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1. INTRODUCCION

El desarrollo del transporte masivo de Bogota ha obligado a la ciudad a modernizar
su infraestructura. Ha sido necesario ampliar, adecuar y construir vias para dar a los
buses de Transmilenio pistas exclusivas.

La interseccién de la Calle 92 con Autopista Norte desde antes de la introduccién de
buses articulados ya era un cruce en donde confluian la avenida 92, la autopista
norte y la avenida NQS generando un gran problema de circulacién, no solamente
por el volumen de vehiculos sino por los flujos de circulaciéon que se cruzaban. Para
solucionar este problema se construyeron primero los puentes de la autopista sobre
la calle 92 que en ese entonces era la prolongacién de la Avenida NQS. Como
respuesta a la necesidad de abrir paso hacia la autopista norte de los vehiculos que
venian de sur a norte por la Avenida NQS se construyé el conector conocido como
Puente Pastrana. Posteriormente, con la construccion de la Av. NQS hacia el norte
los problemas se agravaron y se construyé un puente adicional sobre la Avenida
NQS para descongestionar la avenida 92.

2. GEOMETRIA DEL PUENTE

Con la llegada del sistema Transmilenio se dio una solucion radical a esta
Interseccidn, la cual comprende entre otras estructuras la construccién de un puente
de tercer nivel para transporte mixto, para encausar el trafico de la Avenida NQS
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hacia la Autopista Norte en direccion norte - sur. La Figura 1 muestra en planta todo
el sistema actual de intersecciones vehiculares de la calle 92.

El puente de tercer nivel comienza en el carril oriental de la Avenida NQS y termina
en el carril oriental de la Autopista Norte, pasando sobre los puentes de la autopista y
de la calle 92, razon por la cual es denominado de tercer nivel. Presenta cuatro
curvas horizontales de diferentes radios (Figura 2) y una curva vertical con una
pendiente maxima del 6 %, lo que implica una variacion de la pendiente transversal o
peralte de la calzada a lo largo de toda la longitud del puente, para dar la seguridad
necesaria al usuario (Figura 3). La longitud del puente es de 567 m y esta dividida en
14 luces, siendo la mayor de 44.00 m y la menor de 36.00 m y tiene un ancho de
tablero de 12.00 m para tres carriles, todos en un mismo sentido. El puente esta
apoyado sobre 13 pilas de alturas variables entre 6.45y 12.70 m y sobre dos estribos
(Figura 4).

3. SUPERESTRUCTURA

La estructura adoptada para el puente es mixta, compuesta de un cajon en acero A-
588 Grado 50 y de una losa colaborante en concreto f'c = 35 Mpa, pre-esforzado
transversalmente para lograr un espesor moderado y esta acoplada a la estructura
de acero por medio de conectores de cortante, soldados a los patines superiores del
cajon (Figura 5).

El cajon de acero esta compuesto por:

e Lamina inferior de 4.00 m de ancho. El espesor en las luces es de 9.5 mm y
sobre apoyos de 16 mm a 22 mm. Esta lamina esta rigidizada longitudinal y
transversalmente.

e Dos almas inclinadas de 2.00 m de altura. El espesor en las luces es de 9.5
mm y en los apoyos de 12.7 mm salvo en los mas solicitados donde llega a 16
mm  (Figura 6). Presenta rigidizadores verticales espaciados
aproximadamente cada 2.00 m y en zonas sobre apoyo cada 1.00 m y dos
rigidizadores longitudinales a lo largo de todo el puente (Figura 7).

e Patines superiores de 450 mm de ancho en las luces y 600 mm sobre apoyo
salvo en el apoyo 2 que tiene un ancho de 750 mm. El espesor varia entre 16
y 50 mm segun las solicitaciones.

e Riostras verticales intermedias las cuales garantizan la indeformabilidad del
cajon, colocadas en zonas curvas cada 5.50 m y en zonas rectas cada 11.00
m.



e Riostras verticales sobre apoyo las cuales transmiten las fuerzas horizontales
de la losa a los apoyos.

e Contraviento horizontal que consiste en una viga en celosia que cierra el cajon
de acero en la parte superior para darle rigidez a la torsién y estabilidad a los
patines superiores en las zonas donde estan sometidos a compresiéon (Figura
8).

e Elpeso de la estructura de acero es de 850 toneladas.

La Losa de concreto estda conectada a la estructura de acero por medio de
conectores de cortante que irbnicamente no trabajan al corte, los cuales estan
soldados a los patines superiores del cajon.

La losa tiene un ancho de 12.00 m divididos asi, dos voladizos de 3.50 m y zona
entre patines de 5.00 m. El espesor sobre patines es de 0.35 m, en la llave de 0.25
m, y en los extremos de los voladizos de 0.20 m.

Esta losa presenta un refuerzo longitudinal de 1.00 % de la seccidén de concreto en
las zonas sobre apoyo donde esta sometida a traccién y de 0.75 % en las luces
donde estd en compresion. En la Figura 9 se muestra un corte transversal de la losa
y en la Figura 10 se observa la armadura longitudinal y transversal y los ductos
transversales para el acero de preesfuerzo.

La losa colabora en la resistencia a la flexion longitudinal para las cargas
permanentes y para las cargas vivas. En las zonas donde la losa estd en compresion
participa la seccién total de concreto mientras que en las zonas donde esta en
traccion solo participa el acero de refuerzo.

La losa esta preesforzada transversalmente lo cual permite tener una losa de un
espesor moderado y por ende un peso propio reducido. El preesforzado presenta un
mejor comportamiento del concreto a la flexién que el concreto reforzado. El acero de
preesfuerzo teniendo una resistencia mas elevada que la del acero de refuerzo
disminuye la cantidad de éste. Por un cm? de acero de preesfuerzo debemos colocar
3.5 cm? de acero pasivo. Para terminar, el acero de preesfuerzo es mas econémico
que el acero de refuerzo.

La utilizacion del preesforzado implica mayor tecnologia y responsabilidad. Los
controles de la resistencia del concreto, de la elongacién de los cables o torones, de
la penetracion de cufa, de la inyeccidn de la lechada y su fraguado deben ser muy
Severos.

