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1. INTRODUCCION

Dentro del programa de transporte “Vias para la Paz“, promovido por el Ministerio de
Transporte y por el Instituto Nacional de Vias, se adjudicé a finales de 2001 al
Consorcio Desarrollo de Vias - CDV conformado por las empresas consultoras
Intersa S.A. y DIN Ltda. los Estudios y Disenos del Puente sobre el Rio Magdalena
en la carretera Barrancabermeja - Yond6 entre los departamentos de Santander y
Antioquia, en la Republica de Colombia (Figura 1).

La realizacion de este proyecto es una vieja aspiraciéon de la zona y constituye un
sitio estratégico de paso de nuevas vias transversales y beneficiara la ubicacién del
futuro puerto multimodal de Barrancabermeja.

2. SELECCION DEL PONTEADERO

El sitio del ponteadero se seleccion6 en el llamado “Estrecho Galan” al norte de la
ciudad de Barrancabermeja, que es un sector cuyas riberas, en especial la de la
margen derecha, se han mantenido muy estables en los ultimos 50 afos, de acuerdo
con los registros fotograficos y batimétricos existentes. El canal principal del rio se ha
mantenido en general cargado hacia la margen derecha con profundidades de
socavacion maxima de 18.0 m (Figura 2).

La margen izquierda esta conformada por una planicie de inundacion y el
alineamiento de la orilla del rio en el sitio del ponteadero presenta dos posiciones
extremas para aguas bajas y altas, siendo permanente para cada una de ellas, lo
cual significa que los taludes de esas orillas son estables. En maximas crecientes
aparece un segundo canal por la margen izquierda, aunque de menor profundidad y
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el nivel de las aguas del rio sobrepasa el borde de la geoforma plana y
horizontalizada de Casabe y por consiguiente ésta es inundada en toda su extension,
motivo por el cual fue construido el denominado Dique de Casabe.

3. NAVEGACION FLUVIAL

Debido a la importancia de la zona donde se construird el puente, es necesario
garantizar el canal navegable y para determinar el galibo horizontal y vertical del puente
principal, se tuvieron en cuenta los siguientes criterios de disefio:

Velocidad media: 2.00 m/s.

Velocidad maxima: 3.06 m/s (para el caudal de disefno).

Caudal medio: 2626 m®/s.

Caudal de disefio: 7620 m?¥s, para un periodo de retorno de 100 afios.
Profundidad requerida del canal navegable: 2.40 m.
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El ancho del canal navegable se calculé para 2 vias de trafico, con lo cual se requiere
una luz libre de 200 m. El galibo vertical se calcul6 teniendo en cuenta el galibo de los
principales puentes sobre el rio Magdalena, los cuales tienen un minimo de 9.50 m y un
maximo de 14.60 m. También se considerd la altura maxima de las embarcaciones que
transitan la zona (14.30 m) y de la draga que efectia el mantenimiento del canal
navegable (15.20 m); adicionalmente, el Ministerio de Transporte recomendé un galibo
de 15.50 m.

4. ALTERNATIVAS

Se evaluaron tres alternativas (Figuras 3 a 6): a) un puente atirantado con tablero de
seccién cajon en concreto, b) un puente metalico con seccién cajén de altura variable
y C) un puente en concreto para ser construido por voladizos sucesivos. Una vez
presentadas las alternativas al Instituto Nacional de Vias y en conjunto con el
Consorcio, se decidié adoptar la alternativa c) del puente en concreto construido por
voladizos sucesivos y viaductos laterales. En planta, el puente tiene un trazado recto
salvo el viaducto de la margen derecha el cual presenta una curva en espiral. La
seccion longitudinal del puente se muestra en la Figura 7. Se tuvieron en cuenta entre
otros factores la procedencia de los materiales y la participacién total o parcial de la
ingenieria colombiana en la construccion, con la consecuente posible generacion de
empleo en cada una de estas alternativas.

5. GEOLOGIA LOCAL Y CARACTERIZACION GEOTECNICA

El comportamiento dinamico del rio depende estrechamente de las caracteristicas
geoldgicas, tanto a nivel local en el sitio del ponteadero como en su zona de



influencia. A lo largo del tiempo el rio ha evidenciado cambios geomorfol6gicos que
conllevan a modificaciones de orillas que generan erosién, inundacion,
sedimentacion y otras variaciones morfodinamicas en el corredor del rio.

La caracterizacion geotécnica del subsuelo y la evaluacién de las propiedades indice,
resistencia al corte y compresibilidad de los diferentes suelos y rocas se determinaron a
partir de las columnas estratigraficas obtenidas en 15 perforaciones realizadas hasta
profundidades variables entre 20 y 80 m, de ensayos de penetracién estandar SPT,
identificacion visual y de ensayos de campo y laboratorio de muestras alteradas e
inalteradas de suelos y nucleos de roca. Las muestras fueron identificadas en el
laboratorio por el gedlogo y los geotecnistas asesores para una descripcibn mas
completa de los depdsitos o formaciones. Se contd ademas con informacion
recopilada de estudios anteriores realizados en la zona, en particular los resultados de
6 perforaciones y ensayos de campo y laboratorio tomados del informe geotécnico
preparado por a Firma Maldonado Ingenieria S.A. en 1990 para el estudio de
factibilidad de un puente en el sector (Figuras 8 y 9).

El subsuelo de la margen derecha estd conformado en los primeros 30.0 m por
depositos arcillosos de consistencia firme seguido de la Formacién Mesa del
terciario, con diferentes grados de descomposicion. En la margen izquierda aparece
superficialmente un depédsito de sedimentos recientes de arenas de densidad suelta
en los primeros 8.0 m seguidas de arenas mas densas hasta unos 25.0 m de
profundidad y a continuacion la Formacion Mesa del terciario también con diferentes
grados de descomposicién.

