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INTRODUCCION

Los puentes convencionales requieren de un disefio detallado y una mano de obra calificada,
para llevar a cabo su elaboracion, cumpliendo con lo establecido por la CCP-14 y la NSR10,
sin importar si es un; puente en arco, puente viga, puente en ménsula, puente atirantado de
pilon contrapeso, puente elevadizo, puente de viga metélica o puente suspendido. Esto con
la intencion de suplir la necesidad de conectar un punto “A” y un punto “B” de manera
eficiente y segura.

En Colombia, existen un gran nimero de municipios alejados con necesidad de conexion
mediante vias, puentes u otro tipo de infraestructura, debido a diversos factores como el
geografico, no se esta contribuyendo con el desarrollo sostenible y a la integracion del pais a
través de una red vial eficiente, cbmoda y segura. Por esto las comunidades construyen obras
de manera artesanal que suplen esta necesidad de conexion, pero no satisfacen los
requerimientos minimos de seguridad, comodidad y transito para los usuarios

Por esto es indispensable ofrecer una solucion a esta problematica y un acompafiamiento
mediante la elaboracion de un manual de puentes colgantes que sirva como una guia y/o
documento con las especificaciones técnicas necesarias, que brinden una solucion a este
problema, con esta guia lo que se busca es ayudar a que con un lenguaje sencillo a las
personas con un nivel de educacién basico pueden realizar puentes colgantes que cumplan
con las normas de proteccion y seguridad bésicas de quienes lo transiten.



ALCANCE

El presente manual tiene como objetivo proporcionar una detallada vision acerca de los
puentes tipo disefiados especificamente para cruces sobre corrientes hidricas en proyectos de
ingenieria civil. Los puentes tipo presentados en este manual han sido cuidadosamente
disefiados y optimizados para brindar soluciones seguras y eficientes en una variedad de
situaciones y condiciones ambientales.

Dentro de este contexto, se ofrecen diversas opciones de disefio que abarcan diferentes
anchos libres para adaptarse a las necesidades especificas del proyecto. Los disefios
contemplaran anchos libres de 1.8 y 2.2 metros, lo que permitird abordar tanto situaciones de
menor envergadura como aquellas que requieren una mayor capacidad de cargay resistencia.
Estas variaciones en los anchos libres aseguran una amplia gama de aplicaciones y
posibilidades de implementacion en diversos entornos geograficos y topogréficos.

En lo que respecta a las tipologias de puentes, el manual presentara una diversidad de
opciones que han sido meticulosamente desarrolladas para optimizar el rendimiento
estructural y funcional. Entre estas opciones se encuentran los disefios en cerchas de madera,
los cuales se destacan por su simplicidad y su capacidad de abarcar luces de hasta 20 metros
con eficiencia y estabilidad. Estas cerchas han sido rigurosamente evaluadas para garantizar
su resistencia y durabilidad, cumpliendo con los estandares normativos.

Asimismo, se abordaran los puentes colgantes con estructura mixta, que ofrecen una solucién
robusta y versatil para luces de 10, 15 y 30 metros. Estos puentes combinan elementos de
maderay acero en una configuracion integral, aprovechando las ventajas de ambos materiales
para lograr una resistencia Optima y una apariencia estética atractiva. Estos disefios son
ideales para situaciones en las que se requiere una mayor capacidad de carga y una mayor
flexibilidad estructural. En consonancia con la diversidad de condiciones geotécnicas y
ambientales a las que podrian estar expuestos estos puentes, el manual también presenta
disefios en estructuras metalicas. Estos disefios se han desarrollado especificamente para
zonas sujetas a inundaciones, areas con riesgo sismico y/o desplazamiento de tierra, asi como
suelos de cimentacion que presentan desafios particulares.

ESTUDIOS PREVIOS

Estudios de suelos: Como medida primordial para realizar un disefio estable y cumpliendo
con lo establecido en la norma NSR10 Titulo H se requiere realizar un estudio de suelos
detallado del sector a intervenir, conociendo las caracteristicas del suelo para asi poder
evaluar los factores intrinsecos como capacidad portante o externos como deslizamiento y
volcamiento, tomando en cuenta el efecto del paso de las fuentes hidricas y las posibles
crecidas tomando accién con obras de mejoramiento o de contencion con el fin de cumplir
con los factores establecidos.

Estudios Hidrologicos: Otro de los factores que se deben evaluar a la hora de disefiar un
puente es tanto la frecuencia de lluvias en la zona como la cercania de la fuente hidrica si es
gue esta se encuentra demasiado cercana a la estructura, posibles crecidas y su influencia
tanto en la cimentacion de la estructura, en el suelo como se menciond anteriormente y como



agente de desgaste de la estructura a largo plazo, esto ayudado de un estudio hidroldgico y
un historial de crecientes.

PROCEDIMIENTO

o Definicion condicion inicial de disefio: Dado a que se va a trabajar en
diferentes casos de disefio en primera instancia se define de acuerdo con el alcance
y limitaciones una condicion inicial en la cual se puede tomar la condicion menos
critica para sentar las bases y ajustes de disefio a lo largo que bien sea por fallos
en la estructura, suelo, cimentacion, o por posible infiltracion del agua se requiera
y con perfil de madera en donde solo se consideraran cargas para paso peatonal.

« Diseflo geométrico: Tomando las consideraciones dichas anteriormente se
procede a hacer el disefio en planta y perfil del puente, considerando el mejor
suelo para cimentacion, y con una diferencia considerable de cotas del rio a la
cimentacion de este.

e Modelacion estructural: Teniendo ya el disefio del puente se procede a
modelar dicho disefio en el programa ETABS donde se procedera a evaluar su
estabilidad estructural aplicando las cargas definidas para uso peatonal, dando
paso a posibles ajustes o aplicacion de refuerzo estructural para que este cumpla
con lo establecido en la NSR10 Titulos A, D

o Analisis geotécnico: Ya conociendo la estabilidad propia de la estructura se
procede a evaluar la estabilidad que tendré el terreno dada la construccion de esta
estructura, para esto se modelara dicha estructura en SLIDE quien dara los
factores de seguridad y se mostrara la necesidad o no de obras de mejoramiento
del suelo o de contencion del mismo, analizando ademaés la incidencia del cauce
del rio o vertiente del mismo y el nivel fredtico que se encuentra en la zona esto
para ver las posibles afectaciones por socavacion. Entre otras y realizar obras de
contingencia necesarias.

« Disefio de planos: Concluido el disefio del puente para la condicion dada,
asegurada la estabilidad y seguridad del terreno y la estructura, se procede a
despiece de cada elemento de la estructura, si se requiere una obra adicional en la
cimentacion u obra de contencion para el suelo o la socavacidn se pondra en estos
planos igual que la estructura.

o Cambio de condiciones: Habiendo concluido con un disefio se procede a
cambiar una de las condiciones iniciales dadas, bien puede ser tipo de suelo,
diferencia de cotas con el cauce del rio o longitud del puente, esto con el fin de
abarcar la mayor cantidad de posibilidades y tener un registro de la influencia de
cada factor y cambios debidos a este, si no se ven requeridos cambios se procede



a ampliar las cobertura de los planos hechos, de no ser asi se realiza el proceso
nuevamente hasta abarcar todo lo definido en el alcance para tanto perfil de
madera como perfil metéalico.

o Ajustes y correcciones: En el manual se experimentara y se iterara con
diversos disefios, en los cuales se especificaran las caracteristicas de construccion,
calculos estructuras, presupuestos y cuantia de materiales. No obstante, al ser un
manual, no exime al constructor y/o calculista de hacer los ajustes y correcciones
necesarias al momento de llevar acabo el disefio y construccion de la estructura.

o Aplicacion: Con larealizacion del manual se procedera a darle una aplicacién
practica en la solucion de un problema real que atafia a la comunidad, en nuestro
caso ya se tiene seleccionada dicha aplicacion que seré realizada en la via que
conecta al municipio de San Pablo Narifio con la vereda de La Cafada que sufrio
un dafio en la via dada una creciente del rio que se llevd la via, esto con el objetivo
de ser aplicada en un caso que cumpla con una condicion critica revisando que
solucion se daria y el proceso constructivo que se tendria en el lugar para resolver
el problema de movilidad.

o Analisis de costos: EI manual al estar dirigido a comunidades remotas y de
poco nivel adquisitivo, busca que los materiales a usar sean econémicamente
asequibles, cercanos a la locacion y que cumplan los niveles de resistencia y
demés factores establecidos en la norma NSR-10, como lo es, el caso de la
madera. Por ende, lo que se proponga en este manual sera factible econémica y
constructivamente, puesto que, al ser puentes hechos en maderas, no necesitan de
una mano de obra altamente calificada y de una inversion muy alta. Ademas, el
manual incluird una idea de puente en perfil metélico, en el caso de que se requiera
una capacidad de carga mas alta, sin embargo, esta propuesta serd un poco mas
costosa que la de perfil en madera, pero no dejara de ser asequible.



Pre-dimensionamiento: Para la evaluacion primaria de la estructura se procede a realizar el
pre-dimensionamiento de los elementos de la estructura como lo son, las armaduras, el
tablero, los pilones, los cables tensores los pendolones, zapatas y anclajes con el
procedimiento seguido a continuacién:

Eleccion caso de disefio: Tomando como base el disefio mas sencillo como un inicio se elige
tomar como eleccion el caso de un puente netamente peatonal en donde se determinan las
cargas segun lo descrito en la ASSTHO norma avalada por el CCP14 para dictaminar las
cargas para puentes peatonales en su articulo 3.6.1.6

3.6.1.6 — Cargas Peatonales — Dabe aplicarse una
carga peatonal de 3.6 kN/m? a todas las aceras de mas de
600 mm de ancho considerada simulldneamenta con la
carga wvehicular de disefio en el caril para vehiculos.
Donde los wehiculos puedan montarse en la acera, no
debe considerarse la carga peatonal de la acera al mismo
tiampo. Si en un futuro la acera puede quitarse, se deban
aplicar las cargas vivas wehiculares a 300 mm del borde
del lablero para el disefio de su proyeccion, y a 600 mm
del borde del lablero para el disefic da s demas
componentes. Mo se debe considerar gue la camga
peatonal aclle al mismo liempo que la de vehiculos. Mo
sa necesila considerar la amplificacion por carga dinamica

Latd

para vahiculos.

Los puenies exclusivos para peatones, trafico ecuestre,
wvehiculos livianos de mantenimiento, wo trafico de
bicicletas deberian disefiarsa de acuerdo con LRFD Guide

Specifications for the Dasign of Pedesirian Bridges de la
AASHTO.

Eleccion de luz critica (Lc): Tomando en consideracion el impacto que se quiere tener para
este manual, las condiciones minimas promedio de los cafiones en los que se requerira la
realizacion de esta solucion y que existe ya una cartilla que evalua un disefio de puentes
peatonales similar para luces desde los 40m se eligen luces de disefio 18, 24,32,36(m)

Eleccion altura pilones (H): Habiendo determinado ya las luces criticas de disefio se
proceden a calcular la altura de los pilones inicial a partir de la relacion entre esta luz (L) con
la formula H = L /5 obteniendo los siguientes resultados:

L H
18,0 m 3,6 m
24,0 m 4.8m
30,0 m 6,0 m
36,0 m 7.2m

Tabla 1 determinacion inicial de H a partir de L



Eleccion altura catenaria (Hc): Teniendo en consideracion, que debido a que el cable
recibird toda la carga de tension que tenga la estructura y que a un menor angulo esta fuerza
To incrementa y adicional a esto usando la altura de esta catenaria como un barandal de
soporte para los peatones en el tramo que este sea alcanzable para los mismos se determina
esta altura para todas las distancias a Im

Calculo Longitud total (Lt): Tras la definicion de la elevacion de las catenarias y de los
pilones se procede a calcular la longitud a la que se encontrardn los anclajes esto tomando
como referencia el angulo que se forma entre la catenaria y el pendolén todo esto para
disminuir lo méximo posible la diferencia de fuerzas horizontales que deberia asumir la
zapata del pendolon y afiadiendo esto para obtener la longitud total del puente obteniendo:

_ -1 H—-Hc _
Lzapatas - tan(tan ( L ) Ltotal - ZLzapatas + Lcritica
2

Tabla 2 determinacion longitud total de los puentes

Estimacion dimensiones Armadura y Pilon: Tomando en consideracion las dimensiones
de cada uno de los modelos, con su respectivo analisis de cargas dado a que solo tendria
que soportar paso peatonal se determinan los anchos, espesores y altura de las armaduras
esta Ultima a partir de una relacion recomendada y a partir de lo siguiente las dimensiones
se quedan de la siguiente manera.

L L W

Seccidn Perfil Espesores en milimetros

R 7= [T [ e e T

Peso Kg/m

Perfil en C 100 x 50 100 50 15 422 338 253
Perfilen C 120 x 60 120 60 15 612 510 408 306

Perfil en C 150 x 50 150 50 17 631 526 421 316

Perfilen C 6 Z 160 x 60 160 60 20 716 597 am 358
Perfilen C6 2203 x 67 203 &7 19 843 703 562 421
Perfilen C 62220 x 80 220 80 20 956 797 637 478
Perfilen C6 2254 x 67 254 67 18 256 797 &37 478
Perfilen C 6 Z 305 x 80 305 80 25 1173 977 782 586

PerfilenC0Z355x 110" 355 110 25 1425 11.87 950

Figura 1 perfiles viga tipo C
H armadura = - x 100
150

Berma libre = 2m



L armadura h = Bl + Ap

Tabla 3 determinacion H y L de armaduras puentes

Avaluo de cargas Ya conociendo las dimensiones de todos los elementos del puente se
procede a realizar el avaliio de cargas, esto para determinar tanto la carga muerta de este
como la carga viva determinada por paso de bicicletas o peatones, esto teniendo en
consideracion lo instaurado en la ASSTHO y tomando ademas de esto los pesos a partir de
catdlogos de acero con las caracteristicas requeridas para nuestro modelo obteniendo los
siguientes resultados

B DIMENSIONES Y PESOS DE PLANCHAS COMERCIALES

250 20,68

1,35 1,44 62,03

266 2200 4400 5,38 6599

3,00 48 43,62 RN 7443

] 31 %22 5243 ng 78,65

400 33,08 66,16 98,31 9924

i FE i 10,60 11165

316 476 337 7873 l 116,99 118,10
5,00 41,35 82,10 122,89 124,05

550 4549 2047 135,18 136,46

6,00 49,62 T 14747 148,66

% 635 5251 10503 156,06 15754

150 6203 12405 184,33 186,08

516 194 65,66 13132 195,15 196,99
800 66,16 1232 196,62 19848

900 7443 14886 2120 mn

38 953 7881 15763 242 236,44
10,00 8270 16540 24578 248,10

12,00 9324 19848 29453 wn

% 12,70 105,03 21006 214 31509

Figura 2 propiedades de tablero lamina de alfajor

2.2.2,2. Carga Peatonal (AASHTO Standard, seccién 3.14)

Los puentes destinados exclusivamente al transito peatonal y/o de
bicicletas deben ser disefiados para una carga peatonal de 415 [K—gj.
e
Segun Indicacion del Ingeniero Civil, Sr. Rodrigo Mancilla T., no se

utilizara la carga peatonal para nuestro disefio por no ser relevante para

este.



L
18,0m

Peso armadura H
19,09 kg/ml

Peso armadura V
8,30 kg/ml

Peso baranda
7,80 kg/ml

Peso tablero
101,40 kg/ml

Peaton
415,00 kg/m2

Peso peaton
830,00 kg/ml

Pesoviga tipo C
7,80 kzg/ml

Wem
96,82 kg/ml

Amayoramiento peso tablero
126,75 kg/ml

24,0m 107,51 kg/ml 7,80 kg/mi| 415,00 kg/m2] 830,00 kg/ml 8,60 kg/ml 19,78 kg/ml 7,80 kg/ml 134,39 kg/mi| 101,28 kg/ml
30,0m 115,78 kg/ml 7,80 kg/mi| 415,00 kg/m2] 830,00 kg/ml 7,80 kg/ml 18,72 kg/ml 7,80 kg/ml 144,73 kg/mi| 105,12 kg/ml
36,0m 115,78 kg/ml 7,80 kg/mi| 415,00 kg/m2] 830,00 kg/ml 8,00 kg/ml 19,20 kg/ml 7,80 kg/ml 144,73 kg/mi| 105,56 kg/ml

Tabla 4 determinacion carga muerta

Posterior a encontrar la carga muerta y la CV que seria el peso del peaton por metro se
procede a realizar un amalloramiento por 2 tipos de cargas para hallar la de mayor impacto y
a partir de esto encontrar las fuerzas sobre la estructura y definir que cable necesita para

soportarlo

L 1,4CM 1,2CM+ 1,6 CV |Caso Critico
18,0 m 170,61625 810,2425 810,2425
24,0 m 171,51925 811,0165 811,0165
30,0 m 179,9735 818,263 818,263
36,0 m 190,0535 826,903 826,903

Tabla 5 eleccion carga critica para

prediseiio

Calculo fuerza de tension inicial maxima: Tras haber encontrado la carga critica con la

que se deben calcular los esfuerzos se procede a calcular el esfuerzo de tensidon maximo que
va a recibir cada cable de tension a partir de:

Cc * Lc?

