las mediciones de
las deformaciones en el techo del tunel, debido a que en esa seccion transversal fue en

donde se detectaron zonas de mayor deformacidn que en las paredes.
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Figura 3.36. Curva caracteristica de los materiales de la seccidon 6 - techo
Fuente. Elaboracién propia

Al igual que en las secciones anteriores, la convergencia del tinel en la seccién 6 se obtuvo
en el techo, debido a que en ese punto se presentaban las deformaciones mds altas de la

seccion transversal.

En la Figura 3.36 se grafico una curva polinomial con un valor de R? = 1, de donde se pueden
obtener los valores del factor de reduccién segun la deformacién. También es importante
agregar que los valores de deformacién cuando el tunel no ha sido excavado son nulos,
pero conforme se disminuye la presién interna del tunel, la deformacién se incrementa

hasta llegar a 5 mm.

3.3.1.7. Curva caracteristica de la seccion 8

En este apartado se define la curva caracteristica de la seccidn 8, la cual estd conformada
por materiales de la UG-1b que corresponde a andesitas de moderada condicién fisica, en

una zona de cobertura alta.

Se hicieron las mediciones de las deformaciones en el techo y el piso del tunel, debido a

que en esa seccion transversal fue en donde se detectaron zonas de mayor deformacién.
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En la Figura 3.39 se observa que para una seccién de herradura, las deformaciones en el
techo son de 25 mm, las cuales suceden repentinamente, cuando se pasa del 90% y al 94%

del proceso de excavacion del tunel.

Es por ello que se buscd la forma de disminuir las deformaciones en el tunel, mediante un
cambio en la seccion transversal. Este cambio consistio en la evaluacién de las
deformaciones para una excavacién circular de 3,00 m de didmetro (ver Figura 3.37), asi

como también una seccion invert (ver Figura 3.38).

Figura 3.37. Seccion transversal circular
Fuente. Elaboracién propia

Figura 3.38. Seccion transversal invert
Fuente. Elaboracién propia

Es asi como en la Figura 3.39 se comparan tanto la curva caracteristica de la seccién de

herradura original, como la seccién circular y la invert.
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Figura 3.39. Curva caracteristica de los materiales de la seccidn 8 - techo
Fuente. Elaboracién propia

Es asi como se evidencia que, en el techo, la seccién invert y la circular presentan
deformaciones totales del orden de los 16 mm cuando tunel tiene un 100% de la
excavacion, lo que significa una reduccidn del 36%, sin que ocurran deformaciones de gran

magnitud de forma repentina, como si ocurria en la seccidn transversal de herradura.

Con respecto al piso de la seccidn 8, también se obtuvo la curva caracteristica tanto para la

seccién de herradura como para la circular e invert, tal y como se muestra en la Figura 3.40.

1.20
1.00
0.80
-+— Herradura
0.60 !
Circular
0.40 Invert
0.20 h
L — e -

|

0.00 : #
0 0.01 0.02 0.03 0.04 0.05 0.06

Figura 3.40. Curva caracteristica de los materiales de la seccidon 8 - piso

Fuente. Elaboracién propia
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Al cambiar de seccidn, a una seccidn invert o a una circular, se evidencia la disminucién en

la magnitud de las deformaciones, de 55 mm a 15 mm.

3.3.1.8. Curva caracteristica de la seccion 9:

La seccién 9 esta compuesta por la UG-1a, que consiste en andesita de moderada a buena
condicioén fisica, con un recubrimiento de 125 m. Asi como ocurrié en la seccién 8, se
evaluaron tanto la seccién de herradura original, la circular y la invert, con el fin de
constatar el desempefio de cada una de las secciones transversales. Las curvas

caracteristicas del techo se muestran en la Figura 3.41 y las del piso en la Figura 3.42.

1.20

1.00

0.80

0.60 i *—Herradurz
= Circular

0.40 o
Invert

Factor de reduccion [adim)

0.20

o
R

0.00 3
0.0000 00010 r.0o20 0.0030

Dezplazamientos totales (m)

Figura 3.41. Curva caracteristica de los materiales de la secciéon 9 - techo
Fuente. Elaboracién propia
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Figura 3.42. Curva caracteristica de los materiales de la seccién 9 - piso

Fuente. Elaboracién propia
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Tal y como se muestra en la Figura 3.41 y Figura 3.42, tanto para el techo y el piso de la

seccion 9, las deformaciones son del orden de los 3,00 mm.

La seccion de herradura

muestra un desempefio similar a las secciones circular e invert, por lo tanto, cualquiera de

este tipo de secciones puede ser escogida.

3.3.1.9. Curva caracteristica de la seccion 10:

Finalmente, se hizo el mismo ejercicio para la seccién 10, que estd compuesta por

materiales de la UG- 1b, en otras palabras, por andesita de moderada condicidn fisica, con

un recubrimiento de medio a bajo, lo que significa que la altura del macizo rocoso es menor

a los 65 m. Se obtuvieron las curvas caracteristicas para las secciones transversales de

herradura, circular e invert, tanto para el techo como para el piso de la excavacién, tal y

como se muestra en las Figura 3.43 y Figura 3.44.
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Figura 3.43. Curva caracteristica de los materiales de la seccién 10 - techo

Fuente. Elaboracién propia
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Desplazamientos totales (m)

Figura 3.44. Curva caracteristica de los materiales de la seccién 10 - piso

Fuente. Elaboracién propia
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En el techo de las 3 secciones propuestas se presentan deformaciones del orden de los 12,5

mm. Sin embargo, esta situacidon cambia en el piso, ya que con la seccién de herradura se

presentan deformaciones que superan hasta en 4 veces las que ocurren en la seccidn

circular o la invert, y que ademas alcanzan magnitudes de deformacién total de 170 mm,

cuando el 100% de la excavacion se completd, mientras que las secciones transversales

circular o invert alcanzan los 11 mm de deformacién total.

La Tabla 3.24 muestra un resumen de los desplazamientos registrados para cada seccién, y

segun el tipo de seccidn transversal a excavar.
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Tabla 3.24. Desplazamientos maximos obtenidos

Tipo de seccidn transversal
Herradura Circular Invert
Desplazamientos en mm
Seccion Techo Piso Techo Piso Techo Piso
1 0.50 - - - - -
2 2.22 - - - - -
3 21.59 - - - - -
4 5.22 - - - - -
5 21.59 - - - - -
6 5.22 - - - - -
7 21.59 - - - - -
8 25.27 55.03 16.91 13.61 18.28 15.90
9 3.27 3.09 3.16 2.59 3.08 291
10 13.27 177.71 1.26 10.19 13.64 11.54

Fuente. Elaboracién propia

Tal y como se aprecia en la tabla anterior, aquellas secciones transversales donde existen
coberturas altas experimentan las deformaciones mas altas. Es por ello que se hace
necesario el cambio en la seccién 8, 9 y 10 de seccién de herradura a invert, con el fin de
minimizar las deformaciones en la excavacién, asi como también el riesgo de que esta se

inestabilice y colapse.

3.3.1.10. Elemento finito — analisis de esfuerzos y deformaciones

Para realizar el andlisis de esfuerzos y deformaciones, se utilizé el software Phase 2, el cual
permite el modelado del medio y de la seccién transversal, mediante elementos finitos. Se
analizaron un total de 10 secciones transversales a lo largo del tlanel, con las cuales se
determiné el sostenimiento temporal bajo las condiciones de carga propias de cada seccién

y con la aplicacidn de las fuerzas sismicas.
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En el presente apartado se presentaran los resultados obtenidos para las 10 secciones

transversales, y se brindard una explicacién del andlisis efectuado.

Para cada seccion analizada, se obtuvo tres tipos de soporte temporal, donde se evaluaron
las caracteristicas de cada uno de ellos, mediante la comparacién de las siguientes
variables:

e Radio de la zona plastificada

e Razdn entre el radio plastico y el radio de la secciéon del tunel

e Desplazamiento maximo registrado

e Porcentaje de convergencia obtenido, respecto al diametro del tunel

Y segln los resultados del analisis, se determind el tipo de sostenimiento temporal.

3.3.1.11. Analisis de esfuerzos y deformaciones — seccion 1:

La seccidn analizada esta compuesta por andesita de moderada a buena condicidn fisica,
ubicada desde el estacionamiento 0+000 a 0+050 en donde se tiene un minimo de
cobertura de 0,00 m hasta un maximo de 0,20 m, y cuyo material forma parte de la UG-1a,
la cual estd compuesta por andesitas de moderada a buena condicidn fisica. La seccién

transversal propuesta es la seccién de herradura que se muestra en la Figura 3.33.

Una capa de concreto lanzado se propone como sostenimiento temporal, como medida
para la estabilizacidn del tunel. Al realizar el modelo en el Phase 2, se analizan diferentes

espesores de concreto lanzado: 0,075 m, 0,15 my 0,20 m.

La Tabla 3.25 presenta la informacion de los resultados del andlisis mediante elemento
finito, en donde se evalud el radio de la zona plastica, los desplazamientos maximos vy el
porcentaje de convergencia de la seccidon transversal propuesta y la Figura 3.45 presenta

las deformaciones obtenidas del Phase 2.
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La razdén del radio plastico y el radio de la seccidn transversal, estan cerca de la unidad, lo
gue quiere decir de que la zona que paso6 del rango plastico al rango elastico, no es muy
amplia. Asimismo, los desplazamientos se redujeron al aplicar la capa de concreto lanzado,
los cuales rondan los 9 mm. Asimismo, la tasa de convergencia se redujo drasticamente al
aplicar el concreto lanzado.

Tabla 3.25. Resultados del andlisis de deformaciones — seccion 1

SECCION 1 - HERRADURA
Elemento de Soporte Tipo 1 Tipo 2 Tipo 3
Espesor CL:
0,075 m
Espesor CL:
Concreto lanzado 0,15 m
Espesor CL:
0,20 m
) Lo Sin soporte (m) | 2.0060 1.8860 1.9360
Radio zona plastica (m)
Con soporte (m) | 1.9540 1.9240 1.9340
Sin soporte 1.34 1.26 1.29
Rp/Ro
Con soporte 1.30 1.28 1.29
. . Sin soporte (m) | 0.1291 0.1191 0.1090
Desplazamiento maximo (m)
Con soporte (m) | 0.0091 0.0091 0.0090
. Sin soporte (%) 8.61% 7.94% 7.27%
Convergencia (%)
Con soporte (%) | 0.61% 0.61% 0.60%

Fuente. Elaboracién propia

M 0.18
A 0.02

Figura 3.45. Deformaciones seccion 1

Fuente. Phase 2
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Figura 3.46. Capacidad de soporte admisible sostenimiento temporal —seccién 1
Fuente. Phase 2

Es importante mencionar que, para este caso en particular, los diferentes espesores de
concreto lanzado practicamente brindaban los mismos resultados, entonces, con el fin de
proporcionar economia al proyecto y optimizar el soporte temporal, se escogié el concreto
lanzado de 0,075 m. Asimismo, la Figura 3.46 comprueba que el sostenimiento temporal
propuesto, se encuentra dentro de la envolvente admisible de la fuerza cortante vy

momento flexionante generado, para un factor de seguridad de 2.

3.3.1.12. Anadlisis de esfuerzos y deformaciones — secciones 2y 4

Con respecto a las secciones 2 y 4, se encuentran en los estacionamientos 0+050 m a 0+075
m y 0+080 m a 0+120 m, respectivamente. Estas secciones se componen por materiales de
la UG-1b descritos como andesitas de moderada condicidn fisica, con una cobertura minima
de 30 m hasta una mdaxima de 45 m. La seccidn transversal propuesta originalmente para
esta seccion del tunel fue la de herradura.

Se propuso como sostenimiento temporal la aplicacion de concreto lanzado y viga W 8 x 31
a cada 0,75 m; para el modelo en el Phase 2 se hizo una revisidon de diferentes espesores
de concreto lanzado: 0,075 m, 0,15 m y 0,20 m. Los resultados del andlisis se muestran en

la Tabla 3.26 y en la Figura 3.47.
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SECCION 2 y 4 - HERRADURA
Elemento de Soporte Tipo 1 Tipo 2 Tipo 3
Espesor CL:
0,075 m
Concreto lanzado Espesor CL:
Viga W 8x31 0,15 m
Espesor CL:
0,20 m
. L. Sin soporte (m) 4.620 4.620 4.620
Radio zona plastica (m)
Con soporte (m) | 4.120 4.120 4.120
Sin soporte 3.08 3.08 3.08
Rp/Ro
Con soporte 2.75 2.75 2.75
. L. Sin soporte (m) | 0.0202 0.0202 0.0202
Desplazamiento maximo (m)
Con soporte (m) | 0.0211 0.0211 0.0211
. Sin soporte (%) 1.35% 1.35% 1.35%
Convergencia (%)
Con soporte (%) | 1.41% 1.41% 1.41%

Fuente. Elaboracién propia a partir de los resultados del Phase 2

Total

Displacement

m
0.0400
0.0380
0.0380
0.0340
0.0320
0.0300
0.0280
0.0280
0.0240
0.0220
0.0200
0.0180
0.0le0
0.0140
0.0120
0.0100
0.0080
0.0080
0.0040
0.0020
0.0000

Figura 3.47. Deformaciones secciones 2 y 4 (herradura)

Fuente. Phase 2

También se realizo el analisis para la seccion 2, con una excavacion tipo invert (ver Figura
3.38), con el fin de comprobar si mejoraban los desplazamientos maximos, y cuyos

resultados se muestran en la Tabla 3.27 y Figura 3.48. Deformaciones secciones 2 y 4



(invert).
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El sostenimiento temporal propuesto consistid en concreto lanzado, y se

analizaron diferentes espesores: 0,075 m, 0,15 my 0,20 m.

Tabla 3.27. Resultados del andlisis de deformaciones — secciones 2 y 4 (invert)

SECCION 2 vy 4 - INVERT
Elemento de Soporte Tipo 1 Tipo 2 Tipo 3
Espesor CL:
0,075 m
Espesor CL:
Concreto lanzado 0,15 m
Espesor CL:
0,20m
Radio zona plastica (m) Sin soporte (m) 3.716 3.716 3.716
P Con soporte (m) 3.216 3.225 3.236
Sin soporte 2.48 2.48 2.48
Rp/Ro
Con soporte 2.14 2.15 2.16
. L. Sin soporte (m) 0.016 0.016 0.016
Desplazamiento maximo (m)
Con soporte (m) | 0.0146 0.0144 0.0143
. Sin soporte (%) 1.07% 1.07% 1.07%
Convergencia (%)
Con soporte (%) 0.97% 0.96% 0.95%

Fuente. Elaboracién propia a partir de los resultados del Phase 2

e

Figura 3.48. Deformaciones secciones 2 y 4 (invert)

Fuente. Phase 2

Al comparar ambos analisis, se puede ver que al hacer el cambio en la seccidn transversal

se mejora la condicién de la excavacion, debido a la reduccidon de las deformaciones y una

reduccion en la razén del radio plastico y el radio de la excavacién. Ademas, esto se traduce

en un ahorro en el proyecto, debido a que el cambio de seccién transversal, y
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consecuentemente de sostenimiento temporal, implica la no utilizacién de las vigas W8x31

acada 0,75 m.

Finalmente se optd por la aplicacién de concreto lanzado de 0,075 m de espesor, debido a
gue la mejora en los desplazamientos con las otras dos opciones de 0,15 m y 0,20 m eran

practicamente las mismas.

Figura 3.49. Capacidad de soporte admisible sostenimiento temporal —secciéon 2 y 4
(invert)
Fuente. Phase 2

Es importante agregar que el sostenimiento temporal de 0,075 m de concreto lanzado se
encuentra dentro de la envolvente admisible, a la cual se le aplicé un factor de seguridad

de 2, para fuerza cortante y momento flexionante (ver Figura 3.49).

3.3.1.13. Analisis de esfuerzos y deformaciones — secciones 3,5y 7:

El caso de las secciones 3, 5, y 7 corresponden a los sectores del tunel donde se prevé se
encontrard la UG-2, correspondiente al lahar, que es especificamente en los
estacionamientos de 0+075 m a 0+080 m, de 0+120 m a 0+130 m, y de 0+175 m a 0+200 m
respectivamente. La cobertura encontrada en estos tramos del tunel se clasifica como

media, con un promedio de 55 m de elevacién sobre el techo del tunel. Asimismo, es
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importante indicar que la seccidn analizada para el tunel fue la seccién invert, con un

sostenimiento temporal de concreto lanzado con vigas W8x31 a cada 0,75 m.

Tabla 3.28. Resultados del andlisis de deformaciones — secciones 3,5y 7

SECCION 3,5 Y 7- INVERT

Elemento de Soporte Tipo 1 Tipo 2 Tipo 3
Espesor CL:
0,075 m
Concreto lanzado Espesor CL:
Viga W 8x31 0,15m
Espesor CL:
0,20 m
Radio zona plastica (m) Sin soporte (m) 7.776 7.776 7.776
P Con soporte (m) | 7.276 7.276 7.276
Sin soporte 5.18 5.18 5.18
Rp/Ro
Con soporte 4.85 4.85 4.85
. L. Sin soporte (m) 0.016 0.016 0.016
Desplazamiento maximo (m)
Con soporte (m) | 0.014 0.014 0.014
. Sin soporte (%) 1.09% 1.09% 1.09%
Convergencia (%)
Con soporte (%) | 0.93% 0.93% 0.93%

Fuente. Elaboracién propia a partir de los resultados del Phase 2

Total

Displacement
m
0.0120
0.0171
0.0182
0.0153
0.0144
0.0135
0.0126
0.0117
0.0108
0.009%
0.0090
0.0031
0.0072
0.00&3
0.0054
0.0045
0.0036
0.0027
0.0018
0.0009
o.0000

Figura 3.50. Deformaciones secciones 3,5y 7

Fuente. Phase 2
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Figura 3.51. Capacidad de soporte admisible sostenimiento temporal —seccién 3,5y 7
Fuente. Phase 2

Segun los resultados de la Tabla 3.28 y Figura 3.50, la razén entre el radio plastico y el radio
de la seccién transversal se aleja de la unidad, por lo que la zona plastificada alrededor de
la excavacion es extendida en el medio. Asimismo, los desplazamientos maximos son del
orden de los 14 mm con soporte, y la taza de convergencia de 0,93%. Es importante hacer
notar que, sin importar el espesor del concreto lanzado, se obtienen los mismos resultados,

por lo que es por ello que se escogidé el espesor de 0,075 m.

También es importante sefialar que, segun la Figura 3.51, el sostenimiento propuesto se
encuentra dentro de la envolvente admisible con un factor de seguridad de 2, tanto para

las fuerzas cortantes como los momentos flexionantes.

3.3.1.14. Anadlisis de esfuerzos y deformaciones — seccién 6 y 10:

Las secciones 6 y 10 estan conformada por material de la UG-1b andesita de moderada
condicidn fisica, con una cobertura mdaxima de 65 m sobre el techo del tunel, y cuya
ubicacidn inicia en la estacién 0+130 m hasta 0+175 my luego de la estacién 0+520 a 0+683.

La seccion transversal propuesta fue la seccion invert (Figura 3.38), y el sostenimiento
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temporal propuesto para el analisis es concreto lanzado de 0,075 m, 0,15 m y 0,20 m, junto

con vigas W 8x31 a cada 0,75 m.

La Tabla 3.29 y Figura 3.52 muestra los resultados del analisis del Phase 2, en donde la razén
del radio plastico y el radio de la seccidn transversal se alejan de la unidad, lo que quiere
decir que existe un espacio de aproximadamente 1,5 m alrededor de la excavacion del tunel
que se plastificara o deformard una vez realizada la excavacién. Ademas, los
desplazamientos méaximos se reducen a 3 mm al aplicar el concreto lanzado de 0,075 m de
espesor y las vigas W8x31 a cada 0,75 m. Asimismo, la Figura 3.53 muestra que el

sostenimiento propuesto se encuentra desde la envolvente de capacidad admisible con un

factor de seguridad de 2.

