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Resumen

Esta tesis se enmarca dentro del estudio del comportamiento dinamico de
puentes de ferrocarril derivado del paso sobre ellos de trenes a grandes velocidades.
Tiene una clara vocacidn practica ya que, partiendo de la investigacion de la influencia
de la interaccion suelo-estructura en el fenomeno vibratorio involucrado, propone las
pautas a seguir en la confeccién de modelos que permitan caracterizar la respuesta de

puentes reales para su disefo o actualizacion.

En el desarrollo de la misma se determina, mediante los correspondientes
estudios paramétricos, la influencia de las principales variables implicadas en el
comportamiento dindamico del puente: la modelizacién estructural, tipo de anadlisis,

tamarfio de la zona de terreno a modelizar, tamaifio de los elementos, etc.

A partir de modelos confeccionados siguiendo dichas pautas se pone de relieve la

importancia que adquiere en el andlisis la interaccion suelo-estructura.

Se realiza una verificacion de la metodologia en base a un ensayo experimental a

fin de validar la precision del método.

Con dicha metodologia se realiza un estudio pormenorizado del
comportamiento de viaductos de luces pequefias que son especialmente sensibles a los

fendmenos resonantes.
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INFLUENCIA DE LA INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA EN EL COMPORTAMIENTO DINAMICO DE PUENTES
SOMETIDOS AL PASO DE TRENES DE ALTA VELOCIDAD

1.1. Antecedentes

Nada hacia presagiar, durante la primera mitad del siglo XX, el enorme auge y
modernizacion que han experimentado las infraestructuras ferroviarias en el mundo
entero, y en nuestro pais en particular. Tras una época de gran desarrollo al inicio de la
industrializacion, poco a poco el transporte ferroviario fue perdiendo cuota de mercado
frente a la rapidez de la aviacidn y la flexibilidad de la carretera. El cambio de tendencia
parece venir asociado a la reduccion de los tiempos en el transporte de pasajeros y por

tanto de la mano de la alta velocidad.

Todo comenzo en Japon en 1964 en el contexto de la celebracion de los Juegos
Olimpicos de Tokio. Fue entonces cuando por primera vez, a 210 km/h, el conocido
como tren bala (por su aspecto aerodindmico) recorria la linea Tokaido Shinkansen, que
une las ciudades de Tokio y Osaka. El éxito fue rotundo, y las lineas de alta velocidad de
Japén (sistema Shinkansen) se han extendido por todo el pais alcanzando en la

actualidad mas de 3000 km (UIC Passenger Department 2017).

En Europa hubo que esperar hasta 1981 para ver en funcionamiento la primera
linea TGV (Trains a Grande Vitesse). Era la linea que conectaba Paris y Lyon a 260 km/h,
y situaba a Francia en la punta de lanza del desarrollo de la Alta Velocidad europea. En
Alemania también se experimentd un importante auge en los afios 8o, no siendo hasta

una década mas tarde cuando se construyo la primera linea de alta velocidad en Espafia.

Desde la puesta en servicio de la primera linea de Alta Velocidad Espafiola en
1992, linea Madrid - Sevilla, la evolucion ha sido vertiginosa, alcanzando los 3143 km
adscritos a ADIF Alta Velocidad en 2015 (ADIF Ministerio de Fomento Gobierno de
Espaia n.d.), frente a los 2142 km de Francia o los 1475 km de Alemania. (UIC Passenger

Department 2017)

A 1 de abril de 2017 habia 37343 km de lineas de alta velocidad en servicio en el
mundo, 15884 km en construccion, 3074 km proyectados y 32835 km planificados a largo
plazo, lo que supone un total de 89137 km de vias de alta velocidad (UIC Passenger
Department 2017), lo que da una idea de la magnitud de la inversion realizada y su

repercusion internacional.

El desarrollo de la Alta Velocidad esta asociado al nivel econémico de los paises,
y a una distancia entre ciudades a conectar de entre 400 y 1000 km, donde el tren es
competitivo frente al avidn. Este es el motivo de que en un pais desarrollado como USA,

donde las distancias entre ciudades son mayores, s6lo existan 362 km de lineas de alta



Introduccion

velocidad en el corredor Este (Boston - Nueva York - Washington) y s6lo esté prevista

la construccién a largo plazo del corredor Sacramento / San Francisco - Los Angeles.
1.2. Laresonanciay la alta velocidad

La mayor velocidad de explotacién lleva aparejada la necesidad de dotar a las
infraestructuras de la capacidad suficiente para soportar las acciones que este nuevo tipo
de trafico produce. Si bien el peso de los trenes de pasajeros que circulan a altas
velocidades es muy inferior al del tren UIC71 (CEN, Comité Europeo de Normalizacion
2004) que se usa para tipificar la sobrecarga ferroviaria, los efectos de su paso por encima

de la estructura pueden resultar mas desfavorables.

Las tensiones y deformaciones inducidas en el puente se ven afectadas por el

trafico, en general en sentido desfavorable, por varias razones.

La rapida entrada en carga debida a la velocidad del trafico asociada a los efectos
de inercia de la estructura puede aumentar considerablemente las tensiones y
deformaciones respecto de la misma accion de forma estatica. Una masa colocada
subitamente sobre un muelle sin amortiguamiento, experimenta una oscilacion cuya
amplitud es el doble de la deformacion estatica, lo que supone que las tensiones y las
deformaciones en el muelle llegan a duplicar las correspondientes estaticas. (Clough &

Penzien 1975)

Por otro lado el paso de sucesivas cargas equidistantes, y por lo tanto con una
cadencia similar, puede crear resonancia y amplificar de forma excesiva la respuesta de
la estructura. Este efecto se produce cuando la frecuencia de excitacién dindmica debida
a las cargas o algun multiplo de la misma, coincide con alguna frecuencia propia de la
estructura, ocasionando un acoplamiento entre excitacion y respuesta (Dominguez
1980). Esta condicion no suele verificarse a velocidades inferiores a 200 km/h para los
espaciamientos caracteristicos de los trenes y las frecuencias de vibracion de los

puentes.(ERRI D214 RP9 2000)

Considerando la distribucion espacial de los ejes de un tren, se pueden obtener
uno o mas espaciamientos caracteristicos de las cargas, Ax. Ello puede producir
resonancia cuando el tren circule a velocidades proximas a las criticas v, para las que
alguna frecuencia significativa de la estructura o de alguno de sus elementos, fo, sea

multiplo de la frecuencia de aplicacion de cargas:

fo= n;—k (n=123...) (1.1)
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Este efecto se observa, por ejemplo, en un puente de 25 m de luz como los que se
analizan en esta tesis, cuando circula por él un tren universal Aio del modelo de carga
HSLM-A (CEN, Comité Europeo de Normalizacion 2004) a una velocidad préxima a los
368.9 km/h. La distancia /k a la que se repite el paso de cargas de los coches es de 29 m,
lo que supone una frecuencia de paso de dichas cargas de 3.53 Hz, que coincide con la
primera frecuencia natural de vibracién. En la Figura 1.1 se muestra el registro de
desplazamientos y aceleraciones a lo largo del tiempo para el paso de dicho tren a 270
km/h. Se aprecia con claridad como ambos se incrementan con cada paso de cada uno
de los 13 grupos de cargas de inicio y final de los 11 coches de pasajeros y los dos

intermedios.

Vano de 25 m Tablero Aislado Vano de 25 m Tablero Aislado

Tren A103 370km/h 8 Tren A10a 370 km/h

Desplazamientos (mm)
Aceleraciones (m/s)

Tiempo (5) ) Tiempo (5)

Figura 1.1. Registro de desplazamientos y aceleraciones en puente de 25 m al

paso del tren A-10 a 370 km/h

Existe otra velocidad de paso que produce grandes deformaciones y que no esta

asociada a la distancia entre ejes sino a la velocidad (Fryba 2001)

v =22 (i=123.) (1.2)

En la expresidon anterior L es la longitud del vano y f; es la i-ésima frecuencia
natural. Esta velocidad, no obstante, no tiene interés practico ya que adopta valores muy

altos respecto de las velocidades habituales de operacion.

La respuesta resonante puede generar esfuerzos superiores a los admisibles de
proyecto y alterar las condiciones de circulacion del trafico, al crear cambios
inaceptables en la geometria de la via, o vibraciones excesivas en los vehiculos

ferroviarios (Ministerio de Fomento 2010).

Un ejemplo de estos efectos se produjo poco después de la puesta en servicio de
la linea de alta velocidad Paris - Lyon, donde la Societé National de Chemains de Fer

(SNCF) detecté comportamientos anomalos, tal como se recoge en (ERRI D214 RPg

5
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2000). En las revisiones ordinarias de mantenimiento se comprobaba que parte del
balasto habia sido proyectado fuera del tablero en puentes isostdticos con luces
comprendidas entre 14 y 20 m, y debido a ello era necesario aumentar la frecuencia de

las operaciones de mantenimiento, con el consiguiente incremento de costes.

El andlisis llevado a cabo detecté que se producia la situacidon asociada a la

ecuacion 1.1, y la consiguiente resonancia.

Concretamente, tal y como comenta Museros (Museros 2002), uno de los puentes
de 17.42 m de luz tenia una frecuencia natural de 3.82 Hz, por lo que siendo la distancia
entre bogies del TGV 18.7 m, se produce una velocidad critica, para n =1 en la expresion
1.1, de 257.16 km/h, muy cercana a los 260 km/h que era la velocidad de explotacion de

la via.

Como consecuencia de ese fendmeno se alcanzan niveles de aceleraciones de 7 a
8 m/s (0.7a 0.8 g) que producen la degradacion del balasto, el deterioro de la alineacion
de la via y una mayor fisuracidn de las estructuras, que a su vez produce un descenso en

la frecuencia natural y por tanto de la velocidad a la que se produce el fenémeno.

1.3. Resena historica

Figura 1.2. Dibujo a Lapiz de ]J.R. Brow de la inauguracion del ferrocarril
Stockton-Darlington, Nordeste de Inglaterra, el 27 de septiembre de 1825, que muestra

al tren atravesando el Skerne cerca de Darlington.
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Desde que en 1825 se inaugurd la linea Stockton-Darlington (Figura 1.2) (Wallace
1975) surgid la necesidad de construir puentes que salvaran los accidentes del terreno

soportando el peso y las vibraciones introducidas por el ferrocarril.

Al parecer, segun (Fryba 1996), los ingenieros del momento pensaban que o bien
el paso del tren sobre el puente tendria el efecto de un impacto o que la estructura no

tendria tiempo de deformarse (a pesar de las velocidades de entonces).

Fue (Stokes 1883) el primero en abordar la cuestion a raiz de algunos fallos
estructurales acaecidos. Mediante desarrollos en serie resolvio el problema de una carga
desplazandose a velocidad constante sobre una viga sin masa simplemente apoyada,
demostrando que la soluciéon era en parte la combinacion de las soluciones
preconcebidas. Posteriormente (Willis 1849) en base a esa solucién obtuvo una
expresion que, mayorando las cargas estaticas, cubria los efectos dinamicos y puede

considerarse el origen del coeficiente de impacto.

Segtin afirma (Alvarez 1984) el problema de los efectos dindmicos no se
manifestaba con gran intensidad en las masivas obras de fabrica que se empleaban hasta
principios del siglo XIX. Sin embargo, ocurrieron diversos desastres en puentes
metadlicos que se achacaron a estos efectos, aunque probablemente la causa fuera otra.
En la introduccién de la referencia anterior (Alvarez 1984) se puede encontrar un relato

detallado de la evolucion del calculo dinamico de puentes de ferrocarril.