La losa estd preesforzada con monotorones adheridos para lo cual se utilizé un
nuevo tipo de ducto que nos garantiza la adherencia a través de la inyecciéon de una
lechada convencional. En la Figura 11 se muestra el trazado de cables y en la
Figura 12 un detalle de esta armadura durante construccion.



Es importante tener en cuenta que la losa se diseid como concreto preesforzado
adherido, por lo tanto se admiten ciertas tracciones. Si la adherencia no se garantiza
estariamos en presencia de preesforzado no adherido para el cual no se admiten
tracciones.

El problema de la introduccién de esfuerzos a la estructura de acero y a la losa de
concreto por efecto de la retraccion del fraguado se ha minimizado realizando la
conexion entre la viga de acero y la losa de concreto lo mas tarde posible, de tal
manera que la retraccién se haya desarrollado al maximo. Esto se logra dejando
unas reservas en la losa donde van los conectores las cuales seran vaciadas
después del tensionamiento de la losa y lo mas tarde posible. Es necesario pensar
que una vez realizada la conexion se debe esperar que la resistencia al concreto de
las cajas alcance al menos el 75% de la resistencia, en nuestro caso 26 MPa.

Es importante mencionar que mientras no se realice la conexién vaciando o
fundiendo las reservas que contienen los conectores, la seccion resistente es la viga
metalica sola; la losa es solamente peso.

4. PILAS Y ESTRIBOS

El puente esta apoyado sobre 13 pilas y dos estribos. Las pilas tienen todas
diferentes longitudes siendo la mas corta de 6.45 m la pila 14, y la mas larga de
12.70 m la pila 7 debido a la curva vertical de la rasante.

El hecho que todas las pilas tengan diferente altura implica que las cargas o
solicitaciones horizontales sobre cada una de ellas son diferentes. Dado que la
rigidez de la pila a solicitaciones horizontales depende de la longitud a la potencia 3,
las pilas cortas toman mucho mas que las largas. Si se hubiera aplicado el mismo
criterio utilizado para las otras pilas, las pilas 2 y 14 tendrian longitudes menores y su
rigidez seria muy grande con respecto a las otras. Ademas, son las pilas mas
alejadas del punto fijo del puente. Por estas dos razones se determiné profundizar el
dado para tener pilas un poco mas largas.

Para las reacciones verticales se han disefiado unos apoyos en neopreno armado de
dureza 60 los cuales han sido dimensionados de acuerdo con las solicitaciones. La
almohadilla mas grande se encuentra ubicada en el apoyo de la pila 2 y tiene como
dimensiones 880 mm x 650 mm x 95 mm. La altura de todas las almohadillas es de
95 mm.

Para las solicitaciones horizontales provenientes del frenado, viento y sismo se
colocaron unos espigos sobre todas las pilas que estan conectados a la viga cajén
mediante unas orejas soldadas a lado y lado. En los estribos no se previeron estas
orejas sino que tienen unos topes limitando los movimientos transversales de los
extremos de la viga cajon a 50 mm; en sentido longitudinal no hay ninguna restriccidén
(Figuras 13y 14).



Las pilas en su base tienen 4.32 m de longitud y 1.50 m de ancho. En la parte
superior, la longitud se amplia gradualmente hasta 5.62 m. Las pilas son en concreto
reforzado. El concreto f'c= 28 MPa. El refuerzo longitudinal de la pila es del 1.00 % y
los flejes cumplen con la separacion especificada en el Cédigo (Figura 15).

Lo dicho anteriormente es valido para todas las pilas salvo para la columna 6,
proxima al carril sur norte de la autopista. Por razon de la posible prolongacién de la
paralela sur norte de la autopista fue necesario desplazar y reducir la seccién de la
pila 6 para dejar el espacio necesario. Esta pila no tiene las dimensiones de las
anteriores sino que es mas pequena y de forma especial (Figuras 16 y 17).

La pila queda excéntrica con respecto al eje de la calzada y las solicitaciones son
diferentes de las de las otras pilas ya que el momento de flexién transversal es muy
importante. Para minimizar el efecto de esta flexibn se decidié colocar un
tensionamiento en la columna que generara un momento de sentido contrario,
compuesto de tres cables de 12 torones de 5/8” (Figuras 18 y 19).

Los estribos en cada extremo del puente estan disefados solamente para cargas
verticales. No sufren el empuje de la tierra pues el relleno esta confinado por
geotextil creando una tierra armada. Horizontalmente, no esta contemplada ninguna
solicitacién. Si se colocara alguna restriccion, el estribo absorberia la mayoria de
estas fuerzas debido a su rigidez. El tope del cual se hablo antes permite 50 mm de
desplazamiento; cuando éste se produzca las fuerzas seria minimas (Figura 20).

5. CIMENTACION

El disefio de la cimentacidn se basé en las recomendaciones del Estudio de Suelos y
Analisis de Cimentaciones realizado por Alfonso Uribe S. y Cia. Ltda. en octubre de
2003 para Conconcreto S.A., constructores del puente. Teniendo en cuenta los 15
apoyos del puente, el numero de perforaciones realizadas para el estudio de suelos y
cimentaciones definitvo de AUS se complementd con informacion de las
perforaciones para el estudio de suelos y cimentaciones realizado por Espinosa y
Restrepo para el Consocio Silva Fajardo & Cia. Ltda., Silva Carreno y Asociados S.A.
- Sedic S.A., y presentado como parte de los documentos de la licitacion.

A partir de los resultados de la investigacion del subsuelo en el sitio (Figura 21) y de
los ensayos de clasificacién en el laboratorio que presentamos en forma resumida en
las Figuras 22 y 23 se establecié que el suelo de fundacién hace parte de un
deposito predominantemente arcilloso, tipico de la Formaciéon Sabana, con algunos
estratos intercalados de materia organica y lentes de arena por debajo de los 35.00
m de profundidad. En el sector sur - occidental se encontr6 una capa superficial de
arenas con gravas depositada en alguna época pasada por el rio Negro, actualmente
canalizado. En las Figuras 24 y 25 se muestra la variacion de la resistencia al corte



no drenada con la profundidad obtenida a partir de la informacién de los dos estudios
mencionados anteriormente.