La Formacion Mesa en el corredor del puente corresponde a una brecha de falla, es
decir, a un material desintegrado por efecto de fallamiento y posterior alteracién
quimica (Figura 10). ElI material brechado corresponde a unidades de
ortoconglomerados, areniscas, limonitas y arcillositas. La interpretacion de las
muestras litolégicas obtenidas en las perforaciones referida al conocimiento
geolégico regional y local hizo posible obtener una mayor claridad sobre el
comportamiento geoldgico del material del subsuelo a lo largo del eje del proyecto y
determinar cualitativamente propiedades de capacidad portante, compresibilidad y
erosionabilidad de los sitios seleccionados para la cimentacion de la estructura.

6. SOCAVACION

Siendo el efecto de socavacion un factor esencial para determinar la ubicacion y el
tipo de cimentacién para los apoyos del puente, se procedié a la realizacién de un
andlisis detallado a partir de la informacion batimétrica disponible, registros
estratigraficos de las perforaciones, caracterizacion hidrosedimentologica, estudios
geomorfoldgicos y de dinamica fluvial y geometria de la infraestructura del puente.



El analisis de socavacién para los apoyos del puente se ejecutd considerando un
caudal de 7.620 m%/s, correspondiente a un periodo de recurrencia de 100 afios, y el
nivel de aguas maximas de 74,20 msnm para el sitio del puente.

Luego del andlisis de varios métodos de célculo, se determinaron las cotas de
socavacion para los diferentes apoyos.

COTAS (msnm)
Apoyo No.
Socavacion Minima (¥)
7 48,49 41,40
8 53,01 50,88
9a16 55,81 52,73
17 - Estribo
izquierdo 71,00 s

* Cota minima recomendable de los pilotes por socavaciéon con factor de
seguridad de 1,46 para una probabilidad de falla del 1%.

7. GEOMETRIA Y ESTRUCTURA DEL PUENTE

A partir de planos de proyectos anteriores se planted la construccién de un puente
principal y viaductos de acceso en cada margen. Para el puente principal se tuvieron
en cuenta como parametros basicos un ancho de tablero de 11.00 m, una luz central de
200 m, luces laterales de 99.60 m y un galibo de 15.50 m sobre el nivel de aguas
maximas (Figura 11).

En la version definitiva del puente, el viaducto de la margen derecha tiene una longitud
de 159.95 m distribuida en cuatro luces de unos 40.0 m y el de la margen izquierda
tiene nueve luces de unos 40.0 m para un total de 359.95 m (Figuras 12 y 13). La
presencia del canal por la margen izquierda determiné una modificacion estructural
en la longitud del viaducto de la margen izquierda, para garantizar la estabilidad del
terraplén de acceso. La longitud total de la estructura del puente es por lo tanto de
919.10m.

El viaducto de la margen izquierda presenta una pendiente constante de 3.95%, que se
prolonga hasta el voladizo izquierdo del puente principal. La luz central tiene dos curvas
verticales parabdlicas y un tramo recto de 20.00 m hacia el centro, el voladizo derecho
y el viaducto de acceso de la margen derecha presentan una pendiente constante de
6.5%.



El ancho del tablero de 11.00 m esté constituido por una calzada atil de 9.00 m para
dos vias de trafico y andenes de 1.00 m a cada lado.

El puente principal esta disefiado para ser construido por el sistema de voladizos
sucesivos con dovelas fundidas in situ. Los viaductos de acceso estan conformados por
luces de vigas postensadas y placa en concreto.

Debido a la exigencia de esfuerzos, desplazamientos y deformaciones, se emplea
concreto con resistencia a la compresion a los 28 dias de 42 MPa para la
superestructura, de 35 MPa para las columnas y de 28 MPa para las zapatas, pilotes y
estribos.

8. SUPERESTRUCTURA PUENTE PRINCIPAL

La superestructura del puente principal estda constituida por una viga continua
postensada de seccién cajon unicelular, con altura que varia parabdlicamente ente 9.50
m en las caras de las pilas y 2.80 m en el centro de la luz central y sobre las dovelas
extremas (Figura 14). El cajon tiene un ancho inferior de 6.00 m y el espesor de los
muros varia linealmente entre 0.60 en el arranque y 0.45 m en el centro de la luz y las
dovelas extremas. El espesor de la placa inferior varia linealmente entre 1.30 m en el
arranque y 0.22 m en las dovelas extremas y centro de luz (Figura 6).

La construccidn se realizé mediante 95 segmentos fundidos en el sitio (Figura 15). La
construccion se inicia sobre las dos pilas principales 6 y 7 con la “zona sobre cimbra”, la
cual tiene una longitud de 11.00 m. Los voladizos laterales del puente principal tienen
24 dovelas cada uno, quedando las dovelas extremas sobre las pilas laterales 5 y 8.
Cada uno de los voladizos centrales tiene 23 dovelas y la dovela de cierre en el centro
de la luz.

El tensionamiento en fase isostatica de la viga cajon se realiza con cables de acero de
alta resistencia y baja relajacién, de 19 torones y ¢ 5/8” por toron. Para el
tensionamiento de continuidad se emplearan cables de 12 torones y ¢ 5/8” (Figura 16).