A la vez que se buscaba la solucidn teorica del problema, durante la segunda
mitad del siglo XIX, se hicieron los primeros ensayos experimentales, como los llevados
a cabo por (Robinson 1887), asi como los que describe (Alvarez 1984) realizados por
Willis, James y Galton, o las primeras campafias emprendidas por la American Railway
Engineering Association (AREA) en la primera mitad del siglo XX (Turneaure 1911;
Hunley 1936). Las discrepancias entre los resultados analiticos y experimentales

propiciaron el uso de formulas de impacto de tipo practico.

El avance definitivo en la formulacién tedrica se produce en la tercera década del
siglo XX de la mano de (Timoshenko 1927; Inglis 1932; Jeffcott 1929; Bleich 1924), pero
segun (Fryba1972) es (Ford 1943) quien publicé por primera vez la soluciéon del problema
de la viga continua sometida al paso de una carga moévil. Un poco mas tarde, primero
(Hillerborg 1951) seguido por (Briggs et al. 1959) y (Fleming & Romualdi 1961) proponen
los primeros modelos de masas y muelles de cara a considerar la interacciéon vehiculo -

estructura.
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En 1955 la Office de Reserches et d’Essais (ORE) de la Union Internaciotionale des
Chemains de Fer (UIC) constituyé un comité de expertos, Question D23 (ORE D23 1955),
con el fin de establecer las bases para el calculo dindmico de puentes de ferrocarril. Este
comité y su sucesor, el D128, definieron un método de célculo para tener en cuenta los
efectos dindamicos que estaba basado en la utilizacion de un tren de cargas, denominado

UIC-71, y un coeficiente de impacto ®.

max S inrea
O = —dnreal (1.3)

Sest,tipo
donde

maxSdinreal: Solicitacién dindmica maxima debida a todos los posibles trenes

reales y velocidades de circulacion.
Sest,tipo: Solicitacion estatica debida al tren UIC-71

El valor maxSainreal €ra obtenido como envolvente de los efectos de seis trenes
tipo representativos de las composiciones habituales. En el computo de la solicitacién
dinamica se incluian dos efectos dinamicos por dos conceptos diferentes, uno
relacionado con el paso de cargas a una determinada velocidad considerando la via ideal,

y el otro asociado a las irregularidades de via.

Sdin,real = Sest 1+ @+ q)”) (1-4)

donde Ses: es el valor maximo de la solicitacion estatica debida a los trenes reales, @' el
incremento de dicha solicitacién debido a la velocidad de circulacion y ¢" el efecto de
las irregularidades de la via. De esta forma al mayorar la respuesta estatica del puente
sometido al tren de cargas UIC-71, las solicitaciones a que da lugar superan a las
producidas por la circulacion de los trenes reales. Este método de calculo, que se publico
en la ficha 776- 1R (UIC 1979), ha supuesto la base para el dimensionamiento de puentes
en Europa durante muchos afios. La referencia de los trabajos de la ORE puede

encontrarse en (Fryba 1996).

Con la alta velocidad el enfoque cambié notablemente y pasd a centrarse la
atencion en los problemas asociados al confort de los viajeros. Ese es el motivo por el
que la ORE impulsé en 1983, la Question D160, cuyo trabajo continu6 el European Rail
Reasearch Institute (ERRI-D19o 1993), fruto del cual se establecieron los limites de flecha
que debian cumplir los nuevos puentes para asegurar el umbral de confort por encima
de los 160 km/h.
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Debido a los problemas de desconsolidacion del balasto detectados en las lineas
de alta velocidad francesas, el ERRI constituyé el comité D214 para analizar en el
comportamiento dindmico de puentes situados en lineas de alta velocidad (V<350
km/h). Se llevaron a cabo estudios de interaccion vehiculo-estructura, se pusieron a
punto métodos de cdlculo simplificado y se definieron criterios para garantizar la
interoperabilidad de redes ferroviarias. También se llevaron a cabo diversas campanas
de ensayos experimentales con el fin de verificar las predicciones tedricas y determinar
el nivel de amortiguamiento de estructuras de diferentes tipologias. Los resultados
derivados del trabajo de este comité (ERRI D214 RPg 2000) son la base del Eurocédigo
(CEN, Comité Europeo de Normalizacién 2004), asi como de la Instruccion de Acciones

espafiola IAPF-o7 (Ministerio de Fomento 2010).

Podriamos decir que el estudio de los problemas de la interaccion suelo-
estructura se remontan al siglo XIX. Winkler (Winkler 1867) propuso su método para
analizar las tensiones que produce una cimentacion flexible sobre un lecho elastico y en
base a ello Zimmermann (Zimmermann 1941) hizo el andlisis ya clasico de los carriles
sobre traviesas de ferrocarril, que ha dado su nombre al “método del coeficiente de
balasto”. Logicamente los estudios mencionados no tenian en cuenta los posibles

aspectos dindmicos de la respuesta.

Debido a la dificultad del analisis, para el disefio de las cimentaciones de
maquinas se estimaba su masa multiplicando la de la maquina por un factor que
dependia del tipo de maquina, (Cozens 1938) sin poder realizar ninguna comprobacion

dindmica adicional.

Es en los afios 60 y 70 del siglo pasado, a raiz de la construccién de centrales
nucleares de produccion de energia, y el andlisis sismico necesario para su disefio,
cuando realmente toma interés el estudio dinamico de la interaccion suelo-estructura.
Las primeras investigaciones se deben a (Parmelee 1967), (Perelman et al. 1968),
(Parmelee et al. 1969), (Sarrazin et al. 1972). Se puede encontrar una descripcion de las

investigaciones desarrolladas en esa primera etapa en (Roesset 2013).

Las caracteristicas dindamicas de la interaccion suelo-estructura han sido
ampliamente estudiadas, tanto para cimentaciones superficiales (Jennings & Bielak
1973), (Veletsos & Meek 1974), (Veletsos & Nair 1975), (Bielak 1976), (Dominguez &
Roesset 1978) y (Abascal 1984), (Medina 1987), (Maeso 1992), (Aznares 2002), (Maeso et

al. 2002) como para cimentaciones profundas (Bielak 1974), (Avilés & Pérez-Rocha 1996),
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(Avilés & Pérez-Rocha 1998), (Avilés et al. 2002), (Vinciprova et al. 2003), (Vega et al.

2007) o (Medina 2015).

1.4. Contribuciones recientes

Las publicaciones mas recientes en el ambito del estudio dinamico de los puentes

de ferrocarril, estan relacionadas con:

a) El estudio de la interaccidn vehiculo-estructura como es el caso de (Dominguez
2001) que desarrolla un software especifico para su analisis; o (Doménech et al. 2009;
Doménech et al. 2012) que desarrolla un modelo tedrico en base al cual se hace un
estudio paramétrico de varios trenes y las caracteristicas del modelo asociados a un

catdlogo de puentes reales.

b) La interaccidn suelo-estructura: (Sextos, Pitilakis, et al. 2003; Sextos, Kappos,
et al. 2003) desarrolla un método para considerar la diferencia en la llegada de las ondas
sismicas a las diferentes cimentaciones de un viaducto, asi como el efecto de la
interaccion suelo-estructura, aplicandolo a un caso concreto y poniendo de relieve la
importancia de tener en cuenta en el andlisis de una estructura extensa sometida a un
sismo, tanto el efecto de la interaccidén, como las condiciones del suelo y la posicion
relativa de las cimentaciones. En este sentido (Ulker-Kaustell et al. 2010) analizan de
forma cualitativa la respuesta de un puente tipo portico, en el que la interaccion con el
suelo se modeliza a través de elementos con amortiguamiento y rigidez, en diferentes
versiones, conectados a la base de los hastiales; (Ucci et al. 2011) en un estudio por
elementos finitos del comportamiento frente a sismos de un viaducto incluye dentro del
modelo una parte del terreno, de forma parecida a como se hard a lo largo de esta tesis;
(Doménech et al. 2016) a través de un modelo acoplado BEM-FEM analizan el efecto de
la interaccion suelo-estructura en puentes de pequeiia longitud; y (Kouroussis et al.
2014) estudian a través de modelos de elementos finitos la propagacion de ondas
producidas por el trafico ferroviario, en el estudio se analizan soluciones relacionadas

con las condiciones de contorno en la frontera del dominio.

c) Ambas interacciones por separado: (Xingwen 2007) estudia de forma
independiente y pormenorizada las vibraciones producidas por el trafico ferroviario en
un modelo de viga tridimensional considerando la interaccidn vehiculo estructura. Por
otra parte, analiza las vibraciones inducidas por el trafico ferroviario en las zonas

colindantes en base a los resultados anteriores y finalmente el comportamiento del
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viaducto frente a sismos, a través de software especifico que incluye un modelo de

interaccion suelo-estructura

d) Ambas interacciones de forma conjunta: (Romero et al. 2012) usan un modelo
acoplado, formulado en el dominio del tiempo, para predecir las vibraciones producidas
por el paso de trenes. El vehiculo se modeliza usando un sistema multicuerpo, la via 'y el
viaducto se representan mediante elementos finitos, y el suelo es considerado como un

semiespacio homogéneo modelizado con elementos de contorno.

e) Desarrollos analiticos de la respuesta: (Johansson et al. 2013) hacen un
desarrollo en el dominio de la frecuencia de la solucién de una viga continua bajo cargas
moviles; (Johansson 2013) incluye el modelo desarrollado en la publicacion anterior para
hacer un andlisis preliminar y un estudio paramétrico de una coleccién de puentes;
(Johansson et al. 2014) con la metodologia anterior se hace un andlisis preliminar de tres
lineas en el sur de Suecia para evaluar la repercusién de un hipotético aumento de la

velocidad de explotacion.

f) Testificaciones experimentales de modelos numéricos: (Galvin et al. 2017;
Moliner et al. 2017) en ambos articulos se incluyen los resultados de la campafa
experimental realizada al viaducto sobre el arroyo Bracea y se validan los modelos
numéricos por ellos desarrollados. (Mellat 2012; Mellat et al. 2014) realizan una campaiia
experimental sobre una alcantarilla de acero corrugado y realizan varios modelos de
elementos finitos sobre la misma que comparan con los resultados experimentales.
(Rebelo et al. 2008) presentan una campafa experimental en una serie de puentes de
luces pequenias y medias en Austria y los comparan con los resultados de modelos de
elementos finitos del tablero apoyado sobre unos muelles que calibra previamente.
(Ribeiro et al. 2012) presentan la calibracion de un modelo de elementos finitos de un
puente arco tipo bowstring al norte de Lisboa haciendo uso de una toma de datos
experimental. (Malveiro et al. 2014) hacen un estudio similar al anterior del viaducto
Alverca, también al norte de Lisboa, en este caso es un puente recto con seccion en cajon
prefabricado y losa in situ de luces pequefias, y se calibra con un modelo de elementos
finitos 3D que incluye el tablero y la via sin la subestructura para incluir dicha
interaccion, la atencidn se centra en la respuesta modal y no hay interaccion vehiculo
estructura. (Ulker-Kaustell & Karoumi 2011) presentan una comprobacién del método
propuesto en al apartado b) para estudiar la respuesta de un puente mixto de 36 m de
luz en Skidtrisk. (Ulker-Kaustell & Karoumi 2012) realizan otro analisis de los resultados

anteriores de cara a explicar la variacion en las frecuencias naturales obtenidas.
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g) Interaccidn via estructura: (Battini & Ulker-Kaustell 2011) presentan un modelo
para incluir el efecto del balasto y su interaccion con las traviesas de cara a modificar la

respuesta de la estructura.

g) Acondicionamiento de estructuras existentes (Martinez-Rodrigo 2009) plantea
la alternativa de aumentar externamente el nivel de amortiguamiento mediante el
reacondicionamiento con amortiguadores fluido-viscosos, estudia su viabilidad técnica

y propone una metodologia de proyecto del mismo.