To = ——
= H _Hc

Tmax = |To? + (

Obteniendo los siguientes resultados

L To Timax
18,0 m 43753,10 N 43753,10 N
24,0 m 61466,51 N 62232,21 N
30,0 m 73643,67 N 746509,49 N
36,0 m 86424, 70 N 87697,03 N

Tabla 6 fuerza de tension inicial

2
Cc+—

7)

2

Calculo de cantidad de hilos de acero: Tras haber encontrado el esfuerzo que debe
soportar los cables tensores se procede a calcular que cantidad de hilos tendra el nucleo de
dicho tensor esto asumiendo que se va a trabajar con un acero A416 Grado 270 cuya f'y =
26600 kg/cm? con un grosor de 0.6 pulgadas, un 4rea de 1.47m2 y tomando un factor de
reduccion (fr) de 0.7 para considerar la perdida de resistencia a lo largo del tiempo debido a

las diferentes condiciones y usamo

S



Enax = 0-7f’y

Obteniendo, por consiguiente:

A __ 3Tmax
requerido —

Emax

#Barras = Arequerido

Area

L Fy

Esfuerzo max

Diametro tensor|

Area

Acero requerido

#Barras

#harras

18,0 m

26600

18620

1,47

7,147

4,861638185

24.0m

26600

18620

1,47

10,02667189

6,820865223

30,0 m

26600

18620

1,47

12,02891935

8,182938331

36,0 m

26600

18620

147

14,12949002

9,611897372

10

Tabla 7 determinacion numero de hilos

De esta tabla podemos observar que con estos datos solo los puentes de 18 y 24 m tendrian
un ndcleo de 7 C 15 por lo que para reduccion de costos y como proceso de mejora del
puente se procede a realizar una serie de cambios en las alturas H para tener una mejor

distribucion de cargas obteniendo ahora

L H Hc Lz Lt
18,0m 4,0m 1.0m 5,0m 28.0m
24,.0m 53,0m 1.00m 6,0 m 36,0m
30,0m 7.0m 1.0m 8,0m 46,0 m
36,0 m 8,0 m 1,0m 10,0 m 26,0 m

Con esto procedemos a realizar el mismo estudio donde al final de este encontramos estos

resultados
L Fy Esfuerzo max Diametro tensor|Area Acero requerido |#Barras #barras
18,0 m 26600 kg/cm?2| 18620 kg/cm2 0,6in 1,47 em2 7,15 ecm2 4,861638185 5
24,0 m 26600 kg/cm?2| 18620 kg/cm2 0,6in 1,47 em2 9,54 cm2 6,48837648 7
30,0 m 26600 kg/cm2| 18620 kgfcm?2 0,6in 1,47 cm2 10,08 cm2 6,859541536 T
36,0 m 26600 kg/cm2| 18620 kgf/cm?2 0,6in 1,47 cm2 12,56 cm2 8,547014055 9

Donde podemos apreciar una reduccion de esfuerzos lo que lleva a su vez a la reduccion de
cantidad de hilos en el nucleo en donde solo el disefio de 36m necesita un nucleo de 9 C 15
lo cual dado su gran longitud se toma como un dato acertado y posible

Modelacion Estructural Habiendo obtenido el pre-dimensionamiento de los 4 modelos de
puente se procede a realizar su modelacion estructural, para esto se decidi6 usar el programa
SAP2000 dada su versatilidad para la modelacion de elementos tensores, en la modelacion

se pone la carga muerta, la carga viva, los elementos que componen el puente, sus secciones
y propiedades para la verificacion de un correcto disefio previo obteniendo el siguiente

modelado:
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Figura 1 modelado puente 18m
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Figura 3 modelo 30m
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Figura 4 modelo 36 metros

Analisis estatico: Con objetivo de evaluar el comportamiento de la estructura de manera
estatica, la manera en que se transmiten las cargas de manera estatica asegurando que el
modelo se encuentre bien disefiado, con todos sus pardmetros bien establecidos, y con una
transferencia adecuada se procede a evaluar el comportamiento con el caso de la carga muerta
y carga viva de la estructura y asegurarse que el peso de la misma sea el que se va hacia la
zapata, las fuerzas axiales de esta, con esto encontrando los siguientes resultados

Figura 5 diagramas de fuerza axial puente 18m



OutputCase

Live

CaseType StepType GlobalFX GlobalFY GlobalFZ
Text Text Kogf Kgf Kgf
LinStatic -1,214E-05 1,937E-1 752442
LinStatic -2, 762E-09 1,513E-11 17181

Tabla 10 fuerza total puente 18m (peso de este)

Figura 6 diagramas de fuerza axial puente 24m

QutputCase CaseType StepType GlobalFX GlobalFy GlobalFZ
Text Text N N N
DEAD LinSstatic -1,25E-09 391TE-1 73432015
Peaton LinStatic: -6 655E-09 4 412E-12 224850 74

Tabla 11 fuerza total puente 24m (peso de este)

Figura 7 diagramas de fuerza axial puente 30m




OutputCase CaseType StepType GlobalFX GlobalFY GlobalFZ

Text Text Kgf Kgf Kgf
LinStatic -2,89E-11 -1,18E-11 93515,87
Peatones LinStatic -8 487E-10 -8, 736E-12 20330

Tabla 12 fuerza total puente 36m (peso de este)

Figura 7 diagramas de fuerza axial puente 30m

OutputCase CazeType StepType GlobalFX GlobalFY GlobalFZ

Text Text Kgf Kgf Kgf
DEAD LinStatic 2,983E-09 4 435E-10 11738597
Peaton LinStatic 1,782E-09 7 O44E-11 35856

Tabla 12 fuerza total puente 36m (peso de este)

Chequeo peso de elementos y estructura: Como primer chequeo para pasar al andlisis
dindmico de la estructura a partir de tener el conocimiento de las dimensiones y las
propiedades de cada elemento que compone la estructura comparamos el calculado por el
dado por el programa a partir de ello calculamos el peso total y revisamos que la diferencia
entre el peso estimado y el peso que da el programa sea menor al 5% por lo cual procedemos
de la siguiente manera:



Peso de elementos estructurales

Elemento argo Altura/ Diami Espesor Densidad Cantidad Longitud Peso Total

0.06 0.003 769729 266| 11541353 1842

Viga tubular , 0,2 0,007 76,9729 178 1| 69803922

Columnas X 0,65 2356 92| 366,31088
0,65 23,56 24| 551304
24 0,005 76,9729 18 33252293

0,00797 76,9729 70| 3,6144457| 09715924

0,0138 76,9729 4| 3382811| 15578428

1 2356 4 8| 592.12738

Tabla 13 calculo peso estructuras puente 36 m

Section ObjectType NumPieces Totallength TotalWeight
Text Text Unitless KN

Frame 286 307 31955 16,606

Viga tubular Frame 178 178 5441

COL 4040 Frame 4 35,8 366 359

Viga2 x4l Frame ] 14,4 35,138

Fila Frame 32 32 552 208

3C15 Tendon 70 253,012 0,974

Bc15 Tendon 76 135,31244 1,562

Lam Alfajor Area 33,252

Tabla 14 peso estructuras SAP2000 puente 36 m

Peso Total Estructura

Calculada  Programa  %error

Wem 1137.5743 1120507

Tabla 15 comparacion peso calculado con el dado por el programa puente 36 m

Altura/ Diami Espesor Densidad Cantidad Longitud Peso Total

0,06 0,003 76,9729 135| 1,0662484| B,6366124
0,2 0,007 76,9729 120 1| 29,411765
0,5 23,56 4 8 188,48

0,4 23,56 6 2,4| 45,2352

2,4 0,005 76,9729 18 33,252293
0,00797 76,9729 64| 2,626875| 0,6456003
0,0113 76,9729 4| 27,518983| 0,8497222
1 23,56 4 8| 592,12738

Tabla 16 calculo peso estructuras puente 30 m



Section ObjectType NumPieces TotalLength TotalWeight

Text Text Unitless KN
Frams 120 120 28,597
Viga tipo C Frame 135 143,54354 78
Pila Frame 32 32 552 205
Laminas de ... Area 27,
Col 4040 Frams 4 3z 188 505
Col 25X40-1 Frame & 19,2 45,241
SC15 Tendon 54 110,07583 0,847
ac1s Tendon 53 168,12 0547

Tabla 17 peso estructuras SAP2000 puente 30 m

Peso Total Estructura

Calculada  Programa  %error
Wem 808.63858 801,501 | 0,80061455

Tabla 18 comparacion peso calculado con el dado por el programa puente 36 m

Elemento Largo Altura/ Diam Espesor Densidad Cantidad Longitud Peso Total

Viga C , 0,06 0,003 76,9729 108| 1,0577873| 6,8544618
Viga tubular : 0.2 0,007 76,9729 96 1| 23,529412
Columnas X 0,4 23,56 4 7 105,5488
0,3 23,56 8 2,3] 32,5128
2,4 0,005 76,9729 12 22,168195
0,00797 76,9729 46| 2,5678174| 0,453593
0,0113 76,9729 4| 22,945625| 0,7085076
1 23,56 4 8| 592,12738

Tabla 19 calculo peso estructuras puente 24 m

Section ObjectType MNumPieces TotalLength TotalWeight
Text Text Unitless KN
Frame 108 11424103 6,173
\iga tubular Frame 06 06 18,649
Columna 30... Frame 4 28 105,563
viga 30x25 Frame 8 18,4 32,517
Pila Frame 32 32 552 205
3c15 Tendan 45 118,1196 0,455
fC15 Tendon 532 91, 73245 0,706

Tablero Alfajor Area 0,212



Tabla 20 peso estructuras SAP2000 puente 24 m

Peso Total Estructura

Calculada  Programa  %error

Wem 78390315 777.514| 082174118

Tabla 21 comparacion peso calculado con el dado por el programa puente 24 m

Elemento Largo Altura/ Diami Espesor Densidad Cantidad Longitud Peso Total
Viga C 0,06 76,9729 0,817846| 3,4349532

Viga tubular 0,2 0,007 76,9729 74 1| 14,509804
Columnas 0,4 23,50 4 6 20,4704
Vigas concreto 0,3 23,56 6 2,3 24,3846
Lamina de alfajor 2,3 0,005 76,9729 9 15,93
Tensor 3C15 0,00797 76,9729 34| 2,2355765 0,29
Tensor 9C15 0,0113 76,9729 4| 18,390093 0,57
Pila 1 23,56 4 g 502,13

Tabla 22 calculo peso estructuras puente 18 m

Section ObjectType NumPieces Totallength TotalWeight
Text Text Unitless KN
Frame 7o o7, 24522 3,093
“iga tubular Frame T4 73 5 425
Col 4040 Frame 4 24 90,482
viga 25x30 Frame 6 13,8 24 388
pila Frame 32 32 582 206
IC15 Tendon 34 76,0055 0,417
TC15 Tendon 40 73,56037 0,566
Tablero Alfajor Area 15,933

Tabla 23 peso estructuras SAP2000 puente 18 m

Peso Total Estructura

Calculada  Programa  %error

741,72026 736,33 0,73204403

Tabla 24 comparacion peso calculado con el dado por el programa puente 18 m



Analisis dinamico: Tras haber obtenido la respuesta estatica de la estructura se procede a
evaluar su comportamiento tras las 3 cargas dinamicas establecidas en la normativa
colombiana CCP14 titulo 3 carga de presion de agua, carga de viento y carga sismica cada
una aplicando un procedimiento para poder abarcar a todas las regiones del pais posibles,
esto para que el manual cumpla con su alcance visto en el inicio de estas empleando los 3
métodos mostrados a continuacion:

a) Analisis sismico: Para este andlisis es necesario tomar en cuenta los factores
PGA SS y S1 dependientes las regiones establecidas en la norma CCP14 de
la siguiente manera
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Posterior a esto se deben evaluar como los factores FPGA FA y FV varian a
partir de los valores de SS S1 y PGA vistos previamente, estos determinados
en el CCP14 de la siguiente manera

Tabla 3.10.3.2-1 — Valores del factor de Sitio, Ff,_M .enel

periodo de vibracién cero del Esj de Acel iones
Tipo de Intensidad de los movimientos sismicos "™ "
Perfil PGA=0.1 PGA=02 PGA=03 PiA=04 PGA=05
A 0.8 08 08 08 08
B 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0
[ 1.2 1.2 1.1 1.0 1.0
D 1.6 14 1.2 11 1.0
E 25 1.7 1.2 09 09
F véase nota 2 | véasenota2 | véasenota2 | véasenota 2 | véase nola 2

Tabla 3.10.3.2-2 — Valores del factor de Sitio, F, en el
intervalo de periodos de vibracion cortos del Espectro de Aceleraciones

Tipo de Coeficiente de aceleracion espectral npara periodo de vibracién de 0.2s
Perfil (Véase la Nota 1)
8, =025 8, =0.50 8§, =075 85 =1.00 85,2125
A 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8
B 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0
[¥] 1.2 1.2 11 1.0 1.0
D 1.6 14 12 1.1 1.0
E 25 1.7 1.2 0.9 09
F véase nota 2 | véase nota 2 | véase nota? | veéase nota 2 | véase nota 2




Tabla 3.10.3.2-3 — Valores del factor de Sitio, /,, en el
intervalo de periodos de vibracion largos del Espectro de Aceleraciones

Tipo de Coeficiente de aceleracion espectral para periodo de vibracion de 1.0s
Perfil (Véase la Nata 1)
5 =010 5 =020 &5 =030 5 =040 5 =050
A 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8
B 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0
C 1.7 1.6 15 14 1.3
D 24 2.0 18 1.6 15
E 35 3.2 2.8 24 2.4
F véase nota 2 | véase nota 2 | véase nota 2 | véase nota2 | véase nota 2

Por ultimo se debe tener en cuenta el tipo de suelo que se presente en la region
determinada este puede ser segiin la norma suelos tipo: A, B, C, D, E,F
dependiendo de las caracteristicas determinadas en la misma de la siguiente
manera:

Tipo de
Perfil de Caracteristicas del perfil
Suelo

A

Roca competente con velocidad medida de onda de cortante, ¥, = 1500 m/s.

Perfil de roca de rigidez media con ¥, en el intervalo 1500 mis =¥, = 760 mis.

Perfiles de suelo muy densos o roca blanda con velocidad medida de onda de cortante,
¥, en el intervalo 760 mis =¥, =360 mfs, o

perfiles que cumplan con cualquiera de los dos criterios siguientes: ¥ = 50 golpes/pie, o

7, =100 kPa (= 1 kgflcm?).
Perfiles de suelos rigidos con velocidad medida de onda de cortante 7,
360 m/s >¥, =180 mfs, o

en el intervalo

5

perfiles que cumplan con cualguiera de los dos criterios siguientes: Nen el intervalo 50

golpesiple = N =15 golpesipie, o 5, en el intervalo 100 kPa (= 1 kgffem®) > 5, =50 kPa

(=05 kgflem®).

Perfil de suelo con velocidad medida de onda de cortante, ¥, <180 m/s, o

perfiles que cumplan con cualquiera de los dos criterios siguientes:

W <15 golpesiple, 0 %, <30 kPa (=05 kgflem?), o

cualquier perfil con H =3 m de arcilla blanda, definida como un suelo con
IP>20, w>40% y 5, <25 kPa (=0.25 kgffgm®) [rees'e ot alfinaldela Tabia)

Suelos que requieren evaluacion particular de sitio, tales como:

+ Suelos susceptibles a la falla o colapso causado por la excitacion sismica, tales
como: suelos licuables, arcillas sensitivas, suelos dispersivos o débilmente
cementados, etc.

+ Turbas o arcillas altamente organicas (/>3 m de turba o arcillas altamente
organicas donde H = espesor del suelo)

+ Arcillas de alta plasticidad ( Hf = 7.5 mcon [P=>75)

+ Eslratos de arcillas con rigidez de media a blanda de gran espesor (A = 36 m)

Habiendo visto ya todos los pardmetros definidos en la norma y viendo que
para realizar una interaccion que abarcara cada combinacion de region posible
se procede a hacer una discretizacion en donde se toman como caso critico los
valores de PGA SS y S1 maximos, esto buscando tomar el caso mas extremo
para la determinacion de los valores FA FV y FPGA. Este mismo proceso se
realiza para el valor medio de cada uno de los rangos de las regiones, esto para
tomar un caso no tan extremo y que quepa como valor medio de espectro con
una cubertura de regiones de mediano riesgo segun lo que se determina en el
CCP14. Por ultimo se realiza este mismo proceso pero tomando los valores
minimos de PGA SS y S1 para establecer el valor minimo dado por estos



parametros para el espectro de disefio, el proceso se muestra de manera grafica
a continuacion

FPGA 55 =1
Zonal 0,05 0,1 0,05
Zona 2 0,1 0z 0,1
Zona 3 0,15 03 0,15
Zona 4 0.2 0.4 0z
Zonah 0,25 0.5 0,25
Zonak 0,3 0,5 0.3
Zona v 0,35 07 0,35
Zona g 0.4 0.8 0.4
Zonad 0,45 049 0,45
Zona i 0.5 1 0.5
Zona il 0,55 11 0,55
Zona 2 1.2 0.5
Zona i3 13 0,55
Zona 14 0.7
Zonalh 0,75

Tabla 13 determinacion parametros maximos medios y minimos

Posteriormente procedemos a evaluar los cambios que se presentan en las
tablas de FPGA FA y FV dependiendo el tipo de suelo y los valores de PGA
SS y S1 donde podemos observar que para los suelos de tipo A'y B no existe
cambio alguno por lo cual la condicién sin importar la region tendra la misma
tendencia de estos valores por lo que se procede a realizar los célculos
establecidos por la norma a continuacion:



Con = A, +(Sps — A, }[I—"J (3.10.4.2-1)

Lo
en el cual:
A, = F,,, PGA (3.10.4.2-2)
Sps = F5 (3.10.4.2-3)
donde:

Piid= coeficiente de aceleracion pico del terreno en
roca (Perfil de Suelo Tipo B)

&§; = coeficiente de aceleracion espectral de respuesta
horizontal para un periodo de vibracion de 0.2
segundos en roca (Perfil de Suelo Tipo B)

I, = periodo de vibracion del modo de vibracidn men
segundos

I, = periodo de vibracién de referencia empleado
para definir la forma espectral e igual a 0.2
segundos

Iy, = periodo de vibracion que define el punto en el

cual el espectro de aceleraciones cambia de la
Zona donde es independiente del periodo a ser
inversamente proporcional al periodo = 85, /S5 .

en segundos

Co = Sps (3.10.4.2-4)

Para periodos mayores a T, , | coeficiente sismico elastico
de respuesta sismica, , , debe tomarse como:

5

c. = % (3.10.4.2-5)
en el cual:

Sy = FE.S, (3.10.4.2-3)
donde:

5 = coeficiente de aceleracion espectral de respuesta

horizontal para un periodo de vibracion de 1.0
segundos en roca (Perfil de Suelo Tipo B)

Donde podemos darnos cuenta de que es necesario los 6 factores vistos
previamente, y dado a que 3 de estos son constantes se hacen los calculos para
el caso minimo, medio y critico con los valores de PGA SS y S1 determinador
previamente obteniendo los siguientes resultados.



Espectro Minimo
Ts 0.5
sD1 0,04
SD3 0.08
T0 0.1
As 0.04

Tabla 14 coeficientes espectro minimo suelo A

Espectro Minimo
0,1000

0,0800
0,0600
0,0400
0,0200
0,0000

0,00 0,50 1,00 1,50 2,00 2,50

Figura 8 espectro minimo suelo A

Espectro medio
Ts 0.571428571
sSD1 0.32
SDS 0.56
T0 0114285714
As 02

Tabla 15 coeficientes espectro medio suelo A
Espectro Medio
0,6000
0,4000
0,2000

0,0000
0,00 0,50 1,00 1,50 2,00 2,50

Figura 9 espectro medio suelo A



Espectro Minimo
Ts 0.5
sD1 0,04
SD3 0.08
T0 0.1
As 0.04

Tabla 16 coeficientes espectro maximo suelo A

Espectro Maximo

1,2000
1,0000
0,8000
0,6000
0,4000
0,2000

0,0000
0,00 0,50 1,00 1,50 2,00 2,50

Figura 10 espectro méximo suelo A

Espectro Minimo
Ts 0.5
SD1 0,05
SDS 0.1
TO 0,1
As 005

Tabla 17 coeficientes espectro minimo suelo A

Espectro Minimo
0,1200

0,1000
0,0800
0,0600
0,0400
0,0200

0,0000
0,00 0,50 1,00 1,50 2,00 2,50

Figura 11 espectro minimo suelo B

Espectro medio
Ts 057142857
sD1 0.4
sDS 0,7
TO 011428571
As 025




Tabla 18 coeficientes espectro medio suelo A

Espectro Medio
0,8000
0,6000
0,4000
0,2000

0,0000
0,00 0,50 1,00 1,50 2,00 2,50

Figura 12 espectro medio suelo B

Espectro maximo
Ts 0,57692308
sD1 0,75
SDS 1.3
TO 0,11538462
As 055

Tabla 19 coeficientes espectro maximo suelo B

Espectro Maximo

1,4000
1,2000
1,0000
0,8000
0,6000
0,4000
0,2000

0,0000
0,00 0,50 1,00 1,50 2,00 2,50

Figura 13 espectro méaximo suelo B

Posterior a esto encontramos que los suelos C D y E poseen 5 diferentes
variaciones para los parametros FPGA FA y FV lo que adicional a las 3
variantes de OGA SS y S1 tomadas para abarcar todo el pais se tienen un total
de 15 diferentes espectros, 5 diferentes espectros minimos 5 medios y 5
maximos los cuales se operan de la misma manera que la vista para los suelos
A'y B, por lo cual para simplificacion de datos no se mostraran las tablas pero
se establece que en total se cuenta con 51 distintos espectros de disefio para
los cuales se verificard si el pre-dimensionamiento inicial cumple para que
condiciones regionales y para que suelo, realizando correcciones de verse



necesarias, esta verificacion se realizara al tener parametrizados tanto carga
sismica como carga de viento y carga de presion de agua, por lo cual se
procede a poner todos estos espectros de carga en los 4 modelos como se
muestra a continuacién definiendo primero su funciéon y luego
determinandose como sismoen X yen'Y

Figura 14 adicion de espectros en SAP2000

Response Spectra

E S Amed
E S A min
E S B max
E S B med
E S B min
ESCmax1
ESCmax2
ESCmax3
ESCmax4
ESCmax5s
ESCmed1
ESCmed2

ESCmed3
ESCmed4
ESCmedS
ESCmin1
ESCmin2
ESCmin3
E S C min 4
ESCminS
ESDmax1
ESDmax2
ESDmax3
ESD max4
ESDmax5
ESDmed1
ESDmed2
ESDmed3
ESDmed4
ESDmed5S
ESDmin1
ESDmin2
ESDmin3
ESDmin 4
ESDmin S
ESEmax1

ESEmax2
ESEmax3
ESE max4
ESE med1
ESEmed2
ESEmed3
ESEmed4
E S E min 1
E S E min 2
ESE min 3
E S E min 4




Figura 15 asignacion fuerzas Sx y Sy para los 51 espectros de disefio

Sy Amax
Sx A med
Sy Amed
Sx Aomin
Sy Aomin
Sx B max
Sy B max
Sx B med
Sy B med
Sx B min
DEAD

Sy B min
Sx Comax 1

Response Spectrum
Response Spectrum
Rezponzse Spectrum
Rezponse Spectrum
Response Spectrum
Response Spectrum
Rezponzse Spectrum
Rezponse Spectrum
Response Spectrum
Response Spectrum
Linear Static

Reszponse Spectrum
Response Spectrum

b)

Fuerzas de viento: Posterior a haber obtenido los espectros de disefio es necesario
realizar el andlisis del factor viento, factor que si bien es variable a lo largo de las
regiones del pais, dependiendo de la altura, region entre otros se toma como base
la norma CCP14 en su titulo 3 en donde el procedimiento para el calculo de fuerzas
de viento se determinan de la siguiente manera:

3.8.1.1 — General — Debe asumirse gue las presiones
especificadas aqui son causadas por una velocidad de
viento basica de disefio, ', de160 km/h.