9. VIADUCTOS DE ACCESO

Cada uno de los viaductos de acceso estd conformado por tres luces de 40,00 m
aproximadamente. La seccion transversal de cada luz presenta tres vigas
preesforzadas de 2.40 m de altura, con una separacién entre ejes de 3.50 m y una
placa en concreto reforzado de 0.19 m de espesor. Se conserva el ancho de la
seccién transversal del puente principal y la disposicién de los andenes y barandas
(Figura 17).



10. INFRAESTRUCTURA DEL PUENTE PRINCIPAL

La infraestructura del puente principal esta constituida por 2 pilas principales
intermedias (pilas 6 y 7) y 2 pilas laterales (pilas 5 y 8). Las pilas son de seccién cajon
unicelular de concreto reforzado de ancho variable y paredes de espesor constante.

Las pilas principales intermedias, en la unién con la zapata (arranque), tiene una
seccion de 5.00 m x 9.41 m la pila 6 y 5.00 m x 9.24 m la pila 7 y en la unién con la
superestructura es de 5.00 m x 7.90 m, donde la menor dimensién es paralela al eje de
la via. Verticalmente las caras laterales de estas pilas tienen una pendiente de 1.05
Horizontal a 10 Vertical. Los muros de las pilas son de espesor constante de 0.50 m en
el sentido transversal al eje de la via y de 0.60 m en el sentido longitudinal. Estas pilas
son monoliticas con la superestructura (Figura 18).

Las zapatas de las pilas principales presentan una seccién rectangular en planta, de
15.0 m en sentido longitudinal y de 27.0 m sentido transversal. La zona central de la
zapata (zona cuadrada de 15.0 m de lado), tiene un espesor de 3.50 m de espesor
mientras que el resto de zapata tiene un espesor de 2.50 m. Las zapatas estan
soportadas por 15 pilotes de 2.0 m de diametro y longitudes de unos 37.0 m para la pila
derecha en tierra y de unos 53.0 m para la pila izquierda en agua.

Las pilas laterales tienen una seccién en el extremo superior de 3.0 mx 5.0 my en el
extremo inferior de 3.0 m x 7.05 m la pila 5y 3.0 m x 7.38 m la pila 8, donde la menor
dimension es paralela al eje de la via. En el extremo superior de las pilas se
encuentra una viga cabezal con dimensiones necesarias para el adecuado apoyo de
las dovelas extremas del puente principal y de las vigas de los viaductos de acceso.
Estas pilas se vinculan longitudinalmente con la superestructura por medio de
apoyos deslizantes (tipo Slide Flon).

La zapata de la pila lateral izquierda o pila 8 tiene un espesor de 2.00 m y una
seccion rectangular en planta de 9.00 m en sentido longitudinal y de 15.00 m en
sentido transversal. Esta zapata esta soportada por 6 pilotes de 2.00 m de diametro y
unos 40.0 m de longitud. La zapata de la pila lateral derecha o pila 5 tiene un espesor
de 2.00 m y una seccién rectangular en planta de 6.50 m en sentido longitudinal y de
11.00 m en sentido transversal. Esta zapata esta soportada por 6 pilotes de 1.50 m
de diametro y unos 36.0 m de longitud.

11. INFRAESTRUCTURA DE LOS VIADUCTOS

La infraestructura de los viaductos esta conformada por un estribo y tres apoyos
intermedios en la margen derecha y un estribo y ocho apoyos intermedios en la margen
izquierda. Los apoyos intermedios estan conformados por zapata sobre pilotes, pilas de



altura variable y seccion “I” y viga cabezal, que recibe las cargas de superestructura a
través de neoprenos (Figura 19).

Para el viaducto de la margen izquierda las pilas estan apoyadas sobre zapatas
cuadradas de 6.50 m de lado y 1.50 m de altura, que a su vez estan soportadas por 4
pilotes de 1.50 m de didmetro y unos 40.0 m de longitud. Para el viaducto de la
margen derecha, las zapatas son de las mismas dimensiones que el viaducto de la
margen izquierda pero estan soportadas por 4 pilotes de 1.20 m de diametro y unos
36.0 m de longitud. Los estribos son de concreto reforzado y estan constituidos por
una viga cabezal con espaldar y aletas. El estribo de la margen izquierda se
encuentra apoyado sobre 3 pilotes de 1,50 m de diametro y 36,00 m de longitud y el
estribo de la margen derecha se apoya sobre 3 pilotes de 1,20 m de diametro y unos
35.0 m de longitud.

12. MODELO DEL PUENTE PRINCIPAL

Para modelar las estructuras se empleé el programa de andlisis estructural SAP 2000.
El modelo se ubico dentro de un sistema global de coordenadas X, Y, Z, en donde el
eje X corresponde con el sentido longitudinal del puente principal, el eje Y con el
transversal y el eje Z era el eje vertical. Los valores utilizados para el eje Z
corresponden a las cotas reales del proyecto.

Se emplearon elementos tipo FRAME para definir la superestructura, las pilas y los
pilotes. Las zapatas se definieron por medio de elementos tipo SHELL (Figura 20).

Las conexiones sobre los apoyos laterales se definieron con elementos tipo FRAME
de tal manera que existian elementos especificos que modelan los apoyos del
puente (Slide Flon). Para la viga cabezal de los apoyos laterales se emplearon
elementos tipo SHELL.

El efecto del suelo sobre los pilotes se considerd dentro del modelo de analisis
incluyendo unos resortes horizontales en los nudos de los pilotes, teniendo en cuenta
los niveles de socavacién. En el extremo inferior de los pilotes se considerd
adicionalmente un resorte vertical. Los valores de estos resortes fueron tomados de
las recomendaciones geotécnicas.