Para los analisis de estabilidad y deformacién de la cimentacion se considerd un
pilote de concreto reforzado de seccion cuadrada de 0.35 m de lado y 40.00 m de
longitud. En el estudio de suelos de AUS la variacion de la resistencia al corte no
drenada con la profundidad se represent6 por la siguiente expresion:

Cu(ton/m*)=1.45+0.05%Z

Para calcular la capacidad portante por adhesion lateral se adopté un factor de
correccion a aplicado a la resistencia al corte no drenada Cu para tener en cuenta
el efecto de la hinca del pilote sobre el suelo de fundacion proximo al pilote en toda
su longitud. Se establecié un factor de a@ =1.2 para arcillas blandas con valores de

Cu<2.5-ton/m* con el cual se llega a la siguiente expresion:
foy (ton/m*) =1.74+0.06* Z
La capacidad de carga ultima por la base se calcul6 por la siguiente expresion:
Py, (ton) =9*Cu* Ap

Para un pilote de seccién cuadrada de 0.35 m de lado y 40.00 m de longitud se
obtienen los siguientes resultados:

Capacidad portante ultima por adhesion lateral: P, =148.1-ton.
Capacidad portante de seguridad por la base: P, =3.8-ton.
Capacidad portante ultima neta: P, =1519-ton.

Para los factores de seguridad adoptados, de 2.0 para adhesién lateral y 3.0 para la
base, se obtiene la carga de disefio neta recomendada en el estudio de
P, =753 -ton 0 una carga total P, =82.4-ton .

En el estudio de suelos y cimentaciones del Consorcio Silva Fajardo, Silva Carrefio -
Sedic, se recomienda adoptar para el disefio geotécnico de la cimentacién pilotes
pre-excavados y fundidos en el sitio con una friccion o adhesién lateral maxima
admisible o de seguridad correspondiente a un factor de seguridad de 1.5 de
fss =1.3-ton/m*. Para un pilote de seccion circular de 0.45 m de diametro y 40.00 m

de longitud, con un éarea lateral equivalente al pilote hincado de 0.35 m de lado de
seccién cuadrada y de la misma profundidad, la capacidad portante de seguridad por
friccion lateral resulta de P, =73.5-ton, valor muy similar al recomendado en el



estudio definitivo. Sin embargo, es importante aclarar que para un factor de
seguridad de 2.0 adoptado en el estudio de suelos y cimentaciones de AUS, la
capacidad admisible se reduce significativamente a P, =55.1-ton.

Para una carga vertical transmitida por el cabezal de una pila de 1200 ton, como se
indica en el estudio, y suponiendo una eficiencia del grupo igual a 1.0 se determiné
un grupo minimo de 16 pilotes de concreto reforzado, de seccién transversal
cuadrada de 0.35 m de lado y 40.00 m de longitud efectiva. Los pilotes son
prefabricados en tramos de 10.00 m y se acoplan durante el proceso de hinca. La
cabeza de los pilotes queda también acoplada a un dado o cabezal que soporta la
pila (Figura 26 y 27).

En el caso de los suelos arcillosos del sitio, para calcular la eficiencia del grupo de
pilotes, preferimos adoptar el método propuesto por Poulos y Davies con el cual se
obtiene un valor de eficiencia de Ef =0.92 considerando un grupo de 5 pilotes
alineados y separados centro a centro 1.54 m. El mismo factor de eficiencia se
obtiene con un grupo de pilotes 16 pilotes distribuidos en el perimetro de un
cuadrado de 6.51 m de lado.

En el estudio se incluye ademdas informacién adicional sobre prediccion de
asentamientos y sobre el coeficiente de reaccién de subrasante para el analisis de
deformaciones del grupo bajo cargas laterales por sismo.

Con relacion al Médulo de Reaccion de Subrasante horizontal, en el estudio de
suelos y cimentaciones se recomienda para un pilote de seccién transversal
cuadrada de 0.35 m de lado, una variacién lineal del médulo horizontal desde 400
t/m* a 5.00 m de su longitud hasta 800 t/m® en la base o sea a una profundidad del
orden de 43.00 m. Este ultimo valor se recomienda para el médulo de reaccién
vertical en la base del pilote.

Si aceptamos la recomendacion conservadora de Davisson, el moddulo lo
calculariamos por la siguiente expresion:

K, =67%C, /B

y si calculamos C, por la expresién dada en el informe de suelos, se obtiene un
rango entre 390 t/m* a 5.00 m y 690 t/m® en la base del pilote, similar al adoptado por
AUS.

En consecuencia, la cimentacion disefiada esta compuesta por grupos de pilotes de
concreto reforzado, amarrados con dados e integrados a las pilas. Los pilotes son
prefabricados en planta, en tramos de 10.00 m de longitud y seccion cuadrada de
0,35 m de lado; éstos fueron hincados a golpes con un martinete de vapor de accion
simple como se muestra en la Figura 28, que tiene un martillo de 5.0 ton de peso y



una altura de caida graduable entre 35 y 40 cm. Los tramos se acoplaron
adecuadamente (Figura 29) para lograr la longitud total de 40.00 m. Los estribos
estan cimentados cada uno sobre 12 pilotes como se indica en la Figura 30 y la
mayoria de las pilas sobre 16 pilotes cada una dispuestos en el perimetro de un dado
0 cabezal cuadrado del orden de 7.00 m de lado y 1.50 m de espesor (Figuras 31,
32 y 33). El dado de la pila 6 tiene una geometria y refuerzo especial para momentos
de flexion transversales y para el punzonamiento de la pila debido su seccién.

6. ANALISIS ESTRUCTURAL

Las cargas que se consideraron son todas aquellas especificadas en el Cédigo
Colombiano de Disefio Sismico de Puentes. Se consideraron tres carriles de trafico
en la misma direccion.

Para la superestructura se consideraron las fuerzas internas generadas por las
cargas y otras solicitaciones. Los momentos de flexién, las fuerzas cortantes pero
sobre todo los momentos de torsibn generados por la curvatura y las cargas
excéntricas fueron calculados y combinados segun las directivas del Cédigo. El
andlisis Estructural de la estructura mixta se hizo elasticamente sin mayoracién de
las cargas.

La seccion éptima para las fuerzas internas generadas es el cajon por su excelente
rigidez y resistencia a la torsién, a la flexion en momento positivo y negativo y al
cortante. Ademas, el aspecto estético juega un papel muy importante en esta obra. El
célculo de la resistencia se hizo segun la teoria elastica.