Tabla 3.29. Resultados del andlisis de deformaciones — secciones 6 y 10

SECCIONES 6 y 10 - INVERT
Elemento de Soporte Tipo 1 Tipo 2 Tipo 3
Espesor CL:
0,075 m
Concreto lanzado Espesor CL:
W18X31 0,15 m
Espesor CL:
0,20 m
. L. Sin soporte (m) 3.901 3.901 3.901
Radio zona plastica (m)
Con soporte (m) | 3.401 3.225 3.236
Sin soporte 2.601 2.601 2.601
Rp/Ro
Con soporte 2.49 2.52 2.50
. L. Sin soporte (m) | 0.0210 0.0210 0.0210
Desplazamiento maximo (m)
Con soporte (m) | 0.0033 0.0028 0.0025
. Sin soporte (%) 1.40% 1.40% 1.40%
Convergencia (%)
Con soporte (%) | 0.22% 0.18% 0.17%

Fuente. Elaboracién propia a partir de los resultados del Phase 2



Total

Displacement

m
0.0070
0.0066
0.0063
0.0059
0.0056
0.0053
0.0043
0.0046
0.0042
0.0039
0.0035
0.0032
0.0028
0.0024
0.0021
0.0018
0.0014
0.0010
0.0007
0.0004
0.0000

Figura 3.52. Deformaciones secciones 6 y 10
Fuente. Phase 2
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Figura 3.53. Capacidad de soporte admisible sostenimiento temporal — secciones 6y 10
Fuente. Phase 2
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3.3.1.15. Anadlisis de esfuerzos y deformaciones — seccion 8:

La seccidn 8 se ubica a partir del estacionamiento 0+200 m a 0+520 m, y estd compuesta
por materiales de la UG-1b andesita de moderada condicidn fisica, con recubrimientos altos
sobre la corona del tunel, del orden de los 140 m. En el Phase 2 se hizo una modelacion
con una seccidén invert, cuyo sostenimiento temporal consistiria en concreto lanzado de

0,075 m, 0,15 my 0,20 m, con vigas W8x31 a cada 0,75 m.

Bajo este esquema de sostenimiento temporal, se corroboré mediante el analisis que
existian zonas de desplazamientos altos, por lo que se implementaron los pernos tipo
Swellex de 6 m de largo a cada 0,5 m en el plano de la excavacién y a cada 1,00 m de
distancia en el plano perpendicular a la excavacién del tunel, tal y como lo arrojé la
propuesta de sostenimiento temporal a partir de los resultados obtenidos de la aplicaciéon

del método empirico propuesto por Perri.

Tabla 3.30. Resultados del andlisis de deformaciones — seccion 8

SECCION 8 - INVERT
Elemento de Soporte Tipo 1 Tipo 2 Tipo 3
Espesor CL:
0,075 m
Concreto lanzado Vigas W8x31 Pernos tipo Espesor CL:
Swellex 0,15m
Espesor CL:
0,20 m
. L. Sin soporte (m) 3.830 3.830 3.830
Radio zona plastica (m)
Con soporte (m) | 3.790 3.700 3.680
Sin soporte 2.55 2.55 2.55
Rp/Ro
Con soporte 2.53 2.47 2.45
. L. Sin soporte (m) 0.100 0.100 0.100
Desplazamiento maximo (m)
Con soporte (m) | 0.0068 0.0067 0.0064
. Sin soporte (%) 6.67% 6.67% 6.67%
Convergencia (%)
Con soporte (%) | 0.45% 0.45% 0.43%

Fuente. Elaboracién propia a partir de los resultados del Phase 2
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Figura 3.54. Deformaciones seccion 8
Fuente. Phase 2
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Figura 3.55. Capacidad de soporte admisible sostenimiento temporal — seccién 8
Fuente. Phase 2

La Tabla 3.30y Figura 3.54 muestran los resultados del analisis del Phase 2, en donde la
razon del radio plastico y el radio de la seccidn transversal se alejan de la unidad, lo que

quiere decir que existe un espacio de aproximadamente 1,7 m alrededor de la excavacién
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del tunel que se plastificara o deformara una vez realizada la excavacion. Ademas, los
desplazamientos maximos se reducen a aproximadamente 7 mm al aplicar el concreto
lanzado de 0,075 m de espesor, las vigas W8x31 a cada 0,75 m y los pernos. Asimismo, la
Figura 3.55 muestra que el sostenimiento propuesto se encuentra desde la envolvente de

capacidad admisible con un factor de seguridad de 2.

3.3.1.16. Analisis de esfuerzos y deformaciones — seccion 9:

La seccidn 9 estd compuesta por la UG-1a que corresponde a lava andesitica de moderada
a buena condicion fisica, con un recubrimiento de 125 m sobre la corona del tunel y se ubica
en el estacionamiento 04510 m a 0+520. Para el modelado en el Phase 2 se implementd
una seccion invert, con un sostenimiento temporal de vigas W8x31 a cada 0,75 m y un
recubrimiento de 0,075 m, 0,15 my 0,20 m, cuyos resultados se muestran en la Tabla 3.31.
Resultados del analisis de deformaciones — seccién 9 y Figura 3.56.

Tabla 3.31. Resultados del andlisis de deformaciones — seccién 9

SECCION 9 - INVERT
Elemento de Soporte Tipo 1 Tipo 2 Tipo 3
Espesor CL:
0,075 m
Concreto lanzado Espesor CL:
Viga W 8x31 0,15 m
Espesor CL:
0,20 m
. Lo Sin soporte (m) 2.250 2.250 2.250
Radio zona plastica (m)
Con soporte (m) | 2.140 2.140 2.140
Sin soporte 1.50 1.50 1.50
Rp/Ro
Con soporte 143 1.43 1.43
. L. Sin soporte (m) 0.005 0.005 0.005
Desplazamiento maximo (m)
Con soporte (m) | 0.0042 0.0042 0.0042
. Sin soporte (%) 0.32% 0.32% 0.32%
Convergencia (%)
Con soporte (%) | 0.28% 0.28% 0.28%

Fuente. Elaboracion propia a partir de los resultados del Phase 2
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Figura 3.56. Deformaciones seccion 9

Fuente. Phase 2
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Figura 3.57. Capacidad de soporte admisible sostenimiento temporal — secciéon 9

Fuente. Phase 2

El radio plastico y el radio de la seccidn transversal se aproximan a la unidad, lo que quiere
decir que existe un espacio reducido alrededor de la excavacion del tunel que se plastificard
o deformara una vez realizada la excavacién. Ademas, los desplazamientos maximos se
reducen a aproximadamente 4 mm al aplicar el concreto lanzado de 0,075 m de espesor y

las vigas W8x31 a cada 0,75 m. Asimismo, la Figura 3.57 muestra que el sostenimiento
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propuesto se encuentra desde la envolvente de capacidad admisible con un factor de

seguridad de 2.

En la Tabla 3.32 se presenta un resumen de los resultados obtenidos en el andlisis

anteriormente descrito, para la totalidad de las secciones transversales.

Tabla 3.32. Resumen de resultados de andlisis de elemento finito y propuesta de

sostenimiento

Unidad geotécnica UG-1a UG-1b UG-2 UG-1b UG-2 UG-1b UG-2 UG-1b UG-1a UG-1b
Seccion 1 2 3 4 5 6 7 10
Tipo de cobertura Baja Media Media
Hprom (M) 25.3 62.5 77.5 100 125 152.5 187.5 162.5 122.5 60.3
o Herradu
Seccidon transversal ra Invert
con soporte 1.34 2.48 5.18 2.48 5.18 2.60 5.18 2.55 1.50 2.60
Rp/Ro
sin soporte 1.30 2.14 4.85 2.14 4.85 2.49 4.85 2.53 1.43 2.49
o
c
.:é_’ sin soporte (m) | 0.1291 0.0160 0.0164 0.0160 0.0164 0.0210 0.0164 0.1000 0.0049 0.0210
I
©
=
a con soporte (m) | 0.0091 0.0146 0.0140 0.0146 0.0140 0.0033 0.0140 0.0068 0.0042 0.0033
&
g sin soporte (m) 8.61% 1.07% 1.09% 1.07% 1.09% 1.40% 1.09% 6.67% 0.32% 1.40%
o0
@
g
S Con soporte (m) | 0.61% 0.97% 0.93% 0.97% 0.93% 0.22% 0.93% 0.45% 0.28% 0.22%
2
.§ T concreto lanzado | 0.075 0.075 0.075 0.075 0.075 0.075 0.075 0.2 0.075 0.075
£ 3
s E -
‘g 3 vigas W8x31 W8x31 W8x31 W8x31 W8x31 W8x31 W8x31
wv
pernos - - - - Swellex - -

Fuente. Elaboracién propia a partir de los resultados del Phase 2
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3.3.1.17. Admisibilidad cinematica

La seccién 8 contaba con informacién sobre las familias de discontinuidades que
eventualmente se podrian encontrar durante la excavacién. Al haberse definido
previamente el sistema de sostenimiento de esta seccidn del tunel, se procedid a hacer la
revision de la estabilidad de los blogues que se formarian en el techo de la excavacién,

mediante la utilizacién del software Unwedge 3.005.

Preliminarmente, la Figura 3.58 presenta la el buzamiento y la direccién de buzamiento de

las familias de discontinuidades encontradas.

| | Tunnel
| 3 il ano

W-{ S . 90071 i _ 5

Figura 3.58. Buzamiento y direccion del buzamiento de las familias de discontinuidades —
secciéon 8

Fuente. Unwedge 3.005

En el software, se configuraron las caracteristicas geomecanicas de la UG-1b de la seccién
8, informacién que se encuentra en la Tabla 3.21, asi como el sistema de sostenimiento de
esta seccion de tunel critica, por encontrarse en una zona de cobertura alta. La Figura 3.59

muestra los resultados obtenidos
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Lower Right wedge [3]
F5: stable

[Volume: 0.000 m3

eight: 0.000 MN

Support Pragzurs: 0.00 MN

Roof wedge [E]
F5: 2144 837
[Valums: 0.001 m3

|Weight: 0.000 MN
Support Pressure: 0.00 M

Figura 3.59. Andlisis admisibilidad cinematica — seccién 8
Fuente. Unwedge 3.005

De los resultados obtenidos con el andlisis, se demuestra que en esa seccidn las cufias son

estables.
3.3.1.18. Estimacion del tiempo de auto sostenimiento en funcion de la longitud y el
valor del RMR

Es necesario conocer el tiempo de auto sostenimiento para cada una de las unidades
geotécnicas que se encuentran en la excavacion del tunel, debido que se estima el tiempo
con el que se cuenta para colocar el sostenimiento temporal en la seccion transversal del
tunel para evitar el colapso de la excavacion. Ademas, permite efectuar una adecuada
programacién de los ciclos de excavacion, la longitud maxima de avance y en general,

efectuar una adecuada planificacién del proceso constructivo.

En la Tabla 3.33 se presentan los valores estimados del vano méaximo o longitud de pase
para los valores estimados de Q en cada unidad geotécnica, en donde se utilizé un valor
minimo del ESR (1,60), el cual corresponde al valor mds conservador. Asimismo, se utiliza

el grafico elaborado por Bieniawski (ver Figura 3.60) para determinar el tiempo de auto
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sostenimiento con que se dispone para instalar el soporte temporal entre ciclos de avance

de la excavacion del tunel.

HORA DIA  SEMANA MES ARO 10 ARIOS
a0

30 -

20t
15 —

10 T

w
I

i MEDIA ™ -~

| 2N IV MALA e

LONGITUD SIN SOSTENIMIENTO metras
’
L
F 9

V MUY MALA \_~" RMR_/
1,06 s
- 20

1 hora 10 102 102 104 103
Figura 3.60. Estimacién del tiempo de auto sostenimiento
Fuente. Elaboracion propia a partir de Bieniawski (1989)

Tabla 3.33. Estimacion del tiempo de auto sostenimiento

Um,dat.i UG-1a UG-1b UG-2 UG-1b UG-2 UG-1b UG-2 UG-1b UG-1a UG-1b
geotécnica
Seccion 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
Tipo de . . .
cobertura Baja Media Media
Hprom (M) 25.3 62.5 77.5 100 125 152.5 187.5 162.5 122.5 60.3
Seccion
Herradura Invert
transversal
Q 0.06309 0.03981 0.04466 0.01584 0.02511
65 35 ‘ 25 ’ 35 ’ 25 35 25 35 65 35
RMR
I} v I} v
ESR 1.6
v max (m) 1.060 0.881 0.923 0.610 0.733
tiempo
sostenimiento 7 3 6 2 2.5
(horas)

Fuente. Elaboracién propia a partir de los resultados del Phase 2
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3.3.2. Identificacion de los principales riesgos geotécnicos durante la excavacion

Giordano Russo (2014) disefid una grafica multiple que permitiera determinar el
comportamiento esperado de la excavacion y principales riesgos asociados a los materiales
y la condicién de los mismos en una excavacién. Esta grafica se muestra como ejemplo en

la Figura 3.61.

1l - Riock mass strength tn_in situ sress (2°7Hj=Competency (IC) 14 Competency (IC |+sef-supporting capacty IRMRIFE o behavour
100 o0 &1 RMR m a
T sarpwed nesumplivie: 7 o T Iravioianon of pafantial hazargs e mptohalte]
| =0 casmtm’, k= i L fearaR)
0RO K=t i) et | Stable (a] or Unstatfa Wedges () P
b Efasiic Dornain ’
e I . 2 g ’
i W Pt Damain T T ’
% 1 tso-overburden (H) curves | - ok I Minoe
£, JE0 |
g - oo~y % Severe | 1
1] Foab © | |
bl B
. .
20 e

e : L t00dis =~
—e0 = £ 5 £
8, 48 ¢ e
ol 13 i fond —_& B
40+ 2 g 1002 § 5 % By
} 2|8 2 T
0+ = B qocanr e § % 42
] 4% ¥ 2. ~§ a5
o2 = g 058
E < = T ES
1 g 7 §ads
e T S LA SR m II 4
100 I

| - Rock block volume {Vizk=joints condon Rock mass fabric (G3)
¢ o nlasAc regon and medarats ragial cony mare prooabis
o, tor shari Zones included in Good quakty moks, 8 £aving behaviour 18 most ity

Figura 3.61. Grafico multiple de desempeiio de la excavacién para la seccién 1
Fuente. Geodata (2014)
En la figura anterior, se muestra que, para determinar el riesgo de inestabilidad en Ila
excavacion, se requieren datos de entrada relacionados con el grado de fracturamiento de
la roca asociado al indice GSI, la resistencia a la compresién del macizo rocoso, la cobertura
maxima y el RMR. Los resultados del andlisis realizado mediante la utilizacion de estos
graficos, se muestra en la Tabla 3.34, y la utilizacién directa de los mismos se muestra en el

anexo 2.
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Tabla 3.34. Definicion del tipo de falla seguiin Russo

o S E| o F = = = o F
&5 ST 2% o = i =
= 0 QI) () L’I) (] be] ()] (] L’IJ ()]
c = o o c o o o
58 |28 °5 s 5 5 o

m N— N N N— N—

Seccion 1 2

Tipo d . .
Ipo de Baja Media

cobertura

Hprom (M) | 25.3 62.5 77.5 100 125 152.5 |187.5|162.5|122.5| 60.3

GSI 70 40 30 40 30 40 30 40 70 40
0.318 0.1 0.318 | 0.1 |0.318(1.408| 0.318

Gem (MPa) | 1.408 | 0318 | 0.1

0.00009 0.00002 0.00005 | 0.00002 | 0.00005 | 0.00025 | 0.01362

ICimax 0.060 0.00014 0.00004
RMR 65 35 25 35 25 35 25 35 65 35
Tipo de R s R s
falla
Grado Sev MS Sev MS

(R): Rockburst (S): Squeezing (Sev) Severo (MS) Muy severo

Fuente. Elaboracién propia

De este modo con la metodologia de Russo o Geodata, y para este caso particular del tunel
gue se analiza en el presente trabajo, se pudo determinar que las 10 secciones establecidas,

todas experimentarian algin modo de falla, ya sea por rockburst o por squeezing, de forma

severa o muy severa.

3.4. Método constructivo

El método NATM (New austrian tunnelling method) por sus siglas en inglés, fue
desarrollado en la década de los afios sesenta del siglo XX. Segun indica Tapia (2019), la
idea principal del método se basa en aprovechar los esfuerzos presentes en la roca intacta,

para que la misma se encargue de estabilizar la excavacion.
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La Figura 3.62 presenta el ciclo del proceso constructivo para el método de perforacién y

voladura (drill and blast).

1 Perforadiones con
jumbe

(7. Cologacion permos
Ty

3. Explosian

A
,.G. Concreto lanzado

Tl Db

Figura 3.62. Ciclo constructivo de método de perforacidn y voladura
Fuente. https://bestsupportunderground.com/shotcrete-drill-blast-cycle

Este método se considera como el idéneo para la construccion del tunel, debido a que
permite la colocacion de una serie de elementos adicionales para conseguir la estabilidad

de la excavacion, tales como concreto lanzado, arcos y pernos.

3.5. Especificaciones técnicas

3.5.1. Materiales

3.5.2. Concreto lanzado y pernos tipo Swellex

Para la construccién del soporte temporal del tinel, se recomienda que se controlen los
siguientes parametros de disefio para asegurar la calidad de los materiales de acuerdo con

las consideraciones llevadas a cabo en el disefio.
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En la Tabla 3.35 se muestran los parametros de control para el caso del concreto lanzad, los

pernos de acero tipo Swellex y los arcos de acero a utilizar como parte de la propuesta del

soporte temporal del tunel.

Tabla 3.35. Especificaciones técnicas

Frecuencia del

tension

Parametro Especificacion | Unidades Normativa
muestreo
Rotura mlnlmsa;e'lcleer:(smn — pernos 160 KN 79 ol total de
———— UNE-EN 10002-1 ° .
Deformacion minima — pernos anclajes
10 %
Swellex
Extraccion y prueba de nucleos de
14y 2
concreto lanzado para estimar su 30 MPa AST C1604 Cada (721’|'as y28
resistencia
2% de la
Resist i lat ion — fi ASTM A820 — .
esistencia a la tensién — fibra de 1200 MPa S . 820 totalidad de
acero tipo 1l
bolsas
Resistencia a la fluencia — acero 345 MPa
Elongacion maxima del acero 21 % % de la totalidad
- g - — 2 ASTM A922 de los arcos de
Resistencia maxima del acero a
450 MPa acero

3.6. Presupuesto detallado

Fuente. Elaboracién propia

La Tabla 3.36 muestra los resultados del calculo que se realizé para determinar el costo del

sostenimiento temporal del tunel estudiado en el presente trabajo.

Es importante

mencionar que no se incluyen instalaciones provisionales ni tampoco el costo del

revestimiento estructural final del tunel.
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Tabla 3.36. Costo total excavacidon y construccion del sostenimiento temporal del tinel

. Costo
Unidades o . Costo total
unitario

Resumen costos cantidad ton m?3

Excavacion (acarreo +
colocacién en escombrera a 5324,76 $ 160,00 $ 704 494.40
una distancia menor a 3 km)

Concreto lanzado (incluye

materiales mas equipo de 704 494,40 | S 295,00 $273987.99
colocacién)
Fi f | 1857
ibra de acero (refuerzo de 857,5 $3,80 $ 7058 673.66
concreto lanzado) 5
Arcos de vigas W 8 x 31 844 $497.10 | $944379.32

(incluye precio y fabricacion)

Pernos tipo Swellex (L=6 m,
incluye perno, placa e 3520 $34.90 $ 122 848.00
instalacidn)

Subtotal $ 9104 383,37

'mpri‘”sm 5% | $422219,17
Total $ 9559 602,54
Tipo de ¢ 6204
cambio: €649/5 182 050,54

Fuente. Elaboracién propia
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3.7. Conclusiones y recomendaciones

Como ultima etapa del presente documento, se presentan las conclusiones a las cuales se

llega:

Las formaciones geoldgicas que conforman el macizo rocoso, son de origen igneo
principalmente.

El trazado del tunel transcurre por diferentes tipos de litologias, en las cuales se
encuentran andesitas de moderada a buena condicién fisica, andesitas de
moderada condicidn fisica y lahar.

Se generdé un modelo geoldgico geotécnico preciso y detallado, que permitid ser
utilizado en el diseio geotécnico del soporte temporal del tunel. Se establecié una
tabla tipo guitarra, donde se definieron las diferentes secciones, 10 en total, en las
cuales se analizaria el tunel, las cuales dependian de la unidad geotécnica y del
recubrimiento, y para cada una de estas secciones se incluyd la caracterizacién
geotécnica de la roca intacta, el establecimiento de las clasificaciones
geomecanicas, la estimacién del médulo de deformabilidad y la resistencia al corte
de los materiales, por medio de varias metodologias o criterios.

El método empirico de Perri (2006) determind un sostenimiento temporal
preliminar, que daria una primera aproximacién a lo que seria el sostenimiento
temporal definitivo.

Se determinaron las curvas caracteristicas de la excavacion, para cada una de las 10
secciones que componen el tunel, y de cuyo analisis se pudo determinar que la
seccién de herradura propuesta originalmente era conveniente para la seccién 1 del

tunel Unicamente, y que, para las demas secciones restantes, lo recomendable era
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la aplicacion de la seccidén con invert o contrabdveda, debido a la mejoria en la
distribucién de esfuerzos alrededor de la excavacion.

El analisis mediante la utilizacion de elemento finito con el software el Phase 2, fue
importante para determinar el sostenimiento temporal a disefiar en cada una de las
10 secciones del tunel, y cuyo objetivo era impedir se dieran deformaciones que
pusieran en riesgo el sostenimiento temporal propuesto, el cual debia ser disefiado
para un factor de seguridad de 2

La metodologia de Russo (2014) fue util para la determinacidn del posible riesgo de
falla en el tunel, de la cual se puede concluir, que todas las secciones del tunel
analizadas, pueden llegar a sufrir alguin tipo de colapso, ya sea por rockburst o por
squeezing, segun sea el caso de la seccidn.