Las cargas para el andlisis, asi como las combinaciones de carga, se evaluaron de
acuerdo con las normas de disefio y son las siguientes:

Carga Muerta.

Carga Permanente.
Carga Viva.

Carga Viva en Andenes.
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Fuerza de la Corriente.

Cargas de Viento.

Viento Sobre la Carga Viva.

Frenado.

Fuerzas Térmicas (Gradiente de Temperatura).
Retraccion por Fraguado y Flujo Plastico.
Tensionamiento de Continuidad.

Carga Dinamica (sismo).

O O O O O O O O

Debido a la posible presencia de socavacion en los pilotes de los apoyos en agua, se
realizaron 2 modelos de analisis, uno en condiciones no socavadas y otro en
condiciones socavadas. Luego de comparar resultados se encontr6 que las
solicitaciones criticas son producidas en condiciones socavadas.

13. MODELO VIADUCTOS DE ACCESO

Se emplearon elementos tipo FRAME para definir los pilotes (apoyos intermedios y
estribos), las columnas, las vigas y los cabezales de estribos, los neoprenos y los
diafragmas intermedios. Las zapatas, espaldar y aletas de estribos, la placa de
superestructura, los diafragmas extremos y las vigas cabezales de los apoyos
intermedios se definieron por medio de elementos tipo SHELL.

Asi como en el modelo del puente principal, se consider6 el efecto del suelo
mediante el empleo de resortes horizontales y verticales. Las condiciones de apoyo
extremos de los viaductos (estribos y apoyos 5 y 8) se simularon con resortes
colocados en los respectivos nudos, valores que se obtuvieron evaluando las
rigideces de estos apoyos en los respectivos modelos.

En las Figuras 21 y 22 se presenta la geometria del modelo de andlisis de los
viaductos de acceso (margen derecha e izquierda) y en las Figuras 23 y 24 se
presenta la geometria de los modelos de analisis de los estribos (margen derecha e
izquierda).

Las cargas empleadas en el andlisis y disefio son las siguientes:

Carga muerta y cargas permanentes.
Fuerza de la corriente.

Carga viva.

Carga Dinamica.

O O O O



14. MODELO ZAPATAS DEL PUENTE PRINCIPAL

Debido a las dimensiones de las zapatas de las pilas principales 6 y 7, se elaboré un
modelo de la zapata con sus pilotes, con el fin de corroborar y comparar los
esfuerzos con los calculados en el modelo general.

La zapata se modeld con elementos tipo SOLID. Los 5.00 m superiores de los pilotes
también se modelaron con elementos tipo SOLID (con seccién cuadrada de 2.00 m
de lado), mientras que la longitud restante se model6é con elementos tipo FRAME.
Los pilotes se modelaron de esta forma para evitar concentraciones de esfuerzos en
la unién pilote-zapata (Figura 25).

Los pilotes se apoyan en resortes transversales y verticales de igual forma y con los
mismos valores de resortes empleados en los pilotes del apoyo principal izquierdo o
apoyo 7 del modelo general del puente principal.

En cuanto a cargas, se consideraron las condiciones de peso propio, cargas
permanentes, retraccibn de fraguado y flujo plastico en la superestructura,
tensionamiento y carga viva. Los valores de estas cargas se tomaron a partir de los
resultados del analisis del modelo general, en el extremo inferior de la columna.

Las cargas se concentraron en los nudos de la zapata que aproximadamente
coinciden con el perimetro de la columna.

Una vez analizada la estructura, se compararon los resultados de esfuerzos en la
zapata con los obtenidos en el modelo general y se encontraron resultados similares.

15. CARACTERIZACION GEOTECNICA

Los estudios geoldgicos del area y la informacion recopilada de la investigacién del
subsuelo en el sitio y en el laboratorio permitieron preparar el perfil desarrollado del
subsuelo en el sitio del ponteadero, que se muestra en la Figura 26.

Este perfil sirvi6 de base, conjuntamente con toda la informacién disponible de
ensayos de campo Yy laboratorio para la selecciéon de parametros geotécnicos para
los anadlisis de estabilidad y deformacion de las alternativas de cimentacién del
puente y para el estudio del comportamiento de los terraplenes de acceso. Dentro de
estas figuras destacamos las que resumen los resultados de ensayos de campo Yy
laboratorio y su variacion con la profundidad (Figuras 27 a 44).
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16. ANALISIS DE ESTABILIDAD Y DEFORMACION - COMPRESION AXIAL

Con base en las caracteristicas geométricas y estructurales del puente y en la
caracterizacion y parametros geotécnicos del subsuelo se realizaron los andlisis de
estabilidad y deformacién para la cimentacion de las pilas y estribos del puente.

Teniendo en cuenta las variadas condiciones de carga a las que seran sometidos los
distintos apoyos del puente, se consideraron pilotes pre-excavados y fundidos en el
sitio de diferentes longitudes y diametros. Las condiciones geotécnicas del suelo de
fundacion permitieron descartar desde un comienzo cualquier alternativa de pilote
prefabricado e hincado.

Se consideraron pilotes de seccién circular de diametros variables entre 0.50 m y
2.50 m y longitudes efectivas medidas desde la base del cabezal (cota 71) variables
entre 28.0 a 55.0 m, atravesando los depdésitos superiores de suelos arcillosos de la
margen derecha y arenosos de la margen izquierda y penetrando en las formaciones
inferiores de conglomerado y areniscas y arcillolitas.