Se prestd especial atencién a los problemas de estabilidad de las laminas de acero
sometidas a compresion y al disefio y colocacién de rigidizadores.

Las fuerzas internas de las columnas, de los dados y de los pilotes fueron analizadas
también, elasticamente, combinadas y mayoradas segun las recomendaciones del
Cédigo. En el calculo de la resistencia si se aplico la teoria de los estados ultimos.
No se hicieron redistribuciones. En la Pila 6, por ser preesforzada, se verificaron los
esfuerzos al estado de servicio.

Para el analisis sismico se utilizd el espectro para la zona 3 Lacustre A segun la
Microzonificacion de Bogota. EI comportamiento de este puente difiere enormemente
del de un puente rectilineo de la misma longitud. Los desplazamientos son mas
pequefios Yy la reparticidn de las fuerzas en los elementos es mas favorable ya que
las pilas presentan ejes fuertes que varian de 0°en la pila 2 a 90° en la pila 14. Para
el caso de la temperatura, +20° a -20° las deformaciones son mas pequefas
comparadas con las del puente rectilineo. La razén es que la elongaciéon o el
acortamiento son absorbidos por la ampliacién o disminucion del radio de curvatura.



Las fuerzas internas de la losa fueron calculadas con base en el Cédigo. Siendo
concreto preesforzado se verificd que se respetaran los esfuerzos de traccién
permitidos en elementos con preesforzado adherido y se verificé la seguridad a la
rotura.

7. PRUEBAS DE CARGA DE PILOTES

Para comprobar los resultados de los analisis realizados durante la etapa de disefo
de la cimentacién, se programé una prueba de carga para un pilote. La prueba se
realiz6 sobre un pilote hincado entre los apoyos 13 y 14 pero unos 5.00 m mas
superficial que los pilotes de cimentacién y utilizando como reaccion cuatro pilotes de
igual seccién transversal y de 20.00 m de longitud. El pilote fall6 a una carga de
97.65 ton con un asentamiento inicial de unos 17 mm, que se incrementd a carga
constante hasta unos 25 mm y posteriormente el pilote se continué penetrando hasta
unos 43 mm con una carga de 75 ton; luego se descargé hasta 10 ton y éste
presentd una recuperacion elastica del orden de 9 mm. Con este resultado el factor
de seguridad para la carga promedio de 65 ton por pilote (pila mas cargada obtenida
en el diseno estructural) resulta de 1.50. La falla prematura del pilote de prueba
indicaba una condicién local mas desfavorable que la adoptada en el estudio de
suelos y cimentaciones, la cual podria repetirse en otros sectores del puente. Se
decidio por lo tanto realizar una nueva prueba de carga en otro pilote.

Para la segunda prueba de carga se seleccioné uno de los pilotes de cimentacion de
la pila 8, utilizando como pilotes de reaccién otros pilotes de cimentacién vecinos. El
pilote fallé a unas 150 toneladas, con un asentamiento del orden de 30 mm que se
aumentd a carga constante hasta 40 mm. El factor de seguridad para la carga
promedio de 65 ton resulta de 2.3, con el cual se estaria cumpliendo con el minimo
de 2.0 establecido por el Codigo. Los resultados carga - asentamiento de las dos
pruebas de carga se muestran en la Figura 34.

Con los resultados de las dos pruebas de carga no era posible tomar una decision
con respecto al sistema de cimentacion adoptado. Ademas, para la época en que se
realiz6 la segunda prueba, se habia hincado la casi totalidad de los pilotes y se habia
terminado la construccion de los dados correspondientes y las pilas se encontraban
practicamente terminadas.

Con el objeto de encontrar una explicacién a la diferencia de resultados de las dos
pruebas de carga se revisé toda la informacién disponible en los dos estudios de
suelos realizados para el puente; el inicial realizado por los disefiadores para una
solucién béasica de puente para la licitacion y el estudio de suelos adicional para el
diseno del puente propuesto por Metrodistrito y aprobado por el IDU. Se evalué
ademas, toda la informacién disponible en estudios de suelos realizados para otros
puentes de la interseccion de la Calle 92. Los resultados de todos estos estudios
muestran variaciones significativas de las propiedades indice y de resistencia al corte
y compresibilidad del subsuelo en direccion horizontal y vertical.
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Los registros de hinca de los pilotes confirmaban los resultados de la variabilidad del
subsuelo. Desafortunadamente, no se llevd a cabo un registro de los niveles de
energia utilizados durante la hinca de los cuatro tramos de cada pilote y por lo tanto
estos resultados no fueron concluyentes (Figuras 35, 36, 37 y 38). También es
importante destacar que la mayoria de los ingenieros geotecnistas que han realizado
estudios en el sector predicen una capacidad portante dltima entre 130 y 160
toneladas para el tipo de pilote adoptado o su equivalente preexcavado y fundido en
el sitio de seccion circular y de la misma longitud efectiva. En consecuencia, algunos
argumentaban que el pilote ensayado en la primera prueba no era representativo de
los pilotes de cimentacidn por encontrarse del orden de 5.00 m mas superficial.

8. ASESORIA DE SUELOS Y CIMENTACIONES

Para encontrar una solucién al problema planteado, se consideré necesario ampliar
la investigacion del subsuelo, realizar pruebas de carga adicionales y pruebas de
integridad del primer pilote ensayado e investigar a partir de analisis adicionales de
estabilidad y deformacion cualquier reserva de capacidad de carga que pudiera tener
el sistema de cimentacion adoptado y que no hubiera sido considerada en los
analisis convencionales. Todo el programa de investigacion se desarrollo entre julio
de 2004 y febrero de 2005, sin interrumpir el normal desarrollo de la obra y antes de
tomar decisiones extremas muy costosas y demoradas, como seria la de reforzar la
cimentacién existente de todos los 15 apoyos con pilotes adicionales.