3.8.1.2 — Presion de viento sobre estructuras: S

3.8.1.21 — General — Si las condiciones locales lo
justifican, puede seleccionarse una velocidad de viento
basica de disefio para las combinaciones de viento que no
involucran viento sobre carga viva. La direccién del viento
de disefio debe suponerse horizontal, a menos que se
especifique otra cosa en el Articulo 3.8.3. A falta de datos
mas precisos, la presién de ciento de disefio puede
determinarse como:

- i{_ _ "l:»z %
Pp =Py V2 —PE_25600 (3.8.1.2.1-1)
P; = presion de viento basica especificada en la Tabla

3.8.1.2.1-1 (MPa)

Debe calcularse la fuerza de viento sobre la estructura
multiplicando la presion de viento de disefio, £,
calculada usando la Ec. 3.8.1.2.1-1, por el area expuesta,
incluyendo el area de barreras de sonido, si existen,
independientemente de la presién de viento de disefio
usada en el disefio de las barreras de sonido propiamente
dichas

La carga total de viento no debe ser menor que 4.5 kN/m
en el plano de barlovento de una cuerda de cercha o arco
y 2.2 kN/m en el plano de sotavento, y no menor que 4.5
kN/m sobre vigas.

Dado a estas recomendaciones se asume un Vb para todos los puentes a nivel nacional

Calculo VDZ: Posteriormenete procedemos a calcular el termino de velocidad Vdz el cual se
calcula usando el metodo puesto en la normativa CCP14 titulo 3 obteniendo los siguientes

resultados



SECCI(

ajustarse como sigue:

oz =2.57,| 22 |in| Z- 3.8.1.1-1
101—2-5'(.(,, Jln(zJ (3.8.1.1-1)

B 0
donde:

Vpz = Velocidad del viento de disefio a la elevacién, Z

(km/h)

Vi, = velocidad del viento a 10000 mm sobre el nivel
del terreno o sobre el nivel de disefio del agua
(km/h)

V; = \Velocidad basica del viento de 160 km/h a 10000
mm de altura, que generan las presiones de
disefio especificadas en los Articulos 3.8.1.2.1 y
3.8.1.2.2

Z = Altura de la estructura a la cual se calculan las
cargas de viento medida desde el nivel del
terreno, o desde el nivel del agua, > 10000 mm

V. = \Velocidad de friccién, caracteristica
meteorolégica del viento tomada como se
especifica en la Tabla 3.8.1.1-1, para varias
caracteristicas de la superficie contra el viento

(km/h)
Z, = Longitud de friccién del fetch o campo de viento

Wh 160{ kmih

z iz

20 0,07 {m

Wi 160{ kmth

Wi 13,2 [ kmih

WOz 1529003 kmih

Calculo VDZ puente 36m (Columnas)

Vb 160 kmith
Z 1

20 0,07 [m
ia 160] kmth
Wi 132 kmith
Vo= 87,7563 kmih

Calculo VDZ puente 36m (Cerchas)

Vb 160{ kmth
z E

20 0,07 [m
Wi 160{ kmih
i 13.2[ kmth
WOE E,2226 [ kmih




Calculo VDZ puente 30m (Columnas)

160
z2 05
20 0,07 {m
Wi 160{ kmih
v 13.2[ kmth
WO B4 28172 [ kmih

Calculo VDZ puente 30m (Cerchas)

Wh 160{ kmih
Z 1

20 0,07 {m
i 160{ kmth
Wi 13,2 [ kmih
WOE 408670323 kmth

Calculo VDZ puente 24m (Columnas)

Wh 160 | kmith
z 05

20 0,07 |m
Wi 160 { kmifh
Wi 132 [ kmih
WOZ B4,55172 [ kmih

Calculo VDZ puente 24m (Cerchas)

Vb 60| kmith
z 4

Z0 0,07[m
Wi 160 kmith
Vo 13,2 [ kmih
VOZ 1335032951 kmth

Calculo VDZ puente 18m (Columnas)

Wh 160 | kmifh
z 05

20 0,07 |m
Wi 160 { kmih
Wi 122 [ kmih
YOZ B4,55172 [ kmih

Calculo VDZ puente 18m (Cerchas)



Calculo PB: La determinacion del Pb segtn la normativa CCP 14 en su titulo 3 a partir de 3
parametros, el tipo de elemento, la direccion y el angulo de ataque, como se muestra a continuacion

Tabla 3.8.1.2.2-1 — Presiones Basicas de Viento, 7,, para Varios Angulos de Ataque y , =160 km/h

SECCION 3

Angulo Esviado del Cerchas, Columnas y Arcos Vigas
Viento Carga Lateral Carga Longitudinal Carga Lateral Carga Longitudinal
(Grados) (kPa) (kPa) (kPa) (kPa)
0 3.600 0.000 2.397 0.000
15 3.356 0.574 2.109 0.288
30 3.116 1.342 1.966 0.575
45 2.253 1.966 1.582 0.767
60 1.151 2.397 0.815 0.911

3-42

Por lo cual se llega al analisis que para cada elemento se deberan establecer 5 valores diferentes de

Pb para cada elemento del cual se usan 2 para ka estructura, columnas y vigas y en ambas

direcciones lo cual nos dan 10 valores de Pb para las estructuras cuyos resultados se mostraran

adelante tras terminar de determinar todos los factores que afectan a las fuerzas de viento

Determinacion Zo y Vo: Estos factores se determinan a partir de la tabla establecida en la
normativa CCP14 titulo 3 el cual los estima en relacion de donde se encuentren ubicados y

determinando que nuestro requerimiento y valor esperado sera para campo abierto, lo cual

representa la zona veredal que se busca cubrir en el manual para lo cual se dan los siguientes

valores:

Tabla 3.8.1.1-1 — Valores de I/, y 7 para varias
Condiciones de Superficie Aguas Arriba

| Condicién Campo Suburbano | Ciudad

i ¥, (km/h) 13.20 I 17.50 19.30

Iz m) 0.07 | 100 2.50
Excepto para barreras de sonido, V5, puede establecerse

de:

* Curvas de kildmetro-con-viento-mas-veloz disponibles
en ASCE 7-88 para varios periodos de recurrencia,

* Mediciones de viento especificos del sitio, y

e A falta de mejores criterios, la suposicién que
Vo =V =160 km/h.

Para barreras de sonido, J;, debe tomarse como se
especifica en el Articulo 15.8.2.

Calculo componente sobre Carga Viva: Finalmente dado lo dispuesto en la normativa CCP14

Titulo 3 se determina que presion ejerce el viento que se adiciona sobre la carga viva, la cual como

se muestra a continuacion, se observa su variacion a partir del angulo de esviacion:



S

Tabla 3.8.1.3-1 — Componentes de Viento sobre

Carga Viva
Angulo de Componente Componente
esviacion Perpendicular Paralela
(Grados) (kN/m) (kN/m)
0 1.461 0.000
15 1.286 0.175
30 1.198 0.351
SECCION 3
[ 45 [ 0.964 [ 0.468 |
[ 60 [ 0.497 [ 0.555 |

Para puentes usuales de vigas y de losa maciza con
vanos individuales no mayores que 38000 mm y altura
maxima de 10000 mm sobre el nivel del terreno o del
agua, puede usarse la siguiente carga de viento:

e 1.46 kN/m, transversal
* 0.58 kN/M, longitudinal

Ambas fuerzas deben aplicarse simultdneamente.

Calculo fuerzas de viento para diferentes Angulos de ataque: Habiendo determinado la cantidad
de variables, se obtienen los siguientes resultados mostrados a continuacion.

Fuerza de viento para Angulo de ataque 0°

Angulo 0l Angulo 0

FE 0,0036 ] FE 0,036 0
FO[bary) 0053177 | Mpatm PD[bary] 0,045509 | Mpalm
PO[bary] 54,1768 | Knim FO[barv] 45,80835 | Knim
FO[s0ta) 0] Mpafm PD[=zata) 0] Mpaim
FO[sota) 2,25 Knim PD[scta) 2.25| Knim

Angulo o[ Angulo 0

FE 0,002397 0 FE 0002397 0
FO[bary) 0,003288 Mpatm FDO[barv] 0003034 | Mpaim
FO[bary] 45| Knim FPO[barv] 45| Knim

Angulo
Comp Perpendiculd 1,461 Knim
Comp Faralela | 0] Knim

I
-I

Angulo
Comp Perpendicular 1461 Knim
Comp Paralela 0| Knim

Angulo
Comp F'e-rpendiculel 1.461) Knim
Comp Faralela | OfKnim

I
-I

Angulo
Comp Perpendicular 1461 Knim
Comp Paralela 0| Knim

Angulo 0

FE 00038 a Angulo al

PO[bary] 0,001053 | Mpalm FE 0,0036 I

FO[barv] 4.5 Knfm FO[barv] 0,001083 [ Mpafm

FO[=zoka) 0| Mpafm FO[barv] 45| Knim

FO[=ota) 2,25 Knim FO[sata) 0| Mpafm
FO[=sota) 2.25| Knfm

Resultados fuerza de viento Puente 36 m Resultados fuerza de viento Puente 30 m



Caleulo WS colunmas
Caleula WS colunmas

Angulo 0l :
FE 10,0036 i Angulo n
FD{bary) | 0.033425341| Mpaim PE 0,008 0
PDOjbary] | 33 48554135] Knim PO[barv] 0022557399 Mpatm
FOl=ota] o[ FMpaim FO[bary] 2256730867 | Knfm
PD[sota) 225 Enfm FD[sota] 0| Mpafm
FPO[=ata) 2.25| Knfm
Calzulo WS Wigas X
Calculo WS Vigas
Angulo 0l .
“E L0257 0 2;@”'0 i uuzasg i
FD[bary) | 0.002730435| Mpatm .
FDlbarv] 5| Fndm PObary) 0002506378 | Mpalm
FOibary] 4.5[Knim

Componentes de wiento sobre Y )
> Compaonentes de wienta sobre T

Angulo Il

Angulo ol

C F 1461 Kn!

CE:" F_z: _— K:.’: Comp Fel 1461 Kndm
B Comp Par 0] Knfm

Componentes de wiento sabre 2 :
P Compaonentes de wienta sobre CW

Angulo 0l

Angulo ol
=ame Bt MR e Comp P L61] Knim
OMp =4 nim Comp Par o[ knim
Calcula WS cerchas Calculo WS cerchas
Angulo [ Angulo 1§
FE 0,036 [ FE 0,003 [
PObarv] 0,0010%3 | Mpafm FO[bary] 0,001023 | Mpaim
FOlbary] 4.5 Knim
PD=ota) 0| Mpafm Eg[bar”] 4'3 ,If,'l-'m:
FO[zota) 225 Knfm L=ota) E2TD
* PO[=ota) 2,25 Knfm
Resultados fuerza de viento Puente 24 m Resultados fuerza de viento Puente 18 m

Fuerza de viento para Angulo de ataque 15°

Calcula \w'S colunmas
Calcula WS colunmas

Fren] = Angula =1
ngulo

FE DL003356] DL000574
PE 0.003356) 0.000574 Fhibar) | 0.045503 Mpaim

PObary] | 0.053177|Mpalim

I

PO(bary) 53 1766 Knim POlbary) | 45.50335|Knim

POlsota) | 0.0O7ESE| Mpaim
POl=zota) | 0003435 Mpalm Foicec) T 7 25620l e
POlzota) | 3.4354712| Knim .

Caleulo 'S Vigas Calcula WS Wigas
- Brgulo 15|

Arguls i
PE 0,002103| 0,000258 Eg[b ] E?Sg;;gi PS,UE;DZBB
FO[bary) | 0003235 Mpalim F'D[b:::] e Ksllamm
PO(bary] 4.5 Knim .

. Componentes de viento sobre CW
Componentes de viento sobre CW 2

: Angulo 5[
Angula 15

Comp Perg 1,286 Knim gomp EE[E 102133 En:m
Comp Par 0175 Knim SHEES - =

. Componentes de viento sobre CW
Compaonentes de viento sobre CW P

- Angula =1

Srguls 15
Comp Perg 1,286 Knim Eomp EE”E 10?22 En:m
Comp Par 0,175] Knim S T 2T : M

Calculo WS cerchas Caleulo WS cerchas
Angulo [ Angulo 0]
FE 0,006 0 FE 0,0036 i
FDjbary] 0,001023 | Mpalm FOjbard] 0001053 | Mpafm
FDjbary] 45| Knim FOjbard] 4.5(Knim
FO[=oka) 0] Mpatm FO[=sota) 0| Mpatm
PDO[=ata) 226 Knim PO[=sata) .28 Knim

Resultados fuerza de viento Puente 36 m Resultados fuerza de viento Puente 30 m



Calculo 'W'S colunmas Calzulo WS colunmas u cerchas

Brgulo 18] Angula 15
PE 0,005356] 0000574 FE 0005556 0000574
PO[barv] 0,033456( Mpatm FPOlbary] 0022557 Mpalm
PO(bary] 33,4853 | Knim POlbary) 22,5574 |En'm
PO[sota) 0,005339[ Mpaim POlsota) 0003537 | Mpalm
PO(zatal 5.339147 | Knlm POlsata) 3.5936652 | Kn'm

Caloula WS Vigas Caloulo 5 Vigas

- Angulo 15|

Angula 15
FE 0.00Z109] 0000266 Eg[b ] c?’.f.f:;gg 3»0?0288
POlbary] 000275 Mpalm F'D[b:::] — KEn'arnm
PO(bary] 4.5 Knim -

Comporentes de viento sobre CV
Componentes de vienta sobre CW

Angulo i=1
Angulo =10 Comp Perpendicular 1,286| Knlm
Comp Perpend 1,286| Knim Comp Paralela 0175 Knim

Comp Paralela 0175 Knim

Comporentes de viento sobre CV

Componentes de vienta sobre CW -
Angulo 1=
Angula 18] Comp Perpendicular 1,286 Knlm
Comp Perpend 1,286| Knim Comp Paralela 075 Knlm
Comp Paralela 0175 kKnim
Caleulo WS cerchas
Calcula WS cerchas
- Angulo 0l
Ep[E o FE 0,006 [
FB 0,0036 o PO[bar] 0001083 | Mpatim
PO[bary] 0,001083 | Mpalm POjbar] 45| Knim
ig%i;g]] "'-g E:;::m FO[zota) o[ Mpaim
Fhjzctal 725 Knim PD(zota) £.25| Knfm
Resultados fuerza de viento Puente 24 m Resultados fuerza de viento Puente 18 m

Fuerza del viento para angulo de ataque de 30°

Caloulo 'S colunmasz
Calculo 'S colunmas

Angulo 30[

PE 0.00316] 0001342 Angula 30
POlbary) 0059177 | Mpalm PB 0,003116) 0001342
POibary) 531768 [ Knim POIbar] 0.045503| Mpatm
POibarv) 45 50335 | Knim
POIsota) 0,02208 | Mpalm
POizata) 22 0535 Knim PDlsotal 0.016365( Mpalm
PDizcta) 16.36455] Kn'm
Calzula 'S Vigas
Caleula WS Vigas
Angula 30 :
PE 0001966 0,000575 Angulo 30
POibar] 0003288 | Mpaim Eglb ] 00.000031323 er'D?DSTS
POk 4.5\ kn! 0 A palm
thars) o POlbar] 4.5 Knfm

Companentes de vienta sobre CW
2 Componentes de vienta sobre CWY

Angula 30/ Angul 3ap

Comp Perpendicula 1,188 | Knim ng.o -

Comp Paralela 0351 Enim Comp Perpendicular 1,138 | Knfm
= Comp Paralela 0,351 Kndm

Compaonentes de viento sobre CW
= Componentes de vienta sobre CWY

frgulz e Angulo 30
EZ:P E:;EET:ICU'E 3138581 E::: Comp Perpendicular 1,135 | Kndm

P = Comp Paralela 0,351 Kndm

Calculo WS cerchas Calculo WS cerchas

Angulo 0l Angulo 0l
FE 0,0035 0 FE 0,003 0|
FOjbary] 0,001023 | Mpalm FO[bard] 0,001083 ) Mpafm
FDOjbary] 45| Enim FO[bard] 45| Knim
POj=oka) 0] Mpafm FD[=sota) 0] Mpafm
PO[=sata) 2.25[Knim PO[=sata) 2,28 Knim

Resultados fuerza de viento Puente 36 m Resultados fuerza de viento Puente 30 m



Calculo WS colunmas
Caloulo WS cerchas

e S0 Angulo a0f
FPE 0.00316] 0.001342 TE S R
PDibary) | 0,000532| Mpalm PLibar 00025055 75| Mpaim
POibary) 4.5} knim PDIbary) 4.5 Krim
PDl=cta) | 0.004544|Mpaim Phizcta) 0003633325 Mpalm
POlzcta) | 4.544437|Enim POlsota) 3633327565 Knlm
Caloula WS Vigas Calcula WS Wigas
Angulo 0] Angulo a0[
PE 0,0013656[ 0,000575 Eglb : Dmﬂzgggggg r&-ﬂ?ﬂm
POibary] 0,00273[Mpalm Sy - palm
Pibary) 4.5 Knim T 3.5] Knim
Componentes de viento sabre CW

Componentes de viento sobre CW

Angula 300
Angulo 30 Comp Perg 1,135 Knlm
Camp Perg 1135 Knim Comp Par. 0,351 Kn'm
Comp Par 0,351 Knim