Se calculé que el costo total de la excavacion y construccién del sostenimiento
temporal del tinel es de ¢ 6 204 182 050,54.

Se recomienda realizar nuevamente el célculo del costo del proyecto, debido a la
variabilidad de los precios del acero y el cemento.

Es recomendable la utilizaciéon del método constructivo de perforacién y voladura,
debido a que éste permite la utilizacion de materiales complementarios que brindan
estabilidad a la seccion transversal de la excavacion, tales como, concreto lanzado,

arcos y pernos.
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3.9. Anexos

3.9.1. Anexo 1: Resultados obtenidos del Roclab v1.032
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3.9.2. Anexo 2: Resultados de aplicacidon de multigrafico de Russo para la determinacion

del desempeiio de la excavacion
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(**) depending also from the length of the potential proned zone: given a possible “silo effect”, for short zanes included in good quality rocks, a caving behaviour it is most likely
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3.9.3. Anexo 3: Planos constructivos
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4. DISENO DE UNA ALTERNATIVA PARA IMPERMEABILIZACION CON GEOMEMBRANA
PVC PARA UNA SECCION EQUIVALENTE DE UNA PRESA CFRD CLASE |

Resumen

Este trabajo presenta el caso de una presa a construirse en la provincia de Guanacaste de
Costa Rica, la cual ya habia sido disefiada como CFRD. Los estudios, el disefio y los planos
fueron concluidos por el ICE en el afio 2018; sin embargo, se hizo necesario presentarle al
duefio del proyecto una alternativa de impermeabilizacion de la cara aguas arriba de la
presa, que sustituyera la cara de concreto por un sistema que proporcionara reducir el

costo de la obra asi como los tiempos de construccién de la misma.

Es por ello que se realizo el presente trabajo de analisis y disefio de la cara aguas arriba de
la presa con geomembrana PVC, como alternativa de impermeabilizacion a una presa de
enrocado, en el cual se realizé un modelado de la presa por medio de elemento finito, con
el fin de obtener las mismas deformaciones que obtuvo el ICE en el 2018. De esta manera,
se verificé el desempefio de la geomembrana, para posteriormente pasar a las etapas de

especificacion de materiales y elaboracién de planos.
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Abstract

The case of a dam that was previously planned as a CFRD and was set to be built in Costa
Rica's Guanacaste area is discussed in this essay. ICE finished the research, designs, and
plans in 2018. However, it was essential to give the project's owner an alternative for
waterproofing the upstream face of the dam, which would swap out the concrete face for

a system that would lower the cost of the work and shorten the construction period.

Therefore, this essay explains the development of an alternative to a concrete face
for waterproofing a rockfill dam, in which the modeling of the dam was done using PVC
geomembrane, the current task of analysis and design of the upstream face of the dam was

carried out.



323

4.1. Aspectos Generales

4.1.1. Antecedentes

Segun el IMN (Instituto Meteoroldgico Nacional), cada vez es menor el margen de duda con
respecto a que las acciones humanas han sido la causa dominante del calentamiento del
aire observado a partir de la segunda mitad del siglo XX en todas las regiones continentales.
Existe una creciente concientizacién por parte de la sociedad civil y de las agencias
gubernamentales sobre la amenaza que representa el cambio climatico par los sistemas
humanos y naturales, en particular en América Latina y el Caribe. Una de las principales
practicas para enfrentar y reducir los efectos negativos del cambio climatico, segin el IMN,
es el de implementar estrategias de adaptacion las cuales son determinadas por el analisis
de riesgo futuro, en donde el riesgo es una probabilidad de pérdida, dafio o impacto en un
sistema, siempre y cuando la amenaza se concretice. Ante esta problematica climatolégica,
Costa Rica se ha preparado para estudiar las zonas que serdn mas afectadas por el
fendmeno del cambio climatico, con el fin de establecer las acciones de adaptacion, pues
el objetivo es minimizar la afectacidon de la poblacion y la economia de una regién con
acciones concretas, como por ejemplo, la construccién de obras de infraestructura como
una represa para el acaparamiento de agua en la época lluviosa, y su posterior uso en la

época seca.

Parainiciar con los estudios del fendmeno del cambio climatico en Costa Rica, el IMN realizd
el andlisis de riesgo futuro, en donde considerd los siguientes aspectos en relacién con el

componente de amenaza representado por el cambio climatico:

(1) Elaboracidon de los escenarios de cambio climatico regionales para analizar las
condiciones actuales y de cambio de las variables climaticas basicas.
(2) Evaluacién de la variabilidad climatica, particularmente el analisis de los eventos

climaticos externos.
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Es importante mencionar también que el IMN recomienda entender que un escenario de
cambio climatico es una medida de cuanto se diferencia el clima del futuro con respecto al
clima actual, y no como un pronéstico, sino de elaborar escenarios de cémo podria
eventualmente desarrollarse el clima a futuro, con el fin de establecer un rango de
incertidumbre en las proyecciones; todo lo anterior definiria la importancia de la
construccion de una presa para almacenamiento de agua como medida de adaptacion ante

el cambio climatico.

El IMN realizé el estudio de los posibles escenarios del clima futuro que se desarrollarian
en Costa Rica, como primer paso, dividio el territorio nacional en siete regiones: Valle
Central, Zona Norte, Pacifico Norte, Pacifico Central, Pacifico Sur, Caribe Norte y Caribe Sur
(ver Figura 4.1); se establecié esta division por zonas debido a que, al analizar el pais

completo, significaba analizar un dominio muy amplio.
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Figura 4.1. Regiones climaticas de Costa Rica
Fuente: IMN
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Es asi como el estudio realizado por el IMN utiliza el modelo PRECIS (Providing Regional
Climates for Impacts Studies o Proporcionando Climas Regionales para los Estudios de
Impacto), desarrollado por el Centro Hadley de la Oficina de Meteorologia del Reino Unido
(UKMO), el cual realiza proyecciones detalladas del clima para una determinada regién de
interés. En el estudio se estudiaron la temperatura media y lluvia, ademas de la radiacién
solar, humedad relativa (%) y velocidad del viento (m/s), los cuales se explicaran a

continuacion.

4.1.1.1. Escenarios climaticos futuros RCP8.5

El IMN realizdé el analisis del escenario de emisiones RCP8.5, que es el de mas altas
emisiones de gases de efecto invernadero. A continuacién, se muestran los resultados del
analisis, en referencia a la proyeccién de la afectacién de la lluvia, humedad relativa,
velocidad del viento y radiacidén solar; los resultados de éste analisis son vitales para
establecer las acciones a implementar, en una determinada zona geografica del pais, que
conduzcan a la mitigacién del impacto del cambio climatico en la poblaciéon, como por

ejemplo, la construccién de una presa para el abastecimiento de agua en la época seca.

e Temperatura
La Figura 4.2, Figura 4.1 y Figura 4.4, muestran el mapeo de las proyecciones de la
temperatura media anual para cada uno de los horizontes de tiempo. Las variaciones de
un periodo al otro parecen muy pequeiias debido a los intervalos que se han utilizado, sin
embargo, es posible comprobar la tendencia al calentamiento en las cordilleras, donde el
cambio de 2040 — 2069 al 2070 — 2099 es mas evidente y pronunciado, indicando que esas

regiones experimentarian cambios mds rdpidos en comparacion con las zonas mas bajas.
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Figura 4.2. Temperatura media anual en Costa Rica (°C) RCP 8.5 Periodo 2010-2039
Fuente: IMN

e e s

Figura 4.3 Temperatura media anual en Costa Rica (°C) RCP 8.5 Periodo 2040 - 2069
Fuente: IMN
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Figura 4.4. Temperatura media anual en Costa Rica (°C) RCP 8.5 Periodo 2070 - 2099
Fuente: IMN

e Lluvia

Los cambios en los patrones de precipitacién son un factor determinante en la
disponibilidad de agua. Estudios realizados por SENARA indicaron que para el 2014 en los
acuiferos de Potrero — Caimital, ubicados en la provincia de Guanacaste, se registraron 7
pozos secos, y para el acuifero Huacas-Tamarindo, 9 casos de pozos secos. En esa
oportunidad se concluyé que el posible aumento de la cantidad de pozos secos se debia a
la excavacion de pozos adicionales para suplir la demanda del recurso para la produccién
agropecuaria, el abastecimiento publico y las zonas turisticas. Los efectos secundarios de
esta disminucion de la cantidad de agua para aprovechamiento humano, son la disminucién
de los caudales de produccién de los pozos, mayor consumo energético por la explotacion,
mayor cantidad de pozos secos, desabastecimiento de la poblacion y afectacién de la
actividad turistica (SENARA, 2015). Indudablemente el fendomeno del cambio climatico

afectara el acceso al agua en las regiones donde disminuyan las precipitaciones.

Las Figura 4.5, Figura 4.6y Figura 4.7 muestran el mapeo de las proyecciones de lluvia media

anual para tres horizontes de tiempo del siglo XXI. Las variaciones de tiempo de un periodo
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al otro parecen pequenas debido a los intervalos de tiempo utilizados, pero es posible

comprobar, aunque sea de manera visual, la disminucién de las lluvias en todo el pais.
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Figura 4.5. Precipitacién promedio anual en Costa Rica (mm)
RCP 8.5 Periodo 2010 — 2039
Fuente: IMN

Figura 4.6. Precipitacién promedio anual en Costa Rica (mm)
RCP 8.5 Periodo 2040 — 2069
Fuente: IMN
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Figura 4.7. Precipitacién promedio anual en Costa Rica (mm)
RCP 8.5 Periodo 2040 — 2069
Fuente: IMN

e Humedad relativa

Segun el informe anual 2016 del Estado de la Nacién, Guanacaste es sin duda la regién que
se encuentra mas comprometida en cuanto a la gestion del recurso hidrico; en los ultimos
afios esta zona del pais ha experimentado no solamente conflictos sociales por la
disponibilidad y acceso al recurso, debido al alto crecimiento turistico que compite con los
pobladores por el uso del recurso, sino también debido a eventos importantes de
contaminacién (arsénico) y afectaciones potenciadas por el cambio climatico. (Herrera,
2016). La Figura 4.8 muestra un mapa con los cantones en el pais en donde persiste la
contaminacién de los acuiferos con arsénico segun lo indica el Semanario Universidad; en
la provincia de Guanacaste se muestran que los cantones de Bagaces y Cafas presentan
una incidencia mayor de presencia de arsénico por encima de lo permitido: 56,20% en el

caso del cantdn de Bagaces y 50,00% en el caso de Cafas.



330

aces 56,20%
:50,00%
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Figura 4.8. Cantones con contaminacion de los acuiferos con arsénico
Fuente: https://semanariouniversidad.com/pais/cientificos-de-una-contradicen-al-aya-y-afirman-

gue-persiste-contaminacion-de-arsenico-en-zona-norte/

Por otra parte, el IMN reportd que durante el afio 2014, el aumento de la temperatura del
mar se registré cercano a 0,5°C por encima del promedio, producto del fendmeno
de El Nifio (ENOS), lo que ocasiond varios impactos climdticos, entre los cuales se

pueden mencionar:

° Entre enero y mayo de 2014 se registraron porcentajes de déficit de lluvia en todo
el pais, que oscilan entre 20% y 42%. De esta forma, mientras que la vertiente Caribe
mostro una relativa recuperacién, en Guanacaste se acentuo la falta de lluvia.

° Los modelos predictivos del fenédmeno de El Nifio analizados por el Instituto
Meteorolégico Nacional (IMN), sefialaron un aumento en el calentamiento de la
region del océano Pacifico en los meses siguientes de julio y agosto, mostrando
déficits de lluvias entre un 40% y un 60%, lo que se acentud el impacto que ya existia,
gue a su vez se extendid a otras regiones del pais, como al Valle Central y al Pacifico

Central. Para agosto del afio 2014, el sector agropecuario de la region Chorotega,


https://semanariouniversidad.com/pais/cientificos-de-una-contradicen-al-aya-y-afirman-que-persiste-contaminacion-de-arsenico-en-zona-norte/
https://semanariouniversidad.com/pais/cientificos-de-una-contradicen-al-aya-y-afirman-que-persiste-contaminacion-de-arsenico-en-zona-norte/
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reportd una afectacion por sequia en toda la region, que se puede considerar severa

en algunos cantones de la provincia.

Estos antecedentes dieron como resultado la publicacion de la Declaratoria de Estado de
Emergencia para la provincia de Guanacaste, N° 38642-MP-MAG del dia 30 de septiembre
de 2014, en donde se indicé el faltante de lluvias para la region, en donde el déficit
porcentual llegé a ser de un 60% (hasta agosto de 2014) con relacién al promedio anual en
sectores como Liberia y La Cruz, lo cual la convirtié en una de las zonas mas afectadas por
la sequia, que fue la mds intensa desde 1950. Como ejemplo, la estacion meteoroldgica del
IMN en el aeropuerto de Liberia, registré solamente 3 mm de precipitacion en julio, lo que
representa un déficit del 98%, datos similares se registraron en mayo de ese afio, el cual

fue declarado como el afio mas seco en los ultimos 30 afios.

Es por todo lo anterior que las zonas que experimentaran sequias, tales como Guanacaste,
deben prepararse con proyectos que garanticen que el suministro de agua sea constante,
tanto para el turismo, ganaderia, agricultura y consumo humano. Por este motivo se planea
construir un proyecto en la zona de Guanacaste, que contempla la acumulacién de agua
para abastecer en la época seca a los pobladores, por medio de un embalse y una presa de

materiales sueltos CFRD.

Como se menciond anteriormente, esta presa ya fue disefiada, en la cual se considerd que
la impermeabilizacién de la misma seria por medio de una cara de concreto; sin embargo,
el presente trabajo desarrolla el caso de que la impermeabilizacidn de la presa se sustituya
por medio de una geomembrana, con el fin de que esto represente una reduccién de costos

y de tiempo de colocacién en comparacién con la cortina de concreto reforzado.

La seccidn transversal maxima de la presa que se propone construir, se muestra en la Figura

4.9.



332

Figura 4.9. Seccién transversal méxima de la presa
Fuente: ICE

Talud aguas arriba: 1,6H : 1V

Talud aguas abajo: 1,6H : 1,6V

Nivel maximo de operacion: NAMO = 48,50 msnm

Nivel minimo de operacidon: NAMINO = 35,00 msnm

Nivel maximo extraordinario: NAME = 50,28 msnm

Nivel de avenida infrecuente: NAIF = 49,00 msnm para 750 afios

Nivel coincidente: NCO = 46,40 m (para sismo)

4.1.2. Objetivo general

Disefiar la impermeabilizacion con geomembrana de PVC de la cara aguas arriba de una
presa clase |, la cual se disefidé originalmente como CFRD, mediante la modelacién con

elemento finito de una seccidn equivalente.

4.1.3. Objetivos especificos

1. Modelar una seccién equivalente de la presa clase | CFRD en un software de
elemento finito en 2 dimensiones, sustituyendo la cara de concreto por una

geomembrana de PVC.



333

2. Revisar los resultados de la modelacion y determinar si el tipo de geomembrana
escogida es capaz de soportar las deformaciones y tensiones generadas.

3. Determinar los beneficios ambientales derivados del cambio del tipo de
impermeabilizacién.

4. Realizar el presupuesto de la colocacién de la geomembrana y compararlo con el
presupuesto de la impermeabilizacién con concreto reforzado.

5. Realizar planos constructivos.

6. Elaborar el presupuesto.

7. Redactar las especificaciones técnicas.

4.1.4. Importancia

Como se menciond con anterioridad, la presa tiene una gran importancia desde el punto
de vista socioambiental, pues ella generaria durante la estacién lluviosa, un volumen de
almacenamiento de agua de 88,1 Hm?, el cual abasteceria a 500 000 personas durante 50
afios a caudal maximo. El disefio de la presa CFRD original ya fue realizado, sin embargo,
es importante ofrecerle al propietario del proyecto una alternativa que permita la
reduccion de costos. Es por ello que se plantea en el presente trabajo, evaluar el
desempeiio ante los esfuerzos que se generen de la geomembrana en sustitucién a la

impermeabilizacion mediante la cara de concreto.

4.1.5. Limitaciones

Entre las limitaciones que se tienen para realizar el presente disefio, se enumeran las

siguientes:

- La lejania del sitio es una limitante para su visita.
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- El disefio de la geomembrana se hara mediante la revision de su desempefio, en una
seccidn equivalente de la seccion transversal maxima de la presa.
- La modelacién de la presa se hara en elemento finito bidimensional, en donde se

utilizara el software llamado Phase2 de la casa desarrolladora Rocscience.

4.1.6. Alcance

En el presente trabajo de disefio se utilizara la misma geometria original de |la presa CFRD
que fue disefiada con anterioridad, pero Unicamente su seccidn transversal maxima, asi
como también los mismos materiales que fueron definidos en el diseno original, para
modelar los esfuerzos y deformaciones obtenidos en el disefio original, pero sustituyendo
la cara de concreto por una geomembrana. Asimismo, se verificardn los factores de

seguridad de la presa CFRD, en su seccion maxima, al someterla al sismo de disefio.

Ademas, se elaboraran planos, presupuesto y especificaciones técnicas de ambos tipos de
impermeabilizacién, con el fin de que el duefio del proyecto tenga un mejor punto de
comparacion de costos y tiempo de colocacidn, y de otros beneficios asociados a la no
utilizacion del concreto reforzado, como por ejemplo, desabastecimiento de acero a nivel
internacional, que se puede traducir en un atraso en la entrada de operacion del proyecto,

entre otros.

4.1.7. Exclusiones

A continuacién, se presenta un listado de las exclusiones del presente trabajo:

- Se excluye el andlisis de las redes de flujo a través de la presa.
- No se analizaran otras secciones transversales de la presa.

- Se excluye la modelacién de la presa en elemento finito en 3 dimensiones.
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- La seccion equivalente de la seccion maxima de la presa que se modelard en este

trabajo, no serd sometida a esfuerzos debido al sismo.

4.1.8. Metodologia

La Figura 4.9 muestra la metodologia que se seguird para el disefio del tinel del presente

trabajo.

Disefio de impermeabhilizacidon con geomembrana PVC para seccién equivalente de una presa CFRD clase |

Revision de resultados obtenidos en el disefie
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Figura 4.9. Metodologia empleada
Fuente: Elaboracién propia

Es importante mencionar que el analisis y disefio original de la presa CFRD (ICE, 2018)

contemplé lo siguiente:

e Definicién de las unidades geotécnicas
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e Definicién de pardmetros geomecanicos para cada unidad geotécnica
e Establecimiento del modelo geoldgico geotécnico

e Revisién de la estabilidad de la presa

e Revisién de la deformacion de los rellenos de la presa y el

e Andlisis del flujo a través de ésta.

4.2. Marco teodrico

4.2.1. Zonificacion de una presa de enrocado

Segun indican Cruz, Materdn, & Freitas (2014), la designacién de las zonas del macizo de
una presa de enrocado es una de las mds importantes contribuciones realizadas por Cooke
y Sherard en sus articulos del afio 1987. Se presenta a continuacidon una descripcion de las
zonas principales de una presa de enrocado. Se emplea como referencia la zonificacién que

ha sido propuesta por Cooke & Sherard (1987) y que se ilustra en la Figura 4.10.
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20"

Figura 4.10. Zonificacion de presas CFRD construidas sobre una base sélida de roca

(adaptado de ICOLD, 1989a).

(1) Zona 2E, roca pequefia seleccionada colocada en el mismo espesor de capa que la Zona 2D, (J) Zona 2D,
roca pequefia procesada, (K) Cara de concreto, (L) Zona 1B, al azar, (M) Zona 1A, suelo impermeable, (N)
Zona 3A, enrocamiento de cantera o relleno de grava, capas de aproximadamente 1,0 m, (O) Zona 3B,
enrocamiento de cantera o relleno de grava, capas de aproximadamente 1,5 m a 2,0 m, (P) Roca de gran
tamario disponible excavada hacia el frente, (S) Eje recto, (T) Alzado de cara, (U) Refuerzo horizontal, (V)
Superficie pintada con asfalto, (W) Water stop de cobre, (X) Plataforma de mortero, (Y) Zona 3D, mds

enrocamiento de 0,3 m, (Z) Seccion de presa.

Fuente: Fell, 2015

4.2.1.1. Zona 1A

Indican Cruz, Materdn, & Freitas (2014), que los materiales de la zona 1A son aquellos que
fueron colocados aguas arriba del talud de la presa, ya sea sobre una losa de concreto o
bien sobre una geomembrana. Inicialmente se utilizaba un material impermeble arcilloso,

sin embargo, la tendencia actual es utilizar un material del tipo limo con baja a nula

plasticidad.
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4.2.1.2. Zona 1B

Segun Cruz, Materdn, & Freitas (2014), corresponde con un material aleatorio usado para

confinar el material de la zona 1A. Se compacta con el mismo equipo con que se coloca.