El estudio se desarrollé por etapas, comenzando con una evaluacion de la
informacion disponible, visitas a la obra durante las cuales se pudo presenciar el
desarrollo de la segunda prueba de carga de un pilote de cimentacién y reuniones
técnicas con ingenieros de disefio y construccibn y representantes de la
interventoria. La revisiébn de estudios de suelos y cimentaciones realizados para
proyectos similares en el area proporcion6 informacién muy Util sobre caracterizacion
geotécnica y capacidad portante de cimentaciones profundas

9. PRUEBAS DE CARGA ADICIONALES

Se acord6 repetir la prueba de carga del primer pilote de prueba, manteniendo su
posicién inicial y realizar posteriormente una nueva prueba de carga del mismo
pilote, después de rehincarlo hasta la profundidad de los pilotes de cimentacién mas
cercanos. En esta segunda etapa se dej6 planteada la conveniencia de realizar una
investigacién complementaria del subsuelo por medio de perforaciones adicionales y
ensayos de campo y laboratorio. Los resultados de estas dos pruebas adicionales
confirmaron los obtenidos en la primera prueba. En la Figura 39 se presenta el
resultado carga - asentamiento de la tercera prueba; la falla del pilote a 90 ton indica
un resultado ligeramente méas desfavorable que el de la primera prueba. En la Figura
40 se presenta el registro de hinca del pilote con gato para llevarlo al nivel de los
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pilotes de cimentacion. Se aprecia en esta penetracion de 5,00 m la perdida de
resistencia del suelo arcilloso por remoldeo. Posteriormente, la cuarta prueba sobre
el primer pilote dio un resultado similar a la primera como se muestra en la Figura
41. Se comprobd por lo tanto que la baja capacidad del pilote no se debia a su
localizacion mas superficial comparada con la de los pilotes de cimentacion.

10. INVESTIGACION COMPLEMENTARIA DEL SUBSUELO

Para la tercera etapa se aprobé y llevé a cabo la investigacion complementaria del
subsuelo por medio de perforaciones, ensayos de campo y laboratorio y sondeos
con cono CPT. Todos los procedimientos para realizar las actividades de campo
fueron establecidos conjuntamente por los ingenieros Jorge Duran, Asesor de la
interventoria y Julio Moya, Asesor de Metrodistrito y su cumplimiento fue
supervisado en forma permanente por una ingeniera civil y con la tarea de mantener
permanentemente informado al ingeniero asesor de los resultados que se fueran
obteniendo y de situaciones no previstas. En esta forma se realizaron las
perforaciones B1 y B2 y los sondeos de penetraciéon estatica con cono B3 y B4, cuya
localizacion se muestra en la Figura 42.

Todas las muestras fueron identificadas visualmente en el campo y en el laboratorio
y todo el programa de ensayos de clasificacién, resistencia al corte y consolidacién
fue preparada conjuntamente por los ingenieros Jorge Duran, Asesor de la
Interventoria y Julio Moya, Asesor de Metrodistrito. Los resultados de los ensayos de
clasificacion se muestran en las Figuras 43, 44 y 45 y confirman los resultados de
los estudios previos. La resistencia al corte no drenada fue determinada con ensayos
con penetrometro y veleta manuales sobre las muestras tomadas en las
perforaciones y los resultados se presentan en las Figuras 46, 47, 48 y 49. La
resistencia al corte no drenada fue determinada también directamente en el sitio con
ensayos de veleta a diferentes profundidades en las perforaciones. Los resultados
fueron corregidos por plasticidad (Figura 50) y se presentan en la Figura 51.

Para determinar los parametros de compresibilidad y consolidacion se realizaron
ensayos de consolidacion unidimensional lenta con ciclo intermedio de descarga y
recarga y en las Figuras 52 a 56 se presentan algunos de los resultados. Con toda la
informacion obtenida en la investigacion complementaria en el campo y laboratorio
se pudo reducir significativamente la alta dispersion de los datos y adoptar una
caracterizacion del subsuelo con parametros mas confiables. Los resultados de los
sondeos de penetracion estatica con cono CPT no resultaron confiables por falla en
el funcionamiento de los mandmetros que miden la resistencia por punta. Sin
embargo, pudimos aprovechar la informacién de los mandémetros que miden la
resistencia total a la penetracion de todo el sistema formado por el cono y las varillas
de extension, como se muestra en la Figura 57.



12

11. CARACTERIZACION GEOTECNICA

El suelo de fundacién de la cimentacion del puente esta formado por un depdsito de
arcillas de alta plasticidad, de consistencia media a blanda y ligeramente
sobreconsolidados por desecacion. Hasta la profundidad explorada de unos 55 m se
presentan intercalados estratos de poco espesor de suelos organicos y algunos
lentes de arena. A mayor profundidad se deben encontrar estratos arenosos con
agua a presion superior a la hidrostatica. El nivel freatico se encuentra a unos 2.00 m
de profundidad y los piezOmetros instalados a 23.00 y 55.00 m de profundidad,
registran niveles piezométricos unos pocos decimetros por encima del nivel del
terreno.

Las propiedades indice, resistencia al corte no drenada y modulos de deformacion
obtenidos de los estudios iniciales muestran una dispersion importante, que
atribuimos en parte a la variabilidad natural de las condiciones del subsuelo y de sus
parametros de resistencia y compresibilidad. Aunque todo el depésito tiene el mismo
origen geoldgico, es normal encontrar algunas diferencias en sus caracteristicas en
direccion horizontal a diferentes profundidades. Las dos perforaciones B1 y B2 que
se realizaron con una supervisibn muy estricta presentan unos resultados con una
dispersion mucho menor que los encontrados en otros estudios de suelos del sector.

12. ANALISIS DE CAPACIDAD PORTANTE DE PILOTES

Los resultados obtenidos de la investigacion complementaria del subsuelo en los dos
sitios de las pruebas de carga no presentan diferencias significativas en sus
caracteristicas y propiedades y permitieron despejar muchas de las incertidumbres
planteadas inicialmente sobre el subsuelo del area y el sistema de cimentacion del
puente. Se pudo establecer una caracterizacion geotécnica y parametros de
resistencia y compresibilidad confiables para los analisis de estabilidad y
deformacion y predecir el comportamiento de la cimentacion bajo diferentes
condiciones de cargas temporales y permanentes.

Los analisis de estabilidad de un pilote con base en los resultados de la investigacion
complementaria del subsuelo dieron una capacidad portante ultima en el rango de
147 a 157 ton como se muestra en la tablas de las Figuras 58 y 59. A pesar de
todos los esfuerzos para encontrarle una explicacion a los resultados tan bajos de
capacidad portante ultima obtenidos en la primera prueba de carga y confirmados por
la tercera y cuarta prueba realizadas sobre el mismo pilote, continuamos sin
encontrar las posibles causas.