1.5. Meétodos de calculo, referencias normativas

Los principales factores que influyen en el comportamiento dindmico seguin

(CEN, Comité Europeo de Normalizacion 2004) son los siguientes:
- La frecuencia natural de la estructura.
- La distancia entre ejes.
- Lavelocidad del trafico que atraviesa la estructura.
- El amortiguamiento de la estructura.
- El espaciamiento regular entre los soportes del tablero.
- Las imperfecciones de las ruedas.
- Las imperfecciones de la via.

Para tener en cuenta estos efectos la normativa, tanto a nivel estatal, (Ministerio
de Fomento 2010)como europeo, Eurocodigo 1 (CEN, Comité Europeo de Normalizacion
2004), exigen un estudio de aceleraciones y deformaciones adoptando para las
comprobaciones de estados limites ultimos adoptan el método del coeficiente de

impacto.

El articulo 2.3.1.2 de IAPF, por ejemplo (Ministerio de Fomento 2010) define el

coeficiente de impacto como:

max S in,rea
P = “dinreal (15)

Sest,tipo
donde

maxSdinreal: Solicitacion dinamica maxima debida a todos los posibles trenes

reales y velocidades de circulacién.
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Sest tipo: Solicitacion estdtica debida al tren tipo definido en 2.3.1.1, situado en la

posicién mas desfavorable. (Ministerio de Fomento 2010)

Mediante el cdlculo dindmico es necesario determinar las aceleraciones y
desplazamientos maximos en el tablero, asi como el coeficiente de impacto mencionado
en el parrafo anterior. Los métodos habilitados para estimar el comportamiento
dinamico de la estructura varian segun la tipologia estructural y la velocidad de
circulacién de los trenes. Asi, el mas simple, consiste en obtener el coeficiente de
impacto ® de unas tablas o mediante calculos muy simples, siendo inicamente valido
para determinadas tipologias muy habituales y velocidades de paso inferiores a 220

km/h, ya que no se espera que experimenten efectos resonantes.

Para el resto de casos es necesario abordar un estudio mas especifico de la
respuesta de la estructura bajo la accion de un grupo de trenes estandar, envolvente del

trafico real, y para un rango de velocidades de hasta 1.20 veces la velocidad de proyecto.

Para abordar este calculo se proponen varios métodos que se describen a

continuacion.

Calculo dindmico mediante integracion directa en el tiempo con cargas

moviles.

Existen distintos procedimientos para realizar este andlisis. Pueden emplearse
modelos de elementos finitos, realizando una integracion directa en el tiempo del, o bien
una integracion de los modos normales de vibracién obtenidos a partir de la estructura
discretizada. Los procedimientos basados en el andlisis modal suponen un
comportamiento lineal de la estructura, hipotesis valida en la mayoria de las situaciones

reales. En caso contrario, seria necesaria una integracion directa en el tiempo.
Calculo dinamico simplificado mediante la impronta dinamica del tren.

Este método se basa en el andlisis de las vibraciones libres, producidas en puentes
isostaticos tras el paso de cada eje, a partir de formulas analiticas que proporcionan un
limite de la respuesta dindmica maxima y no exigen una resolucion en el tiempo del
calculo dindamico de la estructura. Una exposicion mas detallada de este calculo
simplificado, denominado LIR, se puede encontrar en el informe (ERRI D214 RPg 2000)

o en (Dominguez 2001). Solo es valido para puentes isostaticos.

Calculo dinamico mediante integracion directa en el tiempo con

interaccion vehiculo-estructura.
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Los modelos de cargas mdviles consideran que las cargas que transmiten las
ruedas a los carriles son constantes en el tiempo y de valor igual a la carga nominal,
siendo esta accion variable en la realidad, debido entre otros factores, a la suspension de
los vehiculos. La consideracion de los mecanismos de suspensidn y la inercia de las
masas suspendidas y no suspendidas conduce a los modelos con interaccion entre los

vehiculos y la estructura.

El cdlculo dindmico de integracion en el tiempo con estos modelos recoge los
posibles fendmenos resonantes, proporcionando un ajuste mas afinado de la respuesta
mecanica que los modelos de cargas puntuales. Su desventaja es que son mdas complejos
y costosos. Las solicitaciones dindmicas obtenidas con modelos de interaccién suelen
ser inferiores a las de los modelos de cargas puntuales, debido a que parte de la energia
de vibracion permanece en los propios vehiculos. Esta diferencia es mas acusada en
puentes isostaticos de luces cortas y amortiguamientos reducidos, en los que las
aceleraciones y desplazamientos en situacion resonante pueden llegar a reducirse en
mas de un 30%. Para situaciones no resonantes o puentes hiperestaticos los efectos de
interaccion no suelen ser tan determinantes en el cdlculo, por lo que salvo casos

especiales estos métodos no suelen ser necesarios (Gabaldén et al. 2005).

1.6. Modelos habitualmente empleados en la practica profesional

En base a estas prescripciones en la inmensa mayoria de los casos los
profesionales del disefio estructural abordan el estudio del comportamiento dindmico
de los puentes bajo la accion de trenes de alta velocidad mediante alguno de los métodos
anteriores, siendo los mas usados los correspondientes a la integracion directa en el

tiempo con cargas moviles.

Comogquiera que se hace necesario el uso de un programa de elementos finitos,
hay que abordar la aproximacion de la estructura mediante un modelo de calculo mas o
menos complejo que represente la realidad de la forma mas adecuada y menos costosa

computacionalmente.

Los modelos habituales representan tnica y exclusivamente los componentes del
tablero, tanto en lo que a masas como a rigideces se refiere, suponiendo que descansan
sobre apoyos de rigidez infinita en aquellos grados de libertad que estan coaccionados,
es decir, en la mayoria de las situaciones se trata de tableros simplemente apoyados

sobre sus apoyos, que pueden ser deslizantes o no. Es el caso de los modelos empleados
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en los ejemplos de aplicacién de la IAPF-o7 (Ministerio de Fomento 2010) de la

monografia Mi5 (ACHE 2009).

La realidad es que bajo esos apoyos se encuentran tanto las pilas, como los
estribos, y bajo ellos el terreno subyacente. Si bien la rigidez vertical de las pilas y estribos
es muy grande (rigidez axil) frente a la de flexiéon de los tableros, y no afecta
practicamente a su comportamiento dinamico, la omision de la interaccion con el suelo

es mas discutible.

En ese comportamiento se encuentran involucradas tanto la propia rigidez del
terreno, que dependiendo de la consistencia del mismo puede llegar a ser comparable
con la del tablero, y la masa involucrada en ese movimiento conjunto, que también
puede ser considerable, por lo que se pueden ver alteradas las frecuencias de vibracion
del sistema (Doménech et al. 2016). Por otra parte hay una fraccion de la energia que se
disipa a través del terreno en forma de ondas emitidas por la cimentacion y que

contribuirdn a la reduccion de los fendmenos vibratorios (Galvin 2007).

1.7. Objetivo de esta tesis

Ya se ha introducido la conveniencia de tener en cuenta en los modelos de calculo
dindmico de puentes sometidos al paso de trenes de alta velocidad la interaccion suelo-
estructura, y la relevancia que este aspecto puede llegar a tener en el comportamiento
dindmico del conjunto en algunos casos. (Ulker-Kaustell et al. 2010; Ucci et al. 2011

Romero et al. 2012; Kouroussis et al. 2014; Doménech et al. 2016; Galvin et al. 2017).

En esta tesis se aborda el estudio dindmico de este tipo de puentes y la influencia
de la interaccion suelo-estructura con las herramientas habituales de cdlculo, es decir
con programas de elementos finitos disponibles en la mayoria de las oficinas de calculo,

Como son:
- SAP 2000 v 14.0.0 (Computers and Structures, Inc. Berkeley, California 2009)
- ANSYS 13.0 (Ansys Inc. 2013)
- Abaqus 6.10 (Dassault Systémes Simulia Corp. 2011)

Uno de los objetivos de esta tesis es proporcionar una metodologia de aplicacion
practica para confeccionar los modelos de calculo, que se utilicen en el estudio de los
comportamientos dinamicos de este tipo de estructuras, de forma accesible al mundo

profesional, siendo éstas las herramientas mas utilizadas y difundidas en la actualidad.
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Es por ello, que si bien, los modelos de elementos de contorno pueden tener una
mayor aplicacion en el estudio de la interaccion suelo-estructura (Romero et al. 2013), y
permitirian realizar andlisis mds precisos e incluso tienen mas tradicion (Dominguez &
Roesset 1978), se ha optado por modelos de elementos finitos, ya que sin duda su uso
esta mucho mas extendido en el estudio de estas estructuras a nivel practico para su

analisis y proyecto.

Como se desprende de la bibliografia, existen numerosas referencias que se
dedican a caracterizar la respuesta de los puentes poniendo el énfasis en sus frecuencias
naturales o en sus aceleraciones verticales, y ello tiene todo el sentido en luces cortas,
porque como es sabido esos viaductos tienden a manifestar problemas de ese tipo (ERRI
D214 RP9 2000). Sin embargo, no hay constataciones de la afeccién que la interaccion
suelo-estructura puede tener en viaductos de mayores luces y su repercusiéon en el

coeficiente de impacto.

Los objetivos que se persiguen con el trabajo desarrollado en esta tesis son los

siguientes:

e Comprobar la posible incidencia que la interaccion suelo-estructura puede
tener en el coeficiente de impacto de un viaducto convencional.

e DPoner a punto una metodologia que permita confeccionar modelos de
elementos finitos razonablemente simples y que permitan incorporar al
problema dicha interaccién suelo-estructura.

e Hacer una verificacion de la metodologia propuesta a través de un ensayo
real.

e Aplicar la metodologia al estudio de viaductos de pequeiia longitud que,

como es sabido, son mas propensos a los fendmenos resonantes.

Para ello se partird de modelos simples que permitan caracterizar los parametros
del modelo, tanto para cimentaciones superficiales (apartado 3.2.1 y 3.2.2), como para
cimentaciones profundas (apartado 3.2.3). Se verificaran los resultados a través de un
modelo del puente sobre el arroyo Bracea (apartado 4). En base a ese estudio se analizara
la afeccion de la interaccidn suelo-estructura en un viaducto tipo con cimentaciones
superficiales sobre varios tipos de terreno (apartados 5.2.1y 5.2.2), se procedera de igual
forma con el viaducto tipo sobre cimentaciones profundas para terrenos de diversas
rigideces y profundidades variables (apartado 5.2.3). Y finalmente se analizard la

respuesta de puentes de luces cortas con esta metodologia (apartado 6).
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1.8. Contenido de la Tesis Doctoral

El presente documento se ha estructurado en 7 capitulos. El primero pretende
dar una visidon general del problema que trata la tesis, empezando por enmarcar el
ambito de actuacion, a continuacion se describe el fendomeno fisico que se va a analizar,
se hace una breve introduccion de los estudios realizados al respecto desde el punto de
vista historico primero y un poco mas detalladamente para las tltimas contribuciones
después. Se presentan los métodos de andlisis que proponen las normativas para el
estudio de este problema y los que emplean en la practica cotidiana los ingenieros de

disefio, y una vez hecha la introduccion se plantean los objetivos de la tesis.