Para la determinacién de la friccion (o adhesién) lateral y la capacidad por la base se
utilizaron métodos empiricos basados en correlaciones con ensayos de penetracion
estandar y métodos semi-empiricos basados en principio de Mecanica de Suelos y
Rocas y parametros de resistencia al corte (Figuras 45 y 46). Los resultados
obtenidos se compararon con resultados publicados por diferentes autores. Esto se
puede apreciar al comparar por ejemplo el limite maximo de 10 ton/m? en la
capacidad por friccion lateral y del orden de 550 ton/m? para la capacidad Gltima por
la base de los materiales competentes como el conglomerado, la arenisca friable o la
arcillolita del area de estudio, con los resultados de la experiencia acumulada en
materiales similares. (Ver Figuras 47 a 52).

17. CARGA LATERAL - CRITERIO DE DEFORMACION

Para la determinacion de la deflexion lateral, momentos y cortantes bajo cargas
laterales por viento o sismo transversal y longitudinal, se adopté el método del
Médulo de Reaccién de la Subrasante, el cual supone que el suelo se comporta
como una serie de resortes independientes linealmente elasticos. La constante Kh de
rigidez del resorte se determiné por métodos semi-empiricos convencionales que
relacionan la rigidez del resorte Ky con el modulo de deformacién del suelo E y el
ancho B del area cargada.

En el caso de suelos no cohesivos y suelos cohesivos normalmente consolidados
(arcillas de origen reciente), Ky varia con la profundidad; la expresion toma la
siguiente forma:

Kh=nhZ/B
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Donde n; se considera una constante del suelo que varia con su densidad relativa o
consistencia blanda, Z es la profundidad bajo la superficie del suelo y B el ancho del
area cargada o diametro del pilote.

El valor de n, para arcillas de consistencia blanda varia entre 35 y 70 ton/m®. Se
adopt6 un valor de 50 ton/ m® para calculo.

Para los suelos no cohesivos el valor n, se determind a partir de la Figura 53
siguiendo la recomendacién conservadora de Terzaghi. Se consider6 que las arenas
con gravas, el conglomerado y la arenisca friable presentan un comportamiento de
un material no cohesivo o friccional.

En el caso de suelos cohesivos de consistencia superior a la media hasta la
consistencia de una roca blanda de las arcillolitas, el valor del mddulo de
deformaciéon E y por lo tanto el valor de Ky se consideraron independientes de la
profundidad. La determinacién del Ky se basé en la siguiente expresion dimensional:

Kh=Ki/1.5B

Donde K; en ton/pie® corresponde a la constante de rigidez de resorte para un area
cargada de forma cuadrada de 1 pie de lado y B es el diametro del pilote en pies.
(Ver Figura 54).

Para el caso de suelos cohesivos de consistencia superior a la media, se utilizd
ademas la expresion de K, en funcién de la resistencia no drenada C, del material
dada por la siguiente expresion:

Kh=200C, /B

Los resultados de K, para la pila 7 y sin considerar el efecto de grupo se muestra en
la Figura 55.

Al considerar el efecto de grupo estos valores deben multiplicarse por un factor de
eficiencia que depende de la separacién centro a centro de pilotes. Considerando
una separacién de 3B este factor recomendado por el Codigo de Puentes resulta de
0.25. Sin embargo, las tablas para suelos cohesivos y no cohesivos en la Figura 56
recomiendan valores mas altos obtenidos a partir de una reduccién del coeficiente de
reaccion de subrasante. Basados en estas tablas y en las consideraciones algo
conservadoras al seleccionar los valores de Ksy y n, de las tablas, resulta
conveniente adoptar un factor de eficiencia mayor al 0,25 recomendado por el
Cédigo, como el propuesto para suelos no cohesivos en la Figura 57 y para suelos
cohesivos en la Figura 58.
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18. CARGA LATERAL - CRITERIO DE ESTABILIDAD

La presion lateral a lo largo del pilote esta dada por el producto de la rigidez del
resorte por la deflexién, esto es:

ph=Kh*8

El limite superior de esta presion corresponde a la presion pasiva del suelo en el
punto considerado.

Para la determinacion de la presion pasiva se adoptaron dos métodos: el método de
Brinch Hansen que considera suelos vy, C y ¢’ bajo diferentes condiciones de drenaje
y el método de Broms que considera dos suelos extremos; (a) suelos cohesivos en
condicién no drenada con parametros Cy, ¢, = 0 y una variacién de la presion pasiva
desde2C,aZ=0a9C,aZ>3By (b) suelos no cohesivos con parametro vy, C = 0,
¢’ con una variacion lineal de la presion pasiva y con un coeficiente de presién pasiva
igual a tres veces el de Rankine, esto es:

Ko=3*(1+sen¢ /1-send’)

Los resultados de los analisis para la pila 7 se muestran en la Figura 59.

19. CIMENTACION

Las pilas mas cargadas del puente principal, una cimentada en tierra sobre el borde de
la margen derecha (Pila 6) y la otra cimentada bajo agua a 200 m hacia la margen
izquierda en el sector del canal principal (Pila 7), transmiten cargas normales del orden
de 13000 toneladas. Cada una de éstas (pilas 6 y 7) esta soportada por 15 pilotes de
concreto reforzado de 2.0 m de diametro y unos 35.0 y 50.0 m de longitud total
respectivamente (Figura 60), unidas por una placa cabezal de 15.0 m de ancho en
sentido longitudinal, 27.0 m de longitud en sentido transversal, 2.50 m de espesor y en
su parte central cuenta con un pedestal de 1.0 m de altura que recibe la pila (Figura
61). Las otras dos pilas del puente principal y las pilas y estribos de los viaductos estan
igualmente soportadas por grupos de pilotes de 1.20 a 1.50 m de didmetro y longitud
total variable entre 35.0 y 45.0 m, dependiendo de la magnitud de las cargas y de las
condiciones del suelo de fundacién y unidos por cabezales rectangulares o cuadrados
de 2.0 m de espesor (Figuras 62 y 63).