Para las condiciones de carga muerta mas carga viva maxima, la carga promedio
maxima por pilote resulta de 65 ton y se presenta en la Pila 2 (Ver Tabla en la Figura
60). Para el rango esperado de capacidad portante ultima neta calculada de 147 a
157 ton el factor de seguridad resulta entre 2,3 y 2,4. Para la capacidad mas baja
obtenida de 97 ton el factor de seguridad se reduce a 1.5.
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Para la condicion mas critica de sismo la carga promedio maxima por pilote se
presenta en la Pila 5y es de 110 ton (Tabla de la Figura 60). En este caso el factor
de seguridad esperado para las condiciones normales del subsuelo, se encuentra en
el rango de 1.3 a 1.4 y para la capacidad ultima mas baja obtenida en la primera
prueba de carga resulta de 0.9.

En los célculos anteriores hemos supuesto que el dado o cabezal de amarre de los
pilotes no participa en la capacidad portante del sistema de cimentaciéon y ademas,
en el caso de sismo, hemos supuesto que la resistencia al corte del suelo en la
inmediata vecindad del pilote se mantiene inalterada. Adicional a esta suposicion
algunos ingenieros estructurales y posiblemente algunos Codigos consideran que en
el caso de sismo se puede admitir un incremento de la capacidad del pilote del orden
de un 30 %, generalizando en esta forma una recomendacion adoptada normalmente
en el disefo estructural para los materiales como el concreto y el acero.

Durante el sismo se puede presentar una reduccion importante de la capacidad del
pilote por remoldeo parcial de la arcilla debido a los muy pequefios y acelerados
desplazamientos alternativos del pilote y esta reduccién es mas pronunciada en los
suelos arcillosos sensibles como es el caso de las arcillas lacustres de la Formacién
Sabana y como consecuencia de esta reduccién, el factor de seguridad resulta
menor que los anteriores. El Cdédigo Colombiano de Puentes no dice nada al
respecto, pero si quisiéramos aplicar este concepto de reduccion por remoldeo o por
deformaciones excesivas, podemos aprovechar la informacién de carga obtenida
durante la rehincha del primer pilote de prueba (Figura 40). El factor de reduccién
por remoldeo resulta del orden de 0.80 y los factores de seguridad calculados
anteriormente se reducirian al rango de 1.0 a 1.2 con las capacidades ultimas
calculadas y se reduce a 0.70 con la capacidad mas baja de la primera prueba de
carga.

Resulta razonable suponer, que en estos casos mas criticos entraria a colaborar el
dado de amarre que tiene una capacidad portante muy importante como sistema de
cimentacién superficial, para incrementar el factor de seguridad del sistema
combinado. La proporcién de la carga total transmitida por el dado es un problema
mas complejo de compatibilidad de deformaciones, que un problema de variacién del
factor de seguridad.

13. ANALISIS DE ASENTAMIENTO DE GRUPOS DE PILOTES

Para la condicibn de carga muerta mas carga viva maxima se calculd un
asentamiento inmediato o a corto plazo utilizando teoria elastica y parametros no
drenados de compresibilidad obtenidos a partir de correlaciones con la resistencia al
corte no drenada Cu del suelo de fundacién (Figura 61). El asentamiento inmediato
calculado es del orden de 25 mm y este resultado no cambia en forma significativa si
los pilotes transmiten la totalidad de la carga o si el dado contribuye con un pequefio
porcentaje. Los asentamientos medidos cuando las pilas estaban sometidas a un 80
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% de la carga total esperada fueron del orden de 8 a 12 mm. Este asentamiento se
comenzd a medir cuando las pilas estaban totalmente terminadas y antes de colocar
las vigas cajon de la superestructura y por lo tanto no incluyen el asentamiento
inmediato que se presentd bajo el peso del dado y de la pila en cada eje que es del
orden del 30 % de la carga total. Si suponemos que el asentamiento inmediato es
proporcional a la carga aplicada, hasta ese momento se debieron haber presentado
asentamientos a corto plazo del orden de unos 13 a 19 mm. Seguramente este
pequeno asentamiento se corrigidé al nivelar las pilas a la cota proyectada.

El asentamiento total a largo plazo o bajo condiciones drenadas para esta misma
condicién de carga muerta mas carga viva maxima se calcul6 siguiendo la teoria de
la consolidaciéon de Terzaghi, teniendo en cuenta los esfuerzos iniciales e historia de
esfuerzos del suelo (Figura 62) y los cambios en los esfuerzos debidos a las cargas
aplicadas. Se consideraron dos casos extremos y uno intermedio con relacién a los
parametros de compresibilidad del suelo Cr y Cc (Figura 63) o los modulos de
deformacién correspondientes (Figuras 64 y 65); el Caso 1 que supone que todas
las deformaciones se presentan en la zona de recompresién con compresibilidad Cr,
el Caso 2 considerando los valores minimos de la relacion de sobreconsolidacién
RSC y deformaciones en la zona de recompresién y compresidn virgen con
compresibilidades Cr y Cc respectivamente, y el Caso 3 igual al anterior pero
teniendo en cuenta ademas unos valores mas altos de la RSC, obtenidos en algunos
de los ensayos de consolidacién en las proximidades de las capas organicas dentro
del depésito de arcilla (Figura 62). Si la totalidad de la carga es soportada por los
pilotes, los asentamientos totales a largo plazo para la hipbtesis extremas de
compresibilidad indicadas, estan dentro del rango de 53 a 137 mm ( Ver Tablas de
las Figuras 66, 67 y 68) y para los primeros 20 afos de vida util, dentro del rango de
50 a 110 mm. Se analizé también un problema hipotético considerando una
cimentacién superficial sometida a diferentes porcentajes de la carga total. Esta
informacion resulta muy util para el analisis de interaccion dado - pilotes - suelo.