El segundo capitulo es un muy breve resumen de la formulaciéon bdsica que
subyace en el estudio que se realiza a lo largo de la tesis, que aunque es bien conocida 'y
desde luego no es una contribucion del autor, es necesaria para la comprension de

cuanto finalmente se estudia en el resto del documento.

En el tercer capitulo se presentan una serie de modelos muy simples que,
precisamente por su simplicidad, permiten estudiar de una manera pormenorizada los
parametros basicos que deben respetar lo modelos complejos que finalmente necesitan
las estructuras de puentes de ferrocarril. Asi, se analiza el modelo de una zapata de
hormigon sobre un macizo de terreno, como aproximacion a la cimentacion superficial
de un puente, dos zapatas sobre un mismo bloque de terreno para el estudio de su
interferencia, y un encepado con cuatro pilotes como simplificacion de una cimentacion

profunda.

Contamos con los resultados del informe de prueba de carga para la recepcién del
puente Arroyo Bracea II (estructura real) y con los datos tomados en la misma al paso
de trenes reales a velocidades elevadas. Se ha hecho un modelo de la misma con la
metodologia que propone esta tesis en base a los resultados de los modelos del tercer
capitulo y se han comparado con los obtenidos en la prueba real quedando todo ello

reflejado en el capitulo 4.

En el capitulo 5 se estudia el comportamiento de dos viaductos tipo, uno con
cimentaciones superficiales y el otro con cimentaciones profundas. Son dos viaductos lo
suficientemente simples (4 vanos) como para no perderse en la informacion generada, y
lo suficientemente complejos como para que todos los fenomenos tenso-

deformacionales de este tipo de estructuras se vean involucrados. En primer lugar, se
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analizan con los métodos habituales de disefio, y a continuacion se emplea la
metodologia propuesta en la tesis para incluir en los modelos la interaccidon suelo-
estructura. En base al estudio realizado se observa la importancia de considerar dicha

interaccion, y su relevancia en funcidén del tipo de cimiento y de terreno.

Dentro de los puentes de ferrocarril sometidos al paso de trenes a alta velocidad,
los mas sensibles a los fendmenos resonantes son los de menores luces, entre 14 y 20 m.
Por ello, en el capitulo 6, se hace un estudio paramétrico de este tipo de puentes en
funcién de la luz para distintos tipos de terreno. Con ello se pone de manifiesto la
importancia que, en este tipo de estructuras, tiene la interaccidon suelo-estructura que

esta tesis pretende introducir en los calculos habituales.

Finalmente, en el capitulo 8 se presentan las principales conclusiones de la tesis
y las posibles lineas de investigacion futuras que podrian completar el trabajo que aqui

se desarrolla.
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2.1. Método de integracion directa en el tiempo con cargas moviles

Para el andlisis de los modelos que se desarrollan en lo que sigue, se han utilizado
distintos programas de elementos finitos comerciales, como ya se enumerd en el
apartado anterior, y también distintas formas de realizar el analisis de la respuesta

dindmica de la estructura.

Dos son los métodos usados para este fin, el de integracidon directa del modelo
completo por el método de Newmark, y el de integracion modal. El primero se ha usado

en Ansys, Abaqus y Sap2000; y el segundo tinicamente en Sap2000.
Una breve descripcion de ambos métodos se describe a continuacion.
2.1.1. Integracion directa en el tiempo del modelo completo (Newmark)

La descripcidn que sigue puede encontrarse en los manuales de teoria de (Ansys
Inc. 2013) y en el libro de Klaus-Jiirgen Bathe (Bathe 1996). La ecuacion de equilibrio

dinamica tiene la siguiente forma

[MJa}+[CHuj+ [k Hul={F} (21)
donde

[M ] es la matriz de masa de la estructura
[C] es la matriz de amortiguamiento de la estructura
K] es la matriz de rigidez de la estructura

{u} vector de aceleraciones nodales
{u} vector de velocidades nodales
{u} vector de desplazamientos nodales

{F} vector de cargas nodales dindmicas

El método de Newmark propone obtener los valores de las variables nodales para
una serie de instantes t sucesivos a intervalos At por diferencias finitas con aceleracion

promediada.

Para ello se parte de las ecuaciones del movimiento uniformemente acelerado y
se expresan los valores de la velocidad y el desplazamiento en un instante t+1 en funcion
del desplazamiento y velocidad del instante t y de una aceleracion intermedia entre la

correspondiente al instante t y la del instante t+1.
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Las ecuaciones quedan tal que asi.

) =10, ) +[@- ), j+ 5, . flat (22)

b=t o] (- o} o (23)

donde

o y 0 son los parametros de integracion de Newmark

At es el incremento de tiempo tn.-tn

{u,} es el vector de desplazamientos nodales en el instante t,
U, } es el vector de velocidades nodales en el instante t,

(i, } es el vector de aceleraciones nodales en el instante t,

U,.,} es el vector de velocidades nodales en el instante ty.,

{u,.,} es el vector de desplazamientos nodales en el instante tns,

(i,., es el vector de aceleraciones nodales en el instante ty.,

Como el objetivo principal es obtener los desplazamientos en el instante tn., es

decir {u,,}, se evalta la ecuacién de equilibrio (2.1) en el instante tp;..

MFd,..j+[CHa, o j+ KRy, = {F} (2.4)

Para poder evaluarla, primero reordenaremos las ecuaciones (2.2) y (2.3) para
expresar los valores de la aceleracion y la velocidad en el instante tn., en funcion del

desplazamiento en el instante tn., y los valores de las variables en el instante t.
{un+1}: ao({uml}_ {un })_az {un }_as{un} (2‘5)
{un+l}: {un }+a6{un }"' & {Un+l} (2.6)

Hay que notar que aunque en la ecuacion (2.6) aparece el término {UM} se puede

sustituir en su lugar el valor del segundo término de la ecuacién (2.5), con lo que
finalmente tendremos todas las variables del instante t,., en funcién de las del instante

anterior y de {u,, }.
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Ahora podemos reescribir la ecuacion (2.4) que queda:
(@[M]+a,[Cl+ [KDiuy.. = {F j+[MKay fu, j+a, {0, j+ay i )+ [Cla fu, j+a o, +ali ) (7)

Los valores de los coeficientes a; son los siguientes:

° " aAt? L oAt

a2:i a3:i—1
oAt 2a

a4=£—1 aszg(é_zj
a 2\«

a, = At(1-95) a, = oAt

De la resoluciéon del sistema de ecuaciones (2.7) se obtiene el vector de

desplazamientos nodales {u, ,}, que sustituyéndolo en las ecuaciones (2.5) y (2.6), nos

permite obtener los valores de los vectores de velocidad y aceleracién nodales {U, .}y
{un+1}'

Como se recoge el libro de (Zienkiewicz et al. 2005) la resolucién de la ecuacién
(2.4) por el método de Newmark es incondicionalmente estable para los siguientes

rangos de los parametros de integracion.
2
azl l+5 : 523, 1+5+oz>0 (2.8)
4\ 2 2 2

Es usual expresar los valores de o y 8 en funciéon de un tnico parametro y, que

toma el nombre de factor de decaimiento de amplitud, de la siguiente manera.
1 1
a=Z(1+7)2, 5=E+}/ (2.9)

En base a este pardmetro la solucién de la ecuacion (2.4) es incondicionalmente

estable para valores de y >0.

El factor y representa un amortiguamiento numeérico en términos de

amplificacion de errores. De no existir un cierto amortiguamiento numérico se pueden

23



Formulacién Basica

producir distorsiones de la solucidn para altas frecuencias (ruido), por lo que es deseable

un cierto valor de y> o.

En especial, es particularmente deseable tener un cierto amortiguamiento
numérico para modos de alta frecuencia cuando se usan elementos finitos para
discretizar un dominio espacial, ya que los resultados para los modos de alta frecuencia
pierden precision. Sin embargo, la adicién de un amortiguamiento numérico para altas
frecuencias ademds de impedir la pérdida de precisiéon en ese rango no tiene porqué
introducir excesivo amortiguamiento numérico para los modos importantes de bajas

frecuencias.

En nuestro caso hemos utilizado valores de y = 0.005, lo que supone valores de o

de 0.2525 y de 6 de 0.505.

2.1.2. Integracion modal

Como se ha comentado en el apartado anterior, la ecuaciéon dindmica tiene la

siguiente forma:
[Mfi}+[CHuj+ [k uj={F} (2.1)

Se trata de hacer una transformacion de coordenadas de cara a la simplificacion
de ese sistema de ecuaciones, en el que aunque la matriz de masas es una matriz
diagonal, la de rigidez no lo es, y la de amortiguamiento dependera de su método de
obtencion. Si se obtiene por el método de Rayleigh, [C]= a[M ]+ S[K], tendra las mismas

caracteristicas de llenado que la matriz de rigidez.

Para realizar la transformacion de coordenadas en primer lugar vamos a estudiar
las vibraciones libres despreciando el amortiguamiento, en cuyo caso los

desplazamientos y aceleraciones de un sistema no amortiguado adoptan los valores.
{u}={u}sin ot {Ui} = —*{U}sin wt (2.10)
Sustituyendo en la ecuacién (2.1) con [C] = 0 y {F} =o tenemos.
(K]-o*M])a}= o} (2)

Esa ecuacion corresponde a un problema de autovalores (®*) de cuya resolucion

se obtienen las frecuencias naturales y cuyos autovectores asociados son los modos.
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Son precisamente los modos los vectores correspondientes a la matriz de

transformacion que vamos a emplear.

n

uj= Zl‘,{ﬂ 1Y, (2.12)

donde n es el numero de modos utilizado, que si bien en una primera aproximacion al
problema debemos pensar que es igual al numero de grados de libertad, ya veremos que
se puede reducir, ¢ es el modo correspondiente al i-ésimo autovalor (frecuencia natural)

y yi es la correspondiente coordenada modal.

Sustituyendo esa transformacion en la ecuacion (2.1) tendremos

n

MIX i + [T by, + (KD fa by, = F) @13)

1

El sistema de coordenadas modal cumple con la propiedad de ortogonalidad que

supone
{¢j }r [MJg}=0 K (2.14)
{¢j }T [Klig}=0 K (2.15)

Si se usa el método de Rayleigh o amortiguamiento constante para la obtencion

de la matriz de amortiguamiento, también se verifica que
bilclpl=0 iz (216)

Si la ecuacién (2.13) la premultiplicamos por cualquier vector modal traspuesto
B MDYt + b TICD s+ T KD oy, = o, 4F) (a7)

Solo seran distintos de cero los términos correspondientes a i = j, con lo que
realizando esa operacion con cada uno de los modos hemos descompuesto el sistema en
n ecuaciones independientes entre si, que tienen la forma de la ecuacién dindmica de un

sistema de un solo grado de libertad.

my, +cV, +ky; = f; (2.18)
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donde
m, = 4, [M ]Z:: {4} esla masa asociada al modo i (2.19)
C = {¢j }r [C]Z:: {6} esel amortiguamiento asociado al modo i (2.20)
k=14,] [K]Z:: {4} eslarigidez asociada al modo i (2.21)
fi = {¢j }r {F} es la fuerza asociada al modo i (2.22)

De acuerdo con la teoria basica de vibraciones (Clough & Penzien 1975) sabemos
que la solucién de la ecuacion (2.18) presenta dos formas distintas segiin que el valor del
amortiguamiento sea superior o inferior a un determinado valor c., que llamamos

amortiguamiento critico. (Sistemas subamortiguados o sobreamortiguados).