Componentes de viento sobre CW

Componentes de viento sobre CW Brgde | B
. Comp Pen 1.135[Knlm
Angulo 30 5
Comp Per 11595 | Krdm Comp Par. 0,351 Knim
Comp Par 0,351 Knim
Calculo WS cerchas
Caloulo WS cerchas Bngula B
Angulo 0l FE 0,0036 i
FE 0,0036 1] FOjbar] 0,0010%3 | Mpafm
FO[barv] 0,001083) Mpalm FOjbar] 4.5(En'm
FO[barv] 45| Enim FO[=sata) 0| Mpafm
PO[sota) 0| Mpalm FO[=sata) 225 Knim
FO[=0ta) 2.25) Knim
Resultados fuerza de viento Puente 24 m Resultados fuerza de viento Puente 18 m
Fuerza del viento para Angulo de ataque 45°
Calculo WS colunmas Calcula WS colunmas
Angulo 431 Anguls 45
PE 0.002253] 0.00796E) FPBE 0,002253] 0001366
POlbary) | 0,053177|Mpaim POlbare] | 0045503 Mpalm
Fhibarel | 55,1768 Ko PDibars]_| 4550935 Knim

POlsota) | 0024853 Mpalm
FPDizata) | 2485316 Knim

PDlsotal | 0.032317|Mpalm
POlsatal | 3231711 Knim

Caloulo WS Vigas Caloula WS Vigas
- LAngulo 45)°
Angulo 43 FE 0.001582] 0000767
PE 0,001582) 0,000767) PO(bare] | 0.003034|Mpalm
POlbarv] | 0,003253| Mpalm PO(bar] 4 B[ Knlm
POlbarv) 4.5 Knfm

Compaonentes de viento sobre CY
Companentes de viento sobre CW

Angulo 300
Angulo 30[ Comp Perg 1,138 | Knlm
Comp Perg 1,138 [ Knim Comp Par. 0,351| Krm

Comp Par 0,351 Knim

Componentes de viento sobre CY

Componentes de viento sobre CW FEriE il
Angulo 30( Comp Perg 1,195 [ Kn'm
Comp Perg 1,195 |Knim Comp Par 0,351 Knfm
Comp Par 0,351 Knim
Caleulo WS cerchas

Calculo WS cerchas Fnailo T
Angul al- FE 0,0036 0
gg[baw] 000601332 Mpatm : FO[bary] 0,001083 | Mpafm
FDibary] 45[Knim FO(bary] 45| Knim
FD[sata) 0| Mpatm PO[scta) 0| Mpafm
POzota) 225 | Enim FO[sota) 2.25| Knim

Resultados fuerza de viento Puente 36 m Resultados fuerza de viento Puente 30 m



Calzcula WS colunmas w cerchas Caloulo w3 colunmas v cerchas

Angulo 45[° Bnguls 45|

PE 0,002253| 0,001366 PE 0,002253| 0.001366

POlbarv] 0033486 | Mpalm PDibary) 0022557 | Mpalm

PO(Earv] 33,48534 | Enlm PObary] 225574 | Knim

PD(=zata) 0.018257 [ Mpalm PDOlsota) 0,012313| Mpalm

PO[sota) 18,28704 | Knim PDiscta) 12,31885[Knim
Caleula WS Vigas Caloulo w3tigas

Argulo 45] Angulo 45(

PE 0001552 ] 00007ET PE 0001582 0000767

PO{bary) 000279 Mpalm POibar] 0002506 Mpalm

POlbary] 45| Knim POibary] 5[ Knlm

Componentes de viento sobre CV Componentes de viento sobre CW

. Angulo 30
Angule 30 -
Comp Perpend 1196 Enim Comp Perpendicular 1.138] Knlm
= Comp Paralela 0,351 Knlm

Comp Paralela 0,351 Kn/m

: Componentes de vienta sabre CW
Componentes de viento sobre CW P

Bl =0l Angulo Jal
nouie Comp Perpendicular 1158 Kn/m
Comp Perpend 1138 | Fnim Comp Paralela 0,351 Knim
Comp Paralela 0,351 Kn/m =
Calculo WS cerchas
Calculo %S cerchas Erade o
STl or FE 00036 0
;S[baw] 000001332 Mpatm - POlbarv] 0001053} Mpatm
FO[bard] T 45[Fnim M [Eaid] 4.5 Kném
FDlsata) [ Mpatm PD[sota] 0l Mpatm
FO[zcta) 2.25] Enim PD[=zota) 2.25) Knim
Resultados fuerza de viento Puente 24 m Resultados fuerza de viento Puente 18 m
Fuerza del viento en un angulo de 60°
Caleuls WS colunmas Caloulo WS colunmas
Angulo g0 Angulo =
FE 0.001151) 0002337 FE 0.001151] 0002337
POlbary] 0053177 [ Mpaim PO[barv] 0045503 | Mpaim
POlbaru] 53,1765 | Knim PO[barv] 45 50335(Knim
PDO[=sotal 0002153 Mpalm PO[zota) 0036362 Mpaim
POlzatal 2,25 Knim PO(sata) 36,36137| Knlm
Caleula 'S Vigas Caloula 'W'S Vigas
Brgulo G0)° Angula 60|
PE 0000515 0,000311 PE 0.000515] 0.00037
POlbary) 0,003258| Mpalm PO[barv] 0003034 | Mpalm
POibaru] d4 5| Knim POlbary] 4.5 Krlm

Componentes de wienta sobre Ci Componentes de viento sobre CW

Argula 3al Anguls 30
Comp Perpendiculs 1198 [Knim Comp Perpendicular 1.1358| Knfm
Comp Paralela 0.351|Enim Comp Paralela 0,351 Knim

. C tes de viento sobre CW
Componentes de wiento sobre Ci ompanentes de viento sabre

Angula i Angula . EilR
Comp Perpendiculs 1,198 Knim Comp Perpendicular 1195 Knlm
Comp Paralela 0351 Knlm Comp Paralela 0,351 Knim
Calculo WS cerchas
Calculo 'S cerchas gl —
£oau -+ FE 0,0036 1]
gglba,u] Dgﬁ?ggg TApatm o FPO[barv] 0001033 | Mpafm
FOikary] = v FO(barw] 5[ Knim
PO[sota) 0| Mpatm FO[soka) ] Mpatm
POsota) 2.25| Kndm PO[=zota) .25 Knim

Resultados fuerza de viento Puente 36 m Resultados fuerza de viento Puente 30 m



Angulo [=11]

PE 0.001151 0.002337)
POlbarv] | 0033455341 Mpaim
PObar] | 33.48534135| Knim

POl=ata) 002787007 | Mpalm
POlscotal | 2787006333 Kn/m

Angula =11}

PE 0000515 0,000311
PObary] | 0002730435 Mpaim
POibarv] 4.5 Knim

Angulo a0
Comp Perg 1.138| Kn/m
Comp Par. 0,357 Kn/m

Angula 30
Camp Perg 1135 Knim
Comp Par. 0,351 Kn'm

Angulo 1]

FE 00036 1
FPO[barv] 0,001083 [ Mpa'm
PO[barv] 4.5 Knfm
PO[=ota) 0] Mpafm
PO[=sota) 2.26| Knfm

Resultados fuerza de viento Puente 24 m

Asignacion combos de disefio: Tras haber terminado de definir y poner las cargas dinamicas que se
ejerceran sobre las estructuras de puentes se procede a definir los combos con los cuales se va a
evaluar la estabilidad dinamica de las distintas estructuras a partir de las condiciones propuestas en
el alcance del mismo proyecto, tomando en cuenta la evaluacién, el alcance y las limitaciones de la

misma se tomaron en cuenta los siguientes combos:

Combo1: 1.25CM+ 1.25CM2 + 1.75CV
Combo2: 1.25CM + 1.5CM2 + 1.35 CV + 0.4 Viento
Combo 3 1.25CM+ 1.5CM2 +1Sx + 0.3 Sy
Combo4 1.25CM+ 1.5CM2+15x —0.3Sy
Combo5 1.25CM+ 1.5CM2 —1S5x+ 0.3Sy
Combo 6 1.25CM + 1.5CM2 —1S5x — 0.3 Sy
Combo7 1.25CM+1.5CM2 + 1Sy + 0.3 5x
Combo 8 1.25CM + 1.5CM2 + 1Sy — 0.3 Sx

Angula 1)

FE 0,00151] 0002337
POlbary) 0.022557393| Mpalm
POIEary] 22,55733567 | Knlm
POlscta) 0,020025357 | Mpalm
POl=zata) 20,.02595726| Knfm

Angulo 1)

FE 0000515 0.000311
POIEary] 0,002506375| Mpalm
POilbary) 4 5[ Kn'm

Angula 30
Comp Perg 1,135 | Knlm
Comp Par. 0,351 Enlm

Angula 30
Comp Perg 1135 | Kndm
Comp Par. 0,351 Enlm

Angulo 1

FE 0,0036 1]
FPO[barw] 0,0010%3 | Mpafm
FPO[barw] 4.5(Enfm
FPO[sota) 0| Mpafm
PO[sota) 2258 Enfm

Resultados fuerza de viento Puente 18 m



Combo9 1.25CM + 1.5CM2 — 1Sy + 0.3 Sx
Combo 10 1.25CM+ 1.5CM2 — 1Sy — 0.3 Sx
Combo 11 CM + CM2 + CV + 0.3 Viento

Nota: Los combos que involucran Sx o Sy para su evaluacion dinamica fueron variados y se usaron
los cobos de mayor influencia Max en suelo E

DISENO DECIMENTACIONES

..... a partir de esto podemos determinar las siguientes profundidades para las pilas
dependiendo la longitud del puente y el tipo de suelo cuyos resultados se ven a continuacion

Puentes -~ 18m 24m F0m 36m
Suelos O (KM) 130 220 439 B0
Residual z(m) 3 a 6 10
Pie de Monte , CH, MH v 5P |z (m)
Saprolito , 5M y SP-5M z(m)

.... Donde determinamos la fuerza total que aporta el suelo como:



Residual Saprolito Pie de Monte |SM y SP-5M |CH , MH y 5P

z (m) 3 3 3 3 3

18m Afm2) 542 5.42 542 542 5.42
Deformacion Horizontal (MN/m) 2.83 141 283 141 2.83

z 4 3 3 3 3

24m A 12.57 5.42 9.42 542 5.42
Deformacion Horizontal (MN/m) 5.03 141 283 14 2.83

z B 3 5 3 o

30m A 18.85 542 1571 542 1571
Deformacion Horizontal (MN/m) 11.31 141 7.85 141 7.85

z 10 5 B 5 B

36m A 31.42 15.71 25.13 15.71 25.13
Deformacion Horizontal (MN/m) 31.42 3.93 2011 3.93 2011

Aporte del suelo (en KN) para Deformacion adm de 1mm

Residual Saprolito Pie de Monte [SMy SP-SM |CH, MH y SP

18m 2.83 141 2.83 141 2.83

24m 5.03 141 2.83 141 2.83

30m 1131 141 7.85 141 7.85

36m 31.42 3.93 2011 3.93 20.11

..... de donde determinamos las dimensiones de las zapatas como se describe a continuacion

Suelo gadm (Kpa) Puente Cargas
Residual 85 18m 200
Saprolito 105 24m 380
Pie de monte 335 30m 570
SM y SP-SM 345 36m 670
CH, MHy SP 705
Puentes Suelos -> Residual Saprolito Pie de monte[SM y SP-SM [CH , MH y SP|
Rt Area 2.35294118| 1.9047619| 0.59701493| 0.57971014| 0.28368794
metros
Lado 1.6 1.4 0.8 0.8 0.6
Area 4.47058824( 3.61904762| 1.13432836( 1.10144928| 0.53900709
24 metros
Lado 2.2 2 1.1 1.1 0.8
Area 6.70588235( 5.42857143[ 1.70149254( 1.65217391| 0.80851064
30 metros
Lado 2.6 2.4 1.4 1.3 0.9
Area 7.88235294| 6.38095238 2( 1.94202899| 0.95035461
36 metros
Lado 2.9 2.6 1.5 1.4 1

A partir de este disefio de cimentacion llevamos los resultados obtenidos y establecemos los
cambios pertinentes en los modelados que tenemos y a partir de ellos obtenemos los siguientes

modelos en base a los distintos tipos de suelos identificados en Colombia con lo cual tenemos:
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Figura 15 modelo puente 36 m para suelo residual
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Figura 16 modelo puente 36 m para suelo CH, MH, SP y Pie de Monte
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Figura 17 modelo puente 36 m para suelo SP u SM-SP
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Figura 19 modelo puente 30 m para suelo CH, MH, SP y Pie de Monte

Figura 20 modelo puente 30 m para suelo SP u SM-SP
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Figura 21 modelo puente 24 m para suelo residual
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Figura 22 modelo puente 24 m para suelo CH, MH, SP, Pie de Monte SP u SM-SP
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Figura 23 modelo puente 18 m para todos los tipos de suelo



Evaluacion de chequeo por pandeo: Como paso final teniendo todas las cargas definidas se
procede a realizar el chequeo de la estructura metalica, esto lo hacemos basados en la normativa

NSR10 la cual nos dice
Sin Elementos Esbeltos Con Elementos Esbeltos
Seccion Transversal Numeral Estados Numeral Estados limites
Aplicable limites Aplicable
PL
F.253 PF
F257 PF
F.25.4 PT pT
T PL
F.253 PF
F257 PF
F.254 PFT PET
PL
F253 PF F257 PF

Por lo que procedemos a evaluar si nuestros elementos son esbeltos o no para ver que numeral

debemos aplicar para lo que obtenemos

Determinacion de esbeltez'no esbeltez

Elemento bit limite determinacion
Vigas tipo ¢ 38 42 20065961 |No esbelto
Vigas tubularg 38 39 73619024 | No esbelto

Por lo cual vamos al numeral determinado por la norma el cual

perfiles como

indica el procedimiento para los




F.2.5.3 — PANDEO POR FLEXION DE MIEMBROS SIN ELEMENTOS ESBELTOS — Este numeral se aplica a
miembros a compresion sin elementos esbeltos segun las definiciones dadas en el numeral F.2.2.4.1 para elementos
bajo esfuerzos uniformes de compresion.

Cuando la longitud no arriostrada contra la torsién es mayor que la longitud no arriostrada contra la flexién, el numeral
F.2.5.4 puede controlar el disefio de columnas de aletas anchas y otras secciones similares.

La resistencia nominal a compresion, P, para el estado limite de pandeo por flexion, se tomara igual a:
P =F_A (F.2.5.31)

donde el esfuerzo de pandeo por flexion, F,,, se calcula como sigue:

(a) Cuando &54.71\’5 6 (k. 20.448,)
r F} ’

F, = [n.ssa"-' e ] F, (F.2.5.3-2)

(b) Cuando &:4.71\’5 6 (E <0.44,)
r F} ’
F., = 0.877F, (F.2.5.3-3)
donde:

F, = esfuerzo critico de pandeo elastico calculado segun la férmula F.2.5.3-4, el numeral F.2.21.2.3(b),
o mediante un analisis de pandeo elastico, segln sea aplicable, MPa.

BWRE L W s b T BB LD e L Rl Rl Bl el AP R AP [ E N rad TRAETE R P Sl y G T TG [ LA AT el el LT e LA T LT Read

= LE'Z (F.2.5.3-4)
(KL/r)

e

Las dos férmulas para el calculo de los limites de aplicabilidad de los casos F.2.5.3(a) y F.2.5.3(b), una
basada en KL/vr y la otra basada en F,, producen el mismo resultado.

Se indica a continuacion el proceso iterativo que se realizo para el chequeo de los distintos puentes
a partir de la condicion de pre-dimensionamiento inicial en donde se propuso una cimentacion de 8
m de profundidad en donde el aporte del suelo es de 1000 KN/m esto para revisar el proceso y
posterior a ello se muestra la agrupacion de resultados obtenidos para las distintas condiciones de
cimentacion obtenidas previamente y con los distintos casos de fuerza de viento evaluados

r 18,4425 (mm
L 150/ mm
K 1 0
KLR 8.13338736 2
a 133.701111 =
Fe 20 8391747|KN Z
For 0,24713879|KN =
Az 765 | mm2 =
Pn 180.061174|KN
Pn 161,109|KN

Tabla 25 calculo Pn vigas tipo C puente 36 m



Figura 15 Fuerza axial maxima viga tipo C puente 36 m Combol

Figura 16 Fuerza axial maxima viga tipo C puente 36 m Combo2
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Figura 14 Fuerza axial maxima viga tipo C puente 36 m Combo3

A partir del analisis se observa que las vigas tipo C tomadas en el pre-dimensionamiento inicial no
cumplen para el puente de 36 m por lo cual tomando en cuenta las dimensiones dadas en el mercado
se procede a elegir una viga de mayor espesor que tenga mas resistencia en donde se elige

120x 60 mm con un espesor de 5 mm y se procede a verificar el cumplimiento lo cual no da

 § 18,4425 mm
L 150|mm
K 1 0
KL 8.13338736 2
a 133701111 =
Fe 20 8301747[KN %
For 0.24713879|KN =
Az 115422 mm2 =
Pn 283252534 |KN
Pn 243 078732|KN

Con lo cual apreciamos que cumple con los esfuerzos que recibiran estas vigas, procedemos a
continuar evaluando los demas elementos estructurales metalicos que componen el puente



T 53,02 |mm

L 150 |mm -
K 1 'g
KLR 2.82012100 .
2 133701111 =
i 246.610078|KN =
Fer 024789364 |KN L
Ag 3866 |mm2 E
Pn 958364545 KN

Pn 214.1706|KN

Tabla 26 calculo Pn vigas tubulares puente 36 m

Figura 15 Fuerza axial maxima vigas tubulares C puente 36 m Combol



Figura 14 Fuerza axial maxima viga tubulares puente 36 m Combo3

Podemos observar que las dimensiones propuestas previamente si cumplen con lo requerido dado a
que tiene mayor resistencia que las fuerzas que debe soportar determinamos que el pre-
dimensionamiento cumple

200 mm x 100 mm con un espesor de 7 mm



L 3 3,64 [mm

L 11,28 mm

K 1 .
KLR 2 =
a 133.701111 e
Fe 493 48022 |[KN %
Fer 1.67760786|KN &
Ag 100 mm2

Pn 167,760786|KN

Pn 157.95|KN

Tabla 27 calculo Pn vigas tensor principal puente 36 m

-63.62293
-

5, |
i

s L R N N N



Figura 18 Fuerza axial maxima tensor principal puente 36 m Combol

87.057008

Figura 19 Fuerza axial maxima tensor principal puente 36 m Combo2




Figura 20 Fuerza axial maxima tensor principal puente 36 m Combo3

El tensor pre dimensionado cumple con las fuerzas maximas que debe soportar por lo cual el disefio
de este puente con un tensor principal 9C15 es el indicado

T 3,64 [mm

L 11.28|mm

K 1

KL 2 =
a 133701111 %
Fe 493 48022 |[KN %
Fer 1.67760786|KN &
As 100{mm2

Pn 167,760786| KN

Pn 157.93|KN

Tabla 27 calculo Pn vigas tensor principal puente 36 m

11307351

Figura 18 Fuerza axial maxima tensor principal puente 36 m Combol
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Figura 20 Fuerza axial maxima tensor secundario puente 36 m Combo3

Continuando con este mismo procedimiento se procede a encontrar los perfiles para los cuales
soporten las fuerzas que reciba la estructura, lo cual nos da como resultado los siguientes dimensiones
acotadas a continuacion