14. SISTEMA DADO - PILOTES

El asentamiento del sistema dado - pilotes - suelo de fundacion se determiné
utilizando el método de analisis propuesto por Randolph para condiciones a corto y a
largo plazo (Figuras 69 y 70). A corto plazo el asentamiento calculado es del orden
de 25 mm, muy similar al obtenido con solo pilotes. En este caso el dado unicamente
toma del orden de un 3 % de la carga total (Tablas de las Figuras 71, 72, y 73). A
largo plazo o condicién drenada, el asentamiento del sistema y la forma como se
distribuye la carga total entre el dado y los pilotes es diferente para los tres casos
considerados. Para el Caso 1, unicamente en la zona de recompresion la placa solo
toma un 2 % de la carga total y el asentamiento a largo plazo resulta de unos 50 mm
(Figura 71). Para el Caso 2 mas desfavorable con deformaciones en las zonas de
recompresion y compresion virgen la placa toma del orden de un 6 % de la carga y el
asentamiento a largo plazo resulta de unos 125 mm (Figura 72) y para los primeros
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20 anos de vida util de la estructura el rango de asentamientos esperados estara
entre 50 y 110 mm aproximadamente (Figura 73).

En condiciones normales las diferencias de carga entre pilas vecinas no son
significativas y por lo tanto los asentamientos diferenciales, para el caso mas
desfavorable de diferencia de cargas que se presenta entre las pilas 2 y 3, resulta
practicamente despreciable si el suelo se comporta como en el Caso 1 y de unos 25
mm para el Caso 2 mas desfavorable. Se podria plantear una condicién extrema si la
Pila 2 més cargada se encuentra en el suelo del Caso 2 con un asentamiento de 90
mm y la Pila 3 menos cargada se encuentra en el suelo mas favorable del Caso1 con
un asentamiento de 48 mm, ambos calculados para 20 anos. En estas condiciones el
asentamiento diferencial resulta de unos 42 mm (Figura 74). Una situacién similar se
puede presentar en el caso de redistribucion de cargas entre una pila y las vecinas
como consecuencia de asentamientos diferenciales entre ellas.

15. PRUEBA DE CARGA DEL PUENTE

Una de las actividades mas importantes que se realizé antes de dar el puente al
servicio fue la prueba de carga.

Con ésta se verifico la resistencia y el comportamiento del puente. Ante la
imposibilidad de probar todo el puente, el disenador decidié probar las secciones
mas solicitadas del mismo. Se escogieron las siguientes secciones:

e Secciones en la luz entre pilas 12 y 13, luz de méaxima longitud 44.00 m,
maximo momento positivo en la viga cajon.

e Seccidon sobre Pila 12, entre luces de 44.00 m, maximo momento negativo y
maximo cortante en la viga cajon.

e Seccion sobre pila 6, entre luces de 37.00 y 41.00 m, combinacién de
momento de flexion negativo y momento de torsién y cortante.

e Seccion en la luz entre pilas 6 y 7, luz de longitud 37.00 m, luz curva con el
menor radio de curvatura, comportamiento a la torsion.

e Pila 6, pila excéntrica, mayor momento de flexion transversal en pilas.
Momento de flexién y cortante en el voladizo que soporta la viga cajon.

Para realizar las pruebas se utilizaron camiones mezcladores cargados con gravilla
cuyo peso era de 28 toneladas. La distribucién de esta carga es asi: por Pacha de
llantas traseras 5.3 ton cada una, son 4 y por llanta delantera, 3.4 ton cada una, son
2 (Figuras 75y 76).
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Varias secciones y puntos de las luces y apoyos probados fueron instrumentados
con deformimetros, los cuales permitian una lectura de gran precision.
Complementariamente, se fijaron unos puntos que permitieran tomar medidas de
deformaciones con nivel de precision.

Para generar en las luces los momentos positivos para los cuales fueron disefnadas,
fue necesario colocar 6 camiones mezcladores en la posicidon determinada por el
andlisis estructural.

Para generar en las secciones sobre apoyo los momentos negativos para los cuales
fueron disenadas fue necesario colocar 12 camiones mezcladores en la posicién
determinada por el analisis estructural.

El orden de entrada permitié verificar el comportamiento del puente a la torsion.

Los momentos de flexion, los cortantes, los momentos de torsién y las deformaciones
en varias secciones y puntos de la viga cajén y de las pilas, fueron determinados
para cada uno de los camiones y para las diferentes combinaciones resultantes del
orden de entrada. Los valores de las deformaciones calculados eran comparados
con los medidos a la entrada de cada camion.

La comparacién de los valores calculados y los medidos nos permitié determinar que
el comportamiento del puente no era normal durante la prueba sobre la pila 6. Una
inspeccién permitié descubrir la falla de uno de los neoprenos (Figura 77). Esta falla
condujo a la estructura a redistribuir las fuerzas de apoyo, resultando el voladizo de
la pila 6 sobrecargado. La revisién de todos los apoyos de neopreno tuvo como
resultado la decisién de cambiarlos todos.

Una vez cambiados los apoyos de neopreno y reforzado el voladizo de la pila 6 para
poder responder a cualquier otra eventualidad, se repitié la prueba y los resultados
fueron satisfactorios (Figura 78).

16. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

El subsuelo del area de estudio es tipico de la Formacion Sabana. Esta formado por
un depédsito de arcillas de alta plasticidad con intercalaciones de estratos organicos
de poco espesor y eventuales lentes de arena hasta la profundidad explorada de 55
metros.

El nivel freatico aparece a una profundidad del orden de 2.00 metros. Las presiones
de poros por debajo del nivel freatico son superiores a la hidrostatica debido a la
presencia de acuiferos confinados que se encuentran a mayor profundidad de la
explorada, con niveles piezométricos por encima de la superficie del terreno.
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Los resultados de los ensayos de campo y laboratorio de los estudios iniciales y
complementarios muestran variaciones significativas en direccion horizontal y vertical
de las propiedades indice y parametros de resistencia y compresibilidad. Los
resultados de campo y laboratorio de la investigacion complementaria del subsuelo
permitieron reducir significativamente la alta dispersion de la informacioén y adoptar
una caracterizacion del subsuelo con parametros mas confiables. Sin embargo,
deben esperarse algunas diferencias de comportamiento bajo las cargas de
cimentaciones superficiales y profundas de estructuras localizadas en el area de
estudio.