Los sistemas subamortiguados, como son las estructuras, presentan un

movimiento oscilatorio. ASi, definimos
C
c (2-23)

siendo ¢ es la relacién de amortiguamiento, que es el pardmetro que usaremos en este

tipo de analisis y que supondremos constante para todos los modos.

Como es habitual en las estructuras, cuando el amortiguamiento es muy pequeio,

es decir, con valores de & menores del 10 %, la frecuencia de vibracién del sistema

. 2 .
amortiguado @, = @w\/1-&° se puede aproximar por @, = @, y en ese caso

c. =2my/k/m =2mw (2.24)

Sustituyendo en la ecuacion (2.18) y dividiendo por m; tendremos para cada modo

una ecuacion del tipo
Y, +25qy; + oy, = f;/m, (2.25)

Esta ecuacion ha de resolverse para obtener los valores de y;, Y, e V;,en cada

instante de tiempo en que se quiera conocer la respuesta, para lo que seran de aplicacion
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los métodos matemadticos de integracion, pero en este caso para sistemas de un solo

grado de libertad.

Este método tiene el alto coste de tener que resolver el problema de los
autovalores y autovectores, pero el trabajo posterior es considerablemente menos

costoso desde el punto de vista computacional.

Ademas, se da la circunstancia de que las estructuras tienen un comportamiento
vibratorio asociado a los modos de vibracion mas bajos, y no es necesario resolver el
problema para todos los modos. Es suficientemente preciso el andlisis considerando un
cierto numero de modos relativamente pequeno, de acuerdo con los que se mueve la

estructura, con lo que al final el resultado sera

{u}:i{qﬁ. b, si{qﬁ. Y,  conme<n (2.26)

Como podremos comprobar, cuando se modelan regiones espaciales con
elementos solidos, no se da esa circunstancia, y el error que se comete reduciendo el
numero de modos es grosero, y ello se debe a la ausencia de ese comportamiento
vibratorio preferente que tienen las estructuras en los modos de baja frecuencia, que no

existe en las regiones espaciales.
2.2. Analisis de la interaccion suelo-estructura. Propagacion de ondas

En los andlisis realizados, se ha supuesto un contacto perfecto entre la
cimentacion y el terreno, sin despegues ni deslizamientos, y aunque en un analisis mas
preciso del comportamiento, podrian estudiarse los fendmenos de contacto, no tiene

sentido su uso para el objetivo practico que se persigue.

En los modelos de calculo empleados para simular el terreno, se implementa una
condicion de contorno en los bordes exteriores correspondiente a un comportamiento

rigido, con el efecto indeseable de la reflexion de las ondas.

Se hace necesario por tanto estudiar el efecto que esta decision puede tener sobre

los resultados obtenidos. El desarrollo que sigue se puede encontrar en (Y B Yang 2009).

La ecuacion que gobierna el comportamiento de un sélido homogéneo e isotropo

puede escribirse en términos del desplazamiento u de la forma

(A+ L)VV U+ VU + of = pli (2.27)
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donde A es la constante de Lamé del material y # es mas conocida en ingenieria con el

término G que representa el modulo de elasticidad transversal.

Estas constantes se pueden expresar en funcion de las otras tres constantes que
se usan para caracterizar el material, que son E (modulo de elasticidad o de Young), v

(modulo de Poisson) y K (mddulo de rigidez volumétrica).

De estas cinco constantes solo dos son independientes y el resto se pueden poner
en funcion de ellas, siendo las mas usadas en ingenieria E, vy G. En nuestro trabajo las

constantes que vamos a usar son E y V.

La equivalencia entre estas constantes se puede encontrar en la bibliografia de

elasticidad, como por ejemplo en la tabla 3.6.1 de (Paris 1998).

Lo E E

L+v)L-2v) ) (2.28)

2L+v

En la ecuacién (2.27) p es la masa por unidad de volumen del material y f es la

fuerza por unidad de masa del material.

Si consideramos la ausencia de fuerzas de dominio f, aplicando el operador

divergencia V -ala ecuacion (2.27) se obtiene
(A+ )V -(VV-u)+ V- (V2u)= pv - (2.29)

Dado que V-V=V?y V- (Vzu)z V?(V-u), la ecuacion anterior se puede reducir

a la forma

A

(l+ Zﬂ)VZA = py

(2.30)

donde A=V -U es la dilatacion del material.

La ecuacion (2.30) es habitual reordenarla de la siguiente forma para expresar la

ecuacion de ondas.

1 O°A

VA =
C atZ (2"31)

2
p

donde c;, es la velocidad de propagacion de las ondas dilatacionales que se expresa como
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A+2
c, = LT (2.32)
P
de donde se concluye que las ondas de dilatacion (ondas P) se propagan con una

velocidad ¢, en el sélido.

Si ahora aplicamos el operador rotacional en ausencia de fuerzas de dominio a la
ecuacion (2.27) y teniendo en cuenta que el rotacional del gradiente de un escalar es cero
VxVV-u=0 la ecuacién se puede expresar como

o’w
/JVZC() = p—z (2‘33)
ot
siendo @=VxU. La expresién (2.33) también es habitual expresarla en la forma de

ecuacion de ondas reordenando los términos.

10
¢z ot

Vi (2.34)

donde c; es la velocidad de propagacion de las ondas transversales que se expresa como

C, = £ (2.35)
Yo,

De ahi se concluye que las ondas transversales (ondas S) se propagan con una

velocidad cs en el solido.

En general, la velocidad de propagacion de las ondas dilatacionales o de
compresion ¢, es mayor que la de las ondas transversales o de cortadura ¢, de ahi, y de
la influencia de la sismologia en esta disciplina, que se les llame ondas primarias (P) y

secundarias (S).

Cuando una onda elastica alcanza una interfase entre dos medios, parte de la
energia es reflejada al medio del que proviene, y parte refractada a través de la interfase.
Si se trata de un contorno libre no hay refraccion. Una caracteristica importante de la

interaccion de la onda con el contorno es el modo de conversién.

Ademas de los dos tipos de ondas mencionados hay un tercer tipo de ondas, cuyos

efectos se reducen a una pequefia porcion del solido cerca de la superficie, son las ondas
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de Rayleigh (R), quien fue el primero en investigarlas y que demostré que su efecto

decrece rapidamente con la profundidad.

También dedujo la condicién que debe cumplir la velocidad de dichas ondas (cr),

que es conocida como condicidén de Rayleigh y que se expresa como

2
Ca h_Cr |;_Ck
~ R 41— 1-® 2.36

y se puede aproximar en funcién de la velocidad de las ondas transversales de la forma

cy _ (0.87+1.12v)
- (1+v) : (2:37)

S

30



3 e MODELOS PARA LA CALIBRACION DE
LA METODOLOGIA







INFLUENCIA DE LA INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA EN EL COMPORTAMIENTO DINAMICO DE PUENTES
SOMETIDOS AL PASO DE TRENES DE ALTA VELOCIDAD

En esta seccidn se analiza el comportamiento dinamico de la interaccion suelo-
estructura en base a modelos simples que puedan ser analizados con facilidad,
permitiendo tener en cuenta, en la medida de lo posible cada pardmetro de forma

independiente, buscando evaluar el efecto de cada uno de ellos por separado.
Los modelos que se presentan a continuacidn son los siguientes:

e Una zapata aislada sobre un bloque de terreno flexible, como
simplificacion de la cimentacidn superficial de la pila de un viaducto.

e Dos zapatas aisladas sobre un tnico bloque de terreno flexible, para el
estudio de la interferencia entre cimentaciones préximas.

e Un encepado con cuatro pilotes, como simplificacion de la cimentacion

profunda de la pila de un viaducto.

3.1. Descripcion de los modelos
3.1.1.  Modelos de cimentaciones directas

Se pretende incluir en el analisis del comportamiento dindmico de la estructura
la influencia del terreno sobre el que esta descansa, complementando los modelos de

elementos finitos que se usan habitualmente (Dominguez 2001; Goicolea et al. 2005).

Como paso previo al andlisis de una estructura completa con cimentaciones
directas, se realiza el estudio de los fendmenos involucrados en su comportamiento a
través de modelos mas simples. Esto nos permite una aproximacion al problema con
suficiente precision y capacidad de andlisis para decidir las caracteristicas que debe tener
la modelizacién a emplear. Es asi como se realizara la calibracion de los parametros
necesarios, extrapolables a un modelo mas complejo, entre los que se encuentran las
condiciones en el contorno del terreno (Gallego & Rus 2001), el tamafio de terreno que
es necesario incluir en el modelo o el tamafio de la malla necesario. Con este objetivo se
van a estudiar dos modelos simples, uno de zapata aislada y otro que permita el estudio

de la interferencia de dos zapatas proximas.
3.1.1.1. Zapata aislada

En primer lugar, se analiza el comportamiento de una zapata aislada sometida a
un impulso, y se estudia la respuesta del conjunto zapata terreno a lo largo del tiempo y

su dependencia de diversos parametros de calculo.
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El modelo basico desarrollado consiste en una zapata cubica de 1 m de lado,
apoyada directamente sobre un cubo de terreno de unas dimensiones iniciales de 5 m

de lado, siendo éste uno de los parametros de estudio (Figura 3.1).

El motivo principal para la elecciéon de esta dimension del terreno es que, como
se vera tras el analisis de sensibilidad realizado a las dimensiones del terreno, la
respuesta no cambia apreciablemente para mayores dimensiones, lo que significa que a

partir de ese tamafio las condiciones de contorno no afectan a la respuesta.

Figura 3.1. Geometria del modelo de zapata aislada

Sobre la cara superior de la zapata se aplica una presion de hasta 1 MPa en un
intervalo de tiempo que, salvo para el andlisis de sensibilidad a este parametro, sera de
2.5 milisegundos en la rampa de subida y 2.5 milisegundos en la rampa de bajada; es
decir la curva de variacion de la carga con el tiempo arranca con un tridngulo isésceles
de base 5 milisegundos y de altura 1 MPa, permaneciendo sin carga el resto del tiempo

de estudio.

El material de la zapata tiene las caracteristicas propias de un hormigén
convencional empleado en puentes, tipo HA-30 o similar, es decir, se considera un
modulo de elasticidad de 30 GPa, un mddulo de Poison de 0.2 y un peso especifico de 25
kN/ms3.

El material del terreno corresponde a un sustrato blando, con el animo de
estudiar el comportamiento de una zapata rigida sobre un lecho suficientemente
elastico, siendo sus caracteristicas un médulo de elasticidad de 3 MPa, un coeficiente de

Poison de 0.35 y un peso especifico de 20 kN/m3 (Caiiizo et al. 1970).
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El amortiguamiento elegido para estos modelos es el habitual (Ministerio de

Fomento 2008), es decir, del 5% del amortiguamiento critico.

Las condiciones de contorno del problema consideradas corresponden a un
contacto sin deslizamiento ni despegue entre zapata y terreno y condiciones de simetria
en todas las caras del terreno salvo la que se encuentra en contacto con la zapata.
Teniendo en cuenta que el terreno se modelizara con elementos finitos sélidos y el
analisis no incluye el giro de los nudos de los mismos, las condiciones de contorno se
materializan restringiendo los desplazamientos perpendiculares a cada una de las cinco
caras mencionadas. Existen métodos alternativos para intentar evitar los fenomenos de
reflexion de las ondas (Lysmer, J.; Kuhlemeyer 1969) pero sélo son completamente
eficaces cuando las ondas inciden perpendicularmente sobre el contorno y los
programas habituales de modelizado de puentes (como por ejemplo SAP2000) no
implementan esta tecnologia, por lo que la estrategia a seguir serd analizar la distancia

a la que debe llevarse el contorno para minimizar ese efecto.