Puente 36 m Suelo Residual

Elemento Seccion Espesor Pn Chequeo

Viga tipo C 120x 60 mm No chequea
Viiga tubular 100 x 200mum |3 mum 59591 683.32|No chequea
Tensor Principal — pREEEET 151 62,715 |Chequea
Tensor Secundario  ERERtl 111 7.62|Chequea

Tabla 28 chequeo inicial elementos puente 36 m Suelo residual

Como se puede apreciar los elementos pre dimensionados no cumplen con el pandeo segun la
resistencia calculada mediante el procedimiento de la NSR10 por lo cual se procede a cambiar el
perfil adoptando un perfil que cumpla con lo que obtenemos:

Puente 36 m Suelo Residual

Elemento  Seccion Espesor Pn Pmax Chequeo

Wiga tipo C 204,57 Chequea
K =ER U= 100 x 200mm 6 mm 831441977 683,32 |Chequea
Tensor Princ Rt R 151 62,715 |Chequea
Tensor SecuEakginl - 111 7.62|Chequea

Tabla 29 chequeo final elementos puente 36 m suelo residual

Puente 36 m Suelo Pie de monte, CH MH SP

Elemento Seccion Espesor Pn Pmax Chequeo

Viga tipo C 160x 60 mm |3 mm 204,57 191|Chequea
Viiga tubular 100 x 200mm |6 mm 331441977 690|Chequea
Tensor Principal 11.28 mm - 151 63.8|Chequea
Tensor Secundario  EREEt - 111 10.7|Chequea

Tabla 30 chequeo final elementos puente 36 m suelo Pie de monte CH MH y SP



Puente 36 m Suelo Saprolito SM SP-5M

Elemento Seccion Espesor Pn Pmax Chequeo
Viga tipo C 160x 60 mm 204,57 Chequea
Viiga tubular 100 x 200mm |6 mm 831441977 825|Chequea
Tensor Principal — pREEERl - 11952 80|Chequea

Tensor Secundario EXEEtm - 111 13{Chequea

Tabla 31 chequeo final elementos puente 36 m suelo saprolito SM SP-SM

Puente 30 m Suvelo Saprolito SM SP-SM

Elemento Seccion Espesor Pn Pmax Chequeo
Viga tipo C 160x 60 mm |3 mm 204.57 191|Chequea
Viiga tubular 100 x 200mm |6 mm 700 696|Chequea
Tensor Principal 11.28 mum - 11952 80|Chequea
Tensor Secundario  ERER) - 111 13|Chequea

Tabla 32 chequeo inicial elementos puente 30 m Suelo residual

Puente 30 m Suelo Residual

Elemento  Seccion Espesor Pn Pmax Chequeo
RYTER RO 160x 60 mm _ Chequea
KTER G = 100 1 200mm 5 mm 700 640|Chequea
Tensor Princ gRekE i 62,715|Chequea
Tensor SecmpRERitl - 111 7.62|Chegquea

i
[a—y
LM
—_

Tabla 33 chequeo final elementos puente 30 m suelo residual

Puente 30 m Suelo Pie de monte, CH MH SP

Elemento Seccion Espesor Pn Pmax Chequeo
Viga tipo C 160x 60 mm |3 mm 204,57 191|Chequea
Viiga tubular 100 x 200mm |3 mm 700 662 |Chequea
Tensor Principal 11.28 mum - 151 63.8|Chequea
Tensor Secundario  EREEw) - 111 10,7|Chequea

Tabla 34 chequeo final elementos puente 30 m suelo Pie de monte CH MH y SP



Elemento

Viga tipo C

Puente 36 m Suelo Pie de monte, CH MH SP

Seccion

Espesor Pn

Pmax

Chequeo

Viiga tubular

Tensor Principal

Tensor Secundario

160 60 mm 204,57 Chequea
100 x 200mm |6 mm 831441977 620|Chequea
11.28 mm - 151 63.8|Chequea
9.53 mim - 111 10.7|Chequea

Tabla 35 chequeo final elementos puente 30 m suelo saprolito SM SP-SM

Elemento

Wiga tipo C

Puente 24 m Suelo Residual

Seccion

Espesor

Pn

Chequeo

WViiga tubular

Tensor Principal

Tensor Secundario

160 60 mum 5 175|Chequea
100 x 200mim |5 mim 5, 546,55 |Chequea
11,28 mm - 151 62.715|Chequea
9,53 mm - 111 6.2 [Chequea

Tabla 36 chequeo final elementos puente 24 m suelo residual

Elemento

Viga tipo C

Puente 24 m Suelo Pie de monte, CH MH SP

Seccion

Espesor Pn

Pmax

Chequeo

Viiga tubular

Tensor Principal

Tensor Secundario

160x 60 mm Chequea
100 x 200mm 6 mm 39591 584.96|Chequea
11.28 mum - 151 63.3|Chequea
9.53 mm - 111 8|Chequea

Tabla 34 chequeo final elementos puente 24 m suelo Pie de monte CH MH y SP saprolito SM SP-SM

Elemento

Viga tipo C

Seccion

Puente 18 m

Espesor Pn

Pmax Chequeo

Viiga tubular

Tensor Principal

Tensor Secundario

120x 60 mum 135,62 |Chequea
100 x 200mm |3 min 431,59 429132 |Chequea
11.28 mum 119.52 51|Chequea
9.53 mm 111 5|Chequea

Tabla 35 chequeo final elementos puente 18 m




Despiece de columnas : Posteriormente de tener las

unidad

Viento 0 Angulo de Atagque Puente S0m
unidad

unidad

e 2dm
unidad

Az pila

Az columna

o

Angulo de Ataque Puent

erido

Tabla 37 AS longitudinal columnas con Angulo de ataque 15°



de Ataque Puente 2dm
da unidad

Tabla 38 AS longitudinal columnas con Angulo de ataque 30°

Viento 45" Angulo de Ataque Puente 18m
bz Pequerido unidad

e Atagque Puente 30m
unidad

= 36m
unidad

Tabla 39 AS longitudinal columnas con Angulo de ataque 45°



Angulo de Ataque Puente 18m

" Angulo de Atagque Puente |
Az Requerida

Tabla 40 AS longitudinal columnas con Angulo de ataque 60°

CIMENTACIONES
Propuesta de Cimentacion

Los puentes colgantes peatonales, deben incluir una cimentacion la cual asegure que los
suelos soportaran las solicitaciones de las estructuras, a continuacion, se analizan varias
opciones y se elige la cimentacion adecuada.

Metodologia

Para la seleccion adecuada de la cimentacion se deben considerar esfuerzos en diferentes
direcciones los cuales puedan comprometer la cimentacion, las direcciones a considerar
son:

1. Carga vertical entregada por el pilon del puente en el eje y
2. Cargas horizontales aportadas por el suelo en los ejes x —z
3. Esfuerzo de arrancamiento en caso de sismo, en el eje y sentido opuesto al peso

Las cimentaciones a considerar son zapatas cuadradas superficiales, zapata con pilote
(prefabricado), zapata con pila (in situ)

1. Zapata Superficial



Esta es una cimentacién con un método constructivo sencillo, ya que se puede realizar con
herramientas menores (pala, cubeta, palustre, etc.), es muy eficiente trabajando con cargas
verticales que bajen como lo es el peso de una estructura.

Sin embargo, debido a su poca altura H, las caras horizontales de la zapata son pequefias
por lo que, al tener poca area, el esfuerzo aumenta y esto puede ser arriesgado para la
cimentacion, ademas por su baja profundidad, cuenta con poco peso del suelo para resistir
el esfuerzo de arrancamiento el cual va en sentido opuesto a la gravedad y se presenta en
caso de sismo.

2. Zapata con pila o pilote

Esta cimentacion incluye una zapata (superficial), con una pila o pilote la cual hace
parte de la cimentacion profunda, esta misma se adiciona en la parte inferior de la
zapata con la finalidad de que resista los esfuerzos laterales, debido a que la
cimentacion profunda tiene una gran profundidad (aprox 8m) aumenta el area y
disminuye el esfuerzo ante estas cargas laterales. Adicionalmente la profundidad brinda
una capa de tierra muy grande para que esta misma mediante su propio peso pueda
resistir los esfuerzos de arrancamiento los cuales seran menores ya que a traveés del
cono de esfuerzos, se ha aumentado el area por lo que se disminuye el esfuerzo.
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3. Eleccion de cimentacion profunda
Para la cimentacion profunda se puede elegir entre disefiar pila o pilote.

La diferencia entre estos 2 elementos es que los pilotes son elementos prefabricados los
cuales se instalan en el suelo mediante una piloteadora, mientras las pilas son elementos
fundidos in situ, por lo que se debe excavar, instalar el acero y posterior a esto vaciar el
concreto.

Para este manual solo se considerara una de estas 2 alternativas por lo que se debe
evaluar cual es la mejor opcidn analizando las posibilidades fisicas y economicas que
puedan tener las personas de zonas rurales a las cuales va dirigido esta guia.

3.1. Pilotes

Estos elementos necesitan de una piloteadora para ser instalados en el sitio de
disposicion, estas piloteadoras deberan ser costeadas durante el tiempo que tome la
obra, el precio del alquiler de estas piloteadoras por dia varia de $800.000 a $2°500.000,
adicionalmente a esto, su peso varia entre las 30 a 100Ton, por lo que seria imposible
usar estas maquinas a través de vias en tierra, considerando adicionalmente que estos
puentes estan enfocados en ser construidos sobre rios por lo que las piloteadoras no
podrian pasar de un lado a otro.



Fig. 1. Piloteadora

3.2. Pilas

Esta cimentacion profunda es construida in situ, puede realizarse usando mano de obra
local o contratistas especializados, el método constructivo es el siguiente:

1.
2.

Se realiza una pequefia excavacion previa (esta puede ser de 1 a 2 metros)

Se coloca una tapa con tablas de madera y un acceso a través del cual entraran los
trabajadores conocidos como (piloteadores) los cuales realizaran la excavacion

Se instala un molinete el cual permitira el ascenso y descenso del material excavado
y la mano de obra, la imagen del molinete se muestra en la Figura 1

Se instala el acero

Se realiza el vertimiento del concreto dejando una parte del acero por fuera para
realizar el posterior encaje con la zapata




Fig. 2. Molinete [2] Fig. 3. Molinete en Obra [3]

El precio de los molinetes varia entre los $3°000.000 a los $4°000.000 COP, el precio es
mayor al alquiler dia de una piloteadora sin embargo este al ser comprado se puede seguir
usando o llevarlo a otros municipios donde sea necesario construir otras pilas para puentes.

Analizando desde un punto de vista econdomico y posibilidades brindadas por el terreno, se
elige la cimentacion de zapata con pila, debido a su facilidad constructiva, menor precio y
viabilidad, adicionalmente a esto, este sistema combinado de cimentacién profunda y
superficial puede ofrecer una mayor estabilidad y seguridad para los puentes colgantes
peatonales.

Calculos Geotécnicos

Los tipos de suelos varian dependiendo de su origen geoldgico, aquellos suelos los cuales
se formaron en el mismo sitio donde se encuentran se conocen como suelos residuales, los
suelos que se formaron mediante transporte y disposicion de particulas se conocen como
suelos transportados, estos suelos son:

e Suelos residuales: Son aquellos que se forman por la descomposicion in situ de la
roca madre, es decir, la roca que se encuentra debajo de la capa superficial del
suelo. Este proceso de descomposicion puede ser fisico, quimico o bioldgico.

e Suelos aluviales: Estos suelos se forman por la deposicion de sedimentos
transportados por corrientes de agua, como rios y arroyos. Los sedimentos son
depositados por el agua durante periodos de inundacion o crecidas, y con el tiempo
se acumulan para formar suelos aluviales. Estos suelos suelen ser muy fértiles
debido a la riqueza de materia organica y minerales transportados por el agua.

e Suelos lacustres: Son aquellos que se forman en areas cercanas a lagos y lagunas.
Estos suelos se desarrollan a partir de los sedimentos depositados por el agua del
lago a lo largo del tiempo. Los suelos lacustres suelen tener una textura fina.

e Suelos de pie de monte: Se refieren a los suelos que se encuentran en las laderas de
las montafias, justo al pie de las mismas. Estos suelos suelen ser el resultado de la
acumulacion de sedimentos transportados desde las montafias por la accion del agua
y la gravedad. Pueden variar en composicion y caracteristicas dependiendo de la
geologia y el clima de la region.

e Saprolito: Es un término geoldgico que se refiere a una roca madre descompuesta y
alterada quimicamente, pero que aiin no se ha convertido completamente en suelo.
El saprolito es una etapa intermedia en el proceso de formacion del suelo, donde la
roca madre ha experimentado cierto grado de descomposicion, pero alin conserva



algunas de sus caracteristicas originales. Este material puede ser la base para la
formacion de suelos residuales.

Para uso de este manual, se debe reconocer los suelos mas tipicos, debido a que no se
cuenta con mapas o estudios de Colombia, se toma un estudio de suelos realizado en la
ciudad de Cali, Valle del cauca. El cual se muestra en la figura 1
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Fig. 1 Mapa de estudios geotécnicos de Cali

Visualmente, se identifican los suelos mas comunes con los colores grises y azules
grisaceos, los cuales son llanuras aluviales.



Adicionalmente a estos, se deben estudiar suelos residuales, saprolitos y pie de monte
debido a que estos son comunes en regiones montafiosas donde se pueden construir los
puentes colgantes peatonales, y las llanuras aluviales cubririan las zonas planas.

Las llanuras aluviales y pie de monte se usaron del estudio de suelos realizado en Cali, los
suelos residuales y saprolito se identificaron mediante un trabajo de tesis dirigido por () en
(), gracias a este material se cuenta con la informacion mostrada en la tabla 1

Tabla 1 Datos geotécnicos de los suelos para calcular Qu

Suelo residual
Muestras cohesion (Kpa) peso especifico (Ton/m3) [pesoseco (Ton/m3) angulo de friccion (°) Tipo
19 20.11 13.41 8
Saprolito
Muestras cohesion (Kpa) peso especifico (Ton/m3) [pesoseco (Ton/m3) angulo de friccion (°) Tipo
9 20.46 15.98 35
Llanura Aluvial
Muestras cohesion (Kpa) peso especifico (Ton/m3) |peso seco (Ton/m3) angulo de friccion (°) Tipo
NAVA
M5 0.4 1.853 1.363 34.4|CH
M6 0 1.82 1.493 30.5|SM
E 0 38-39
Fiom =
M4 0.6 1.89 1.413 17
M5 0 1.703 1.368, 42.4
M6 0 41.8,
M10 0.4 1.712 1.165 30
M16 0 1.705 1.303 42
M18 0 1.79 1.281 38.9
M3 0.38, 1.965 1.528, 24.8|CH
M15 0 1.7 1.596 35.1|SP
M26 [8) 1.53 1.482 19.5
M31 [8) 1.7 1.408 34.7
PALL S
M4 0 1.72 1.338 41.8[SM
M5 0 1.72 1.486 45.9(SP
M6 0 1.72 1.455 39.2|SP
M9 [8) 1.72 1.441 43.8[SP
M2 0 1.846 1.356 22.2
M6 0 41.1
M9 0 1.89 1.448) 36.8
PR e
M2 0 1.871 1.264 38
M9 0 1.709 1.557 60.7]
M11 0 1.699 1.606) 40.5
M19 0 1.699 1.568| 34
M25 0 1.711 1.318] 46.3
M2 0 1.74 1.114 25.4|MH
M3 0 1.63 1.388 40.7|SP SM
M4 0 1.63 1.475 37.5|SP
M5 0 1.65 1.284] 36|SP
M7 0 1.68| 1.114] 49.5
Pie de Monte
Muestras cohesion (Kpa) peso especifico (Ton/m3) [peso seco (Ton/m3) angulo de friccion (°) Tipo
23 16.10| 11.03 18




Debido a que en la llanura aluvial se contaba con una gran cantidad de muestras, fue
necesario considerar otro parametro para agrupar estos suelos, por lo que se uso el sistema
unificado de clasificacion de suelos (SUCS), debido a que estos mismos tienen
caracteristicas comunes las cuales pueden influir dentro de un suelo del mismo tipo, el
SUCS me separa las muestras de llanuras aluviales en:

CH = Arcilla de alta plasticidad

SM = arena limosa

SP SM = arena pobremente graduada con arena limosa
SP = arena pobremente graduada

MH = limo de alta plasticidad

Se deben agrupar las muestras que sean del mismo tipo por SUCS y usando medidas de

tendencia central, se puede determinar 1 valor para cada tipo de suelo, esto se muestra en la
tabla 2

Tabla 2 Agrupacion de suelos por SUCS



Llanura Aluvial (Datos)

Tipo cohesion (kgf/cm?2) peso especifico (KN/m3) |peso seco (KN/m3) angulo de friccion (°)

CH1 39.24] 18.2 134 34.4]
CH2 37.278 19.3 15 24.8
SM1 0 17.9 14.6 30.5]
SM2 0 16.9 13.1 41.8
SP SM3 0 16| 13.6 40.7
SP1 0 16.7 15.7 35.1
SP2 0 16.9 14.6 45.9)
SP3 0 16.9 14.3 39.2]
SP4 0 16.9] 14.1 43.8
SP5 0 16| 14.5 37.5
SP6 0 16.2 12.6 36
MH1 0 17.1 10.9 25.4]

Llanura Aluvial (Promedios)

Tipo cohesion (Kpa) peso especifico (KN/m3) |peso seco (KN/m3) angulo de friccion (°)
CHL 38.26 18.75 14.20 29.60
a2 . . . .
SM1

0.00 17.40 13.85 36.15
SM2
SP SM3 0.00 16.00 13.60 40.70
SP1
SP2
SP3

0.00 16.60 14.30 39.58
SP4
SP5
SP6
MH1 0.00 17.10 10.90 25.40

Llanura Aluvial (Desviacion)

Tipo cohesion (Kpa) peso especifico (KN/m3) |peso seco (KN/m3) angulo de friccion (°)
CH1

2 0.98 0.55 0.80 4.80
SM1

M2 0.00 0.50 0.75 5.65
SP SM3 0.00 0.00 0.00 0.00
SP1

SP2

SP3

<pa 0.00 0.37 0.91 3.98
SP5

SP6

MH1 0.00 0.00 0.00 0.00

Llanura Aluvial (%Variabilidad)

Tipo cohesion (Kpa) peso especifico (KN/m3) |peso seco (KN/m3) angulo de friccion (°)
cHl 2.56% 2.93% 5.63% 16.22%
CH2
SM 0.00% 2.87% 5.42% 15.63%
SM2
SP SM3 0.00% 0.00% 0.00% 0.00%
SP1
SP2
SP3

0.00% 2.20% 6.40% 10.06%
SP4
SP5
SP6
MH1 0.00% 0.00% 0.00% 0.00%

Como podemos ver en la tabla 2, los % de Variabilidad no llegan a niveles muy altos,
debido a esto, los datos son confiables y podemos tomar los valores medios como valores
generales.

Usando la ecuacion de terzaghi y meyerhof, podemos encontrar la capacidad portante
superficial de estos suelos. Las ecuaciones se muestran a continuacion



g, = 1.3c'N, + gN, + 0.4yBN,

] . 1 ]
g, =c'NFF F.+ gN .;E;FMF a T ;'}*B.-"'."_,F?TF?_,I.F}__,.

Usando estas ecuaciones, se necesita suponer ancho de la zapata B, y profundidad de
desplante, por lo que se toman los valores de 1m, 1.5m y 2m tanto para B como para Df,
ademas de que hay 2 ecuaciones de qu, dando como resultado 18 posibles combinaciones
para cada uno de los tipos de suelos que se muestran a continuacion en la tabla 3.