Los registros de hinca de los pilotes de cimentacion confirman los resultados de la
variabilidad del subsuelo. Desafortunadamente no se llevé un registro de los niveles
de energia utilizados durante la hinca y por lo tanto estos resultados no se pueden
interpretar de una manera confiable.

Estudios anteriores realizados por diferentes ingenieros geotecnistas en el area
conducen a valores similares de la capacidad portante admisible para los pilotes de
cimentacién adoptados.

Los criterios iniciales de disefo del puente y los analisis complementarios muestran
que el sistema de cimentacion adoptado cumple con los requisitos de estabilidad y
deformaciéon. Aunque el factor de seguridad obtenido para la condicibn mas
desfavorable del subsuelo se aparta de los criterios establecidos en el Cédigo de
Puentes, el sistema de cimentacion adoptado presenta una reserva adicional de
capacidad portante suministrada por el dado o cabezal de amarre del grupo de
pilotes, la cual no fue tenida en cuenta en los disefos iniciales.

Los asentamientos medidos durante la etapa de construccién se encuentran dentro
de los valores de los asentamientos inmediatos calculados.

Los resultados de los andlisis de estabilidad y deformacién del sistema combinado
placa (cabezal) - pilotes se consideran dentro de los limites admisibles por la
estructura. Para carga muerta mas carga viva maxima y condiciones normales del
suelo de fundacion se obtuvieron factores de seguridad en el rango de 2.3 a 2.4 y
para las condiciones mas criticas encontradas en los estudios, el factor de seguridad
se reduce a 1.60. Los resultados de los andlisis de asentamientos indican
asentamientos totales maximos en el rango de 50 a 110 mm y diferenciales entre
pilas vecinas inferiores a 30 mm bajo condiciones normales y unos 40 mm bajo
condiciones extremas o mas desfavorables.

Bajo las acciones criticas de sismo el factor de seguridad se reduce a valores entre
1.3 y 1.4 bajo condiciones normales del subsuelo y resulta muy cercano a 1.0 en los
casos mas desfavorables del subsuelo y de cargas. Si aceptamos una reduccion de
un 20% en la capacidad portante de los pilotes bajo el efecto dinamico del sismo, los
factores de seguridad anteriores se reducen en la misma proporcién y si resultan
inferiores a 1.0, se debe interpretar que la placa de cimentacion entrara a colaborar
durante el sismo con un porcentaje de carga adicional.
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Como resultado de todo lo anterior podemos concluir que el sistema de cimentacion
adoptado para los apoyos del puente de tercer nivel, cumple satisfactoriamente con
los criterios de estabilidad y deformacion para condiciones de carga muerta y carga
viva maxima y para cargas extremas de sismo. El sistema inicialmente concebido
para cada pila como un grupo de pilotes aislados unidos por un dado de amarre, en
la realidad trabajard como un sistema combinado dado - pilotes interactuando con el
suelo de fundacién.

El criterio que controla el comportamiento de este sistema es el de asentamientos a
corto y largo plazo, con una contribucién del dado relativamente pequena, 3 a 6 % de
transmision de las cargas estructurales directamente al suelo de fundacién, en tanto
que los pilotes transmitiran el 97 a 94 % de las cargas a niveles mas profundos del
subsuelo. Bajo estas condiciones los pilotes trabajaran con factores de seguridad
mas bajos, del orden de 2.3 a 2.4 para condiciones normales del suelo de fundacion
y de 1.6 para condiciones mas desfavorables. Para el sistema se espera un
asentamiento total maximo de unos 25 mm a corto plazo y de 50 a 110 mm a largo
plazo. Los asentamientos diferenciales entre pilas vecinas son de unos 30 mm para
condiciones normales del subsuelo y de unos 40 mm para condiciones extremas mas
desfavorables y un tiempo de funcionamiento del orden de 20 afios.

Para condiciones criticas de carga por sismo el factor de seguridad en los pilotes se
baja hasta 1.2 a 1.4 para condiciones normales del subsuelo y alrededor de 1.0 para
las condiciones mas desfavorables del subsuelo encontradas en el estudio. El
asentamiento calculado a corto plazo varia de 20 a 25 mm o sea un asentamiento
adicional despreciable. Si se presenta una pérdida de capacidad portante del pilote
durante el sismo que podemos estimar en un 20 %, en condiciones normales del
subsuelo no se modifican apreciablemente los asentamientos. Sin embargo, en
condiciones mas desfavorables del subsuelo, el dado debe tomar la perdida de carga
de los pilotes y transmitirla directamente al suelo de fundacion y como consecuencia
se presentaran asentamientos inmediatos mayores.

Sobre el comportamiento desfavorable del primer pilote de carga, hasta el momento
ha quedado sin una respuesta. Si observamos el registro de hinca del pilote de
prueba, en los ultimos metros se presenta en dos niveles una reduccién importante
de los golpes por metro de penetracion. Teniendo en cuenta que el subsuelo hasta la
profundidad investigada de 55 m esta formado predominantemente por una arcilla de
origen lacustre cuya resistencia aumenta gradualmente con la profundidad, los
cambios registrados al final de la hinca podrian indicar que el dltimo tramo del pilote
sufrié un desacople por algun defecto en la junta. Los ensayos de integridad a partir
del andlisis de propagacion de ondas de compresidén indicaron que a 30 m de
profundidad la onda no continué propagandose. Sin embargo, por tratarse de las
primeras experiencias en nuestro medio con pilotes seccionados y las limitaciones
atribuibles al sistema, en particular una energia del impacto insuficiente para
alcanzar los 40 m, el resultado no se consider6 concluyente. Sin embargo, el
resultado de la primera prueba es el esperado para un pilote de la misma seccion
transversal pero de 30 m de longitud efectiva.



19

Se recomienda mantener un control de nivelaciones periddicas para medir los
asentamientos inmediatos y retardados de cada una de las pilas. Es conveniente
medir estos asentamientos en 4 puntos extremos de la seccion transversal para
evaluar también posibles desplomes. La mayor fuente de error en el caso actual esta
en la estabilidad del BM de referencia y en el error de cierre de las nivelaciones.

Sugerimos aprovechar el primer pilote de prueba y los pilotes de reaccion como BM’s
de referencia o de comprobacién. Los resultados de estas nivelaciones deben
suministrarse en forma oportuna al ingeniero geotecnista para la interpretacion de los
resultados.
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