Para la primera fase de estudio se realizarad un estudio de sensibilidad frente a los

siguientes parametros:
- Tamarfio de la zona de terreno incluida en el modelo
- Tamafio de los elementos finitos de la malla de calculo y
- Duracidn del impulso aplicado a la cara superior de la zapata
El estudio se realizard con varias herramientas de cdlculo, concretamente:

- Andlisis mediante integracion directa en el tiempo con ANSYS (Ansys Inc.
2013), empleando el algoritmo de Newmark con un factor de decaimiento de

amplitud y = 0.005.

- Andlisis mediante integracion directa en el tiempo con Abaqus (Dassault
Systemes  Simulia Corp. 20m) (Direct/Explicit) igualmente con
amortiguamiento numérico para altas frecuencias correspondiente en este

caso a una viscosidad volumétrica lineal de 0.06 y cuadratica de 1.2.

- Anadlisis mediante integracion directa en el tiempo con SAP2000 (Computers
and Structures, Inc. Berkeley, California 2009) por el método de Hilbert,
Hughes y Taylor (HHT) con a = o, lo que es equivalente a emplear el método

de Newmark con y = o, o de aceleracién constante.
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- Andlisis con integracidon mediante superposicion modal con 100 modos
mediante SAP2000 (Computers and Structures, Inc. Berkeley, California

2009).

El uso de uno u otro método de calculo en uno u otro programa, se debe a que las
caracteristicas del software facilitan esta decision, es decir, por facilidades en la

implementacion de los modelos.

El tamario del intervalo de tiempo de estudio es de 2.5 milisegundos, aunque por
estabilidad del método de resolucion del sistema de ecuaciones, todas las herramientas
ajustan el tamaiio del intervalo de cdlculo, siendo éste variable y pudiendo llegar a ser
varios ordenes de magnitud mas pequeno que el paso de calculo para el que se obtienen

los resultados.

Una vez realizado el modelo y efectuado el calculo, de entre toda la informacién
disponible, nos vamos a centrar en los desplazamientos y aceleraciones en un punto bajo
el centro de la zapata o tan proximo como sea posible a él, si es que por la discretizacion

realizada no hubiera un nodo bajo el centro de la zapata.
3.1.1.2. Interferencia entre dos zapatas proximas

A continuacion vamos a analizar la influencia de la proximidad de las
cimentaciones propias de un viaducto cualquiera y la conveniencia o no de considerar

en el mismo modelo la zona de terreno entre las zapatas.

SECCION LONGITUDINAL SECCION TRANSVERSAL
P P P
R LS I
s s =
1,00 4,00 1,00 1,00
T T
L B

Figura 3.2. Geometria del modelo de interferencia de zapatas.

El objetivo es determinar la afeccion que puedan tener las ondas que emite una
zapata sobre la colindante y en su caso, determinar la franja de terreno necesaria para

que dicha afeccion sea convenientemente incluida en el modelo.
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Las caracteristicas de los materiales del modelo y las condiciones de contorno son
las mismas que las empleadas en el modelo de zapata aislada. La distancia considerada
entre los centros de las zapatas es de 5 m, y estas se disponen centradas en la cara
superior del paralelepipedo que modeliza al terreno (Figura 3.2). Las dimensiones en
planta del modelo de terreno son L x B, siendo L = B + 5 m, y la altura es de H = B/2. Las
dimensiones L, By H son objeto de andlisis en el estudio de sensibilidad al tamafo de la
zona de terreno modelizada. Para el resto de andlisis las dimensiones son de 10 x 5 x 5

m.

Con este modelo se han realizado tres estados de carga distintos. En el primer
andlisis se somete a una de las zapatas a un pulso de 1 MPa en 5 ms y se analiza el
comportamiento del conjunto. En el segundo analisis se aplica el mismo pulso a las dos
zapatas a la vez. Finalmente en el tercer analisis se aplica un pulso a una de las zapatas
y tras un pequefio intervalo de tiempo se aplica el mismo pulso a la zapata contigua. De
esta manera pretendemos caracterizar la influencia de la proximidad de las zapatas en

la respuesta del sistema.

Del andlisis del primer estado de carga se obtiene el desfase en la respuesta
maxima de las dos zapatas tras el primer impulso. Es precisamente ese desfase en las
respuestas de ambas zapatas el que se empleara como intervalo de tiempo en el tercer
analisis.

3.1.2. Modelos de encepados de pilotes

De forma andloga a lo realizado en el caso de las cimentaciones directas, el
objetivo de este andlisis es la calibracién de los parametros que se deben emplear en un
modelo de cimentacion profunda (pilotes y encepado) para garantizar que la respuesta
obtenida sea fiable, tales como el tamafio de la zona de terreno a modelizar, tipo de

elementos y tamano de los mismos, tipo de analisis necesario, etc.

Para este estudio vamos a realizar varios modelos sencillos en los que
analizaremos la influencia en la respuesta de éstos parametros y en base a ellos

construiremos posteriormente un modelo global.
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Figura 3.3. Geometria del modelo de encepado de pilotes

En el primer modelo se analiza la respuesta de un encepado cuadrado de 6.5 x 6.5
metros y 2 metros de canto, que descansa sobre 4 pilotes circulares de 1.5 metros de
didmetro, de 15 metros de longitud, cuyo eje dista 1 metro de los lados de encepado

(Figura 3.3).

El modelo incluye una porcién de terreno alrededor de los pilotes cuyas

dimensiones y caracteristicas seran parametros del estudio realizado.

Las caracteristicas del material del encepado y de los pilotes son las
correspondientes a un hormigon HA-30, lo que significa que se consideraran en el

modelo unas propiedades E = 30 GPa, v = 0.2 y un peso especifico yn = 25 kN/m3

Para el material del terreno se consideran dos estratos, en los 7 m mas
superficiales un E = 3 MPa (terreno poco competente), v = 0.35 y un peso especifico y; =
20 kN/m3, y el mas profundo con E = 30 MPa, lo que corresponde a un terreno
relativamente poco rigido, ya que en esta fase de estudio se pretende analizar el

comportamiento del conjunto sobre lecho elastico (Canizo et al. 1970).

Siguiendo las recomendaciones habituales de calculo (Ministerio de Fomento
2008) se considera un amortiguamiento del 5% del amortiguamiento critico, o préximo

a él en funcién del tipo de andlisis realizado, tal y como veremos a continuacion.

Las condiciones de contorno se materializan impidiendo el desplazamiento
perpendicular al contorno en las cinco caras del dado de terreno y que en realidad

estarian conectadas al terreno circundante. En la interfaz de los elementos de hormigén
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en contacto con el terreno se modeliza un contacto sin movimientos relativos entre las

partes.

Para este modelo simple se realizan varios estudios de sensibilidad

1) Volumen de terreno incluido en el modelo
2) Duracion del impulso
3) Tamarfo de los elementos finitos

El terreno circundante es en realidad un medio no acotado, y por tanto imposible
de discretizar con elementos finitos. Normalmente (asumiendo un comportamiento
elastico, lineal, is6tropo y homogéneo), en los modelos tedricos mas simples que pueden
resolverse analiticamente el terreno se considera como un subespacio (infinito).
Evidentemente, para poder realizar las simulaciones con el software de elementos finitos
no podemos modelizar las condiciones de las que parte la soluciéon analitica, debiendo
elegir qué porcion de terreno vamos a considerar. Con ello, se plantea la necesidad de
estudiar la menor cantidad de terreno necesaria a incluir en los modelos que nos
permitan mantener una precision aceptable de los resultados sin un coste

computacional excesivo.

Se analizardn cuatro modelos distintos. El mas pequefio tiene unas dimensiones
en planta de 19.5 x 19.5 m que correspondientes a incluir en el modelo una franja de
terreno de 6.5 m de anchura (la misma dimension que el encepado). La profundidad se
obtiene de incluir en el modelo una zona de terreno bajo la punta de los pilotes de 6.5
m, con lo que el modelo finalmente tiene 23.5 m de profundidad. Los modelos sucesivos
se consiguen incrementando el modelo anterior en 6.5 m en cada direccion espacial, asi
se obtienen modelos de 32.5 x 32.5 metros cuadrados y una profundidad de 30 metros,
45.5 X 45.5 metros cuadrados y 36.5 metros y 58.5 x 58.5 metros cuadrados con 43 metros
de profundidad. Complementariamente, se ha realizado un modelo de mayores
dimensiones para descartar el posible efecto de la reflexion de las ondas en el contorno,
esto se consigue alejando los contornos lo suficiente como para que las ondas P (de
mayor velocidad) no tengan tiempo de volver en el intervalo de estudio, con lo que la

dimension del modelo analizado es de 162.5 x 162.5 x 95 m.

En cuanto a la accidn aplicada sobre el modelo, consiste en una presion uniforme
sobre la cara superior del encepado, variable con el tiempo y con una ley triangular que
parte de cero al inicio y que sube linealmente hasta la presidon madxima, para a

continuacion disminuir con la misma pendiente hasta anularse, a partir de ahi no se
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considera ninguna excitacion exterior. Se analiza la respuesta frente a dos cargas
distintas, una correspondiente a una presion maxima de 1 MPa y 10 ms de duracion y la
otra a 20 kPa de presion y 500 ms de duracion. En ambos casos la magnitud del impulso
es la misma. Con la primera se pretenden resaltar los efectos dindmicos de la accién y
con la segunda valorar su influencia con una acciéon mas parecida a la que provoca el

ferrocarril sobre la pila.

Todos los componentes del sistema se discretizan usando elementos tipo “C34D”
de la biblioteca estandar de Abaqus, es decir, elementos para calculo elastico

tetraédricos con cuatro nodos y con interpolacion lineal entre nodos.

El tamafio de los elementos se ve afectado por la misma problematica que ya se
ha comentado para la cantidad de terreno incluida en el modelo: a mayor tamafio de
elemento finito se reduce el tiempo de computacién pero disminuye la exactitud de los

resultados.

Hay que destacar que no en todo el dominio se requiere la misma precision, por
lo que se puede considerar que el tamano de los elementos que discretizan el terreno
vayan cambiando de tamarfio. También hay que considerar la importancia de que la malla

pueda modelizar correctamente la onda.

Para analizar qué tamafo minimo de elemento aporta resultados lo bastante
precisos se realizan, en primer lugar, tres simulaciones, considerando L=50 centimetros,

L=40 centimetros y L=30 centimetros.

El andlisis se realiza mediante integracién directa en el tiempo con Abaqus
(Direct/Explicit) con amortiguamiento numérico para altas frecuencias correspondiente

a viscosidad volumétrica lineal de 0.06 y cuadratica de 1.2.
3.2. Resultadosy discusion de los resultados

En esta seccion se presentan los resultados del analisis realizado con los modelos
descritos en al apartado anterior. Por claridad, se mantiene el orden de exposicion y se

realiza una valoracidn de los resultados tras su presentacion.
3.2.1.  Zapata aislada

Con el modelo de la zapata aislada se han realizado varios estudios paramétricos
analizando la sensibilidad de la respuesta dindmica al tamafio de la zona de terreno
modelizada, tamano de la malla, duracion del impulso aplicado, y tamaiio de la zona de
terreno modelizada bajo impulsos de larga duracion. Los resultados de dichos estudios

se presentan a continuacion.
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3.2.1.1. Influencia del tamario de la zona de terreno incluida en el modelo.