4.2.1.3. Zona 2

Corresponde con un material bien graduado con tamafios maximos entre los 76 mm vy los
100 mm. Indican Cruz, Materén, & Freitas (2014) que deben de presentan un porcentaje
de arena dentro de su granulometria entre un 35% y un 60%. Ademas, se considera un

pequefio porcentaje de material fino, pasando el tamiz N°200 del orden del 8%.

4.2.1.4. Zona 2A

Segun Cruz, Materdn, & Freitas (2014), corresponden con un filtro de proteccién bien
graduado, el cual es colocado sobre toda la junta perimetral de la presa, que permita
retener el material de la zona 1A, en caso de una eventual ruptura de los sellos de

proteccion o bien de la misma geomembrana que se deben de colocar.

4.2.1.5. Zona 3A

Tal y como lo sefialan Cruz, Materdn, & Freitas (2014), se consideran los materiales de la
zona 3A como la transicién entre los materiales de las zonas 2 y 3. En caso de que el material

de la zona 3B fuere un material de origen aluvial, |a transicién 3A puede no ser necesaria.

4.2.1.6. Zona 3B

El material de la zona 3B corresponde con un material bien graduado con un didmetro
maximo menor al espesor de la capa, tal y como lo sefialan Cruz, Materdn, & Freitas (2014).

Se puede considerar un espesor de la capa entre 600 mm y 800 mm, todo en funcién de las
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fuentes de materiales existentes y la capacidad de los equipos de compactacion con que se

cuenten.

4.2.1.7. Zona 3C

Sefialan Cruz, Materdn, & Freitas (2014) que los materiales de la zona 3C, corresponde con
un material graduado con una mayor cantidad de finos y un tamafio maximo de los bloques
de roca, igual o menor al espesor de la capa de los materiales a compactar. En algunos casos
el espesor de las capas de materiales a utilizar en esta zona es mayor al propuesto para el
caso de los materiales de la zona 3B, pudiendo rondar el espesor de 1 m, sin embargo, esto
deberd ser previamente valorado en funcion de la capacidad de los equipos de

compactacién que se dispongan.

4,2.1.8. ZonaT

Corresponde con un material de calidad inferior que se coloca en el centro de la presa o
aguas debajo de un dren vertical, segun indican Cruz, Materon, & Freitas (2014). El volumen
y tamaio de esta zona depende de la disponibilidad de este material. En términos generales
se coloca y compacta con un espesor de capa menor del que se proponga para los

materiales de la zona 3B.

4,2.1.9. Zona 4

Los materiales de la zona 4, corresponden con bloques de roca grandes y sanos que se
colocan sobre el talud de aguas abajo de la presa. Tienen como funcién brindar proteccién
a los materiales que conforman el talud de aguas abajo para fines estéticos y de acabado,

segun indican Cruz, Materdn, & Freitas (2014).
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4.2.2. Método de los elementos finitos

El uso de los Métodos de Elemento Finito (FEM por sus siglas en inglés) es una técnica de
analisis numérico que se ha vuelto cada vez de uso mas frecuente, producto del avance de
la tecnologia y en particular del avance experimentado en las computadoras. La razén
obedece a que el uso de los Métodos de los Elementos Finitos requiere de procesadores

potentes, de gran capacidad, puesto que su uso conlleva una creciente velocidad de cdlculo.

Los Métodos de los Elementos Finitos, permiten resolver problemas muy comunes en la
ingenieria geotécnica, tales como el analisis de esfuerzos y deformaciones de una obra
subterranea, de una presa, el comportamiento de un talud en suelo o en roca, o bien el

modelado de una cimentacidon compleja, entre otros usos frecuentes.

Segun Mirlisenna (2016), el método propone que un numero infinito de variables
desconocidas, puedan ser sustituidas por un nimero limitado de elementos, que presentan
un comportamiento conocido. Estos elementos pueden tener diferentes formas, tales
como tridngulos, cuadrados, entre otros, dependiente del tipo y el problema que se desee
modelar. Como el nimero de estos elementos es limitado, es que se le conoce como

elementos finitos.

Segun explica Mirlisenna (2016), los elementos finitos estan conectados entre si por medio
de una red de puntos, a los que se les llaman “nodos”. Al conjunto de todos estos
elementos y nodos se les llama “malla”. Debido a las subdivisiones de la geometria en un
numero limitado de elementos, las ecuaciones matematicas que rigen el comportamiento

fisico no se resolveran de una manera exacta, sino aproximada por este método numérico.

Tal y como lo indica Mirlisenna (2016), la precisién de los Métodos de Elementos Finitos
depende de la cantidad de nodos y elementos, asi como también del tamafio y de los tipos
de elementos de la malla. Por lo tanto, cuanto menor sea el tamafio y mayor el nimero de

elementos en una malla, mas precisos seran los resultados de los analisis.
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Nodos

Elementos

Figura 4.11. Nodos y elementos en una malla obtenida para una figura de analisis

Fuente: www.researchgate.net/figure/Figura-1-Malla-formada-por-elementos-y-
nodos figl 328841750

Sefiala Mirlisenna (2016), que la aplicacion del Método de los Elementos Finitos puede ser
utilizado en la resolucién de una amplia gama de problemas en la ingenieria. Por ejemplo,
para en anadlisis estructural, puede ser utilizado para obtener desplazamientos,
deformaciones y tensiones, también permite recrear escenarios y evaluar el rendimiento

de productos o materiales con la aplicacidn de criterios de resistencia, rigidez o fatiga.

Es este caso en particular, se utilizaran los métodos de elementos finitos para modelar una
porcion de los rellenos de la presa y evaluar el comportamiento de una geomembrana como
un elemento del tipo “liner” que permita estimar los desplazamientos y los esfuerzos a los
gue puede ser sometida la geomembrana ante la carga de agua del embalse y la

deformacion del enrocado.


http://www.researchgate.net/figure/Figura-1-Malla-formada-por-elementos-y-nodos_fig1_328841750
http://www.researchgate.net/figure/Figura-1-Malla-formada-por-elementos-y-nodos_fig1_328841750
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4.2.3. Criterios técnicos para el disefio de presas con geomembranas

4.2.3.1. Colocacion de la geomembrana aguas arriba de la presa

Segun indica el boletin N°135 del ICOLD (2010), la solucién mds frecuentemente adoptada
es el sistema de colocacién de la geomembrana en la cara aguas arriba de la presa, y ésta

puede ir ya sea expuesta o cubierta.

Taly como sefiala el boletin N°135 del ICOLD (2010), en el sistema aguas arriba todo el peso
muerto del relleno lo soporta la cabeza hidraulica, el peso del agua del embalse estabiliza
la cara aguas arriba de la presa, no hay presién de poro o filtraciones en el cuerpo entero
de la presa a ser considerada en el disefio, asi que el sistema aguas arriba maximiza la
seguridad de la estructura, proporciona la maxima estabilidad de la presa porque hay

ausencia de presion de poro en la presa de relleno.

Una de las principales ventajas de colocar el sistema de geomembrana aguas arriba de la
presa es que permite acceder al sistema de sellado en caso de que se necesite alguna
reparacion o bien un reemplazo. El facil acceso depende de sila geomembrana se encuentra

expuesta o si existe una capa de proteccidn o cobertura.

Tal y como lo indica el boletin N°135 del ICOLD (2010), para el sistema de proteccién con
geomembrana aguas arriba de la cara de la presa, ya sea expuesta o cubierta, los principales

requerimientos del sistema de sellado con geomembrana son los siguientes:

e Laestanqueidad es proporcionada por la gecomembrana.

e Su estrecha conexién con los cimientos de la presa y cualquier estructura de
hormigén adherida o que penetre en el sellado.

e Elasticidad para ajustar a la deformacidon en el cuerpo de la presa debido al

asentamiento.
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e Puenteo de las juntas que son estructurales.
e Se cuenta con un sistema de anclaje para mantener la geomembrana en su lugar.
e Provisién de un drenaje detrds de la geomembrana para capturar cualquier

filtracion de agua a través del sellado para evitar levantamientos y controlar la

estanqueidad del sellado.

El sistema de sellado ubicado aguas arriba de la cara de la presa ha sido aplicado en una
variedad de configuraciones y condiciones, las principales alternativas se ilustran en la

Figura 4.12, Figura 4.13 y Figura 4.14.

PR o SR JRChEN %3 T [5S T
3—

Transician/Filtro/Zona de drenaje

2. Geomembrana
g
3.

Inyecciones

Figura 4.12. Configuracién de una geomembrana aguas arriba conectada a una cortina de
inyeccion

Fuente: Boletin ICOLD N°135, 2010

. Transicion/Filtro/Zona de drenaje
. Geomembrana
Murc de corte

[ ot

Lol vl

Ataguia

Figura 4.13. Configuracion de una geomembrana aguas arriba conectada a un muro de
corte
Fuente: Boletin ICOLD N°135, 2010



344

1. Transicion/Filtro/Zona de drenaje
2 Geomembrana
3. Geomembrana de sello aguas arriba

Figura 4.14. Configuracién de una geomembrana extendida aguas arriba sobre la parte
baja del embalse
Fuente: Boletin ICOLD N°135, 2010

Es importante indicar que cada una de las configuraciones que se presentaron
anteriormente, son ejemplos de alternativas de sellado con geomembrana aguas arriba de
la cara de la presa, las cuales han sido implementadas en diferentes lugares alrededor del

mundo.

Ademas se debe mencionar que, a la hora de la instalacion de la geomembrana, es
importante garantizar que el sistema de sellado sea colocado por contratistas

especializados que brinden una alta calidad durante el proceso constructivo de instalacién.

4.2.3.2. Sistema de impermeabilizacion con la geomembrana aguas arriba de la
presa
En vista de que en el presente trabajo de disefio se propone la impermeabilizacién con

geomembrana en la cara aguas arriba del enrocado, se ahondard en mayor medida en este

sistema dentro de este apartado.
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Taly como lo indica el boletin N°135 del ICOLD (2010), se deben de considerar los siguientes
principios para un sistema de sellado con geomembrana sobre la cara aguas arriba de la

presa:

e La geomembrana tiene que ser protegida contra el dafio por punzonamiento
causado por capas de contacto rugoso. La proteccion puede ser brindada por un
geotextil proactivo.

e Una capa de soporte tiene que ser provista debajo de la geomembrana con
adecuadas caracteristicas impermeables para reducir el flujo de filtracién en caso
de que se presente una fuga.

e Se debe proporcionar un drenaje libre adecuado debajo de la geomembrana y el

amortiguador para evitar la acumulacién de presién hidraulica, en caso de fuga.

Los detalles del sistema de sellado con geomembrana dependen del tipo de aplicacion. A
continuacioén, se bridan algunos detalles de la estratigrafia de los sistemas de sellado con

geomembrana mas utilizados.

En el caso de que se presente la construccion de una nueva presa, la estratigrafia

recomendada se muestra en la Figura 4.15.

G Geomembrana (opcional una capa de geotextil)
SL Capa de soporte
DR/TZ Capa de drenaje/Zona de transicidn

Figura 4.15. Estratigrafia recomendada para un sistema de sellado con geomembrana en
caso de una nueva construccion
Fuente: Boletin ICOLD N°135, 2010
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Por el contrario, si se tiene el caso de una rehabilitacidon de una presa existente con la falla
del sistema de sellado, la configuracion es la misma, con la diferencia de que se contara con
la superficie de sellado existente, que bien podria ser concreto o concreto asfaltico. El

detalle de colocaciéon de la geomembrana se muestra en la Figura 4.16.

G Geomembrana (opcional una capa de geotextil)
SL Capa de soporte
DR Capade drenaje/Zona de transicion

S Superficie existente de sellado

Figura 4.16. Estratigrafia recomendada para un sistema de sellado con geomembrana en
caso de una rehabilitacion

Fuente: Boletin ICOLD N°135, 2010

4.2.3.3. Capa de sellado de la geomembrana

El sistema de sellado compuesto por geomembrana, esta constituido por laminas de
geomembrana individuales de un espesor variable, dependiendo de la fabricacidon, que se

unen para formar una geomembrana de sellado plana continua en la superficie.

Segun indica el boletin N°135 del ICOLD (2010), las geomembranas mds comunes para
presas de materiales sueltos son de polimeros termoplasticos como el PVC con cerca del
49%, y las geomembranas de LLDPE con cerca del 16%, pero también pueden ser
elastoméricas. Se tienen casos de geomembranas bituminosas que han sido utilizadas
principalmente en Francia. La Tabla 4.1 los principales tipos de geomembranas que han

sido utilizadas en presas de materiales sueltos.
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Tabla 4.1. Tipos de geomembranas para presas de materiales sueltos utilizadas alrededor

del mundo
Tipo de Numero de | Porcentaje Total Total .

Geomembrana presas del total expuestas cubiertas pEScoes e

PVC 83 48.5 80 73 3

LLDPE 27 15.8 0 26 1

Bituminosas 20 11.7 7 13 0

HDPE 15 8.8 3 11 1

Elastoméricas 11 6.4 5 4 2

CSPE 7 4.1 3 4 0

PP 6 35 3 3 0

CPE 2 1.2 0 2 0

Total Conocidas 171 100 44 120 7

Fuente: Boletin ICOLD N°135, 2010

Taly como indica el boletin N°135 del ICOLD (2010), aquellas gecomembranas que presentan

un alto coeficiente de expansion térmica no son recomendadas para una aplicaciéon donde

la geomembrana se encuentre expuesta.

Dos de las propiedades mas importantes para una geomembrana corresponde con una alta

elasticidad medida desde tres dimensiones y un alto valor del limite de fluencia. De hecho,

segun indica el boletin N°135 del ICOLD (2010), ambas propiedades rigen la capacidad de la

geomembrana para adaptarse y ajustarse al desplazamiento en caso de la ocurrencia de un

evento sismico. Algunas de las principales caracteristicas y propiedades que se deben de

registrar para la seleccidon de la geomembrana, se enumeran a continuacién:

e Espesor de la geomembrana (mm)

e Gravedad especifica (g/cm3).

e Resistencia a la tension (kN/m).

e Elongacion a la rotura (%).

e Resistencia al desgarro (N).

e Resistencia al punzonamiento (N).
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La Tabla 4.2 los valores seleccionados para cada una de las principales caracteristicas y

propiedades que presentaron las geomembranas, para tres presas que han sido construidas

o rehabilitadas utilizando como elemento impermeable una geomembrana.

Tabla 4.2. Principales caracteristicas de las geomembranas que han sido instaladas en
presas de materiales sueltos

Presa Altura Capa de Capa de Geomembrana | Caracteristicas | Valores Método de
(m) soporte cobertura ensayo
ASTM
Espesor 3 mm D1593
UNI8202/6
ASTM
e | 28| o2
P & 7092
Grava Losa de Resistendia a | 527 UNI
estabilizada | concreto esistencia a la = 8202/8 DIN
Bovilla (N 91 PVC-P i
ovilla (Nueva) con colada en Tensién kN/m 16726
cemento el sitio Resistencia a la ASTM
> 0,
Rotura 2230% D882
Resistencia al >380N | DIN 53363
Desgarro
) - >
Re5|stenc!a al > 1550 DIN 16726
Punzonamiento N
ASTM
Espesor 2,5mm D1593
UNI8202/6
ASTM
1
cmeciica | geme | D72UN
P & 7092
UNI
. Resistencia a la >25
Winscar Concreto . 8202/8 DIN
. 2 les N PVC-P i6
(Rehabilitacion) > asfaltico inguna ¢ Tension kN/m 16726
Resistencia a la ASTM
> 0,
Rotura 2230% D882
Resistencia al >350N | DIN 53363
Desgarro
- - >
Resnstenc!a al > 1500 DIN 16726
Punzonamiento N

4.2.3.4.

Fuente: Boletin ICOLD N°135, 2010

Capa de soporte de la geomembrana

El propdsito de la capa de soporte es formar una regular y estable base para la colocacién

del sistema de sellado. Segun seiala el boletin N°135 del ICOLD (2010), la capa de soporte
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deberia proveer suficiente capacidad de soporte y estabilidad a la geomembrana. La
graduacion de la capa de soporte deberia ser tal que permita controlar el flujo de agua a
través de una filtracion en la geomembrana. Sin embargo, debe ser lo suficientemente
permeable como para evitar el levantamiento debido a una fuga de la geomembranaoala

presién de vapor y aire entre la geomembrana y la capa de soporte.

Como se indicé anteriormente, la capa de soporte deberia brindar una adecuada superficie
para la instalacién de la geomembrana. Para este propésito, la superficie de la capa de
soporte deberia ser provista con pruebas especificas para no dafiar la gecomembrana aln
bajo carga de servicio hidrostatico. A este respeto se sugiere emplear un factor de

seguridad de al menos 1,5.

Finalmente, indica el boletin N°135 del ICOLD (2010), que como la colocacién de arena o
grava en un talud de 2H:1V o mas empinado, tipico de una presa de enrocado, dara como
resultado una superficie inestable, para ello se recomienda colocar una capa de grava de
aproximadamente 15 cm a 40 cm de espesor, estabilizada con un bajo contenido de
cemento, que brinde una alta permeabilidad y a la vez puede utilizarse para proporcionar

un soporte semipermeable uniforme a la geomembrana.

4.2.3.5. Anclaje de la geomembrana en la cara de la presa

Segun indica el boletin N°135 del ICOLD (2010), el sistema de anclaje mecanico aplica para
aquellas geomembranas que se encuentran expuestas, sin embargo, requiere que la capa
de soporte sea lo suficientemente resistente de tal manera que el anclaje pueda ser fijado

para resistir las fuerzas que serdn transferidas sobre el mismo anclaje.

El anclaje mecanico es usado para fijar la superficie de la geomembrana sobre la cara de la

presa en caso de un sistema expuesto. El anclaje frontal mecanico puede ser:
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e En puntos sobre la pendiente de la superficie.

e Enlineas.

El anclaje mecanico en puntos se puede realizar con anclajes de acero simples que sujetan
lageomembrana a la capa de soporte. Mientras que los anclajes en lineas son cominmente
adoptados para geomembranas expuestas. Otro tipo de anclaje comunmente utilizado
corresponden con los anclajes quimicos, los cuales utilizan resinas epdxicas para fijar las

barras de anclaje a la superficie de soporte.

Independiente del tipo de anclaje a utilizar, es necesario realizar ensayos de extraccién de
los anclajes que permitan confirmar el tipo y la separacién de estos. En la Figura 4.17 se
muestra el detalle de una configuracién de anclajes sobre la superficie de soporte de una

presa.

Figura 4.18. Detalle del anclaje de una geomembrana de PVC sobre el plinto para una
presa de enrocado
Fuente: Boletin ICOLD N°135, 2010

4.2.4. Modelo geolégico

A continuacion, se describen las caracteristicas geolégicas del sitio del proyecto y sus
alrededores desde un contexto regional, segun el estudio geolégico realizado por el

Instituto Costarricense de Electricidad (ICE) en el afo 2018.
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4.2.4.1. Marco Geoldgico Regional

El ICE (2018) realizé el estudio geoldgico del proyecto, el cual se ubica especificamente en
las hojas cartograficas Tempisque y Monteverde (IGN, 1:50000), al suroeste de la Cordillera
Volcdnica de Guanacaste (CVG). Segun el ICE (2018), geotectdnicamente el sitio se
encuentra aproximadamente a 150 km de la fosa Mesoamericana y 50 km sobre la zona de
subduccién de la placa del Coco bajo la placa Caribe; y al pie de la CVG. Se indica que las
rocas aflorantes son en su mayoria de origen volcénico; a continuacién, se describe la

estratigrafia regional de la zona de interés.

° Estratigrafia Regional

Por otra parte, el ICE indica que regionalmente, el drea de embalse se encuentran dos

unidades geoldgicas, las cuales se describen a continuacidn en los siguientes parrafos.

- Formacion Bagaces

De acuerdo con la informacién aportada por el ICE (2018), la Formacidn Bagaces (ver Figura
4.19) aflora a lo largo de la vertiente pacifica de la CVG, desde el pie de la cordillera hasta
la costa, comprende los cantones Cafas, Bagaces, La Cruz, Carrillo y Santa Cruz; ademas, es
posible se extienda mas alld de la frontera con Nicaragua. Se indica en el informe que, en
el afio 1950, Déndoli menciondé por primera vez esta formacion, quien designé las rocas
aflorantes con el nombre de “toba gris”. Dengo (1962) la define como flujos piroclasticos,
lavas y depdsitos sedimentarios continentales intercalados. También se indica que
posteriormente, Bohnenberger (1968) sefiala que la Formacién Bagaces fue originada por
una sucesidn de erupciones volcanicas y eventos sedimentarios, los depdsitos
predominantes corresponden con ignimbritas oscuras desde ligeramente aglutinadas hasta
bien soldadas con alto porcentaje de vidrio volcanico, intercaladas con capas de cenizas,

arenas y gravas de origen volcdnico.
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En el mismo informe se hace referencia a la division que realiza la Organizacion de Naciones
Unidas (1975) de la Formacidn Bagaces, en tres miembros a saber:

1. Miembro Inferior, compuesto por rocas sedimentarias de tipo lacustre y fluvial.

2. Miembro Intermedio, compuesto por lavas, ignimbritas y tobas aglutinadas.

3. Miembro Superior, constituido por tobas aglutinadas, tobas soldadas y material

heterogéneo.