Tabla 3 Resistencias ultimas del suelo

Df Df Df

1 1.5 2

B B

1 1.5 2 1 1.5 2 1 1.5 2

Residual 87 87 87 94 94 95 101 102 102
Saprolito 107 111 114 128 131 135 148 152 155
Pie de Mont] 337 346 355 371 380 389 405 414 423
Al.CH 800 824 848 870 894 918 940 964 988
Al. MH 855 1015 1176 1123 1283 1443 1390 1550 1711
Al.SM 346 398 451 466 519 571 586 639 691
Al . SP SM 367 425 483 493 551 609 619 677 735
Al . SP 705 833 960 930 1057 1185 1155 1282 1410

I Cargas Ultimas por el metodo de Terzaghi

I Cargas Ultimas por el metodo de Meyerhof

Df Df Df

1 1.5 2

B B

1 1.5 2 1 1.5 2 1 1.5 2

Residual 105.82 97.67 93.89 115.11 116.21 109.96 128.47 123.73 126.60
Saprolito 146.79 139.00 137.19 177.18 182.09 175.45 214.49 209.55 217.39
Pie de Mont]  450.60 423.15 413.81 503.49 514.34 492.69 575.00 559.53 578.08
Al.CH 1078.29 1019.27 1000.26 1190.59 1216.17 1170.61 1343.38 1311.79 1354.05
Al. MH 495.57 509.48 537.33 699.41 743.36 753.78 925.49 937.20 991.14
Al.SM 523.53 539.97 570.72 738.04 785.30 798.16 975.37 989.54 1047.07
Al .SP SM 974.84 1019.02 1086.51 1367.85 1462.27 1500.61 1798.05 1838.54 1949.69
Al.SP 1172.02 1229.37 1313.72 1642.51 1758.02 1808.64 2156.06 2209.15 2344.03

En la tabla 3, las resistencias ultimas del suelo calculadas por el método de Terzaghi estan
en las 3 tablas superiores, mientras las de Meyerhof son las 3 inferiores, las resistencias del
método de Terzaghi son menores para todos los suelos, por lo que este serd el método
asumido y se tomaran estos valores.

Es necesario usar una envolvente para que los valores de resistencia ultima mas bajos por
cada tipo de suelos, se consideren en los calculos de la cimentacion.

Como se puede ver en la tabla 3, las resistencias para los suelos SM y SP SM, son muy
cercanas entre si, por lo que estas 2 serdn agrupadas en un mismo suelo con la finalidad de



simplificar el resultado final, igualmente los suelos CH, MH y SP, también serdn agrupadas en
un mismo suelo.

Después de esto, las resistencias ultimas superficiales las cuales se van a considerar para los suelos,
son mostradas a continuacién en la tabla 4

Tabla. 4 resistencias Ultimas superficiales suelos.

Suelo gadm (Kpa)
Residual 85
Saprolito 105
Pie de monte 335
SMy SP-SM 345
CH, MHy SP 705

Resistencias para cimentaciones profundas

Estos mismos suelos tienen una resistencia diferente ante las cimentaciones profundas, en
este caso se usaran pilas pre-excabadas manualmente, por lo que considerando un didmetro
de pilote se puede encontrar la carga puntual Qadm para cierta profundidad asumida, los
calculos de este Qadm se muestran a continuacion

Primero hay que considerar las 2 fuerzas actuantes en una pila para la resistencia de la
misma, las cuales son la fuerza de friccion y en la base, estas mismas fuerzas verticales se
aplican hacia arriba permitiéndole trabajar a la pila como se muestra en la figura 2

o

= il

|

Pile shaft

f; = Skin frictional stress

Q.= Skin friction (force) = Xf, x surface area

T \Pile base or tip

(}, = End bearing or tip or toe resistance (force)

Fig. 2 esfuerzos en una pila

La formula para la carga admisible se muestra a continuacion

Quit
Qaam = F_L;‘



Quit =Qp +Qr—W
Donde:
Qult = carga ultima o carga de colapso
FS = factor de seguridad (se toma como 3.0)
Qb = carga en la punta
Qf = carga de friccion
W = carga de la pila misma
La carga en la punta y la carga de friccion deben ser calculadas por separado.
Carga en la punta
Se calcula mediante la siguiente ecuacion.

Qp =N o'+ A

o's = esfuerzo vertical efectivo en la punta
Ab = area de la seccion trasversal de la pila
N = factor de capacidad de soporte
El valor de Nt se estima mediante la tabla 5

Tabla 5. Valores de Nt

Tipo de suelo Pilas excavadas Pilotes hincados

[Limos 10-30 | 20-40
Arena suelta 20-30 30-80
Arena media 30-60 50-120
Arena densa 50-100 100-120
Gravas 80-150 150-300

Donde el Saprolito, SM y SP-SM son arenas media-sueltas, por lo que la estar en el medio
de este intervalo se les asigna el valor Nt =30

Los suelos Pie de Monte, CH, MH y SP. Son limos de resistencia media, por lo que Nt =
20, finalmente el suelo residual siendo un limo Nt serd igual a 15 ya que tiene una
resistencia menor.

Para el calculo del esfuerzo vertical efectivo se considerd un nivel freatico de 2m y los
pesos mostrados en la tabla 2, usando la ecuacion

I
O¢= 0 — U



Donde:
o; = peso especifico
u = presion de poros = 10KN/m3 aprox

Finalmente, considerando que las pilas preexcabadas son circulares, Ab se calculé mediante
la ecuacion del area de una circunferencia

Ab = mD?/4
Donde:
D = didmetro de la pila=1m
Teniendo esto en cuenta, la resistencia en la punta varia dependiendo de la profundidad.
Carga de friccion

Se calcula mediante la siguiente ecuacion

n
Qr = z Bi(a',); X (perimetro X longitud);

i=1

Sin embargo, esta ecuacion se usa para pilas con secciones trasversales diferentes a lo largo
de su fuste, en este caso, se tienen pilas con una misma seccion, por lo que la formula se
simplifica en la siguiente expresion

Qf = B;0’, x perimetro x longitud
Donde
o', = esfuerzo vertical efectivo maximo en la longitud de la pila (en la parte mas profunda)
B = factor de friccion, se determina mediante la tabla 6.

Tabla 6 factores de friccion

Pilas excavadas

| Limos 0.2-0.3 | 0.3-0.5
Arena suelta 0.2-0.4 0.3-0.8
Arena media 0.3-0.5 0.6-1.0
Arena densa 0.4-0.6 0.8-1.2
Gravas 0.4-0.7 0.8-1.5

Teniendo en cuenta esto, se calcul6 la carga en la punta y de friccion, posterior a esto se
calculo las cargas admisibles y estas se muestran en la tabla 7

Tabla 7 Cargas admisibles a diferentes profundidades



Saprolito, SM y SP-SM

Z(m) pw (Kpa) [o'v (Kpa) Qb (KN) W(KN) Qf Qult Qadm
1 20.5 0 20.5 483.02 18.85 22.54 486.71 162.24)
2 41 0 41 966.04 37.70 90.16 1018.51 339.50)
3 61.5 10 51.5 1213.44 56.55 169.88 1326.78 442.26
4 82 20 62 1460.84 75.40 272.69 1658.14 552.71
5 102.5 30 72.5 1708.25 94.25 398.59 2012.59 670.86
6 123 40 83 1955.65 113.10 547.58 2390.13 796.71
7 143.5 50 93.5 2203.05 131.95 719.66 2790.76 930.25
8 164 60 104 2450.45 150.80 914.83 3214.49 1071.50)
9 184.5 70 114.5 2697.85 169.65 1133.10 3661.30 1220.43,
10 205 80 125 2945.25 188.496 1374.45 4131.20) 1377.07,

Pie de Monte , CH, MHy SP

Z(m) Qb (KN) W(KN) Qaf Qult Qadm
1 322.01 18.85 16.10 319.27 106.42|
2 644.03 37.70 64.40 670.73 223.58
3 808.96 56.55 121.34 873.76 291.25
4 973.90 75.40 194.78 1093.28 364.43
5 1138.83 94.25 284.71 1329.29 443.10
6, 1303.76 113.10 391.13 1581.80 527.27
7 1468.70 131.95 514.04 1850.80 616.93
[ 1633.63 150.80 653.45 2136.29 712.10)
9 1798.57 169.65 809.35 2438.27 812.76
10 1963.50 188.50 981.75 2756.75 918.92

Residual

Z(m) Qb (KN) W(KN) af Qult Qadm
1 241.51 18.85 14.49 237.15 79.05,
2 483.02 37.70 57.96 503.28 167.76)
3 606.72 56.55 109.21 659.38 219.79
4 730.42 75.40 175.30 830.32 276.77
5 854.12 94.25 256.24 1016.11 338.70)
6, 977.82 113.10 352.02 1216.74 405.58
7, 1101.52 131.95 462.64 1432.22 477.41
g 1225.22 150.80 588.11 1662.53 554,18
9 1348.92 169.65 728.42 1907.70 635.90)
10 1472.63 188.50 883.58 2167.70 722.57

Cimentaciones

Cimentaciones Superficiales

Las zapatas deben tener un area de contacto con el piso tal que, el suelo soporte los
esfuerzos cortantes, mediante el modelo estructural se hallaron estos esfuerzos los cuales se
muestran en la tabla 8

Puente Cargas (KN)

18m 200
24m 380
30m 570
36m 670

El dimensionamiento de las zapatas se realiz6 mediante la ecuacion de carga P = F/A,
debido a que conocemos la fuerza y la presion resistente del suelo, debemos despejar el



area mediante lo cual tenemos la ecuacion A = F / P, usando esta ecuacion se encontro el
area y el ancho B de las zapatas el cual se muestra en la tabla 9

Tabla 9 ancho B zapatas cuadradas

Zapatas aisladas cuadradas

Puentes Suelos -> Residual Saprolito Pie de montdSMy SP-SM |[CH, MH y SP
Area 2.35294118| 1.9047619| 0.59701493| 0.57971014| 0.28368794

18 metros
Lado 1.6 1.4 0.8 0.8 0.6
Area 4.47058824| 3.61904762| 1.13432836| 1.10144928| 0.53900709

24 metros
Lado 2.2 2 1.1 1.1 0.8
30 metros Area 6.70588235| 5.42857143| 1.70149254| 1.65217391| 0.80851064
Lado 2.6 2.4 1.4 1.3 0.9
Area 7.88235294| 6.38095238 2| 1.94202899| 0.95035461

36 metros
Lado 2.9 2.6 1.5 1.4 1

Debido a que la separacion entre las columnas del puente es de 2.3m para puentes de 18m y
24m; y es de 2.4m para puentes de 30m y 36m. Se debe considerar usar zapatas combinadas
en los casos donde el ancho de la zapata B sea mayor o igual a los 2m, esto mismo para que
las zapatas no se traslapen, ni se encuentren demasiado cerca.

En la figura 3 se muestran las convenciones que se usan para el dimensionamiento de la
zapata combinada

|

l

|

L Excentrico

|

2.3m Para puentes de 18m y 24m
2.4m Para puentes de 30m y 36m

|

L Excentrico

Fig. 3 Tlustracion de zapata combinada

En la tabla 10 se muestran las zapatas combinadas



Tabla 10 zapatas combinadas

Zapata Combinada Residual Saprolito

Area 8.94 7.24

24 metros L excentrico 1 0.6
B 2.1 2.1
L Total 4.3 3.5
Area 13.41 10.86

30 metros L excentrico 1.5 1.5
B 2.5 2.1
L Total 5.4 5.4
Area 15.76 12.76
L excentrico 2 2

36 metros
B 2.5 2
L Total 6.4 6.4

Cimentaciones profundas

Debido a que las pilas son excavadas por trabajadores que usaran el molinete, el diametro
minimo posible es de 1m, adicional a esto, para optimizar material se usara este diametro
ya que uno mas grande podria ser sobredimensionado.

Las profundidades de estas pilas varian dependiendo del tipo de suelo, la carga que le llega,
la cual es 1 respectivamente para cada puente. Estas mismas se muestran en la tabla 11

Tabla 11 Dimensionamiento de las pilas

Puentes -> 18m 24m 30m 36m
Suelos Q(KN) --> 130 220 439 640,
Residual z(m) 3 4 6 10
Pie de Monte , CH, MHy SP |z (m) 3 3 5 8
Saprolito, SMy SP-SM z (m) 3 3 3 5

Seleccion de datos

Cargas para los anclajes

Los elementos estructurales del puente colgante compensan las fuerzas horizontales, lo que

permite que las cargas verticales los anclajes con inclinacion. Ademads, la arquitectura

simétrica del puente permite que las cargas lleguen a los cuatro anclajes con la misma
inclinacidn, lo que significa que se considera una carga de disefio Q cimentacion de los
anclajes, para cada puente.



18 175000 61
24 279000 61
30 314000 61
36 520000 61

Suelo

peso especifico
(Ton/m3)
19 8

Muestras cohesion (Kpa) peso seco (Ton/m3) |angulo de friccion (°) Tipo

peso especifico

Muestras cohesion (Kpa) (Ton/m3) peso seco (Ton/m3) |angulo de friccion (°) Tipo
9 35
. peso especifico L o .
cohesion (Kpa) (Ton/m3) peso seco (Ton/m3) |angulo de friccion ( )
M5 0.4 1.853 1.363 34.4 CH
M6 0] 1.82 1.493 30.5 SM
E 0] 38 - 39

M4 0.6 1.89 1.413 17
M5 0] 1.703 1.368 42.4
M6 0 41.8
M10 0.4 1.712 1.165 30
M16 0] 1.705 1.303 42
M18 0] 1.79 1.281 38.9
M3 0.38 1.965 1.528 24.8 CH
M15 0 1.7 1.596 35.1 SP
M26 0] 1.53 1.482 19.5
M31 0] 1.7 1.408 34.7
M4 0] 1.72 1.338 41.8 SM
M5 0] 1.72 1.486 45.9 SP
M6 0 1.72 1.455 39.2 SP
M9 [0] 1.72 1.441 43.8 SP
M2 0 1.846 1.356 22.2
M6 0] 41.1
M9 0] 1.89 1.448 36.8
M2 0] 1.871 1.264 38
M9 0] 1.709 1.557 60.7
M11 0 1.699 1.606 40.5
M19 0] 1.699 1.568 34
M25 0] 1.711 1.318 46.3
M2 o] 1.74 1.114 25.4 MH
M3 0] 1.63 1.388 40.7 SP SM
M4 0 1.63 1.475 37.5 SP
M5 0 1.65 1.284 36 SP
M7 0 1.68 1.114 49.5

peso especifico
(Ton/m3)
23 18

Muestras cohesion (Kpa) peso seco (Ton/m3) |angulo de friccion (°) Tipo




peso especifico

Tipo cohesion (kgf/cm2) (KN/m3) peso seco (KN/m3) |angulo de friccion (°)
CH1 39.24 18.2 13.4 34.4
CH2 37.278 19.3 15 24.8
SM1 0 17.9 14.6 30.5
SM2 0 16.9 13.1 41.8
SP SM3 0 16 13.6 40.7
SP1 0 16.7 15.7 35.1
SP2 0 16.9 14.6 45.9
SP3 0 16.9 14.3 39.2
SP4 0 16.9 14.1 43.8
SP5 0 16 14.5 37.5
SP6 0 16.2 12.6 36
MH1 0 17.1 10.9 25.4

peso especifico

Tipo cohesion (Kpa) (KN/m3) peso seco (KN/m3) |angulo de friccion (°)

CH1

CH2 38.26 18.75 14.20 29.60

SM1

SM2 0.00 17.40 13.85 36.15
SP SM3 0.00 16.00 13.60 40.70

SP1

SP2

SP3

SPa 0.00 16.60 14.30 39.58

SP5

SP6

MH1 0.00 17.10 10.90 25.40

peso especifico

Tipo cohesion (Kpa) (KN/m3) peso seco (KN/m3) |angulo de friccion (°)

CH1

CH2 0.98 0.55 0.80 4.80

SM1

SM2 0.00 0.50 0.75 5.65
SP SM3 0.00 0.00 0.00 0.00

SP1

SP2

SP3

SPa 0.00 0.37 0.91 3.98

SP5

SP6

MH1 0.00 0.00 0.00 0.00




Tipo cohesion (Kpa) peso especifico peso seco (KN/m3) |angulo de friccion (°)
(KN/m3)
CHL 2.56% 2.93% 5.63% 16.22%
CH2
SM1
0, 0, 0, 0,
SM2 0.00% 2.87% 5.42% 15.63%
SP SM3 0.00% 0.00% 0.00% 0.00%
SP1
SP2
SP3
0, 0, 0, 0,
Spa 0.00% 2.20% 6.40% 10.06%
SP5
SP6
MH1 0.00% 0.00% 0.00% 0.00%
Variabilidad.
CH 2.56% 2.93% 5.63% 16.22%
SM 0.00% 2.87% 5.42% 15.63%
SP SM 0.00% 0.00% 0.00% 0.00%
SP 0.00% 2.20% 6.40% 10.06%
MH 0.00% 0.00% 0.00% 0.00%
Cohesion Peso Especifico
3.00% 3.50%
2.50% 3.00%
5 00% 2.50%
. 2.00%
1.50%
1.50%
1.00% 1.00%
0.50% 0.50%
0.00% 0.00%
CH N SPSM SP MH CH ™M SPSM SP MH
Peso Seco Peso Especifico
7.00% 18.00%
6.00% 16.00%
14.00%
5.00% 12.00%
4.00% 10.00%
3.00% 8.00%
6.00%
2.00%
4.00%
1.00% 2.00%
0.00% 0.00%
CH M SPSM SP MH CH N SP SM SP MH

Cargas.



Tipo de |[Cohesion [Friccion |Peso especifico |Peso seco N datos
Suelo (Kpa) () (KN/m3) (KN/m3)
Residual 19 8 20.11 13.41 1
Saprolito 9 35 20.46 15.98 1
Pie de 23 18 16.10 11.03 1
Monte
Al . CH 38.00 30 18.75 14.20 2
Al . MH 0.00 25 17.10 10.90 1
Al . SM 0.00 36 17.40 13.85 2
Al . SP SM 0.00 41 16.00 13.60 1
Al . SP 0.00 40 16.60 14.30 6
Métodos.
Terzaghi
[ FactoresdeCargaTerzaghi |
Angulo Nc Ng Ng
8 8.6 2.21 0.35
18 15.12 6.04 2.59
25 25.13 12.72 8.34
30 37.16 22.46 19.13
35 57.75 41.44 45.41
36 63.53 47.16 54.36
40 95.66 81.27 115.31
41 106.81 93.85 140.51
[ ot ] [ of ] [ ot ]
1 1.5 2
B B B
1 1.5 2 1 1.5 2 1 1.5 2
87 87 87 94 94 95 101 102 102
107 111 114 128 131 135 148 152 155
337 346 355 371 380 389 405 414 423
800 824 848 870 894 918 940 964 988
855 1015 1176 1123 1283 1443 1390 1550 1711
346 398 451 466 519 571 586 639 691
367 425 483 493 551 609 619 677 735
705 833 960 930 1057 1185 1155 1282 1410

Cargas Ultimas por el metodo de Terzaghi

Meyerhof.