Para la construccién de los pilotes se recomendd el sistema pre - excavado con lodo
bentonitico o polimérico, refuerzo en toda su longitud y concreto fundido en el sitio por
el sistema tremie. Se planteé ademas la necesidad de encamisar las perforaciones en
los suelos arenosos y el conglomerado para evitar posibles derrumbes, especialmente
al utilizar el trépano. Los pilotes adoptados para el puente principal debian penetrar
parcialmente los estratos de areniscas friables o arcillolitas que subyacen al
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conglomerado y que se encuentran bastante alteradas por la accién de las
deformaciones en la zona de brecha de falla. Los pilotes adoptados para los viaductos
son de menor capacidad y penetran parcialmente cualquiera de estos tres estratos,
pero manteniendo como minimo las longitudes de disefio recomendadas. Las
longitudes indicadas para los pilotes corresponden a la etapa de disefio y durante
construccion sufrieron algunas modificaciones para asegurar la penetracién necesaria
dentro de los estratos competentes. Sin embargo, el incremento neto del extremo
inferior del pilote con relacion a la longitud total de disefio fue inferior al 5%.

20. CONSTRUCCION

Después de iniciada la construccion del puente se adelantaron reuniones técnicas con
el INVIAS, en las que participaron consultores, interventores y contratistas. Una de las
decisiones tomadas en estas reuniones fue el autorizar el envio de un Ingeniero
Geotecnista como representante de los disefiadores al sitio del proyecto y con el cual
se mantuvo una comunicacion permanente desde Bogota. Al momento de iniciarse la
asesoria geotécnica durante construccién, se encontraban todos los pilotes de los
apoyos 1 a 6 construidos y se estaba terminando la construccién de las pilas y
algunos elementos de la superestructura. Por este motivo, la informacién que
estamos suministrando de estos apoyos fue obtenida de los registros de la
Interventoria.

21. PILOTAJE EN LAS PILAS 1 A5 DE LA MARGEN DERECHA

En la Figura 64 se muestra las pilas ya construidas de esta margen, tomada desde
el apoyo 6. Los pilotes tienen diametros variables entre 1.20 m y 1.50 m y una
longitud nominal del orden de 35.0 m. El perfil promedio de estos apoyos es el
siguiente:

Tabla 1. Perfil promedio del terreno, apoyos 1 a5

Desde Hasta Material
73,75/72,42 56,96 / 42,74 | Arcilla.
56,96 / 42,74 52,44 /39,95 | Arcilla arenosa.
52,44 / 39,95 40,94 /34,00 | Conglomerado de grava en matriz arenosa.
40,94 / 34,00 Cota base Arcillolita.

Estos pilotes estan disefnados para soportar cargas del orden de 350 toneladas. Los
mayores valores de capacidad portante calculados corresponden al apoyo 5, en el
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que los pilotes tienen un diametro de 1.5 m. Las caracteristicas principales de los
pilotes de estos apoyos son las siguientes:

Tabla 2. Longitud y capacidad portante de los pilotes, apoyos 1 a 5

Parametro Valor Valor Valor
minimo promedio maximo

Longitud total (m). 35,49 36,21 38,54
Longitud efectiva (m). 35,19 36,26 38,44
Cota base (m.s.n.m.) 34,46 36,79 37,51
Capacidad portante de trabajo,
sin considerar socavacion 436,69 510,33 753,72
(toneladas).

El rendimiento de las excavaciones fue notoriamente superior al que se obtuvo en
pilotes construidos en agua.

22. PILOTAJEENLAPILAG6

Este apoyo tiene 15 pilotes de 2.0 m de diametro y 35.0 m de longitud nominal. Los

pilotes de este apoyo quedaron en general cimentados sobre arenisca friable. El
perfil estratigrafico es el mostrado en la siguiente tabla.

Tabla 3. Perfil promedio del terreno, apoyo 6

Desde Hasta Material
74,82 /74,34 | 55,18 /46,82 | Arcilla limosa
55,18 /46,82 |49,85/42,82 | Arcilla arenosa
49,85/42,82 | 44,86 /36,00 | Conglomerado
44,86 / 36,00 Fin pilote | Arenisca friable o arcillolita.

En la Figuras 65 se presenta el estado final del apoyo, después de haber terminado
el pilotaje y durante el proceso de armado del refuerzo de la zapata.

En cuanto a capacidad portante, se presenta el siguiente resumen de resultados
ajustados a las condiciones, profundidades y espesores encontrados durante
construccién:



Tabla 4: Longitud y capacidad portante de los pilotes, apoyo 6
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Parametro Valor Valor Valor
minimo promedio maximo

Longitud total (m). 38,06 37,38 38,06
Longitud efectiva (m). 38,02 38,83 39,40
Cota base (m.s.n.m.) 34,94 35,62 36,63
Capacidad portante de trabajo,
sin considerar socavacion 959,62 1028,67 1095,20
(toneladas).

Los rendimientos registrados en este apoyo son consistentes en todos los pilotes y
representan la realidad de los rendimientos esperados por los disenadores. Los
resultados se presentan en la siguiente tabla.