El ICE (2018) indica en el apartado geoldgico del informe del proyecto, que Denyer et al.
(2014) describe la Formacidn Bagaces en términos generales como depdsitos volcanicos del
Mioceno y Plioceno, asi como sedimentos fluviales y lacustres intercalados en ignimbritas.

Ademas, separa la Formacidn Bagaces en cuatro miembros:

1. Dacita Carbonal, corresponde con un potente macizo rocoso, de espesor igual o superior
a los 90.00 m. Litolégicamente, es una dacita negra, vidriosa, con textura hialopilitica o
perlitica, estructuras de flujo, pliegues, disyuncién columnar y brechas locales (Denyer et

al., 2014). La edad de este miembro segun Alvarado & Gans (2012) es de 8,05 M.a.

2. Bagaces Inferior, representado por ignimbritas bien soldadas, gris blancuzco con
fiammes blancuzcos y negros, tobas grises y blancas con intercalaciones de coladas basalto-
andesiticas hasta daciticas, masivas y lajeadas. Las dataciones radiométricas indican que la

edad del miembro Bagaces Inferior varia entre 4,87 y 3,64 M.a. (Denyer et al., 2014).

3. Bagaces Medio, conformado por tobas grises y blancas intercaladas con conglomerados
y capas de pomez de caida, con un espesor superior a los 30.00 m de depdsitos fluviales y
lacustres del paleo-Tempisque y otros rios asociados (Denyer et al., 2014). Segun
Guillermo. Alvarado (en Denyer et al., 2014) el rango de edad de este miembro es de entre

3y 4 M.a.
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4. Bagaces Superior, caracterizado por ignimbritas de fiammes grandes y pdmez de color
blanco y amarillento. Las litologias poseen diferentes grados de soldamiento y alteracién.
En general, son piroclastos tipo vitropumitico. La edad asignada a este miembro varia entre
3,21 y 2,00 M.a. (Denyer et al., 2014). La Formacidon Bagaces sobreyace de forma
discordante a la Formacidon Descartes y es sobreyacida por la Formacion Liberia. La
disposicion estratigrafica de los miembros es muy irregular y la distincion en el campo de
los miembros Inferior y Superior es dificil, excepto cuando se observa el miembro Medio

(Denyer et al., 2014).

Figura 4.19. Formacién Bagaces

Fuente: https://www.researchgate.net/fiqure/Litologias-caracteristicas-del-area-de-estudio-A-y-B-

Estratos-de-la-Formacion-Brito-C fig4 355954871

- Depdsitos Recientes

En el informe geoldgico del ICE (2018) se indica que los depdsitos recientes, estan
conformados por depdsitos aluviales y otros depésitos fluviales: conformados por aluviones
y areniscas de espesor reducido en su mayoria. Los mayores espesores se encuentran
cortados por los sistemas de drenaje, por ejemplo, el rio Brasil, que se caracteriza por
poseer un espeso aluvidn dispuesto en terrazas con bancos de 5.00 m de espesor. El nivel
de los aluviones alcanza los 150.00 m de elevacion con depdsitos de mas de 30.00 m de

espesor (Denyer et al.,, 2014). Dentro de los aluviones se han encontrado restos de


https://www.researchgate.net/figure/Litologias-caracteristicas-del-area-de-estudio-A-y-B-Estratos-de-la-Formacion-Brito-C_fig4_355954871
https://www.researchgate.net/figure/Litologias-caracteristicas-del-area-de-estudio-A-y-B-Estratos-de-la-Formacion-Brito-C_fig4_355954871
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megafauna y otros especimenes, entre ellos una tortuga del Cenozoico Tardio (encontrada
e identificada por Acuia & Laurito (1996) en Denyer et al., 2014. Depdsitos de arcillay limo:
consisten en depdsitos finos de arcilla y limo producto de los humedales (Denyer et al.,

2014).

4.2.4.2. Analisis Geomorfoldgico Regional

Segun el ICE (2018), geomorfolégicamente, el drea de embalse (ver Figura 4.20) se ubica en
una gran unidad denominada La Meseta de Ignimbritas, la cual es vasta extension plana,
producto de la acumulacidn de ignimbritas, disectadas por los rios que las entallan
profundamente. Se situa al pie de la vertiente occidental de la Cordillera de Guanacaste,
posee una extensiéon superior a los 100 km de largo y 20 km de ancho. Los depdsitos
piroclasticos de esta meseta forman parte de las formaciones geoldgicas Bagaces y Liberia,
y son producto de la actividad volcdnica acida presente hasta el Cuaternario Superior
(Bergoeing, 2007). La Meseta de Ignimbritas inicia en el margen derecho del rio Tenorio,
donde constituye un vasto glacis de erosién que desciende progresivamente hacia la llanura
del Tempisque, este glacis se encuentra ampliamente entallado por los rios, ademas, es
posible observar pequenas terrazas fluviales y antiguas depresiones lacustres. Al noreste
de Bagaces, la meseta esta constituida por un cono-glacis de erosién proveniente de la
caldera de Guayabo; este cono de erosidn esta recorrido por numerosos rios con un patrén
geomorfoldgico radial. En el mismo informe se indica que, la meseta se termina al suroeste
en las cercanias del poblado de Guardia, donde inicia la llanura del Tempisque (Bergoeing,

2007)
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Figura 4.20. Mapa geomorfoldgico regional
Fuente: ICE, 2018

4.2.4.3. Contexto Geotectonico Regional

Segun el estudio geoldgico realizado por el ICE (2018), regionalmente el sitio de estudio se
ubica al noreste de la peninsula de Nicoya, especificamente en las hojas cartograficas
Tempisque, Monteverde, Belén, Carrillo Norte, Diria y Talolinga (Instituto Geografico
Nacional, IGN), escala 1:50 000; y al suroeste de la CVG. Ademas, se indica en el mismo
documento, que el sitio de estudio se encuentra geotecténicamente frente a la zona de
subduccién, donde la placa del Coco se hunde bajo la placa Caribe. Ademas del proceso de
subduccién de la placa Coco bajo la placa Caribe, existen otros rasgos tectdnicos

importantes descritos a continuacion (Climent et al., 2016):

° La fosa Mesoamericana posee una direccidon aproximada NW-SE y es generada por

el proceso de subduccion de la placa Coco bajo la placa Caribe, se localiza a
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proximadamente a unos 100 km de la costa pacifica central y a distancias menores en la
region norte y sur del pais.

. Zona de Fractura de Panama: es una falla transformada tipo dextral, en la regién SE
del pais, que constituye el limite entre las placas del Coco y Nazca.

° Frente Volcdnico: ubicado en la seccidn norte del pais estd constituido por la CVG y
la Cordillera de Tilaran, donde se localizan importantes sistemas de fallas activas. El
proyecto se ubica al suroeste del frente volcanico. El proceso de subduccion en el noroeste
del pais posee un dominio morfoldgico de batimetria suave, que posiblemente promueve
una zona de contacto mas continua entre placas y capaz de generar sismos mayores (Mw
>7,6) (Protti et al., 1994). Histdricamente, la zona de subduccién en la regién noroeste del
pais ha generado importantes sismos como los de 1900, 1916, 1939, 1950, 1978, 1990 y
2012. En esta region se han identificado dos zonas sismicas controladas por la subduccion,
Papagayo y Nicoya, las cuales coinciden con areas de ruptura de sismos importantes
(Morales, 1985 en: Climet et al., 2016). Especificamente, en el drea donde se ubica area de
proyecto, los sismos de subduccion se pueden generar a profundidades aproximadas de 50

km (Climet et al., 2016).

En el estudio geoldgico elaborado por el ICE (2018), se indica que las rocas que conforman
el basamento regional del pais estdn mayormente expuestas en la peninsula de Nicoya, son
de afinidad ocednica y se originaron durante el cretdcico y desde entonces los procesos
geoldgicos activos han generado nuevas rocas igneas y sedimentarias que se han visto
sometidas a los diferentes procesos tectdnicos imperantes durante o posterior a su
formacién. Denyer et al. (2014) consideran la ocurrencia de tres fases paleo-tectdnicas en

la peninsula de Nicoya:

e Santoniano Terminal hasta inicios del Campaniano:
Corresponde con el limite superior del complejo de Nicoya, (Kuijpers, 1990; Baumgartner

et al., 1984; Gursky, 1988; Astorga et al., 1992; Sprechmann et al., 1994; Chinchilla, 1999 y
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Denyer & Alvarado, 2007; en Denyer et al 2014). Aungue los autores mencionados
anteriormente poseen discrepancias con respecto a la direccién de compresidn se
considera que la direccidén de dicha compresién fue muy cercana al N-S; lo cual produjo un
levantamiento regional, permitiendo la depositacién de sedimentos y el emplazamiento de

arrecifes de rudistas.

¢ Eoceno Medio:
Evento tecténico compresivo con direccion SW-NE que causé desprendimientos,
deslizamientos y deformacion cadtica por gravedad de la parte superior de la secuencia

oceanica y un levantamiento dréstico (Baumgartner et al. 1984).

e Mioceno Superior:
Varios autores como Dengo (1962b), Kuijpers (1979), Astorga et al. (1992) y Sprechmann et
al. (1994) consideran una compresiéon regional durante el Eoceno Superior, con una

direccion NNE-SSW.

Ademas, en el trabajo realizado por Denyer et al. (2014), se definen dos dominios
neotectdnicos en la Peninsula de Nicoya, el primero se ubica en la zona central NW de la
peninsula, el cual es de tipo traslacional hacia el norte y se caracteriza por poseer fallas de
movimiento dextral con rumbo N-S y en menor medida fallas sinestrales de rumbo ENE,
oblicuas inversas-sinestrales y las inversas E-W a NW. El segundo dominio se encuentra en
el sector sur de la peninsula e incluye fallas de movimiento dextral y sinestral, sin que se

haya logrado determinare un movimiento traslacional predominante.

Las fallas presentes en el area de estudio, se encuentra dentro del primer dominio
neotectdnico, en el cual las fallas principales poseen movimiento dextral con un rumbo
cercano al N-S; y dentro del subdominio translacional-compresivo determinado por Denyer
& Montero (2011), ubicado en el sector central de la peninsula. De lo anterior resulta de

una combinacidon de movimientos, translacionales hacia el N y contraccionales E-W.
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e Falla Bagaces:

Se indica que, en 1988, en un informe interno ICE-ENEL, esta falla es ubicada con una con
una direccion NNE-SSW y una longitud de 40 km. Posteriormente Montero & Alvarado
(1988) asocian esta falla con los terremotos de Bagaces ocurridos en 1935y 1941. Denyer
et al. (2014) indica que es una continuacién del Sistema de Falla Carmona. Ademas, sugiere
que debido a los rasgos geomorficos (rios, cerros y curvas de nivel con desvios hacia la
derecha) posee un movimiento dextral. En el mapa de Denyer & Alvarado (2007) dibujan
la falla Bagaces cortando los depdsitos de ignimbrita del Plio-Pleistoceno, lo cual la colocaria
como una falla Neotectdnica. Climet et al., (2016) indican que la falla Bagaces posee una
direccién N-S hasta NNW-SSE y se extiende por 40 km, pero se encuentra fragmentada en
dos segmentos, limitados por la falla Quebrada Pital, que desplaza sinestralmente a la falla
Bagaces. El segmento norte se extiende por 25 km desde la finca San Rafael hasta el cerro
Rama de Nance. En este segmento, se muestra un valle de falla muy prominente, que se
extiende a lo largo de 10 km y ha sido ocupado parcialmente por el rio Salto y el rio Potrero.
Hacia el oeste de finca Sierra, la falla se abre en dos tramos, los cuales buzan uno hacia el
otro, lo que forma una pequefa cuenca. En el segmento sur se extiende por 15 kmy finaliza
en las cercanias de cerro El Roble, donde se observa un dislocamiento de 4 km de tipo

dextral, entre la loma Agua Fria y la fila Cerro Gorda (Climet et al., 2016).

4.2.4.4, Sismotecténica, amenaza sismica y volcanica

Como parte de los estudios realizados en el sitio por el Area de Amenazas y Auscultacidn
Sismolégica y Volcanica del ICE, se presenta las caracteristicas regionales y locales
relacionadas con la tectdnica y sismicidad de la region noroeste de Costa Rica, asi como un
analisis de las principales fuentes sismicas y su posible impacto sobre las obras del proyecto.
Seguidamente se presentan las principales conclusiones:

El sitio de estudio esta localizado en una regién con condiciones sismotecténicas
caracterizadas por la ocurrencia periédica de eventos sismicos importantes (MW 2 6,5),
relacionados tanto al fallamiento superficial como a la fuente de la subduccién. Por ello, el

disefio y desarrollo de las obras ameritan un adecuado y riguroso disefio sismo-resistente.
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Los resultados de este estudio de amenaza sismica serviran de base para caracterizar la
demanda sismica en el sitio de proyecto y definir su uso en el disefio sismico de las obras,
ante la ocurrencia de sismos fuertes. La seleccion de los parametros para el disefio final
deberd estar regida por un adecuado balance costo-seguridad de las obras de este gran
proyecto. Se han utilizado criterios geoldgicos, morfolégicos y estructurales para identificar
y trazar las fallas principales en la zona de proyecto. De ellas, existen dos fallas principales,
la Bagaces y la Montenegro, muy similares entre si, paralelas, con direccion NNW-SSE (N-S
en algunos tramos), ambas dextrales. Estas conforman un sistema de fallas que genera una
zona de cizalla entre ellas, lo que ha generado un fallamiento secundario de tipo normal
que conforma un graben de direccién NE-SW. Ademds, existen varias fuentes termales,
algunos pozos termales y salida de gases por fracturas que parecen estar asociados a las
fallas regionales. La falla Bagaces ha sido sugerida como la fuente de los terremotos de
Bagaces de 1935 y 1941 (Montero & Alvarado, 1988). Debido a que las localizaciones se
realizaron a partir de datos macrosismicos y su precision no es muy buena, también existe
la posibilidad de haya sido la falla Montenegro la responsable de dichos sismos. Por lo que
para fines del presente informe se consideran ambas fallas como potencialmente activas.
Al observar la localizacion de los terremotos de 1935 y 1941, parece darse una migraciéon
de la sismicidad hacia el sur. Sin embargo, debido a la incertidumbre de la localizaciéon
realizada con datos macrosismicos esto no se puede afirmar de forma contundente. Se
sugiere que en el caso de ocurrir un sismo en la falla Bagaces, resulta poco probable que
esta rompa a lo largo de toda la longitud del plano de falla, debido a su segmentacién
(discontinuidad) controlada por la falla Quebrada Pital. Al considerarse las fallas Bagacesy
Montenegro como potencialmente activas, las fallas normales que forman el graben,
también se consideran activas, por lo que incluso es posible que se generen nuevas fallas y
fracturas de orientacién similar (NE-SW). Sin embargo, todas estas fallas hacia el interior
del graven son de longitudes menores, comparadas con las fallas principales. Aunque en
las cercanias de la zona del proyecto se encuentran las fallas Bagaces y Montenegro vy las
fallas del graven asociado, no se ha observado la presencia de una falla importante

directamente sobre la fundacion de la presa. De acuerdo al analisis deterministico de
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amenaza sismica, se esperaria que en el sitio donde se localiza la presa del proyecto puedan
presentarse a futuro, niveles de intensidad de la sacudida sismica de 0,87 g (aceleracidn
pico), dado que ocurre un evento de magnitud 6,5 en la falla Bagaces (segmento sur).
Valores de aceleracién pico de 0,62 g se podrian presentar para eventos de magnitudes
similares en el segmento norte de la misma falla o en la falla Montenegro. En el caso de
ocurrir un evento de subduccién de magnitud 7,9 en la zona de Nicoya, se esperaria un
valor de aceleracién horizontal pico de 0,56 g para condicidn de roca. Los eventos antes
indicados presentarian una duracién del movimiento fuerte de 7s, en el caso de la falla
cortical y de 14 s durante el de subduccién. El escenario relacionado con el segmento sur
de la falla Bagaces, debido a su cercania con el sitio de presa, se considera como el escenario
mas severo o conservador, inclusive si el evento sismico planteado, y debido a esta
condicién de cercania de la falla, se podrian presentar valores de aceleracién pico
instantaneos superiores a 1 g, ya que se estarian presentando intensidades sismicas en
campo muy cercano. Del analisis probabilistico se han estimado valores de aceleracién
horizontal pico de 0,53 g, 0,64 g, 0,77 g y 0,82 g para periodos de retorno de 500, 1000,
2000 y 2500 afios. Del analisis de desagregacidn de la amenaza sismica probabilistica, se
ha identificado que los sismos que ocurren a distancias mayores a 60 km del sitio de
proyecto aportan poco a laamenaza. Sin embargo, aquellos que ocurran a distancias entre
los 50 y 60 km y entre los 5y 15 km seran los que mas aportaran, particularmente para el
parametro de aceleracidn pico a nivel de terreno (PGA), tanto para periodos de retorno de
500 como de 2500 afios. Para la componente espectral de SA (1s) los sismos que mds
aportan mas a la amenaza son los que ocurren a distancias entre los 50 y 60 km, tanto para
periodos de retorno de 500 como de 2500 afios. Para efectos de definir los sismos de disefio
planteados por el ICOLD y que representan los diferentes niveles de demanda sismica en el
sitio de proyecto, el grupo disefiador deberd de utilizar los resultados obtenidos en este
informe, en conjunto con informacion relacionada con la importancia y tipo de la obra, el
método de disefio y el nivel de riesgo que se considere aceptable y que asegure un
adecuado balance costo-beneficio, de acuerdo a los lineamientos o normas que se siguen

actualmente para el disefio de presas o cualquier otra obra relacionada a ella. Igualmente,



361

estos resultados podran ser utilizados en cualquier proceso de seleccién de registros
instrumentales de aceleracidon-tiempo (acelerogramas), en el caso que se decida realizar
analisis dinamicos de disefno. En el caso que se utilice métodos seudo-estaticos para efectos
del andlisis de la presa, se debe considerar que Costa Rica y la regién donde se encuentra
localizado el proyecto se debe considerar como de alta actividad sismica a la hora de
seleccionar los coeficientes sismicos relacionados. En el caso de las edificaciones del
proyecto que deban ser disefiadas siguiendo métodos como el del Cddigo Sismico de Costa
Rica 2010 (CFIA, 2010), los valores pico de aceleracion de este informe deberan ser
reducidos en un 20 % para llevarlos a aceleraciéon pico efectiva, de acuerdo a los indicado
por Laporte (2006) y Climent et al. (2010). La componente vertical del movimiento sismico,
en el caso que se necesite, se puede obtener como 2/3 del valor de la aceleracion horizontal
pico. Es importante que se consideren posibles efectos secundarios debido a la sacudida
sismica, como licuefaccién, deslizamiento, caida de grandes bloques de piedra,
especialmente en aquellos sitios de obra con condiciones topograficas o de suelos
propensas a que estos fendmenos se presenten, especialmente si se combinan con la

ocurrencia conjunta de sismo y lluvias severas.

4.2.4.5. Geologia, hidrogeologia y geotecnia del sitio de obras

. Investigacion realizada

La generacion del modelo geoldgico se ha apoyado sobre tres ejes principales: sondeos
exploratorios, prospeccion geofisica y levantamiento geoldgico de superficie. Los datos
extraidos - litolégicos y de permeabilidad-, fueron almacenados metddicamente para la
modelacién numeérica y la gestion geoespacial de éstos. El resultado es un modelo sélido
del macizo rocoso, con una resolucion de 2 x 2 x 2 metros. El area de modelacion es de
alrededor de 1.35 km?, conformada por un poligono casi cuadrangular de 1198 m por 1130
m de lado. El rango de elevacién del modelo va desde la cota -50 msnm hasta la cota 100
msnm. Este modelo del macizo incluye: la caracterizacién litolégica a detalle y la

representacién de las principales estructuras, la distribucion de la permeabilidad a través
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de éste y una interpretacion basica de las zonas mas permeables asociadas al contexto
litoldgico. Finalmente se discuten los resultados del andlisis de los hallazgos y su influencia

en los disefios de excavacion y de obras civiles.

° Hallazgos de la investigacion geoldgica

A continuacion, se describen las relaciones estratigraficas en los diversos litotipos
encontrados en el drea de modelacién, su descripcién detallada y su distribucién espacial.
Ademas, se mencionan las principales estructuras encontradas y el arreglo de fracturas mas

reciente presente en el area de modelacién.