Angulo Nc Nqg Ng

8 7.53 2.06 0.86

18 13.1 5.26 4.07

25 20.72 10.66 10.88

30 30.14 18.4 22.4

35 46.12 33.3 48.03

36 50.59 37.75 56.31

40 75.31 64.2 109.41

41 83.86 73.9 130.22

1 15 2
B B B
1 1.5 2 1 1.5 2 1 1.5 2

105.82 | 97.67 93.89 115.11 | 116.21 | 109.96 128.47 | 123.73 | 126.60
146.79 | 139.00 | 137.19 177.18 | 182.09 | 175.45 214.49 | 209.55 | 217.39
450.60 | 423.15 | 413.81 503.49 | 514.34 | 492.69 575.00 | 559.53 | 578.08
1078.29|1019.27|1000.26 1190.59|1216.17|1170.61 1343.38| 1311.79 |1354.05
495.57 | 509.48 | 537.33 699.41 | 743.36 | 753.78 925.49 | 937.20 | 991.14
523.53 | 539.97 | 570.72 738.04 | 785.30 | 798.16 975.37 | 989.54 |1047.07
974.84 11019.02|1086.51 1367.85|1462.27 | 1500.61 1798.05| 1838.54 |1949.69
1172.02|1229.37|1313.72 1642.51|1758.02 | 1808.64 2156.06| 2209.15 |2344.03
| Cargas Ultimas por el metodo de Meyerhof
Factores.

Angulo Fcs Fgs Fgs
8 1.27 1.14 0.60
18 1.40 1.32 0.60
25 1.51 1.47 0.60
30 1.61 1.58 0.60
35 1.72 1.70 0.60
36 1.75 1.73 0.60
40 1.85 1.84 0.60
41 1.88 1.87 0.60




Df = 1m Df = 1.5m Df = 2m
Angulo Fcd Fqd Fgd Fcd Fqd Fgd Fcd Fqd Fgd
8 1.40 1.21 1.00 1.40 1.20 1.00 1.45 1.23 1.00
18 1.38 1.31 1.00 1.38 1.30 1.00 1.42 1.34 1.00
25 1.34 1.31 1.00 1.34 1.31 1.00 1.38 1.34 1.00
B=1m 30 1.31 1.29 1.00 1.30 1.28 1.00 1.34 1.32 1.00
35 1.26 1.25 1.00 1.26 1.25 1.00 1.29 1.28 1.00
36 1.25 1.25 1.00 1.25 1.24 1.00 1.28 1.27 1.00
40 1.22 1.21 1.00 1.21 1.21 1.00 1.24 1.24 1.00
41 1.21 1.21 1.00 1.20 1.20 1.00 1.23 1.23 1.00
Angulo Fcd Fqd Fagd Fcd Fqd Fgd Fcd Fqd Fgd
8 1.27 1.14 1.00 1.40 1.21 1.00 1.38 1.19 1.00
18 1.26 1.21 1.00 1.38 1.31 1.00 1.36 1.29 1.00
25 1.23 1.21 1.00 1.34 1.31 1.00 1.32 1.29 1.00
B =1.5m 30 1.20 1.19 1.00 1.31 1.29 1.00 1.28 1.27 1.00
35 1.18 1.17 1.00 1.26 1.25 1.00 1.24 1.24 1.00
36 1.17 1.16 1.00 1.25 1.25 1.00 1.24 1.23 1.00
40 1.15 1.14 1.00 1.22 1.21 1.00 1.20 1.20 1.00
41 1.14 1.14 1.00 1.21 1.21 1.00 1.19 1.19 1.00
Angulo Fcd Fqd Fgd Fcd Fqd Fgd Fcd Fqd Fgd
8 1.20 1.10 1.00 1.30 1.16 1.00 1.40 1.21 1.00
18 1.19 1.16 1.00 1.29 1.23 1.00 1.38 1.31 1.00
25 1.17 1.16 1.00 1.26 1.23 1.00 1.34 1.31 1.00
B =2m 30 1.15 1.14 1.00 1.23 1.22 1.00 1.31 1.29 1.00
35 1.13 1.13 1.00 1.20 1.19 1.00 1.26 1.25 1.00
36 1.13 1.12 1.00 1.19 1.19 1.00 1.25 1.25 1.00
40 1.11 1.11 1.00 1.16 1.16 1.00 1.22 1.21 1.00
41 1.10 1.10 1.00 1.16 1.15 1.00 1.21 1.21 1.00

Envolventes.

e SP = Arena mal graduadas, arenas con gravas, pocos finos o sin ellos.
e SM = Arenas limosas, mezcla de arena y limo mal gradado.
e CH = arcillas inorganicas de plasticidad elevada, arcillas grasas.

e MH = limos inorganicos, suelos limosos o arenosos finos micaceos o con diamoteas, limos
elasticos.

B=1m ([345]|465|585
B =1.5m[400]|520|640
B=2m ([450]|570|690
B=1m |[705|870|940
B =1.5m|820|890|960
B=2m [848]918|988

Residual 85

Saprolito 105
Pie de monte 335
SMy SP-SM 345
CH,MHYy SP 705




Datos.

Datos
Tipo de suelo| Cohesion | Friccion (°) |Peso especifico (KN/m3) [Peso seco (KN/m3)|gadm (Kpa) [Nivel freatico (m)
Residual 19 8 20.11 11 85 2
Saprolito 9 35 20.48 15.98 105 2
Pie de monte 2 18 16.1 11.03 335 2
SM y SP-SM 0 41 16 13.6 345 2
CH, MHy SP 38 30 18.75 14.2 705 2

Los datos fueron asumidos y calculados por el grupo de disefio, todos estos con su respectiva
justificacion

Cohesion = la cohesion entre particulas de suelo es un parametro directamente proporcional
a la capacidad portante del mismo, por lo que entre menor sea este mismo la capacidad
portante del suelo disminuye, este parametro suele variar entre 0 y 70KPa (llegando incluso
a valores de 100KPa para suelos muy cohesivos)

Para disefiar con condiciones de alta dificultad, se considera una cohesion baja, diferente de
0 para que tenga un aporte en la ecuacion de capacidad portante y no se cancele este término,
por lo que se selecciona 5KPa

Angulo de friccion interna = el dngulo de friccion interna delimita los factores de carga
dentro de la ecuacion de Meyerhof, estos valores suelen variar entre 0° a 45°, se escoge 25°
debido a que es un valor intermedio ademads de ser el mas comun en estudios geotécnicos

Peso especifico = Se escoge un valor de 20KN/m3 para el suelo saturado debido a que suele
ser un valor comun en estudios de suelo

Nivel freatico = El nivel freatico es la profundidad a la cual el suelo se encuentra saturado
de agua, este mismo disminuye considerablemente la capacidad portante del suelo y dificulta
el método constructivo de la cimentacidn, por lo que entre mas cerca este de la superficie,
mas critico sera este parametro, asi que se asume un nivel fredtico en la superficie del terreno.

Profundidad de desplante = la profundidad de desplante es directamente proporcional a la
capacidad portante tanto del suelo como de la estructura, sin embargo, debido a que la
finalidad de este manual es facilitar el método constructivo, se selecciond una profundidad
de desplante profunda, la cual sea posible de construir para una cuadrilla sin necesidad de
elementos de apoyo, por lo que se toma 1.5m

Factor de seguridad = el factor de seguridad trabajado durante el curso de disefio de
cimentaciones es el recomendado para este trabajo de disefio.

Metodologia

Se utilizo la ecuacion general de Meyerhof para capacidad portante de los suelos, usando
como guia el libro Fundamentos de Ingenieria Geotécnica [DAS] [1]. La ecuacién con sus
respectivos factores se muestra a continuacion
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Tabla 16.2 Factores de capacidad de carga [ecuaciones (16.6), (16.7) v (16.8)]

@’ Ne Ny Ny @’ N, Ng N,
0 5.14 1.00 0.00 23 18.05 8.66 8.20
1 5.38 1.09 0.07 24 1932 060 044
2 5.63 1.20 0.15 IH.?E 10.66 ]%
3 5.90 1.31 0.24 2 I'T.a5 IZ.
4 6.19 1.43 0.34 27 23.94 13.20 14.47
5 6.49 1.57 0.45 28 25.80 14.72 16.72
6 6.81 1.72 0.57 29 27.86 16.44 19.34
7 1.16 1.88 0.71 30 30.14 18.40 22.40
8 1.53 2.06 0.86 31 32.67 20.63 25.99
9 792 2.25 1.03 32 3549 23.18 30.22
10 8.35 247 1.22 33 38.64 26.09 35.19
11 8.80 27 1.44 34 42.16 2944 41.06
12 9.28 297 1.69 35 46.12 33.30 48.03
13 9.81 3.26 1.97 36 50.59 37.75 56.31
14 10.37 3.59 2.29 37 55.63 4292 66.19
15 10.98 3.94 2.65 38 61.35 48.93 78.03
16 11.63 4.34 3.06 39 67.87 55.96 92.25
17 12.34 4.77 3.53 40 75.31 64.20 109.41
18 13.10 5.26 4.07 41 83.86 73.90 130.22
19 13.93 5.80 4.68 42 93.71 85.38 155.55
20 14.83 6.40 3.39 43 105.11 99.02 186.54
21 15.82 1.07 6.20 + 118.37 115.31 224.64
22 16.88 1.82 T.13 45 133.88 134.88 271.76




AT I = ‘r;,--.'
B Vg F,=F

F.=1+ N “" N_tan ¢'
()
Fy,=1+2tand' (1 —sen @'V tan~'[ —
Fo=1+—tangp’ * ¢ B
_ B radianes
F.=1- D.#I Foy=1

Los factores de inclinacion Fei, Fgi, Fei Son iguales a 1.0 debido a que la carga no tiene
inclinacion

En este caso, B = L debido a que se trabaja con zapatas cuadradas

Para el dimensionamiento de la zapata, se utilizo la ecuacion general de Meyerhof dejando
como incdgnita el B (ancho) de la zapata (Debido a que este varia para cada puente colgante).

Debido a que qu es la carga distribuida que soporta el suelo por debajo de la zapata, qu
multiplicado por A (A=area de la zapata) debe ser igual 6 mayor a Quisefio, €sto con la finalidad
de que el suelo no falle, por lo que

Qdiseﬁo = quA
Donde qu y A estan en funcion de B, y Quiserio €ste definido por lo que
Qaisesio = f(B)

Esta funcién se evalua en una hoja de calculo de Excel, iterando diferentes valores,
encontrando asi, las dimensiones requeridas para las zapatas de los puentes colgantes

Anclajes

e Suelo residual
o Puente de 18 metros.

CALCULO DE LA CAPACIDAD PORTANTE ANCLAJES P.18
Datos de entrada
f= 80° Factores portantes Términos de la capacidad portante
c'=| 19.0 kPa Nc= 7.53 Cohesién (deSobrepresic’Jn (kPa) \Forma (kPa)
y=| 1342 Ng= 2.06 2 19.30] 2.01] 233.69
ysat=| 20.1 kN/m3 = 0.86 3
Prof. deINF= 2.0m | Capacidad portante \
Df=  0.7m Factores de forma 3 |qu= | 255.00\kPa \
B= 12m Fcs= 1.300
L= 12m Fgs= 1.000 | Capacidad portante Gltima \
FS= 3.0 Fgs= 0.800 lqual= [ 85.00[kPa |
Quall= 0.0 kN
b= 61.0° Factores de profundidad 1 |Area (m2)= | 1.334\ 2\
g= 9.39/kPa Fcd= 1.000
y aplicable= 13.41 kN/m3 Fqd= 1.000 [ Carga maxima permitida |
Efecto delNF=_[CASO3 | Fgd= 1.000 |Quali= [ 233.83]kN |cumpLE
PYPTRS PR *si es inclinada se divide por Cos(Beta)
- Factores de inclinacién Meyerhof
Residual 8 -
Saprolito 105 i3 o104
Pie de monte 335 Fq!i o108
SM y SP-SM 345 Fgi= dEiEN
CH, MH y SP 705)




o Puente de 24 metros.

Términos de la capacidad portante
Cohesion (kPdSobrepresion (kPa) [Forma (kPa)

19.30] 2.01] 252.95
[ Capacidad portante |
lqu= | 274.26]kPa |
\ Capacidad portante tltima \
|quali= \ 91.42[kPa |
[Area (m2)= | 1.563] 2|
\ Carga maxima permitida
|Quali= | 294.63]kN |cumpLE

*si es inclinada se divide por Cos(Beta)

CALCULO DE LA CAPACIDAD PORTANTE ANCLAJES P.24
Datos de entrada
f= 8.0° Factores portantes
c¢'= 19.0 kPa Nc= 7.53
y= 134z Ng= 2.06
ysat=_ 20.1 kN/m3 Ny= 0.86
Prof. deINF=| 2.0 m
Df=| 0.7m Factores de forma
B= 13m Fcs= 1.300
L= 13m Fgs= 1.000
FS= 3.0 Fgs= 0.800
Quall=279.0 kN
b= 61.0° Factores de profundidad
g= 9.39 kPa Fcd= 1.000
y aplicable= 13.41 kN/m3 Fqd= 1.000
Efecto delNF= [CASO3 | Fgd= 1.000
Ao e (kp) Factores de inclinacién Meyerhof
Residual 8! -
Saprolito 105 FCI.: 050
Pie de monte 335 Fq!: 0]
Fgi= 43.891
SM y SP-SM 345
CH, MHy SP 705

o Puente de 30 metros.

CALCULO DE LA CAPACIDAD PORTANTE ANCLAJES P.30
Datos de entrada
f= 80° Factores portantes Términos de la capacidad portante
c'= 19.0 kPa Nc= 7.53 Cohesion (kPgSobrepresion (kPa) [Forma (kPa)
y=| 134z Ng= 2.06 2 19.30] 2.87| 248.98
ysat=| 20.1 kN/m3 = 0.86 3
Prof.delNF= 2.0 m [ Capacidad portante |
Df=  1.0m Factores de forma 3 lqu= I 271.15[kPa |
B= 13m Fcs= 1.300
L= 13m Fgs= 1.000 \ Capacidad portante dltima |
FS=| 3.0 Fgs= 0.800 lquall= [ 90.38[kPa |
Quall=|314.0 kN
b= 61.0° Factores de profundidad 1 [Area (m2)=_ | 1.690] 2]
g= 13.41 kPa Fcd= 1.000
y aplicable= 12.69 kN/m3 Fqd= 1.000 \ Carga maxima permitida |
Efecto delNF=_[CASO2 | Fgd= 1.000 |Quali= 315.07]kN |cumpLE
*si es inclinada se divide por Cos(Beta)
Suelo gadm (Kpa) = 7
Residual 8 i Factores de inclinacién Meyerhof
saprolito 105 Fc!: 0104
Pie de monte 335 =01 008
Fgi= 43.891
SM y SP-SM 345
CH, MH y SP 705
o Puente de 36 metros.
CALCULO DE LA CAPACIDAD PORTANTE ANCLAJES P.36
Datos de entrada
f=| 8.0° Factores portantes Términos de la capacidad portante
c'= 19.0 kPa Nc= 7.53 Cohesion (kPdSobrepresion (kPa) [Forma (kPa)
y= 1341z Ng= 2.06 2 19.30‘ 4.30 272.15
ysat= 20.1 kN/m3 = 0.86 3
Prof. deINF=| 2.0m | Capacidad portante |
Df= 15m Factores de forma 3 lqu= I 295.75[kPa |
B= 16m Fcs= 1.300:
L= 16m Fgs= 1.000: \ Capacidad portante Gltima |
FS= 3.0 Fgs= 0.800 |quall= [ 98.58]kPa |
Quall=520.0 kN
b=| 61.0° Factores de profundidad 1 [Area (m2)= [ 2.560| 2|
g= 20.12kPa Fcd= 1.000:
vy aplicable= 11.27 kN/m3 Fqd= 1.000: | Carga maxima permitida
Efecto del NF=_[CASO2 | Fgd= 1.000 [Qual= [ 520.56[kN |cumPLE
PR T *si es inclinada se divide por Cos(Beta)
- Factores de inclinacion Meyerhof
Residual 8! :
Saprolito 105 ECiS 2004
Pie de monte 335 Fq!: 2004
Fgi= 43.891
SM y SP-SM 345
CH, MH y SP 705




e Suelo Saprolito

o Puente de 18 metros.

Términos de la capacidad portante

CALCULO DE LA CAPACIDAD PORTANTE ANCLAJES
Datos de entrada
f'= 35.0° Factores portantes
c'=| 9.0 kPa Nc= 46.12
y= 16.0z Ng= 33.30 2
ysat=| 20.5 kN/m3 Ny= 48.03 8
Prof. deINF=| 2.0 m
Df=| 0.7m Factores de forma 3
B= 13m Fcs= 1.300
L= 13m Fgs= 1.000
FS= 3.0 Fgs= 0.800
Quall=/175.0 kN
B= 61.0° Factores de profundidad 1
6= 11.2 kPa Fcd= 1.000
y aplicable=  16.0 kN/m3 Fqd= 1.000
Efecto delNF=_[CASO2 | Fgd= 1.000
Suelo qadm (Kpa) — —
Residual 25| i Factores de inclinacién Meyerhof
Faprolito 105 ECi= 05104
Pie de monte 335 HE 0108
SM y SP-SM 345, Egi= 0:552
CH, MH y SP 705,

56.03

Cohesion (kPa) [Sobrepresion (kPa) [Forma (kPa)
| 38.67 220.

30

Capacidad portante |

[qu= 315.00/kPa |
[ Capacidad portante admisible \
|qadm= 105.00[kPa |
[Area(m2)=__ | 1.691] 2]
\ Carga maxima permitida \
|Qual= 366.33]kN |cumpPLE

*si es inclinada se divide por Cos(Beta)

o Puente de 24 metros.

Términos de la capacidad portante

Cohesion (kPa)[Sobrepresion (kPa) |[Forma (kPa)

56.03] 38.67| 220.30
[ Capacidad portante |
lqu= 315.00]kPa |
[ Capacidad portante dltima |
lquall= 105.00]kPa |
[Area(m2)=__ | 1.691] 2]

Carga maxima permitida

|Quali= 366.33]kN |cumPLE

CALCULO DE LA CAPACIDAD PORTANTE ANCLAJES P.24
Datos de entrada
f'= 35.0° Factores portantes
c'=| 9.0 kPa Nc= 46.12
y= 1607z Ng= 33.30 2
ysat=| 20.5 kN/m3 = 48.03 3
Prof. deINF=| 2.0 m
Df= 0.7m Factores de forma 3
B=| 13m Fcs= 1.300
L= 13m Fags= 1.000
FS= 3.0 Fgs= 0.800
Quall=| 279.0 kN
b= 61.0° Factores de profundidad 1
g= 11.19/kPa Fcd= 1.000
y aplicable= 15.98 kN/m3 Fqd= 1.000
Efecto delNF=_[CASO2 | Fgd= 1.000
s"'?" gacien (kpa) Factores de inclinacién Meyerhof
Residual 85 3
Saprolito 10 =01 0104
- Fgi= 0.104
Pie de monte 335 = >
SM y SP-SM 345 Fgi= 050
CH, MH y SP 705

*si es inclinada se divide por Cos(Beta)

o Puente de 30 metros.

Términos de la capacidad portante

Cohesién (kPa) lSobrepresic’)n (kPa)

lForma (kPa)

56.03] 44.19] 207.81
\ Capacidad portante \
qu= 308.04]kPa |
\ Capacidad portante Gltima \
u all= 102.68[kPa |
[Area (m2)= [ 1.538] 2|
Carga maxima permitida \

[Quali= I 325.65[kN |cumPLE

CALCULO DE LA CAPACIDAD PORTANTE ANCLAJES P.30
Datos de entrada
f=| 35.0° Factores portantes
c'= 9.0 kPa Nc= 46.12
y= 16.0z Ng= 33.30 2
ysat=| 20.5 kN/m3 = 48.03 3]
Prof. deINF=2.0m
Df=| 0.8 m Factores de forma 3
B= 12m Fcs= 1.300
L= 1.2m Fgs= 1.000
FS= 3.0 Fgs= 0.800
Quall= 314.0 kN
b= 61.0° Factores de profundidad 1
g= 12.78 kPa Fcd= 1.000
v aplicable= 15.81 kN/m3 Fqd= 1.000
Efecto deINF= [CASO2 | Fgd= 1.000
gesim (Kp')] Factores de inclinacion Meyerhof
o e
qi= b
Pie de monte 335 e 0.552
SM y SP-SM 345
CH, MH y SP 705

*si es inclinada se divide por Cos(Beta)




o Puente de 36 metros.