Para el andlisis de sensibilidad al tamafio de la zona de terreno incluida bajo la

zapata se han empleado elementos finitos ciibicos de 0.20 m de lado.

Para dimensiones del cubo de terreno mayores de 5 m de lado, no ha sido posible
mantener este criterio, por lo que a partir de los 5 m los elementos seran tetraedros de
dimensiones crecientes desde los 0.20 m de lado en la base de la zapata hasta un décimo
del lado del cubo de terreno en el contorno del mismo. Eso significa que para el cubo de
9 m de lado los tetraedros varian desde los 0.20 m de lado hasta los 0.9o m en el contorno

exterior.

Se estudian dimensiones del cubo de terreno cuyo lado adopta los siguientes

valores: 1.40 m; 1.80 m; 2.20 m; 2.60 m; 3 M; 5 mM; 7 M; 9 M; 11 M; 13 M y 15 m.

El amortiguamiento introducido en el modelo de resolucion por superposicion

modal es del 5 % del critico en los 100 modos estudiados.

Para los modelos de integracion directa se necesita estimar los coeficientes de

Rayleigh a y B para formar la matriz de amortiguamiento
[Cl=alm]+ K] (31)

Como pretendemos que sean practicamente uniformes, ajustamos su valor para
las frecuencias correspondientes al primer y ultimo modo obtenido con el anadlisis
modal, es decir ajustamos su valor para los modos 1y 100 de forma que los valores de «

y [ considerados seran:

P zgm (3.2)
W, + @y
1
B=26——— 3:3)
W, + @y

En la Tabla 3.1 se recogen los periodos correspondientes a los modos 1y 100, las

frecuencias asociadas y los pardmetros «'y f deducidos con el criterio anterior.
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Tabla 3.1. Coeficientes de amortiguamiento de los modelos de zapata aislada.

Dimension T1(S) T1o0 (S) w1 (Hz) 100 (HZ) o B
1.4 0.274 0.034 3.644 29.603 2.039 0.000479
1.8 0.271 0.041 3.694 24.606 2.018 0.000562
2.2 0.275 0.048 3.638 20.921 1.947 0.000648
2.6 0.283 0.055 3.533 18.086 1.857 0.000736
3 0.296 0.063 3.383 15.891 1.753 0.000826
5 0.425 0.103 2.354 9.753 1.192 0.001315
7 0.595 0.143 1.679 6.976 0.850 0.001839
9 0.765 0.184 1.307 5.449 0.662 0.002356
11 0.934 0.225 1.070 4.446 0.542 0.002885
13 1.104 0.265 0.906 3.774 0.459 0.003401
15 1.244 0.306 0.804 3.270 0.405 0.003907

Como resumen de los resultados del andlisis, se extraen los desplazamientos

verticales maximos y minimos en la base de la zapata.

En la Tabla 3.2 se presenta los valores obtenidos con cada herramienta de calculo

para cada tamafio de la zona de terreno modelizada.

Si comparamos los resultados obtenidos con los distintos modelos (Figura 3.4),
podemos apreciar un ajuste bastante bueno de todos los modelos para tamafos
pequeiios de terreno, y también un ajuste bastante bueno entre los modelos de andlisis
directo entre si. En el caso de la superposicion modal respecto del resto este ajuste es

mas deficiente.

También podemos senalar un ligero descenso de los desplazamientos maximos

con el tamano de la zona de estudio, aunque de forma muy suave.

Tabla 3.2. Maximos desplazamientos verticales bajo la zapata en los modelos de

zapata aislada.

Sensibilidad al tamafio de la zona de terreno modelizada
Ledln (i) Descenso maximo (mm) Ascenso maximo (mm)

HHT Explicit | Newmark | Modal HHT Explicit | Newmark | Modal
1.4 12.6 13.06 12.5 12.37 11.84 13.25 11.6 11.28
1.8 12.57 12.48 12.5 12.5 11.27 10.99 11.8 10.6
2.2 12.69 12.47 12.8 12.75 7.15 6.53 7.6 6.94
2.6 12.71 12.47 12.8 12.82 6.69 6.91 6.1 5.36
3 12.7 12.29 12.7 12.9 6.83 6.73 6.4 5.63

5 11.44 11.47 12.7 10.3 2.47 3.07 3.8 241

7 11.52 11.1 11.1 7.75 2.03 1.95 1.8 2.74

9 11.47 11.08 10.9 5.34 1.92 1.77 1.2 2.01

11 11.3 10.33 11.8 2.74 1.76 1.47 1.9 0.92

13 11.05 10.82 11.4 1.83 1.6 1.66 1.9 0.6
15 10.94 10.48 11.2 1.29 1.31 1.46 1.8 0.41
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Algo que no se aprecia cuando se estudian los resultados de una manera tan
concisa es el aspecto de la evolucién temporal del desplazamiento con el tiempo, y en

este sentido parece necesario comparar la forma de esas graficas y su evolucién a lo largo

del tiempo.
Influencia del tamafio de suelo modelizado
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Figura 3.4. Descensos maximos bajo la zapata en los modelos de zapata aislada.

En la Figura 3.5 se han reproducido las graficas de desplazamientos verticales

correspondientes a tamafios de terreno de 1.40 m de lado y 5 m de lado.

Suelode 1.40x 1.40x 1.40 Suelo de 5.0x5.0x5.0
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Figura 3.5. Registros de desplazamientos bajo las zapatas.

Cuando el tamafio de terreno es pequefio, el comportamiento es el
correspondiente a un oscilador poco amortiguado, y el efecto de rebote tan acusado esta

asociado a la insuficiencia en la masa de terreno movilizada.

Cuando el tamafio de la zona de terreno aumenta ese efecto de rebote disminuye

considerablemente, lo que se debe a que la masa del terreno amortigua las oscilaciones.
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Ese es el caso para masas superiores a 100 veces la de la zapata, como ocurre
cuando el dado de terreno es de 5 x 5 x 5 m, en el que tras el impulso se produce un

fuerte descenso, con un rebote de alrededor del 20%, que se amortigua rdpidamente.

El efecto asociado se pone de manifiesto si comparamos ahora los ascensos

maximos obtenidos.

En la Figura 3.6 se ve claramente la fuerte disminucion del ascenso para tamarios
de la zona de estudio entre 1,40 y 5 m, seguido de una estabilizacion también bastante

acusada para tamarfios superiores a 5 m de lado.

Ese efecto revela que a partir de 5 m la masa de terreno asociada al movimiento
que provoca el impulso ya esta incluida en el modelo, o lo que es lo mismo, que las zonas
de terreno adicionales que se incluyen en los modelos de mayor tamafo, no
experimentan desplazamientos acusados o no interfieren de forma apreciable en el

resultado.

Otra forma de apreciar lo mismo se puede obtener representando los mismos
desplazamientos verticales maximos en ambas direcciones en funcion de la relacion de

masas (proporcidn de la masa del terreno en el modelo respecto de la masa de la zapata).

Influencia del tamafo de suelo modelizado
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Figura 3.6. Ascensos maximos en la base de las zapatas.

El resultado se representa en la Figura 3.7, de donde se obtiene que la relacién de
masas puede llegar a ser del orden de 100, es decir, la masa de terreno movilizada puede

llegar a ser del orden de 100 veces la de la zapata.
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Influencia del tamaino de terreno modelizado
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o
. 4
Y

Relacion de masas

Figura 3.7. Desplazamientos maximos bajo la zapata en relacion a la proporcion

de masas terreno / cimiento

Consecuentemente, en base a lo anterior, se puede presumir que se necesitara
modelizar una cantidad de terreno del orden de 100 veces la de la cimentacién para

estimar su respuesta dindmica adecuadamente.

Es evidente que éste no sera el Gnico parametro que regule la necesidad de

modelizar mayor o menor cantidad de terreno, y habra que hacer otras apreciaciones.
3.2.1.2.  Influencia del tipo de andlisis.

En la Figura 3.4 pudimos apreciar las diferencias entre los resultados obtenidos
con los modelos resueltos por integracion directa respecto de los obtenidos por

superposicion modal.

Para intentar esclarecer esta discrepancia se ha realizado un andlisis de
sensibilidad al tamafio del paso de integracion, que podria afectar a la precision de los
métodos de integracion directa. En la Figura 3.8 se representan los desplazamientos
maximos y minimos que se obtienen para pasos de integracion de 0.5 ms; 1 ms; 1.5 ms; 2
ms y 2.5 ms. El problema analizado corresponde a un cubo de terreno de 5 m de lado,

mallado con elementos hexaédricos, utilizando Abaqus Explicit.
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Influencia del tamaiio del paso de integracién
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Figura 3.8. Desplazamientos maximos bajo la zapata para distintos pasos de
integracion.
Como puede observarse la influencia de este parametro es muy pequeiia, con lo

que no parece estar en el origen del problema detectado.

Otro posible foco de imprecisiones, es el nimero de modos incluidos en el analisis
por superposicion modal, por lo que se realiza un analisis de sensibilidad al numero de

modos considerado.

Como las discrepancias aumentan con el tamafio de la zona de estudio, se ha
realizado el andlisis para un tamaiio de terreno correspondiente a un cubo de 15 m de

lado, de cara a que el problema cobre relevancia.

Tabla 3.3. Desplazamientos maximos bajo la zapata segtn el nimero de modos

empleados.
Superposicién Modal
N° de modos incluidos
# d max (mm) d min (mm)

100 1.29 0.41
200 2.35 0.82
300 3.39 1.21
500 4.43 1.62
1000 6.63 2.3
7156 11.31 1.49

Si bien el analisis inicial se realizaba con 100 modos, se han realizado analisis con
200 modos, resultando un considerable aumento de los desplazamientos maximos, 300
modos, 500 modos, 1000 modos y hasta 7156 modos, que se corresponde con el nimero

total de grados de libertad del modelo, y por tanto el nimero de modos totales.

El resultado es esclarecedor. En la Tabla 3.3 y la Figura 3.9 se recogen los

resultados obtenidos. En el primer caso se tabulan los desplazamientos maximo y
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minimo, y en el segundo se representa graficamente la dependencia del desplazamiento

mdaximo con el niimero de modos.

Influencia del numero de modos analizados

Desplazamientos (mm)

0 1000 2000 3000 4000 5000 6000 7000 8000

Numero de modos

Figura 3.9. Desplazamientos maximos bajo la zapata segtin el numero de modos

empleados.

La conclusidn es que el foco de la discrepancia esta en los errores que se comenten
al eliminar del analisis los modos de vibracion de altas frecuencias. Esta conclusion esta
basada en el hecho de que cuando se contemplan todos los modos, los resultados si
correlacionan con los del andlisis directo. Pero hay otra conclusidon, y es que, en un
modelo como este, no hay un numero de modos tal que permita asegurar que se consiga
suficiente precisién. De hecho, con 1000 modos en el andlisis todavia el desplazamiento

maximo resultante es del orden de la mitad del que se obtiene con todos los modos.

Una importante consecuencia de todo esto es que el andlisis por superposicion
modal se demuestra impreciso, salvo que se contemplen todos los modos, en cuyo caso

resulta ineficaz.

Esto obligara a realizar un analisis de sensibilidad al nimero de modos cuando se

hagan modelos de la estructura completa y se incluya en ellos el terreno.
3.2.1.3.  Influencia del tamario de los elementos de la malla.

Para el analisis de sensibilidad al tamafio de la discretizacion se usaran elementos

finitos cubicos de lado variable, 0.5 m; 0.33 m; 0.25 m; 0.20 my 0.16 m.