Se muestran las permeabilidades medias para cada litotipo y las zonas saturadas definidas

en el modelo.

- Estratigrafia del area de modelacion

En total, en el drea de modelaciéon se han definido 33 litotipos, agrupados en 8 diferentes
ambientes de formacidn y correlacionados con 5 unidades informales presentes en el area
de modelacién. En la Tabla 4.3 se muestran los litotipos definidos durante la etapa de

investigacion definidos mediante la asignacion de valor G:



Tabla 4.3. Litotipos definidos en el sitio de estudio

unidad informal asociada posicidn estratigrafica relativa

LTOTPO
c?_lgrlgo DESCRIPCION v, A?UE CALIFICADOR Eg?ﬁ?ﬁ;_
INFORMAL
coB COBERTURA SUELO VEGETAL 0,10
coL  |cowwvio 0.20 COBERTURA | RECIENTE
PSL | PALEOSUELO 0.30
IGN IF?;;:MEESH SOIDADA RICA EN 143" 10mA s0LDADA E;L-’;’CEER
TEP-10 | TOBA BRECHOSA PUMITICA 200 TOBAS RAMA DE
TEL TOBA BRECHOSA LITICA 3,00 BRECHOSAS NANCE
AMI-10 | ARENISCA MEDIA INCONSOLIDADA 4,00
s ARENISCA GUUARROSA 410 (oo o
INCONSOLIDADA BHENIA
AMLZ0 | ARENISCA MEDIA INCONSOLIDADA a0 FLVIAL o | FLOVIAL 1
TBE  |TOBITA BRECHOSA ESCOREACEA 4,30
AMM-10 | ARENISCA MEDIA MASIVA 440
AML ARENISCA MEDIA LAMINADA 4,50
GBX-10 | QUENCH BRECCIA 5.00
FAVAD |FLUJO AFANITICO VESICULAR 6.00
FAM FLUJO AFANITICO MASINVO 1.00 LAVAS AGUA FRIA
FAV-20 |FLUJO AFANITICO VESICULAR 8,00
QBX-20 | QUENCH BRECCIA 9,00
AFC | ARENISCA FINA CARBONIFERA 910
AMM-20 | ARENISCA MEDIA MASIVA 930
TBP-20 | TOBITA BRECHOSA PUMITICA 9.50 SEDIMENTARIO
L TOBITA LODOSA LAMINADA 960 FLUVIAL
TLM-10 | TOBITA LODOSA MASIVA 1000  CONSOLDADO
AGM-10 | ARENISCA GUIJARROSA MASIVA 11,00
AGL ARENISCA GUIJARROSA LAMINADA 11,10
TLM-20 | TOBITA LODOSA MASIVA 12.00
SEDMENTARID | £ uyviaL 4
Dia DIATOMITA 12,10 LACUSTRE
CONSOLIDADO
AMFI0 | ARENISCA MEDIA INCONSOLIDADA 1220
AMM-30 | ARENISCA MEDIA MASIVA 12,30
AGM-20 | ARENISCA GULARROSA MASIVA am HECACHAN
TBP30 |TOBITA BRECHOSA PUMITICA W00  CONSOUDAD
cal CONGLOMERADO GUIJARROSO IGNED 1410
AMM40 | ARENISCA MEDIA MASIVA 14,20
TLM-30 | TOBITA LODOSA MASIVA 15.00
Fuente: ICE, 2018
. Litotipos definidos para el area de modelacion
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A continuacion, se describen las caracteristicas principales de los litotipos que conforman

los diferentes terrenos geolégicos del drea de modelacién. Se describen por grupos de

formacién segun su origen.

- Sedimentario fluvial consolidado

Estos espesos paquetes de sedimentos fluviales pertenecen a la Unidad Informal Fluvial 1,

la cual consta de intercalaciones métricas a centimétricas de tobitas (lodos) masivas y

laminadas, intercaladas con tobitas brechosas ricas en pdmez. Se observan estructuras de

bioturbacién y restos fosiles de materia organica (hojas y tallos). Adicionalmente, esta
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unidad se compone de niveles decimétricos a métricos de areniscas finas, medias vy
guijarrosas, masivas y laminadas (cruzada y paralela), con grados de consolidacidn variable.
El color va desde gris claro a gris verdoso, violeta y pardo. La estratificacion es de geometria
tabular, con espesores relativamente constantes, en algunos niveles se han determinado
acunamientos y ocasionalmente estratos lenticulares. El espesor de esta unidad, observado
en los sondeos exploratorios es de alrededor de 60.00 m, sin embargo, el contacto inferior

es un elemento indeterminado en esta investigacién.

- Sedimentario lacustre consolidado

Este litotipo esta asociado a la Unidad Informal Fluvial 1 y esta representado por un nivel
de diatomita (DIA) de unos 3,00 m de espesor. Color blanco, localmente rosado. Es un
depdsito mayormente masivo con laminacion local. Se observa una débil oxidacion

esporadica. Es un material granular fino, de caracter hidrofilico.

- lLavas

Se asocian con la Unidad informal de Lavas Agua Fria. Esta unidad presenta tres variantes
en el drea de modelacidn: lavas masivas (FAM), lavas vesiculares (FAV) y brechas lavicas con
incorporacion importante de sedimentos inconsolidados, tipo brecha peperitica (QBX). La
secuencia usual es un nivel de lavas masivas en el nucleo, con niveles de lavas vesiculares
sobreyaciendo y subyaciendo las lavas masivas mediante contactos transicionales. La
brecha peperitica (QBX) presenta la misma relacidn estratigrafica que las lavas vesiculares
con respecto a la lava masiva. Las lavas masivas (FAM) son de color gris oscuro a gris
azulado, son afiricas (hipocristalinas) y poseen un elevado peso especifico. Presentan
ocasionalmente fracturamiento extensional con rellenos duros, y ocasionalmente se
encuentran silicificadas. Las lavas vesiculares (FAV) tienen coloracidon similar a las masivas.
La vesicularidad es transicional, con minimos de 2-3%, aumentando hasta alcanzar un 35%
del volumen de roca. El porcentaje de vesiculas mas comun se encuentra entre el 10-20%.
Las brechas peperiticas (QBX) son de ocurrencia ocasional, tanto al techo como al piso del

nivel tabular de lavas. Los bloques de lava son vesiculares (10-25%) y presentan bordes
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irregulares, usualmente con texturas tipo Jig-saw y halos de alteracién. Estos bloques
pueden alcanzar didametros maximos de 25.0 cm y representan usualmente un 65-75% del
volumen del litotipo, logrando alcanzar localmente hasta un 95% del volumen total. El
sedimento incorporado usualmente es de grano fino y se supone inconsolidado y con

grados variables de saturacidn en el momento de su incorporacion al flujo lavico.

- Sedimentario fluvial inconsolidado

Pertenecen a la Unidad Informal Fluvial 1 y representan los niveles mas juveniles de esta
espesa secuencia.

Estos sedimentos estan conformados por areniscas medias y guijarrosas, masivas y
laminadas. Ocasionalmente se observan niveles de tobitas brechosas, principalmente
escoredceas. La caracteristica comun de estos niveles arenosos es su pobre consolidacién.

Lo que los hace una secuencia de muy baja calidad geomecanica.

- Tobas brechosas

Corresponde con la Unidad informal Rama de Nance. Estd representada por una toba
brechosa con dos fases, una litica (TBL) y la otra pumitica (TBP-10). Estos litotipos se
encuentran registrados en los sondeos ERP-PER-03, ERP-PER-07, ERP-PER-08 y ERP-PER-12.
La brecha pumitica se encuentra sobreyaciendo a la brecha litica, en una proporcién
volumétrica de 1:3. La brecha litica presenta un color blanquecino. Esta compuesta por
liticos en mayor cantidad y pdmez, el cual incrementa su porcentaje composicional hacia el
techo. Los liticos son <30.0 cm en los sondeos, sin embargo, se han visto aflorando bloques
métricos, posiblemente hacia la base del depdsito. Estos clastos y blogues son desde
angulares hasta redondeados, principalmente de composicidn lavica variable, presentan
mala seleccién y gradacion normal. Es un depdsito masivo. La brecha pumitica es color
blanquecino, amarillento y pardo. Estd conformada mayormente por fragmentos de pémez
<20.0 cm vy liticos <2.0 cm, en menor cantidad. Presenta mala seleccion. Los componentes

van desde angulares hasta redondeados. El soporte es por fragmentos. El espesor conjunto
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de ambos depdsitos, en el drea de modelacidn, es de alrededor de 20.00 m, es una de las

litologias de mayor extension superficial en el area de modelacion.

-  Toba soldada

La toba soldada hace referencia a la ignimbrita con fiammes, color gris, de la Unidad Pan de
Azucar (IGN). Esta unidad se caracteriza por tener una base poco soldada con ausencia de
fiammes. Hacia el techo aumenta el soldamiento y con ello el porcentaje de fiammes, al
mismo tiempo que la cantidad de liticos disminuye hacia el techo. Presenta foliacion de
flujo, lo que genera planos de debilidad sub horizontales, los cuales se conjugan con las
fracturas subverticales, extensivas, asociadas al efecto de dilatacion térmica por un rapido

enfriamiento.

- Cobertura

Estd conformada por materiales de formacidn reciente, principalmente suelos de origen
vegetal y coluvios (COB, COL). Por conveniencia para la modelacién, también se ha incluido

en este grupo el litotipo de paleosuelos (PSL).

4.2.4.6. Distribucion espacial de las unidades geoldgicas en superficie

La topografia es bastante regular y el diferencial de elevaciones es relativamente bajo. Las
cumbres de los altos topograficos estan coronadas por mesetas de ignimbritas bien
soldadas (ver Figura 4.21). Subyaciendo a esta unidad de ignimbritas se encuentran las
tobas, las cuales cubren una importante porcién del area de modelacién. Inmediatamente
en contacto con las ignimbritas, se encuentra el estrato tabular de tobas pumiticas (TBP-
10), en color amarillo, y por debajo de esta se ubica la toba litica (TBL), en color gris. Ambos
litotipos se asocian a un mismo evento explosivo que dio origen a este depdsito: un flujo

de bloques y ceniza.
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Ambos litotipos, corresponden al cuerpo principal de este tipo de depdsitos, que se
caracteriza por tener gradacion inversa y enriquecimiento hacia el techo de clastos de
pomez (TBP-10). Asi también, gradaciéon normal y enriquecimiento hacia la base de clastos
liticos (TBL). Esta diferenciacion se interpreta como el reflejo de la movilidad vertical de los
clastos de acuerdo a sus contrastes de densidad durante la corriente. Subyaciendo a esta
unidad de tobas se encuentra un depdsito arenoso de geometria tabular. En la margen
derecha del rio se denomina como una arenisca media inconsolidada (AMI-20) y en margen
izquierda, se denomina arenisca media masiva (AMM-10), la cual tiene un mayor grado de
consolidacidon. Posiblemente ambos litotipos arenosos pertenezcan al mismo evento de

formacién, aunque con grados diferentes de litificacion.

i N
Tobas soldadas sedimentario fluvial inconsolidado “ |

4 i Eje de presa
jf‘ Tobas brechosas ]

Tobas soldadas

Figura 4.21. Mapa geoldgico del drea de modelacion.
Fuente: ICE, 2018

Sobreyaciendo a esta arenisca masiva, se identificé un paleosuelo de alrededor de 2.00 m
de espesor, Unicamente en margen izquierda. Posiblemente su geometria es irregular y
limitada. Por debajo de este estrato arenoso se encuentra un nivel de lavas. Estas
presentan una geometria tabular con terminaciones irregulares e interdigitadas con

sedimentos aledafios.
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Debido a la disposicion espacial de sus facies brechosa (QBX), vesicular (FAV) y masiva
(FAM), este nivel estratigrafico se interpreta como un posible evento volcanico de tipo
fisural. Los productos de este volcanismo, ingresaron localmente entre sedimentos
saturados y presumiblemente inconsolidados. Esta interaccion es la responsable de la
diferenciacién de facies del evento lavico. Por debajo de este paquete de lavas se
encuentran los espesos depdsitos fluviales, cuyo espesor se estima en varios cientos de
metros. En esta investigacion se obtuvo un registro de espesor maximo de 61.50 m (ERP-
PER-05). Estos depdsitos no afloran en superficie, dentro del drea de modelacién, excepto
quiza sobre el lecho del rio, hacia el limite sur del area del modelo mostrado en la Figura
4.21. Son producto de la constante accidn fluvial tipica de llanura de inundacién. Presentan
diversas granulometrias y estructuras internas que reflejan un ambiente altamente
dindmico, desde regimenes de baja energia (lacustre), hasta areniscas medias y gruesas con
laminaciones cruzadas (fluvial de moderada energia). Su formacién se dio posiblemente

durante el Plioceno.

4.2.4.7. Estructuras principales y patrén de fracturamiento superficial

Se han identificado dos estructuras principales en el sitio de presa (falla F-20 y falla F-30,
Figura 4.22), las cuales han sido registradas en los sondeos ERPPER-05 y en algunos de los
sondeos de las mini cortinas de inyeccién de prueba ERP-CP1 Y ERP-CP2. Las lineas
punteadas de menor calibre, en la Figura 4.22 son fallas menores, inferidas a partir de
morfologia. Estas fallas (F-20 y F-30), son estructuras subverticales (70-90°), y presentan
rumbos entre los 020° y 035° de azimut. Los espesores reales aproximados son de entre 1-
3 m, determinados en sondeos verticales e inclinados. No poseen zonas de afectacién
extensas, sino al contrario, parecen ser estructuras con contactos definidos y regulares, en
contacto neto con la roca sin afectacion. El nucleo de estas fallas presenta una plasticidad
muy alta y comportamiento de fluencia. Debido a su naturaleza, este terreno posee una
permeabilidad muy baja, del orden de 10-5 cm/s, por lo que su caracter hidrogeoldgico las

define como sellos. La red de fracturamiento producto de la deformacion tecténica tiene
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concordancia con la orientacion de las fallas mayores. En la Figura 4.22 se aprecian las

tendencias mas frecuentes analizadas en la zona central del desplante del plinto.

Faflas e e inferidas

Figura 4.22. Mapa de ubicacidn de las estructuras principales en el drea de modelacion
Fuente: ICE, 2018

Las fracturas se inclinan mayoritariamente hacia el azimut 320° con una inclinacién
predominante de 80°. El rumbo mas frecuente es en direccién al azimut 230° (suroeste), tal
y como se muestra en la Figura 4.23. Son fracturas mayormente cerradas y se encuentran
principalmente cortando unidades blandas. Cuando cortan a las lavas, las fracturas
usualmente muestran rellenos de minerales cristalinos (zeolita, calcita, cuarzo). Excepto,
en las cercanias de las fallas F-20 y F-30, donde el fracturamiento es abierto y usualmente

con patinas de oxidos ferrosos que evidencian la circulacidén de agua a través de estas zonas.



370
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Figura 4.23. Frecuencias de rumbos e inclinaciones
para la red de fracturamiento superficial en la zona central del plinto
Fuente: ICE, 2018

En la Figura 4.24 se muestra un ejemplo de esta condicién, registrada en el sondeo ERP-
PER-05. Se observa una lava fracturada, con planos abiertos y oxidados, en las cercanias de

la falla F-20.

Figura 4.24. Patrén de fracturamiento abierto en las cercanias de la falla F-20
Fuente: ICE, 2018

4.2.4.8. Rango de permeabilidades de los diferentes litotipos

Se realizaron alrededor de 107 ensayos de tipo Lugeon a lo largo de un total de 557,4 m de
sondeos exploratorios, ejecutados en los alrededores de la zona de obras civiles del
embalse. Esto arroja un promedio de 5.20 m por ensayo, muy cercano a lo establecido en
la metodologia de manera ideal (5.00 m por ensayo), a pesar de la flexibilidad con que se
modificaron algunos ensayos en funcidén de las caracteristicas geoldgicas del tramo

ensayado. La Tabla 4.4 resume las caracteristicas de permeabilidad, obtenidas a partir de
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pruebas de inyeccién de agua a presion (tipo Lugeon), de las litologias presentes en la zona

de obras del embalse.

Principales grupos litolégicos presentes en el sitio de obras y sus parametros de

permeabilidad obtenidos mediante ensayos de inyeccién de agua a presion (WPT).

Tabla 4.4. Litotipos definidos en el sitio de estudio
unidad informal asociada posicién estratigrafica relativa

Permeabilidad K (cm/s) Numero
Litologia o e y de
Minima Maxima Moda Promedio ensayos
Sedimentario fluvial consolidado
(AFC, AMM, TLL, TLM, AGM, 8,08E-08 1,44E-03 1,97E-04 2,.91E-04 44
AGL, AGM, CGI)
Sedimentario E?;T:;re consolidado 4,03E-04 4.03E-04 4.03E-04 4.03E-04 1
Brecha peperitica (QBX) 3,43E-06 5,23E-04 2,18E-04 1,78E-04 9
Lais Vesicular (FAV) 3,33E-07 6,82E-04 1,69E-04 1,28E-04 15
Masiva (FAM) 1,33E-08 6,82E-04 4 14E-04 1,37E-04 14
g T 2,33E-06 | 595E-04 | 3,02E-05 | 1,51E-04 10
sedimentario
Tobas brechosas (TBP, TBL) 2,33E-06 | 4,73E-04 NA 2,16E-04 8
Sedimentario fluvial inconsolidado
(AMI, AGI, TBE, AMM, AML) 7,94E-08 7.70E-04 NA 1,35E-04 6

Fuente: ICE, 2018

En promedio, el orden de magnitud del macizo es de 10-4 cm/s. Las mayores
permeabilidades fueron registradas en el sedimentario fluvial consolidado, particularmente
en una arenisca media con baja consolidacidn, su permeabilidad es del orden de 10-3 cm/s.
De igual forma, las permeabilidades mas bajas se han registrado en el mismo grupo
litoldgico, con un valor del orden de 10-8 cm/s, obtenida en una tobita lodosa escasamente
fracturada, con laminacién y alto grado de consolidacién. Las lavas en general, poseen una

notoria uniformidad de valores de permeabilidad, a pesar de su variabilidad de fases. Es

importante anotar, que la permeabilidad en las lavas es de tipo secundario, a través de
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fracturamiento abierto. Desde esta perspectiva, las lavas masivas al tener una mayor
rigidez, presentan mayor fracturamiento y por consiguiente una permeabilidad mayor que
las lavas vesiculares. La brecha peperitica esta en un rango intermedio de permeabilidad
entre la lava vesicular y la masiva. Su caracter bimodal ejerce una importante influencia
sobre rango de permeabilidad debido a su componente granular de pobre consolidacion
funcionando como matriz. Las tobas brechosas presentan permeabilidades maximas

similares al sedimentario fluvial consolidado.

4.2.4.9. Zonas permeables del modelo

Se han definido tres zonas de alta permeabilidad dentro del bloque de modelacién. La mas
superficial, se asocia a un acuifero libre superior en comunicacién hidrdulica directa con el
rio. El rio alterna su condicidn de efluente e influente con respecto a este acuifero, alo largo
de su cauce en la zona de modelacidn. Este acuifero se forma por encima del nivel de lavas
masivas (Figura 4.25), las cuales funcionan como un acuitardo que dificulta la migracién
vertical de la infiltracién. El flujo a través de esta unidad esta restringido a zonas de
fracturamiento puntual que actian como macroporos, permitiendo la recarga vertical,

tanto descendente como ascendente.

Las litologias que conforman esta zona de saturacién son la brecha peperitica superior
(QBX-10) y la lava vesicular superior (FAV-10). Localmente, por la lava vesicular inferior

(FAV-20) y la arenisca guijarrosa inconsolidada (AGlI)
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PLINTO: PERFIL GEOMECANICO + ACUIFERO SUPERIOR LIBRE
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Figura 4.25. Ubicacién del acuifero superior libre: aproximadamente de 10 a 20 msnm
Fuente: ICE, 2018

El nivel saturado intermedio se encuentra por debajo del nivel de lavas (Figura 4.26) que se
extiende por todo el bloque de modelacion. Esta zona de saturacidn se encuentra en una
relacidn directa con la superficie de contacto entre el nivel de lavas y el sedimentario fluvial
consolidado (inferior). Comunmente en litotipo de arenas guijarrosas, masivas y laminadas
(AGM-10, AGM-20, AGL). Ocasionalmente se ubica en lentes de conglomerados con aporte
igneo y en el contacto inferior de las lavas vesiculares con el sedimentario fluvial
consolidado (CGI, FAV-20 /contacto inferior). La recarga de este acuicludo se da
posiblemente desde el acuifero superior libre, a través de macroporos de zonas de
fracturamiento abierto en el nivel de lavas. También es posible que se dé recarga vertical

(hacia arriba) desde el nivel saturado mads profundo.