Tabla 5. Rendimiento de las excavaciones, apoyo 6

Rendimiento (m/h)

Material
Minimo Promedio Maximo
Arcilla limosa y arcilla arenosa 3,00 6,44 15,00
Conglomerado 1,33 4,79 10,67
Arenisca friable 0,56 1,49 4,56
Arcillolita 2,62 2,62 2,62

23. PILOTAJEENLAPILA7

El pilotaje de este apoyo comprende 15 pilotes de 2.0 m de didmetro y 50 m de
longitud nominal. Su construccion fue totalmente en agua con los equipos apoyados
sobre planchones. En general, los pilotes de este apoyo quedaron con una longitud

total de 52.0 m.

En la Figura 66 se presenta el estado final del apoyo, después de haber terminado el

pilotaje y durante el proceso de armado del refuerzo de la zapata.
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En la Figura 67 se describe el proceso de excavacion y las muestras de los
diferentes materiales. En la mayoria de los casos fue necesario utilizar el trépano
para poder atravesar intercalaciones de lodolitas y arenisca friable muy resistentes a
partir de la cota 24 m.s.n.m. Las pérdidas del polimero para estabilizacién de la
excavaciéon fueron minimas.

En cuanto a capacidad portante, se presenta el siguiente resumen de resultados

ajustados a las condiciones, profundidades y espesores encontrados durante
construccion:

Tabla 6: Longitud y capacidad portante de los pilotes, apoyo 7

Parametro \{a!or Valor_ \{al_or
minimo promedio maximo

Longitud total (m). 49,00 53,32 54,41
Longitud efectiva (m). 17,40 21,72 22,81
Cota base (m.s.n.m.) 18,59 19,16 24,00
Capacidad portante de trabajo,
sin considerar socavacion. 1171,60 1359,78 144222
(toneladas).
Capacidad portante de trabajo,
considerando socavacion. 1003,42 1129,32 1157,68
(toneladas).

El rendimiento de la excavacién en los diferentes estratos se muestra en la Figura
68.

24. PILOTAJE EN LA MARGEN IZQUIERDA

Los pilotes de la margen izquierda fueron construidos tanto en agua como en tierra,
dadas las condiciones del rio. Inicialmente, como se muestra en los disefos, estos
apoyos estaban planteados para ser construidos en tierra.

En cuanto a capacidad portante, de acuerdo con los calculos estructurales, las pilas
de los apoyos de la margen izquierda soportaran cargas de 350 a 500 toneladas por
pilote. De acuerdo con los calculos ajustados y con lo encontrado durante la
construccién, todos los pilotes construidos cumplen con la capacidad portante
requerida; los resultados se presentan en la siguiente tabla.
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Tabla 7. Longitud y capacidad portante de los pilotes, margen izquierda

Parametro m\?z:(r::o erranlg(riio m\a,’s(li(r)!:o
Longitud total (m). 34,96 40,87 46,14
Longitud efectiva (m). 7,39 17,27 25,87
Cota base (m.s.n.m.) 26,86 32,13 38,04
Capacidad portante de trabajo,
sin  considerar  socavacion. 624,64 789,70 925,24

(toneladas).

Capacidad portante de trabajo,
considerando socavacion. 386,49 527,97 678,56
(toneladas).

En términos generales, los rendimientos tienden a disminuir a medida que se
profundiza en el terreno, tanto para los valores minimos, promedios y maximos.

Las caracteristicas promedio de los pilotes de cada apoyo se muestran en la Figura
69.

25. PRUEBAS DE CARGA

Se recomendé realizar por lo menos una prueba de carga de uno de los pilotes mas
cargados de la pila principal izquierda. Debido a la dificultad de llevar a cabo una
prueba convencional, se propuso el método desarrollado por el Profesor Osterberg que
utiliza una celda de carga hidraulica colocada en la base del pilote y un sistema
especial para medir deformaciones.

Debido al costo y a las demoras en los tramites con la compania americana que
comercializa el método, se presenté como alternativa el sistema desarrollado por un
ingeniero italiano y utilizado bajo su direccion en una prueba de carga de un pilote de
cimentacion del Viaducto Pereira - Dos Quebradas. El mismo sistema fue propuesto
por una firma colombiana a un costo favorable y con la posibilidad de implementarlo
inmediatamente. Aunque el método se considerd en una etapa experimental, se
aprob6 su aplicacion.

En la Figura 70 se muestra la celda de carga empleada para determinar la
capacidad portante por friccion lateral del pilote. El método se basa en la inyeccion a
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presion de un fluido que actla contra la base del pilote y la medicién de sus
desplazamientos. La interpretacion de la curva esfuerzo (o carga) - desplazamiento
permite establecer una capacidad portante por friccién lateral Ultima del pilote.

Para determinar la capacidad portante por la base se realiza una prueba de carga
directa sobre una placa. La carga es aplicada a la placa por medio de un gato
accionado hidraulicamente (Figura 71). El conjunto de dispositivos se acoplan a la
canasta de refuerzo y las deformaciones se miden en la superficie, como se muestra
en las Figuras 72 a 74. Las pruebas de carga aqui analizadas se encuentran en una
etapa experimental y de desarrollo, debido al bajo numero de pruebas de este tipo
realizadas en el medio.

26. CONCLUSIONES

El sitio del Estrecho de Galan seleccionado para el puente presenta las condiciones
hidraulicas y geomorfolégicas mas estables del sector. Las condiciones geoldgicas y
geotécnicas del sitio de ponteadero estan definidas por la Formacion Mesa de origen
Terciario y algunos depdsitos superficiales recientes de arcillas y arenas de origen
sedimentario en aguas relativamente tranquilas, lacustres o de inundacién.

La Falla de Casabe afecta la distribucidén y caracteristicas de los estratos de suelos in
situ y rocas de la Formacién Mesa en el sitio del puente. Esta complejidad geoldgica
ha dificultado la identificacion de los materiales recuperados en las perforaciones. Sin
embargo, consideramos que se ha logrado un modelo bastante confiable de las
condiciones geoldgicas y geotécnicas del sitio del puente.