CALCULO DE LA CAPACIDAD PORTANTE ANCLAJES P.36
Datos de entrada
f'= 35.0 ° Factores portantes Términos de la capacidad portante
c¢= 9.0kPa Nc= 46.12 Cohesion (kPa)[Sobrepresion (kPa) [Forma (kPa)
y=| 16.0z Ng= 33.30 2 56.03] 82.87| 197.61
ysat=| 20.5 kN/m3 = 48.03 3
Prof. deINF=| 2.0 m [ Capacidad portante |
Df= 15m Factores de forma 3 lqu= I 336.51]kPa |
B= 15m Fcs= 1.300
L= 15m Fgs= 1.000 Capacidad portante Gltima \
FS= 3.0 Fgs= 0.800! lquaall= | 112.17]kPa |
Quall=520.0 kN
b= 61.0"° Factores de profundidad 1 |Area (m2)= \ 2.250\ 2\
g= 23.97 kPa Fcd= 1.000
y aplicable= 12.43 kN/m3 Fqd= 1.000 | Carga méaxima permitida
Efecto delNF= [CASO2 | Fgd= 1.000 |Qual= [ 520.58[kN |cumPLE
*si es inclinada se divide por Cos(Beta)
Suelo qadm (Kpa) — 7
REIdG| = i Factores de inclinacion Meyerhof
Saprolito 10 FC'.= 0%}
Pie de monte 335) Fq!: 0,107}
Fgi= 0.552
SM y SP-SM 345
CH, MH y SP 705

e Suelo Pie de monte
o Puente de 18 metros.

CALCULO DE LA CAPACIDAD PORTANTE ANCLAJES
Datos de entrada
f'= 18.0 ° Factores portantes Términos de la capacidad portante
c'=| 23.0 kPa Nc= 13.10 Cohesién (kPa)\Sobrepresic’)n (kPa) \Forma (kPa)
y= 110z Ng= 5.26 2 40.68] 4.21] 136.02
ysat=| 16.1 kN/m3 = 4.07 3
Prof. deINF=| 2.0 m [ Capacidad portante \
Df= 0.7m Factores de forma 3 lqu= [ 180.92[kPa |
B= 14m Fcs= 1.300
L= 14m Fgs= 1.000 [ Capacidad portante admisible \
FS= 3.0 Fgs= 0.800! |gadm= 60.31]kPa |
Quall=/175.0 kN
B= 61.0° Factores de profundidad 1 [Area(m2)=_ | 1.823] 2]
0= 7.7kPa Fcd= 1.000
y aplicable= 10.9 kN/m3 Fqd= 1.000 [ Carga méaxima permitida
Efecto delNF=_|[CASO2 | Fgd= 1.000! |Quali= 226.70kN |cumpLE
Suslo o) ___ *si es inclinada se divide por Cos(Beta)
Residual as| i Factores de inclinacién Meyerhof
Saprolito 105] Fei= 0.104
Pie de monte 335 R 0FI04
SMy SP-SM 345 Fgi= o807
CH, MHy SP 705
o Puente de 24 metros.
CALCULO DE LA CAPACIDAD PORTANTE ANCLAJES P.24
Datos de entrada
f=| 18.0 ° Factores portantes Términos de la capacidad portante
c'=| 23.0 kPa Nc= 13.10 Cohesion (kPa) [Sobrepresic’)n (kPa) [Forma (kPa)
y=| 110z Ng= 5.26 2 40.68| 6.02| 132.75
ysat=| 16.1 kN/m3 = 4.07 3
Prof. deINF=| 2.0 m \ Capacidad portante \
Df=| 1.0m Factores de forma 3 \qu: 179.45[kPa \
B= 15m Fcs= 1.300
L= 15m Fgs= 1.000 \ Capacidad portante ultima \
FS=| 3.0 Fgs= 0.800 uall= | 59.82[kPa |
Quall=279.0 kN
b=| 61.0° Factores de profundidad 1 \Area (m2)= I 2.310| 2\
g= 11.03 kPa Fcd= 1.000
y aplicable=  9.41 kN/m3 Fqd= 1.000 \ Carga méaxima permitida \
Efecto delNF=_[CASO 2 | Fgd= 1.000 [Qual= [ 285.06[kN |cumPLE
P T [K“” _ _ *si es inclinada se divide por Cos(Beta)
Residual s _ Factores de inclinacion Meyerhof
205 Fci= 0.104
= Fai= 0.104
— Fgi= 5.707
705




o Puente de 30 metros.

Datos de entrada

f'= 18.0 °
c'=| 23.0 kPa
y= 1107z

ysat=| 16.1 kN/m3
Prof. deINF=| 2.0 m

Df= 12m
B= 16m
L= 16m
FS= 3.0
Quall= 314.0 kN
b= 61.0"°
g= 13.24 kPa

y aplicable=  8.63 kN/m3

CALCULO DE LA CAPACIDAD PORTANTE ANCLAJES P.30

Efecto delNF= [CASO2 |

Factores portantes Términos de la capacidad portante
Nc= 13.10 Cohesion (kPa)[Sobrepresion (kPa) [Forma (kPa)
Ng= 5.26 2 40.68] 7.23] 129.79
= 4.07 3
[ Capacidad portante |
Factores de forma 3 lqu= [ 177.69]kPa |
Fcs= 1.300
Fgs= 1.000 Capacidad portante Gltima \
Fgs= 0.800! lquaall= | 59.23]kPa |
Factores de profundidad 1 |Area (m2)= \ 2.624\ 2\
Fcd= 1.000
Fqd= 1.000 | Carga maxima permitida
Fgd= 1.000! |Quall= I 320.63]kN |cumpPLE
*si es inclinada se divide por Cos(Beta)
Factores de inclinacién Meyerhof
Fci= 0.104
Fqi= 0.104
Fgi= 5.707

Suelo qadm (Kpa)
Residual 85)
Saprolito 105
Pie de monte 33!

SM y SP-SM 345
CH, MH y SP 705

o Puente de 36 metros.

Datos de entrada

f'= 18.0 °
c'=| 23.0 kPa
y= 110z

ysat=| 16.1 kN/m3
Prof.deINF= 1.9m

Df= 15m
B= 18m
L= 18m
FS= 20
Quall= 520.0 kN
b= 61.0°
g= 16.55 kPa

y aplicable=  7.37 kN/m3

CALCULO DE LA CAPACIDAD PORTANTE ANCLAJES P.36

Efecto delNF=_[CASO2 |

Factores portantes Términos de la capacidad portante
Nc= 13.10 Cohesion (kPa)[Sobrepresion (kPa) _[Forma (kPa)
Ng= 5.26 2 40.68] 9.03] 119.78
= 4.07 3
| Capacidad portante \
Factores de forma 3 |qu= \ 169.49\kPa \
Fcs= 1.300
Fgs= 1.000! Capacidad portante Gltima |
Fgs= 0.800 |quali= \ 84.74]kPa |
Factores de profundidad 1 [Area (m2)=_ | 3.063] 2]
Fcd= 1.000
Fqd= 1.000 Carga méaxima permitida
Fgd= 1.000! |Quali= 535.32]kN |cumpLE
*si es inclinada se divide por Cos(Beta)
Factores de inclinacién Meyerhof
Fci= 0.104
Fqi= 0.104
Fgi= 5.707

Suelo qadm (Kpa)
Residual 85
Saprolito 105
Pie de monte 335
SM y SP-SM 345
CH, MH y SP 705

e Suelo SM y SP-SM
o Puente de 18 metros.

Datos de entrada

f=| 41.0°
c¢= 0.0kPa
y=| 1362

ysat=| 16.0 kN/m3
Prof. deINF=2.0m

Df=| 0.7m
B= 11m
L= 1.1m
FS= 3.0
Quall=175.0 kN
B= 61.0°
6= 9.5 kPa

y aplicable=  13.6 kN/m3

CALCULO DE LA CAPACIDAD PORTANTE ANCLAJES

Efecto deINF= [CASO3 |

Factores portantes Términos de la capacidad portante
Nc= 83.86 Cohesion (kPa) [Sobrepresion (kPa) [Forma (kPa)
Ng= 73.90 2 0.00] 73.04] 185.41
Ny= 130.21 3
[ Capacidad portante |
Factores de forma S [qu: \ 258.46\kPa \
Fcs= 1.300
Fgs= 1.000 [ Capacidad portante admisible |
Fgs= 0.800 |g adm= I 86.15[kPa |
Factores de profundidad 1 [Area (m2)= ]| 1.210] 2|
Fcd= 1.000
Fqd= 1.000 \ Carga maxima permitida \
Fgd= 1.000 [Qual= I 215.02[kN |cumPLE
*si es inclinada se divide por Cos(Beta)
Factores de inclinacion Meyerhof
Fci= 0.104
Fqi= 0.104
Fgi= 0.238

Suelo gadm (Kpa)
Residual 85
saprolito 105
Pie de monte 335
M y SP-SM 345
CH, MH y SP. 705




o Puente de 24 metros.

N

Términos de la capacidad portante
Cohesion (kPa)[Sobrepresion (kPa) [Forma (kPa)

0.00] 73.04] 209.01
[ Capacidad portante |
[qu= [ 282.05[kPa |
Capacidad portante Gltima \
lquaall= | 94.02[kPa |
[Area(m2)= | 1.538] 2]
| Carga maxima permitida
|Qual= \ 298.18[kN |cumPLE

*si es inclinada se divide por Cos(Beta)

CALCULO DE LA CAPACIDAD PORTANTE ANCLAJES P.24
Datos de entrada
f'= 41.0° Factores portantes
c'= 0.0 kPa Nc= 83.86
y= 13672 Ng= 73.90
ysat=| 16.0 kN/m3 = 130.21
Prof. deINF= 2.0m
Df=. 0.7m Factores de forma
B= 12m Fcs= 1.300
L= 12m Fgs= 1.000
FS= 3.0 Fgs= 0.800
Quall= 279.0 kN
b= 61.0"° Factores de profundidad
g= 9.52 kPa Fcd= 1.000
y aplicable= 13.60 kN/m3 Fqd= 1.000
Efecto deINF= [CASO3 | Fgd= 1.000!
:::::ual gadin (Kp;)s Factores de inclinacién Meyerhof
Saprolito 105 FC'.= 0%}
Pie de monte 335) Fq!: 0,108}
Fgi= 0.238
SM y SP-SM 34
CH, MH y SP 705

o Puente de 30 metros.

Términos de la capacidad portante
Cohesion (kPa) \Sobrepresi()n (kPa) lForma (kPa)

0.00| 83.48] 207.64
| Capacidad portante \
lqu= [ 291.12]kPa |
Capacidad portante Gltima |
|quall= | 97.04[kPa |
[Area (m2)=_ | 1.613] 2]
Carga méaxima permitida
|Quali= 322.84]kN |cumpLE

*si es inclinada se divide por Cos(Beta)

CALCULO DE LA CAPACIDAD PORTANTE ANCLAJES P.30
Datos de entrada
f'= 41.0° Factores portantes
c'=| 0.0 kPa Nc= 83.86
v= 136z Ng= 73.90;
ysat=. 16.0 kN/m3 = 130.21
Prof. deINF= 2.0 m
Df=| 0.8m Factores de forma
B= 13m Fcs= 1.300
L= 13m Fgs= 1.000
FS= 3.0 Fgs= 0.800
Quall= 314.0 kN
b= 61.0° Factores de profundidad
g= 10.88 kPa Fed= 1.000
y aplicable= 13.19 kN/m3 Fqd= 1.000
Efecto delNF=_[CASO2 | Fgd= 1.000!
s"'_'° gatieo (kpa) Factores de inclinacién Meyerhof
Residual 85) 5
Saprolito 105) Fc!: 0104
Pie de monte 335 RIE 0i0s
Fgi= 0.238
SM y SP-SM 34!
CH, MH y SP 705

o Puente de 36 metros.

CALCULO DE LA CAPACIDAD PORTANTE ANCLAJES P.36
Datos de entrada
f'= 41.0° Factores portantes
c'=| 0.0 kPa Nc= 83.86
y=| 13.62 Ng= 73.90
ysat=| 16.0 kN/m3 = 130.21
Prof. deINF=| 2.0 m
Df= 10m Factores de forma
B= 13m Fcs= 1.300:
L= 13m Fgs= 1.000:
FS= 2.0 Fgs= 0.800
Quall=520.0 kN
b=| 61.0° Factores de profundidad
g= 13.60 kPa Fcd= 1.000:
v aplicable= 11.85 kN/m3 Fqd= 1.000
Efecto del NF=_[CASO2 | Fgd= 1.000!
su'.b PERIRIE D) Factores de inclinacion
Residual 85 -
Saprolito 105 =013 0104
Pie de monte 335 FE o)
Fai= 0.238
SM y SP-SM 34
CH, MH y SP 705|

Meyerhof

N

Términos de la capacidad portante
Cohesién (kPa) \Sobrepresi()n (kPa) \Forma (kPa)

0.00] 104.35] 192.34
\ Capacidad portante \
[qu= 296.69]kPa |
[ Capacidad portante ultima |
|quall= 148.34]kPa |
[Area(m2)=_ | 1.716] 2]
[ Carga méaxima permitida |
|Quall= 525.10[kN |cumpLE

*si es inclinada se divide por Cos(Beta)




e Suelo CH,MHYyS

o Puente de 18 metros.

Datos de entrada
f'= 30.0° Factores portantes
c'=| 38.0 kPa Nc= 30.14
y= 14.2z Ng= 18.40
ysat= 18.8 kN/m3 = 22.40
Prof. deINF= 2.0 m
Df=  0.7m Factores de forma
B= 10m Fcs= 1.300
L= 10m Fgs= 1.000
FS= 3.0 Fgs= 0.800
Quall= 175.0 kN
pB= 61.0° Factores de profundidad
6= 9.9 kPa Fcd= 1.000
vy aplicable=  14.2 kN/m3 Fqd= 1.000
Efecto delNF= [CASO3 | Fgd= 1.000
Suelo qadm (Kpa) — —
Residual 25| i Factores de inclinacién Meyerhof
saprolito 105 EEE 0RO
Pie de monte 335 Eqi= 00
SM y SP-SM 345 Fgi= £06d
CH , MH y SP 70j

Términos de la capacidad portante
Cohesién (kPa) |Sobrepresién (kPa) |F0rma (kPa)

154.59) 18.99] 135.87
\ Capacidad portante \
lqu= [ 309.45[kPa |
\ Capacidad portante admisible \
|g adm= [ 103.15[kPa |
[Area(m2)= | 1.000] 2]
\ Carga méaxima permitida \
|Quall= [ 212.76]kN |cumPLE

*si es inclinada se divide por Cos(Beta)

o Puente de 24 metros.

N

Términos de la capacidad portante
Cohesion (kPa) [Sobrepresion (kPa) [Forma (kPa)

154.59| 18.99| 156.25
[ Capacidad portante |
lqu= [ 329.83[kPa |
[ Capacidad portante Gltima |
lqu ali= | 109.94]kPa |
[Area(m2)= | 1.323] 2|
[ Carga maxima permitida |
[Qual= [ 299.91[kN |cumpPLE

*si es inclinada se divide por Cos(Beta)

CALCULO DE LA CAPACIDAD PORTANTE ANCLAJES P.24
Datos de entrada
f'= 30.0° Factores portantes
c'=| 38.0 kPa Nc= 30.14
y= 142z Ng= 18.40)
ysat= 18.8 kN/m3 = 22.40
Prof. deINF= 2.0m
Df= 0.7m Factores de forma
B= 12m Fcs= 1.300
L= 12m Fgs= 1.000
FS= 3.0 Fgs= 0.800;
Quall=|279.0 kN
b= 61.0° Factores de profundidad
q= 9.94 kPa Fcd= 1.000
vy aplicable= 14.20 kN/m3 Fqd= 1.000
Efecto delNF=_[CASO3 | Fgd= 1.000
s“,‘° o (tpm) Factores de inclinacién Meyerhof
Residual 85) 5
Saprolito 105 IGIS 0504
Fgi= 0.104
Pie de monte 335) Fgi= 1.068
SM y SP-SM 345|
CH, MH y SP 70!

o Puente de 30 metros.

Datos de entrada

CALCULO DE LA CAPACIDAD PORTANTE ANCLAJES P.30

f'= 30.0 ° Factores portantes
c'= 38.0 kPa Nc= 30.14
v= 142z Ng= 18.40
ysat=| 18.8 kN/m3 = 22.40
Prof. deINF=| 2.0 m
Df= 0.8 m Factores de forma
B= 12m Fcs= 1.300
L= 12m Fgs= 1.000
FS=| 3.0 Fgs= 0.800
Quall=| 314.0 kN
b=/ 61.0 ° Factores de profundidad
g= 11.36/kPa Fcd= 1.000
7y aplicable= 14.20 kN/m3 Fqd= 1.000
Efecto delNF=__[CASO3 | Fgd= 1.000]
s“,h fi8cio (Kpa) Factores de inclinacion
Residual 85| =
Saprolito 105 FCF OO
Pie de monte 335) Fq!= O.fip
Fgi= 1.068

SP-SM

345
70;

Meyerhof

Términos de la capacidad portante
Cohesion (kPa)[Sobrepresion (kPa) [Forma (kPa)

154.59) 21.70| 160.33
[ Capacidad portante |
lqu= [ 336.62[kPa |
| Capacidad portante ultima |
|qu all= | 112.21]kPa |
[Area(m2)= ] 1.392] 2]
[ Carga méxima permitida |
[Quali= [ 322.26[kN |cumPLE

*si es inclinada se divide por Cos(Beta)




o Puente de 36 metros.

CALCULO DE LA CAPACIDAD PORTANTE ANCLAJES P.36
Datos de entrada

f'=| 30.0 ° Factores portantes Términos de la capacidad portante
c'=| 38.0 kPa Nc= 30.14] Cohesién (kPa)|Sobrepresién (kPa) \Forma (kPa)
y=| 1427 Ng= 18.40 2 154.59| 27.13] 155.55
ysat=| 18.8 kN/m3 = 22.40 3
Prof.deINF=  2.0m [ Capacidad portante |
Df= 1.0m Factores de forma 3 |qu= | 337.26\kPa \
B= 12m Fcs= 1.300
L= 12m Fgs= 1.000 [ Capacidad portante Gltima |
FS= 20 Fgs= 0.800 lquall= | 168.63[kPa |
Quall='520.0 kN
b= 61.0° Factores de profundidad 1 |Area (m2)= | 1.513\ 2\
= 14.20 kPa Fcd= 1.000
y aplicable= 13.22 kN/m3 Fqd= 1.000 | Carga maxima permitida
Efecto delNF= [CASO2 | Fgd= 1.000 [Qual= | 526.23]kN |cumpLE
*si es inclinada se divide por Cos(Beta)
Suelo qadm (Kpa) — 7
T = i Factores de inclinacion Meyerhof
Saprolito 105 FC'.: OO
Pie de monte 335 quf (1)323
SM y SP-SM 34251 9= 2
H, MHySP 705|
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