PLINTO: PERFIL GEOMECANICO + ZONA SATURADA INTERMEDIA

r
| TORAS RRFCHOSAS || FI LIVIAL INCONSO! IDADO || IGNIMRRITAS

A SATURADA
INTERMEDIA

FLUVIALCONSOLIDADO

0 100 200 300 400 500

Figura 4.26. Ubicacién de la zona saturada intermedia: aproximadamente de -25a 0
msnm
Fuente: ICE, 2018
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La zona saturada inferior esta practicamente restringida a un mismo nivel litolégico. Este
acuicludo presenta confinamiento parcial y manifiesta pequenas presiones, esta albergado
por la arenisca guijarrosa masiva de nivel estratigrafico inferior: AGM-20. En la Figura 4.27
se detalla esta condicién. Su confinamiento esta evidenciado en el piezometro No.3 del
sondeo exploratorio ERP-PER-05. En este sondeo se captd un nivel del litotipo AMG-20
afectado por la falla F-30. Debido a esto, la configuracién hidrogeolégica sondeada en este
punto puede ser algo compleja, existiendo confinamiento superior debido a la baja
permeabilidad del macizo sobre yacente, asi como confinamiento lateral, debido a la baja

permeabilidad de la falla que atraviesa este nivel tabular.

PLINTO: PERFIL GEOMECANICO + ZONA SATURADA INFERIOR

I TOBAS BRECHOSAS || FIUIVIAL INCONSOIIRDADO || IGNIMRRITAS

ZONA
SATURADA
INFERIOR

0 100 200 300 400 500

Figura 4.27. Ubicacién de la zona saturada intermedia: aproximadamente de -40 a -20

msnm
Fuente: ICE, 2018

4.2.5. Investigacion geotécnica realizada

La investigacion geotécnica en los sitios de obra, se orientd en el desarrollo de un modelo
geoldgico-geotécnico que permitiera valorar las condiciones del macizo rocoso y como
podrian afectar en la futura construccion de las obras. Con base en la campafia de
investigacion geoldgica, donde se realizaron descripciones tanto de afloramientos del
macizo rocoso como de los nucleos de perforacion obtenidos, se ejecutaron una variedad
importante de pruebas geotécnicas tanto in situ como en el laboratorio. En la Tabla 4.5 se
resume el tipo y cantidad de investigacidn geotécnica in situ realizada para el desarrollo del

modelo geoldgico geotécnico.
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Tabla 4.5. Tipo y cantidad de investigacion realizada in situ

Ensayo Cantidad LonE[tue
(m)
Perfiles geofisicos 17 6740
Perforaciones 26 850
Lugeon 99
Goodman 105
Texam 23 -

Fuente: ICE, 2018

Tanto las pruebas geotécnicas de deformacion (Goodman Jack, Presiometro Texam), como
la prueba de permeabilidad Lugeon, se realizaron dentro de las perforaciones. La Tabla 4.6

indica la cantidad de pruebas realizadas por perforacion.

Tabla 4.6. Distribucion de pruebas de deformaciéon y permeabilidad realizadas para el

desarrollo del modelo geolégico

., Profundidad Presidmetro
Perforacion Goodman Jack Ensayo Lugeon
(m) Texam
ERP-PER-01 60 14 - 8
ERP-PER-02 60 17 5 14
ERP-PER-03 60 14 - 13
ERP-PER-04 60 12 1 11
ERP-PER-05 60 5 3 9
ERP-PER-06 60 13 - 12
ERP-PER-07 30 6 7
ERP-PER-08 50 6 9
ERP-PER-12 40 6 8
ERP-PER-13 30 12 - 5
ERP-PER-14 30 - 2 3

Fuente: ICE, 2018

Adicional a estos ensayos, se ejecutaron muestreos en afloramientos, descripciones en
trincheras, pruebas de placa de carga, sondeos con el Dilatdmetro Marchetti (DMT), ensayo
de penetracién de cono (CPT), prueba de penetracidn estandar (SPT), sondeos con auger,

pruebas de permeabilidad Matsu Akai y voladuras de prueba en los sitios de cantera. La
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cantidad de ensayos adicionales realizada para el desarrollo del modelo geoldgico-

geotécnico se resume en la Tabla 4.7.

Tabla 4.7. Tipo y cantidad de ensayos de investigacién adicional

Ensayo Cantidad
Muestreo de afloramientos 27
Descripcion de trincheras 54
Pruebas de placa 24
Sondeos DMT 23
Sondeos CPT 1
Sondeos SPT 12
Sondeos auger 6
Pruebas de permeabilidad
Voladuras de prueba 3

Fuente: ICE, 2018

4.2.5.1. Definicién de unidades geotécnicas

La definicién de las unidades geomecanicas determinadas en los sitios de obra (presa,
vertedor, casa de maquinas y embalse), se basé en la definicién de los treinta y tres litotipos
definidos en el modelo geoldgico. El nivel de detalle realizado en la descripcidn y definicidon
de los litotipos, asi como la coordinacion entre las dreas de Ingenieria Geoldgica e Ingenieria
Geotécnica en la extraccién de muestras, permitio la definicién de las unidades geotécnicas
a partir del comportamiento esperado de los materiales, en cuanto a su capacidad de
soporte y estabilidad de excavaciones. Ademas, la agrupacion consideré el origen de los
materiales encontrados en las perforaciones. La Tabla 4.8, correlaciona los litotipos

determinados con las unidades geotécnicas establecidas.
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Tabla 4.8. Correspondencia entre litotipos y unidades geotécnicas determinadas

Litotipo

Unidad Geotécnica

Cédigo Descripcion Cddigo Descripcion

coB Cobertura suelo vegetal

coL Coluvio UG-01 Cobertura de suelo vegetal

PSL Paleosuelo

IGN Ignimbrit? soldada rica en UG-02 Ignimbrit:?\ soldada rica en

fiammes fiammes
TBP-10 Toba brechosa pumitica

TBL Toba brechosa litica uG-03 Toba brechosa
AMI-10 Arenisca media inconsolidada

AG| Arenisca guijarrosa

inconsolidada UG-04 Arenisca inconsolidada
AMI-20 Arenisca media inconsolidada
TBE Tobita brechosa escoreacea
AMM-10 Arenisca media masiva . .

AML Arenisca media laminada UG-05 Arenisca masiva
QBX-10 Quench breccia UG-06 Quench breccia
FAV-10 Flujo afanitico vesicular UG-07 Flujo afanitico vesicular

FAM Flujo afanitico masivo UG-08 Flujo afanitico masivo
FAV-20 Flujo afanitico vesicular uG-07 Flujo afanitico vesicular
QBX-20 Quench breccia UG-06 Quench breccia

AFC Arenisca fina carbonifera

AMM-20 Arenisca media masiva .
TBP-20 Tobita brechosa pumitica UG-09 Aren|sc§s y tobas
- - laminares

TLL Tobita lodosa laminada
TLM-10 Tobita lodosa masiva
AGM-10 Arenisca guijarrosa masiva UG-10 Arenisca guijarrosa masiva

AGL Arenisca guijarrosa laminada
TLM-20 Tobita lodosa masiva .

DIA Diatomita UG-09 Are?'scf"s y tobas
AMI-30 Arenisca media inconsolidada aminares
AMM-30 Arenisca media masiva
AGM-20 Arenisca guijarrosa masiva UG-10 Arenisca guijarrosa masiva
TBP-30 Tobita brechosa pumitica

Gl Conglomelrado guijarroso Areniscas y tobas

18Ne9 UG-09 laminares

AMM-40 Arenisca media masiva
TLM-30 Tobita lodosa masiva

Fuente: ICE, 2018
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4.2.5.2, Definicion de pardmetros geomecanicos para cada unidad geotécnica

La definicion de los parametros geomecanicos para cada una de las unidades geotécnicas,
tomo como base la agrupacion realizada de las muestras obtenidas tanto en las
perforaciones como en los demds ensayos geotécnicos realizados. Esta agrupacion
considerd el modelo geoldgico definido para los sitios de obras y las unidades geotécnicas
determinadas e indicadas en la tabla anterior. Una vez agrupadas las muestras, se procedio
a realizar un analisis estadistico de la de los resultados obtenidos tanto en laboratorio como
in situ. Con base en lo anterior se definid para cada unidad geotécnica: parametros de
resistencia de la roca intacta, propiedades de resistencia del macizo y clasificacion

geomecanica del macizo rocoso.

Para la caracterizacion de la roca intacta, se tomaron muestras de roca de las perforaciones
ERP-PER-01, ERP-PER-02, ERP-PER-03, ERP-PER-04, ERP-PER-05, ERP-PER-06, ERP-PER-07,
ERP-PER-08, ERP-PER-12, ERP-PER-13 y ERP-PER-14. A partir de los nucleos de perforacion
se determinaron las propiedades la matriz rocosa de cada una de las unidades
geomecanicas que se determind estan presentas en el sitio de construccion de las obras.
En la Tabla 4.9 se indican las propiedades geomecanicas de la roca intacta, definidas para

cada unidad geotécnica.



Tabla 4.9. Propiedades de la roca intacta de cada unidad litoldgica
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Propiedades

Unidad geotécnica

UG02 UGO03 uGo4 UGO05 UG06 uGo7 UG08
Minimo 24,7 1,2 1,4 2,3 1,4 3,6 23,2
(MGF:a) Maximo 40,2 2,5 5,6 16,3 145,2 183,8
Media 31,1 1,8 4,0 10,8 31,9 76,3
Minimo 2934 8 468 44 70 823 4142
Eso (MPa) Maximo 9119 676 1766 8476 23041 31074
Media 6847 268 934 4198 8092 15894
Minimo 0,6 2,5 1,1
Ot Maximo - - - 0,9 - 19,1 18,6
Media 0,7 7,6 11,1
Gs (kN/m3 22,4 11,1 11,6 13,0 14,1 20,6 25,8
Propiedades % Abs 4,4 34,1 36,0 27,0 12,3 4,2 1,4
indice Gs 2,29 1,26 1,39 1,79 2,18 2,65
Vp 3954 1333 1160 1628 3186 4368 5187

Fuente: ICE, 2018

Por otra parte, los parametros de resistencia la corte, fueron estimados a partir de ensayos

triaxiales. Se investigaron los pardmetros de resistencia al corte del macizo bajo el criterio

de Mohr-Coulomb. Enla

Tabla 4.10 se indican los parametros de resistencia al corte determinados para cada una de

las unidades anteriormente mencionadas.

Tabla 4.10. Valores medios de los pardmetros de resistencia al corte

Propiedades

Unidad geotécnica

UGO2 | UGO3 | UGD4 | UGO5 | UGO6 | UGO7 | UGO8
Resistencia | ¢(MPa) | 0,80 | 0,03 | 003 | 005 | 0,16 | 0,18 | 0,31
al corte ¢ (°) 34 19 16 27 29 39 46

Fuente: ICE, 2018

Tal y como se muestra en la Tabla 4.11, en cuanto a la clasificacidn del macizo rocoso, con

los datos recopilados en la descripcién de las perforaciones y los levantamientos de
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afloramientos representativos del macizo rocoso, se aplicaron los sistemas de clasificaciéon

geomecdnica RMR (Bieniawski, 1989), y GSI (Hoek, 2002).

Tabla 4.11. Clasificacion geomecanica presente en el sitio del embalse

Unidad geotécnica
Propiedades
UG02 | UGO3 | UGO4 | UGO5 | UGO6 | UGO7 | UGO8
Media 61 48 53 60 58 57 62
RMR Clase Il 11 11 " " " Il
46 — 38 - 50 - 48 —
Rango 63 65 66 45 -73 64 32-81|37-86
40 - 35— 45 — 40 - 45 —
GSlI Rango 65 45 60 65 60 60-75| 60-80

Fuente: ICE, 2018
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4.3. Desarrollo del disefio y analisis de los resultados

4.3.1. Diseio de la geomembrana
4.3.1.1. Modelo en elemento finito

La presa que se disefié como medida de adaptacion para el cambio climatico, consiste en
una estructura clase |, tal y como lo muestra la Figura 4.29, la cual es una informacion del
Cédigo Geotécnico de Taludes y laderas de Costa Rica (2015), al tomar en consideracion el
volumen del embalse al nivel maximo de operacion es de 88,10 Hm?3y la altura de la seccién

transversal maxima es de 40,00 m.

&0

7T W7
N\ S ssssi 44,

30
Presas /

Clase IT
o ] /

o /

Presas
Clase II1

Altura de presa (m)

SN NS NN

0,00 0.25 0.50 0,75 1.00 1.25
Volumen del embalse (hm” )

Figura 4.29. Clases de presas (adaptado de Amberg et al., 2002)
Fuente: CGTYLCR, 2015

Como se menciond anteriormente, en la actualidad se desea brindarle otra opcién adicional
de impermeabilizacion al dueiio del proyecto, por lo que el plan de trabajo de disefio
contempla una modelacion y andlisis simplificado de las deformaciones de la presa clase |,

pero esta vez con una pantalla impermeabilizadora con geomembrana.

Asimismo, no se utilizé el programa FLAC3D, debido a la complejidad del mismo, y que, el

desarrollo de la destreza en su utilizacion se desarrolla con el tiempo y la practica; es por lo
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anterior que se escogio utilizar el Phase 2, el cual es un programa de elemento finito
desarrollado por Rocscience, el cual tiene una interfase mas amigable y no requiere un
hardware complejo y oneroso, lo que se traduciria en celeridad en la modelacién de la presa

y la obtencién de resultados, asi como también un bajo costo.

Como base para el desarrollo del trabajo, se utilizaron los resultados obtenidos de la
modelacién y analisis realizado en el afio 2018, los cuales se muestran en la Figura 4.30 y
Figura 4.31. Estas figuras lo que muestran son los desplazamientos generados en el
enrocado, en la seccién transversal maxima de la presa, debido a la carga hidrostatica que

actua en la cara aguas, tanto en el sentido horizontal como el vertical.

FLAC3D 5.01

@2017 ltasca Consulting Group, Inc

Contour Of Y-Displacement
Plane: active on
3.0081E-02
3.0000E-02
2.7500E-02
2.5000E-02
2.2500E-02
2.0000E-02
1.7500E-02
1.5000E-02
1.2500E-02

1.0000E-02
I 7.5000E-03

5.0000E-03
3.7872E-03

Figura 4.30. Desplazamientos horizontales, analisis de elemento finito en 3 dimensiones

Fuente: ICE, 2018

FLAC3D 5.01

152017 itasca Consulling Group, Inc.

Contour Of Z-Displacement
Plane: active on
I 8.0876E-04

! -1 2500E-02
1

-2.7500E-02

-2 2500E-02
I -2 5000E-02
-2.8722E-02

Figura 4.31. Desplazamientos verticales, andlisis de elemento finito en 3 dimensiones

Fuente: ICE, 2018
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Esta modelacion realizada por el ICE en el afo 2018, indica que en el sentido horizontal
existen desplazamientos maximos de 3,00 cm, y en el sentido vertical de 2,87 cm (ver Figura

4.30y Figura 4.31 anteriores).

Los resultados obtenidos en la modelacién y analisis realizados en el aino 2018 sirven de
base para el disefio que se quiere hacer en la actualidad: se realizarad es una modelacidn en
2 dimensiones de la seccidn transversal maxima de la presa, en el Phase 2, pero utilizando
una parte de la seccion transversal. La Figura 4.32 muestra la fraccion de la presa que se

utilizaria en el analisis, la cual esta sombreada con color gris. 1000

Figura 4.32. Seccién transversal maxima de la presa, y la porcion utilizada en el modelo

(gris)

Fuente: Trabajo propio

e Materiales
Con respecto a las caracteristicas geomecdnicas de los materiales que componen el cuerpo
de la presa, se siguid el criterio tomado por el ICE en el 2018 para realizar el modelo en el
FLAC3D. En ese entonces se planted que uUnicamente se aplicarian al modelo las
propiedades de la zona 3B; por otro lado, los materiales de las zonas 2B y 3A se
consideraron despreciables porque el espesor de las mismas es muy pequefo y tiene poca
influencia en la deformabilidad de la presa. Asi las cosas, en la Tabla 4.12 se muestran los

datos utilizados para el modelo de la seccion de la presa actual.
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Tabla 4.12. Propiedades de los materiales que componen la presa de enrocado

H . . ’Y ¢ c
Siglas Descripcion N/ m? e (pa)

2B

3A Ignimbritas 19,4 § = fyue 66 l0g 222 0

Fuente: ICE, 2018
Donde:
Pmedia: €l promedio de los esfuerzos principales del enrocado s1, s2 y ss.

Pa: presion atmosférica.

Asimismo, la Tabla 4.13 muestra las propiedades de la geomembrana utilizadas en el Phase
2, la cual se modelé como un elemento liner, el cual se sujeta a lo largo de la cara aguas

arriba de la presa.

Tabla 4.13. Propiedades de la geomembrana

Propiedad Valor
Espesor 3mm
Resistencia a la tensidn 30 kN/m

Fuente: Carpi, 2017
Es importante indicar que la geomembrana PVC tiene mayor flexibilidad que una de HDPE,
tal y como se muestra en la Figura 4.33, lo cual es importante debido a que la geomembrana

PVC puede deformarse conforme la presa también lo hace, no asi la geomembrana PVC.

[}
p——
w/
More rigid: HDPE

Figura 4.33. Comparacion entre geomembrana HDPE (izquieda) y geomembrana PVC
(derecha)
Fuente: Carpi
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e Condiciones de frontera
En la Tabla 4.14 se muestran las condiciones de frontera que se utilizaron en el modelo de
elemento finito de la presa.

Tabla 4.14. Condiciones de frontera del modelo

Simbologia Condiciones de frontera

Apoyo fijo: se utilizd para representar la interaccion suelo estructura, en
donde la carga gravitacional de la presa sobre el medio soportante impedira

gue se generen deformaciones en cualquier sentido.

Rodillo: se colocd de manera que solamente se pudieran generar
desplazamientos verticales en el limite donde la presa tiene el mayor
volumen y los menores desplazamientos. En este sector, se considerd que
la presa no tiene capacidad para desplazarse de forma horizontal, debido a

que la masividad de la presa.

Fuente: Trabajo propio

e Cargas
Asimismo, se incluyd en el modelo la carga hidrostatica generada por el Nivel Maximo de

Operacién (NAMO), el cual actua de forma perpendicular en la cara aguas arriba de la presa.

Es importante mencionar que en el modelo no se incluyd la carga de sismo porque el
comportamiento dindmico de las losas de concreto como elementos estructurales que se
deforman dindmicamente es casi imposible modelar. La forma de falla de una presa de
materiales sueltos, generalmente no es por problemas en la resistencia al corte, sino por

deformaciones.

e Etapas consideradas
El ICE realizé el modelado de la presa en el aio 2018, para el cual fue consideradas tanto la
etapa constructiva como la etapa de llenado del embalse. Los resultados mostrados en la
Figura 4.30 y Figura 4.31 anteriores, muestran las deformaciones que se generaron en la

presa, producto de las dos etapas ya mencionadas. Actualmente, para el desarrollo del
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modelo en el Phase 2 se considerd la obtencion de las mismas deformaciones en el sentido
horizontal y vertical, que obtuvo el ICE en el afio 2018, y con esto incluiria las deformaciones
de ambas etapas, aunque no fueran modeladas. La Figura 4.34 representa lo anteriormente

explicado.

Modelado
Slide 2D, 2022

constr
uctiva

Figura 4.34. Modelado de las etapas del proyecto
Fuente: Trabajo propio

Finalmente, la Figura 4.35 muestra el modelo hecho en el Phase 2.

Figura 4.35. Modelo en elemento finito Phase 2 de una parte de la seccidn transversal
maxima de la presa
Fuente: Trabajo propio
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Deformaciones obtenidas en el cuerpo de la presa

El mdédulo de interpretaciéon de los calculos realizados por el Phase2, brinda entre otras

cosas, la informacion asociada con las deformaciones en el cuerpo de la presa en el sentido

horizontal y vertical, cuyos resultados se muestran en la Tabla 4.15, asi como también los

resultados que habia obtenido el ICE en el afio 2018.