Los resultados de los andlisis de interaccién suelo - estructura se consideran
satisfactorios. Los sistemas de cimentacion planteados son técnicamente factibles,
con algunas complicaciones de tipo constructivo para los pilotes.

Predecir en forma absolutamente confiable el comportamiento real de los pilotes de
cimentacién en suelos relativamente homogéneos no es posible y mucho menos en
suelos estratificados y resulta practicamente imposible en suelos erraticos. Con una
prueba de carga de uno de los pilotes principales del puente, utilizando métodos
convencionales o tecnologias desarrolladas recientemente y con un pilote lo
suficientemente instrumentado se podria confirmar algunas de las hipdtesis de
calculo y si existen diferencias importantes con las adoptadas en la etapa de disefo,
se podrian introducir de manera oportuna modificaciones a los disefios en caso
necesario.

Las caracteristicas geotécnicas del subsuelo obtenidas a partir de las perforaciones
fueron confirmadas con la identificacion de los suelos provenientes de la excavacién
de cada pilote. Sin embargo, toda esta informacion es cualitativa y no permite validar
la capacidad de los pilotes adoptada en la etapa de disefio.
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El disefio de un pilotaje de cimentacién de estructuras de cierta importancia requiere
que la capacidad de carga de los pilotes sea comprobada a través de pruebas de
carga convencionales o con métodos no convencionales, teniendo en cuenta los
recursos y tiempo disponible para la ejecucién de estas obras.

En general, durante la etapa de disefio y especialmente en condiciones del subsuelo
con cierto grado de complejidad, los analisis tienden a ser algo conservadores y
posiblemente subestiman la capacidad real de los pilotes. Los resultados de una
prueba de carga realizada en los comienzos de la obra pueden indicar la
conveniencia de trabajar con un numero o dimensiones de pilotes diferentes al
propuesto inicialmente.

Las pruebas de carga por friccion y por la base fueron realizadas en un pilote de alta
capacidad de la pila 7 y uno de capacidad intermedia de la pila 12; la interpretacién
de sus resultados las resumimos en las Figuras 75 a 77.

Al comparar los valores de capacidad portante (por friccion lateral en el fuste del
pilote y la capacidad portante en la base del mismo) obtenidos durante la etapa de
disefio y durante las pruebas de carga adelantadas, se aprecia lo siguiente:

Para los pilotes de la Pila No. 7 se obtuvieron valores superiores de capacidad en el
fuste y por la base del pilote que los calculados durante la etapa de diseno.

Para los pilotes de la Pila No. 12, sin considerar la accién de la socavacion, la prueba
de carga arroja valores de capacidad portante por el fuste del pilote muy similares a
los estimados durante la etapa de disefio.

La presion maxima obtenida de la curva esfuerzo - deformacién es del orden de 50
kg/cm?, similar a la adoptada durante la etapa de disefio como capacidad portante
ultima por la base de los pilotes.

Si limitamos la capacidad portante en la base del pilote a la calculada para
deformaciones entre 4 y 6 cm en la prueba de carga, se obtienen valores inferiores a
la capacidad portante por la base estimada durante el disefio.

Para los pilotes de la Pila No. 12, al considerar una socavacién maxima hasta la cota
50.0 m (aproximadamente), se obtienen valores de capacidad portante en el fuste del
pilote inferiores a los estimados durante la etapa de disefio.

Las pruebas de carga adoptadas se encuentran en una etapa experimental y de
desarrollo incipiente por el bajo niumero de pruebas realizadas en el medio.

Debido a la diferencia de tamano existente entre el area de contacto de la placa de
carga acoplada al gato y el area total del pilote, se introducen factores de escala que
en algunos casos pueden llevar a interpretaciones erradas. El area total del pilote
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sobre la cual éste desarrollara toda su capacidad de carga por la base puede estar
compuesta por materiales de diferente resistencia: zonas blandas o duras, o zonas
sueltas o densas. De esta manera, los resultados de la prueba pueden variar de
manera significativa de acuerdo con la ubicacion de la placa de carga.

Las pruebas de carga analizadas se realizaron sobre un pilote y no tienen en cuenta
el efecto de grupo.

Para la aplicacion de estas pruebas de carga se requiere que los dos sistemas de
pruebas de carga, por friccion y por la base, dispongan del equipo y capacidad
necesarios para aplicar por lo menos el doble de la carga de trabajo esperada. Es
importante ademas desarrollar un sistema confiable para medir las deformaciones
durante los dos tipos de pruebas.

27. NORMAS DE DISENO

¢ Norma basica:
- “CODIGO COLOMBIANO DE DISENO SiSMICO DE PUENTES”, 1995.

¢ Normas adicionales que se han utilizado como complemento a la norma basica de
diseno:
- “STANDARD SPECIFICATION FOR HIGHWAY BRIDGES”, Décima sexta edicion
1996. INTERINAS 1997, 1998, 1999 y 2000. Para la evaluacién de los efectos y
disefnos sismicos se seguira la Division IA.

- “GUIDE FOR DESIGN AND CONSTRUCTION OF SEGMENTAL CONCRETE
BRIDGES”, Segunda Edicion 1999.

- “AAAS.H.T.O. L.R.F.D. BRIDGE DESIGN SPECIFICATIONS”, Segunda Edicion
1998. INTERINAS 1999, 2000 y 2001.

- “CODE MODELE CEB - FIP POUR LES ESTRUCTURES EN BETON".
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