Tabla 4.15. Tabla comparativa de los resultados de deformaciones

Deformaciones
Sentido horizontal (y) Sentido Vertical (z)
FLAC 3D
FLAC3D 5.01 FLAC3D 5.01
©2017 Itasca Consulting Group, Inc ©2017 Itasca Consulting Group, Inc
Contour Of Y-Displacement C ontm_.lr (_Jl‘ Z-Displacement

Plane: active on Pla;ema;é?&n
3.0061E-02 G hiesyrad
3.0000E-02 e
2.7500E-02 500005 08
2.5000E-02 7 5000E-03
2.2500E-02 1 DODOE.02
2.0000E-D2 1.2500E.02
1.7500E-02 1.5000E-02
1.5000E-02 1.7500E-02
1.2500E-02 | -2.0000E-02
1.0000E-02 N -2.2500E-02
7.5000E-D3 -2.5000E-02 Y
5.0000E-03 g;%gjg
3.7872E-03 -2

Deformacién mdaxima eny: 3,00 cm

Deformacién méxima en z: 2,87 cm

Phase 2

Horizontal Vertical

Displacement Displacement

n n
3.80e-002 8.00e-003
3.60e-002 ©.00e-003
3.40e-002 4.00=-003
3.20e-002 2.00e-003
3.00e-002 0.00=+000
2.80e-002 -2.00e-003
2.60e-002 -4.00e-003

2.40e-002
2.20e-002
2.00e-002
1.80e-002
1.60e-002
1.40e-002
1.20e-002
1.00e-002
2.00e-003
6.00e-003
4.00e-003
2.00e-003
0.00e+000
-2.00e-003

-€.00e-003
-8.00e-003
-1.00e-002
-1.20e-002
-1.40=-002
-1.60e-002
-1.80e-002
-2.00e-002
-2.20e-002
-2.40=-002
-2.60=-002
-2.80e-002
-3.00=-002
-3.20e-002

Deformacién mdaxima eny: 3,00 cm

Deformacién maxima en z: 3,20 cm

Fuente: ICE, 2018 y trabajo propio
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La tabla anterior consolida los resultados obtenidos, en la cual se pueden observar, que el
modelo realizado en el Slide 2D obtuvo las mismas magnitudes de deformabilidad, en esta

parte de la seccidon transversal maxima de la presa.

Haimin et al (2018) mencionan que las distribuciones de los desplazamientos horizontales
y verticales en la presa, causada por la presidn hidrostdtica, son mas altas en la cara aguas
arriba y van decreciendo hacia la cara aguas abajo, tal y como se muestra en la Figura

4.36.

Figura 4.36. Distribucién de desplazamientos en la presa, izquierda: sentido horizontal,
derecha sentido vertical
Fuente: Haimin et al, 2018

Por lo tanto, tanto el modelo realizado por el ICE (2018) en el FLAC3D como el modelo del

Phase2 realizado para este trabajo, cumplen con este criterio.

e Deformaciones obtenidas en la geomembrana
Las deformaciones obtenidas en el apartado anterior seran las que definan el
comportamiento de la geomembrana. Al respecto, el Phase2 brinda informacidon, no
solamente de las deformaciones obtenidas en la geomembrana, sino de las cargas a tensiéon

gue actuan sobre la misma.

La Figura 4.37 muestra la deformada de la geomembrana en el sentido horizontal,
representada por una linea color gris, en la cual se puede observar que la deformacién
principal se encuentra en tercio medio de la cara aguas arriba, sin embargo, esta

deformacion maxima horizontal produce que la geomembrana de comprima. Por el
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contrario, en el primer y el tercer tercio de la cara aguas arriba, la geomembrana trabaja a

tension, pues se modeld como si ésta estuviera sostenida de los extremos.

Figura 4.37. Deformada de la geomembrana debido a los desplazamientos horizontales de
la presa
Fuente: Trabajo propio en el software Phase 2

Asimismo, el Phase 2 muestra los resultados de los valores de tensién a lo largo de la
geomembrana, los cuales se muestran en la Figura 4.38, en la cual se puede observar que
en el tercio medio de la cara aguas arriba de la presa, el Phase 2 reporta valores nulos de
fuerza axial en la geomembrana. Esto se interpreta de la siguiente forma: cuando se define
el material del elemento liner en el software Phase 2, se solicitan los valores mecanicos del
material, especificamente el valor de resistencia a la carga de tensién por metro lineal. Asi
las cosas, como la geomembrana esta actuando a compresion en el tercio medio de la presa
para dos deplazamientos horizontales, el software Phase 2 reporta valores nulos de carga
axial, pues él interpreta que la geomembrana no tiene capacidad para soportar compresion.
Por el contrario, en el primer tercio y tercer tercio de la geomembrana, si se generan fuerzas
a tension, las cuales el programa si reporta valores. Noétese que los valores maximos a
tension, debido a los desplazamientos horizontales de la presa, son del orden de los -0.058

kN.
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Figura 4.38. Cargas axiales debido a desplazamientos horizontales
Fuente: Trabajo propio

En el sentido vertical, el software Phase 2 modela también la deformada de la

geomembrana, la cual se muestra como una linea en color gris en la Figura 4.39.

Figura 4.39. Deformada de la geomembrana debido a los desplazamientos verticales de la
presa
Fuente: Trabajo propio en el software Phase 2

La Figura 4.40 muestra la salida del software Phase 2 en cuanto a los datos de las cargas

axiales generadas debidos los desplazamientos verticales de la presa, en donde se reportan



392

tensiones nulas en el tercio medio de la geomembrana debido a que esta zona de la presa
se encuentra a compresidn, por otra parte, se reportan cargas a tension en el primer y

tercer tercio.

Axial Force

.08 bk b AT DA e AT APt S A B0 AE0.5TAST -5 A5 P-53 45354 4SS5 5556 AS6-ST A5TED
af2-a3

0.0t

ago-n1 AEZ-B3

0,02

xial Farce [kA] {compraasion pasitive)

.03

Figura 4.40. Cargas axiales debido a desplazamientos verticales
Fuente: Trabajo propio en el software Phase 2

La carga axial maxima a tensién que tendria que soportar la geomembrana debido a las

deformaciones verticales son del orden de los 0,057 kn.

Finalmente, la Figura 4.41 y la Figura 4.42 muestran la deformada de la geomembrana
producto de la resultante de los desplazamientos totales, asi como las cargas axiales a
tensidn que experimentaria la geomembrana, en donde se reporta un valor maximo de

0,057 kN.
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Figura 4.41. Deformada de la geomembrana debido a los desplazamientos totales de la
presa
Fuente: Trabajo propio en el software Phase 2

Axial Force
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Figura 4.42. Cargas axiales debido a desplazamientos totales
Fuente: Trabajo propio en el software Phase 2

Es importante mencionar que los valores a tensidn reportados por el Phase 2 son muy bajos,
por lo que la geomembrana estaria en capacidad de soportar las deformaciones que le

produzcan tension.
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4.3.2. Instalacion de la geomembrana

Para el caso de este trabajo, se propone la utilizacidn del sistema constructivo desarrollado
por la empresa Carpi, de fabricacidén suiza, la cual instala geomembranas en presas de

enrocado, segln la secuencia mostrada en la Figura 4.43.

Construccion del
bordillo e instalacion
de banda de anclaje

Sujecion de los pafios

Colocacion de pafios

de geomembrana

de geomembrana

Figura 4.43. Metodologia de instalacién de geomembrana Carpi
Fuente: Carpi

. Construccion de bordillo

Como primer paso se debe construir un bordillo construido mediante extrusion del
concreto pobre, que le brinde confinamiento al enrocado, y que a la vez sirva de soporte
para instalacién de las bandas de anclaje, tal y como se muestra en la Figura 4.44, Figura

4.45, Figura 4.46 y Figura 4.47.

Figura 4.44. Proceso de instalacion de geomembrana Carpi - construccién del bordillo
Fuente: Carpi
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Figura 4.45. Proceso de instalacion de geomembrana Carpi — instalacion de bandas de
anclaje
Fuente: Carpi

Sostenimisnto
temporal
[Concreto, grava

Sibelon CHT 3750 D]

Banda de anclaje
0.42m de ancho

)
0.35

Dimensidn
bongitudinal
del bordillo 4.00m

Figura 4.46. Detalle de construccién de bordillo e instalacidon de bandas de anclaje
Fuente: Carpi

Figura 4.47. Instalacion de bandas de anclaje de geomembrana Carpi
Fuente: Carpi
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° Colocacion de panos de geomembrana

Posterior a la construccidn del bordillo y la instalacién de las bandas de anclaje, se instalan
los pafios de geomembrana, los cuales llegan al sitio en rollos y se van estirando desde la

cresta de la presa hacia el plinto (ver Figura 4.48 y Figura 4.49).

|

Figura 4.48. Rollos de geomembrana Carpi en el sitio
Fuente: Carpi

Figura 4.49. Extendido de los rollos de geomembrana Carpi
Fuente: Carpi

. Sujecidén de los pafios de geomembrana

Una vez colocados los pafios de geomembrana, los costados en contacto con la banda de
anclaje se soldan mediante una soldadura térmica (ICOLD, 2015), la cual consiste en
calentar eléctricamente una resistencia con forma de soldadura y que recorre entre los dos

pafios a unir, tal y como se muestra en la Figura 4.50. Conforme las dos superficies se van
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derritiendo, la presién en el rodillo se aplica conforme se va controlando la presidn, la
temperatura y la velocidad del recorrido. En este caso se aplicara una soldadura estandar

de 2 x 15 mm.

La Tabla 4.16 indica cudles tipos de métodos de unidn son convenientes para cudles tipos

de geomembrana, segun sea el caso.

Tabla 4.16. Métodos de union para distintos tipos de geomembranas

Método de Polimeros Material
unioén PVC | LLDPE | HDPE PP Elastomérica | CSPE | bituminoso
Fusion

térmica
(soldadura A A A A A A A
caliente y
aire caliente)
Extrusion N/A A A A N/A N/A N/A
Adhesivo A N/A N/A N/A A A A
Fusion
e A N/A N/A N/A N/A N/A N/A

Fuente: ICOLD, 2010
A = método aplicable N/A = método no aplicable
PVC: cloruro de polivinilo / LLDPE: poliestileno lineal de baja densidad / HDPE: poliestileno
de alta densidad / CSPE: polietileno colorosulfonado

NAM OU VI — FACE ANCHORAGE
THE PVC GEOCOMPOSITE IS SEAMEDTO
THE PVC ANCHOR'STRIP

-

_._..-'-"-—"

Figura 4.50. Soldadura térmica — instalacién geomembrana Carpi
Fuente: Carpi, 2017
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Asimismo, la geomembrana debe anclarse en los extremos superior e inferior. Para el
extremo superior se recomendod realizar un anclaje mecanico en el ultimo bordillo, que
incluye la construccion de un parapeto (ver Figura 4.51). Para la parte inferior se
recomendd la instalacién de una pletina de acero inoxidable y anclajes en el plinto de la

presa (ver Figura 4.52).

Parapeto
El.53.65

Anclaje mecanico

LT

05

Compuesto SIBELON
marca Carpl

Eordillo de

concrato pobre Presa de enrocado \\

Figura 4.51. Detalle de sujecion de la geomembrana en la cresta de la presa
Fuente: Elaboracién propia

~ Pletina de acero
inoxidable de
0.10<0.10m
Smm e

Perno de acero 10mm @
015 Lang
Tergue 10kN/m

Plinte

Figura 4.52. Detalle de sujecion de la geomembrana en la cresta de la presa
Fuente: Carpi, 2017
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4.4. Especificaciones técnicas

La Tabla 4.17 muestra las especificaciones técnicas que recomienda el fabricante de la

geomembrana de PVC.

Tabla 4.17. Especificaciones técnicas geomembrana Carpi

Propiedad Método de prueba Valores y tolerancias
Espesor (solamente de la EN 1849/2 3 mm + 5%
geomembrana)
Gravedad especifica (solamente ENI1SO 1183/1 125
de la geomembrana) Método A !
Valor pico de rotura
del geotextil
. - N
Resistencia EN 15O 527/4 >50 kN/m
Ensayo hecho a la muestra del Elongacion (velocidad del 2 65%
compuesto de geomembrana | Valor pico de rotura de ensayo 100
la geomembrana mm/minuto)
Resistencia >30 kN/m
Elongacion >250%
Unidad de peso por drea de EN 1SO 9864 500 g/m? + 5%
geotextil
Resistencia a la rotura (espesor EN 150 34/1
- P (Velocidad 50 > 130 kN/m
nominal de la geomembrana) .
mm/min)
Resistencia al punzonamiento
>
(PVC layer upwards) CBR EN IS0 12236 =8 kN/m
Flexibilidad ante bajas EN 495/5 No se da la fallaa - 30°C

temperaturas

Resistencia a la presion

hidrostatica (24 horas a 10 EN 1928 Método B Resistente
bares)
Apariencia general Sin blisters
Envejecimiento térmico en el — —
agua (variacion maxima del Variacién de la masa EN 14415 Método = 2,0%
peso después de 56 dias a 50°C, Variaci6n de la A < 10.0%
secando reacondicionando por | resistencia a la tensién
24 a 80°C) Var|a§lon dela < 10,0%
elongacidn a la falla
P Variacié |
Resistencia a la oxidacion . arla.C|on dela ., EN 14575 < 10,0%
resistencia a la tension
Envejecimiento acelerado
debido a la luz (3000 h - 350 -
MJ/m?) con alternancia de
ciclos secos y humedos EN 12224
Variacion de la tension
Valor pico cuando la Resistencia = 15,0%
geomembrana se quiebra Elongacion < 15,0%

Fuente: Carpi, 2017
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4.5. Presupuesto y tiempo de construccion.

La Tabla 4.18 muestra la informacién del costo de la obra y su presupuesto. Es
importante mencionar que el fabricante de la geomembrana incluye dentro de su costo la
instalacion de la geomembrana, el disefo, suministro de materiales, equipo y
herramientas, instalacion del sistema de geomembrana, los ensayos de control de calidad
Y Sus ganancias.

Tabla 4.18. Comparacidn entre costos de instalacion de geomembrana y cara de concreto

Presupuesto geomembrana

Area a impermeabilizar 29 500,00 m?

Costo instalacion de la geomembrana por unidad 5
- Us$98/m
de superficie

Costo total del area impermeabilizada con
USS 2 891 000,00
geomembrana

Tiempo de duracion 157 dias = 5,2 meses

Presupuesto cara de concreto reforzado

Volumen de concreto 10 063,00 m3

Espesor 0,35m

Costo instalacion del concreto reforzado por

. USS 497,00 / m3
unidad de volumen

Costo total de la cara de concreto USS 5001 311,00
Tiempo de duracion 221 dias = 7,4 meses

Fuente: ICE, 2018 y Carpi, 2017

Es asi como se puede concluir de la tabla anterior, que la solucién con geomembrana es
1,73 veces mas econdmica que la cara de concreto, y el ahorro en tiempo en que estaria

lista la impermeabilizacidn seria de 2 meses.

Asimismo, en el Anexo | se presentan los planos del proyecto.
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4.6. Sostenibilidad

Este proyecto, que se planea construir en la zona de Guanacaste, es en si mismo una
solucién ante un problema socioambiental que ocurrira en el futuro, debido a que, como
fue explicado anteriormente, abastecerd de agua potable a aproximadamente 500.000

personas.

Por otra parte, es importante mencionar que la industria de la fabricacion del concreto
(Figura 4.53) es responsable del 32,32% de la emision de toneladas de CO,, y el acero un
12,41%, mientras que el PVC alcanza un 1,55%. Es por ello que el cambio de construir una
impermeabilizacién con concreto reforzado a pasar a una geomembrana, representa la no

emision de CO2 a la atmoésfera.

MACEROESTRUCTURALY LAM INADO R AT

1,35% TERRAZO mACERO CROMADO, ESMALTADO, GALVANIZADO 2,84%

' 6,74% OTROS
1,55% PVC—_ \ 12,41% ACERO ESTR = ADITVO, DISOLVENTE , BARNIZ ¥ ACETE SINTETICO H47%
- mé\ . M ALUMINIO (ANODZADO Y LACADO) 445%
' 2,84% ACERO CROM, 1 ARIDOS 202%
3,81% NEOPRENO
5 BETUN ASFALTICO 156%
3,00% MORTERO u CARTON YESO 153%
B CEMENTO 174%
1447% ADITVOS oy ATERIAL CERAM ICO 3.38%
® COBRE ¥ GOBRE RECOCIDO 134%
§ HORM ISON CELULAR PREFABRICADOS 205%
i = HORM IGON PREFABRICADO Y SUMINISTRADO 32 32%
; 4.45% ALUMNIO » MORTERO PREFABRICADO 3,00%
2,02% ARIDOS m NEOPREMO 386
32,32% HORMIGON Loo% EETLN
g = ~————1,53% CARTON YESQ ®TEMPLE34%%
2, ——1,74% CEMENTO m PVC 155%
\\‘ " 3,35% CERAMICOS B TERRAZO 135%

m OTROS (<100%) 6,74%

Figura 4.53. Porcentajes de emisiones por producto
Fuente: Mercader et al, 2012
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4.7. Conclusiones y recomendaciones

A continuacidn, se especifican las conclusiones y recomendaciones que se obtuvieron al
término del presente trabajo de modelado, andlisis y disefio:

° El IMN identificd las zonas geograficas en las cuales habrd cambios en los patrones
de lluvia, temperatura y humedad que experimentaria Costa Rica, como producto del
fendmeno del cambio climatico.

° La presa que se propone consiste en una alternativa de adaptacion ante el
fendmeno de cambio climdtico en la zona de Guanacaste que permitiria que 500.000
personas durante 50 afios a caudal maximo puedan tener acceso a agua potable durante la
época seca.

° La zona donde se ubicara el proyecto estd compuesta por materiales de origen
igneo, principalmente ignimbritas.

° La presa se cimentard sobre un macizo rocoso compuesto por estratos de buena
calidad (clase Il) y calidad regular (clase Ill), segun la clasificacién geomecdnica RMR.

) El modelado en elemento finito, mediante el software Phase2, permitié obtener las
mismas deformaciones obtenidas en la modelacion original de la presa del afio 2018, en la
cual se utilizé el software FLAC3D.

° Las fuerzas de tensién que se generan en la geomembrana debido a las
deformaciones que sufre la presa, son inferiores a la resistencia de la misma.

° Debido a que la presa analizada tiene una longitud de 511 m con respecto a los 40
m de seccién transversal, las deformaciones en el sentido longitudinal son despreciables.
° Al presupuestar tanto la geomembrana como la cara de concreto, el costo de la
geomembrana es inferior (relacion costo cara de concreto / geomembrana =1,73), asi como
el tiempo de instalacion (reduccién en 2 meses).

° La no utilizacién de cemento y acero al sustituir estos materiales por una
geomembrana, representa el evitar el uso de materiales que son responsables de la

mayoria de la contaminacién de CO2 a nivel mundial.
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4.9. Anexo l. Planos
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ESPECIFICACIONES TECNICAS DE LA GEOMEMBRANA
Propiedad Método de prueba "ul’ah:-res.'l,r
tolerancias
Espesor (S6lo de la geomebrana En 1849 /2 3 mm + 5%
Gravedad especifica(sélo de la geomembrana) ENMI'tSé?nfilnEif 1 1.25 g/em® £ 5%
Ensayo hecho a [a muestra del compuesto de
geomembana
Valor pico de rotura del geotextil
R ; ENISO 527/4
Resistencia (velocidad ensayo = 50kM/m o
Etnngacidn ID[]mmmen: = 65% Elevaciones en metios sabre e nivel del mar.
Valor pico de rotura de la gemembrana = 30kN/m Cotas en metres, salo otra indicacion.
Resistencia, Elongacion =250 Le geornernbrana & utilizer cord ded tipo Sibelon de |a marcs Carpi, de 3 mm de
agmasal v 3 de ancho.
- ; - -
PESG pﬂr unldad dE ik dE gEﬂtE}ttﬂ EN ISD HEM 5m E'I‘rm i 5% Procedirmients dé instalacida de |a ﬂ,Eﬁn'lEl”:l'lElr’El'l& &0 |3 Cara Apuat arfiba e la
Resistencia a la rotura (con espesor nominal de EN 15034)1 S
geomembrana (Specimen fig.2 2130kN/m 1. Sernastruye ol bavdilis mediants extrisitin, tan Une mezela de eoneretn
speed 50 mm/min pobre de 175 kgfern®,
Resistncia al punzamiento EN IS0 12236 = BkN/m 2. Seeolocan bandas de anclaje @ cada 3 rmatres, antes de condtruir el bordillo
——r - - siguiente
Flexibilidad a ijHS iemperaturas ENA I = No falla a-30 3. Una ver almm:_ia la eresta, cuando los bordillos han sida construidos y las
Resistencia a la presion hidrostatica p.féri;si Resistente I:ﬂ::f;;::ﬁ;;:.ﬂ:.?"ﬁ:s'memm |- i
Envejecimiento termico en al agua 4. Sesueldan los rolles de genmembrana en los costados, pera en o plinte y en
Variacion maxima del pe5n despueg de 56 dias a E{TTT la cresta, we utilizardn snclajes mecinicos (ver detalles en Wmina B
secando v reacondicionando por 24 a 80°C
Apariencia general EN 14415 No blisters
variacién de la masa Método A <2.0%
Variaciacién del esfuerzo a tensién = 10%
Variacidn de la elongacion a la falla < 10%
Reslstgnjma ala BKIF'HEEE!I_‘I _ EN 14575 < 10%
Variacion de la resistencia a la tensidn
Aceleracion del envejecimiento por la luz
Variacion de la tensidn
Valor pico a la rotura del geotextil
Resistencia =15%
== EM 12224
Elongacion < 15%
Valor pico a la rotura de la geomembrana
Resistencia =15%
Elongacion < 15%
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