A pesar del tamarfio reducido del modelo, no son operativas discretizaciones mas
finas por la memoria que precisan y el tiempo de computacion, por otra parte no parece

razonable modelizar la zapata con menos de 4 elementos por arista.
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Las dimensiones de la zona de terreno elegidas corresponden a un cubo de 5 m

de lado. Las caracteristicas de los materiales son las mismas del andlisis anterior tanto

en masa, rigidez como amortiguamiento, asi como la accion dindmica empleada.

Como resumen de los resultados de estos modelos, en la Tabla 3.4, se extraen los

valores de los desplazamientos maximos en cada direccion que se han obtenido con cada

tipo de andlisis.

Tabla 3.4. Desplazamientos maximos bajo la zapata en funcién del tamafio de

los elementos finitos.

COMPARATIVA
TAMARNO DEL ELEMENTO DE MALLADO

lado HHT Explicit Newmark Modal
(m) d max d min d max d min d max d min d max d min

(mm) (mm) (mm) (mm) (mm) (mm) (mm) (mm)
0.5 10.78 3.12 12.43 3.8 11.6 3.7 10.29 2.89
0.33 11.87 3.34 13.32 3.66 12.1 3.8 11.3 2.97
0.25 12.39 3.54 13.32 3.66 12.5 3.7 11.84 3.09
0.2 12.67 3.67 13.25 4.18 12.7 3.9 12.17 3.18
0.16 12.86 3.75 13.39 4.28 12.7 3.9 12.38 3.26

Como en el caso anterior usaremos como parametro de comparacion el descenso

maximo de la zapata y compararemos los resultados obtenidos con las distintas técnicas

de andlisis para cada tamarfio de elemento.

Desplazamientos (mm)

Influencia del tamafo de malla

i N —a
—e—HHT
—8— Explicit
—a— Newmark
—— Modal
0.15 0.2 0.25 0.3 0.35 0.4 0.45 0.5

Tamafio del elemento (m)

Figura 3.10. Desplazamientos maximos bajo la zapata en funcion del tamafio de

los elementos finitos.

En la Figura 3.10 se recoge de forma grafica el resultado de la comparacién en la

que se puede apreciar un ajuste bastante bueno entre todas las aplicaciones. Las

diferencias para el tamafio de malla mas fino (0.16 m) son del 8 % y corresponden a la
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desviacién que introduce el andlisis modal. Para el resto de los tipos de andlisis las

diferencias maximas con esa discretizacion son del 5 %.

Si observamos, para cada aplicacién en particular, la dependencia con el tamafio
de malla, lo que se deduce es una escasa influencia de dicho tamano. Esto indica que los
resultados son bastante precisos, incluso con mallas tan groseras como las que

modelizan la zapata con cuatro elementos.

También se infiere de este resultado que las ondas con frecuencias superiores a
los 45 Hz, que son las que filtra una malla de 0.5 m para un terreno que tiene una
velocidad de propagacion de las ondas elasticas transversales de 23 m/s, son poco

relevantes en el andlisis.

3.2.1.4. Influencia de la duracién del impulso.

Para este andlisis de sensibilidad también usaremos unas dimensiones de la zona
de terreno correspondientes a un cubo de 5 m de lado y las mismas caracteristicas de los
materiales que en el modelo anterior. La malla de cédlculo consiste en elementos
hexaédricos de 0.20 m de lado, lo que supone que en cada cara de la zapata hay 5

elementos, y en cada cara del terreno hay 25 elementos.

En este caso es la accidon dinamica empleada la que es objeto de estudio, y
empleamos la misma forma de la funcién temporal, pero cambiando la duracion y la

intensidad de manera que se mantenga constante el impulso aplicado.

Tabla 3.5. Presién maxima para cada duracion del impulso aplicado

At (ms) Presion (KN/m?)
5 1000
10 500
15 333
20 250
25 200
50 100
100 50

En la Tabla 3.5 se recogen, para los 7 casos de estudio, la duracién del impacto y
la presidn ejercida sobre la cara superior en el momento de maxima presion. La duracion
del impacto hace referencia al tiempo total en el que esta aplicada la carga sobe la zapata,

es decir, la suma de la rampa de subida, y la de bajada.

49



Modelos para la Calibracion de la Metodologia

Como resumen de los resultados de las mismas, en la Tabla 3.6 se extraen los
valores de los desplazamientos maximos en cada direccion que se han obtenido con cada

herramienta de calculo.

Tabla 3.6. Desplazamientos maximos bajo la zapata seguin la duracion de la

carga.
DURACION DEL IMPACTO
Al HHT Explicit Newmark Modal
(mS) d max d min d max d min d max d min d max d min
(mm) (mm) (mm) (mm) (mm) (mm) (mm) (mm)
5 12.67 3.67 13.25 4.18 12.7 3.9 12.17 3.18
10 12.64 3.66 12.52 4.07 12.7 3.9 12.14 3.17
15 12.59 3.65 12.91 4.06 12.7 3.9 12.09 3.16
20 12.53 3.64 13.18 4.02 12.6 3.8 12.03 3.14
25 12.44 3.63 13.33 3.96 12.6 3.8 11.94 3.11
50 11.74 3.5 11.79 3.83 12 3.8 11.28 2.89
100 9.39 3.05 9.54 3.33 9.6 3.2 9.061 2.5

También como en el caso anterior usaremos como parametro de comparacion el
descenso maximo de la zapata y compararemos los resultados obtenidos con las distintas

aplicaciones para cada duracion del impulso (Figura 3.11).

Para este caso la correlacion entre las distintas herramientas de cdlculo aumenta
con la duracion del impacto, es decir que cuando los fendmenos de altas frecuencias

disminuyen los distintos programas convergen.

Como en casos anteriores hay una mayor diferencia entre el analisis por
superposicion modal con el resto, pero lo mas destacable es que las diferencias maximas

para duraciones del impulso de 100 milisegundos son del 2 %.

Influencia de la duracion del impulso
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Figura 3.11. Desplazamientos maximos bajo la zapata en funcién de la duracion

de la carga.
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El hecho de que con la duracién del impacto el desplazamiento maximo
disminuya no es indicativo de ningtin problema en los modelos, inicamente de que los
efectos dindmicos asociados al aumento subito de la carga son menores, en el limite, el

resultado seria la deformacién estatica.

Para poner en valor este aspecto deberiamos fijar un orden de magnitud para el
impacto que provoca el paso de un tren por un puente tipo. Asi, si pensamos en un tren
circulando a 360 km/h (100 m/s) sobre un viaducto de vanos de 30 m, cualquiera de las
cargas moviles que lo integran tardara en atravesar un vano o.3 segundos, lo que significa
que la rampa de subida es de 0.3 s (tiempo que tarda en llegar el tren desde que supera
la pila anterior y comienza a cargar la pila que se estudia, hasta que se sittia sobre dicha
pila) y la de bajada es de otros 0.3 s. La duraciéon del impulso a comparar con los
anteriores serd por tanto de 6oo milisegundos, lo que invita a pensar en mejores

precisiones que las obtenidas en los analisis previos.

Por otra parte, sobre un tramo de 30 m no pueden aparecer mas de 6 cargas de
cualquiera de los trenes tipo HSLM(ERRI D214.2 2002), lo que supone un maximo de
carga sobre un vano de 1260 kN, que para una zapata de 14 x 10 m corresponde a una
presion de g kN/m?2. En el caso de que hubiéramos querido mantener el nivel de energia
aplicado en el estudio comparativo anterior, a una duracién de 600 milisegundos le
corresponde una presion sobre la zapata de 8.33 kN/m?, lo que constituye un nivel de

presion muy parecido al que se esta analizando.

En conclusién, podemos decir que la precision aumenta con la duracion del
impacto, y que el comportamiento de los puentes habituales se encuentra en la franja de

buenos resultados.

3.2.1.5.  Influencia del tamario de la zona de terreno incluida en el modelo para

impulsos de larga duracion.

En el apartado 3.2.1.1 hemos visto la sensibilidad del modelo al tamario del terreno
incluido en el andlisis. El impulso analizado era de 5 milisegundos de duracion, y se
observaba que para tamarfios de terreno con 100 veces o mds la masa de la zapata la
precision de los resultados era razonable y se perdia la dependencia del tamarfio de la
zona modelizada. El objetivo del andlisis era resaltar el aspecto dindamico de la

excitacion. Por otra parte, en el apartado 3.2.1.4 hemos visto que con el aumento de la
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duracion del impulso se gana en precisidn, y se aminora el caracter dindmico de la

excitacion.

Pretendemos en este apartado retomar el andlisis de sensibilidad frente al tamafio
de la zona de terreno discretizada, pero en este caso, con una mayor duracion del

impulso, mas realista respecto de las excitaciones habituales en puentes de ferrocarril.

El modelo que vamos a usar es el de la zapata ctbica de 1m de lado sobre un cubo
de terreno de lado variable. En esta ocasion las dimensiones seran de 1.40 m; 1.80 m;

2.20 m; 2.60 m; 3.0 M; 5.0 MYy 7.0 m.

Usaremos las mismas caracteristicas de los materiales y emplearemos como
herramienta de cdlculo un andlisis mediante integracién directa en el tiempo con
SAP2000 (Computers and Structures, Inc. Berkeley, California 2009) por el método de
Hilbert, Hughes y Taylor (HHT) con a= o.

Para caracterizar la carga, siguiendo el razonamiento del apartado anterior,
vamos a considerar un impulso de 500 milisegundos de duracion (la mitad en cada
rampa, que es el tiempo que una carga mdvil a 100 m/s tarda en recorrer un vano de 25
m), y una presidn mdxima sobre la zapata de 10 kN/m? que ademds de ser la
correspondiente al andlisis anterior, produce el mismo nivel tensional que los trenes del
modelo HSLM (ERRI D214.2 2002).

En la Tabla 3.7 se recoge el resumen de los resultados obtenidos y en la Figura 3.12
se representan los desplazamientos maximos frente a la relacion de masas terreno

cimiento.

Tabla 3.7. Movimientos maximos bajo la zapata aislada para un impulso de larga

duracion.
TAMANO DE LA ZONA DE ESTUDIO
lado d max (Mm) d min (MmM)
1.4 1.857 0.464
1.8 1.762 0.354
2.2 1.727 0.139
2.6 1.806 0.058
3 1.972 0.163
5 2.179 0.439
7 2.007 0.258
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Influencia del tamafio de terreno modelizado.
Impulsos de larga duracion
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Figura 3.12. Movimientos maximos bajo la zapata aislada para un impulso de

larga duracion.

A la vista del modelo, parece claro que la cantidad de terreno necesaria para que
la solucion adquiera independencia de la zona de terreno modelizada ha disminuido

sensiblemente.

Para la excitacion analizada, la solucion permanece razonablemente invariable a
partir de relaciones de masa cimiento vs terreno del orden de 20, mientras que
excitaciones con cardcter dindmico mas marcado llegaban a necesitar del orden de 100
veces esa relacion, de cara a mantener la precisidn en los resultados. Esta reduccién del
tamarfio del terreno que es necesario modelizar es muy importante de cara al coste

computacional del analisis.

3.2.2. Interferencia entre dos zapatas proximas

En este caso se estudia la afeccidon que las cargas sobre un cimiento pueden tener

en la respuesta de los cimientos colindantes.
3.2.2.1.  Influencia del tipo de andlisis

Como en el caso de la zapata aislada, aqui hemos hecho una comparacion entre
los distintos tipos de analisis, pero cifiéndonos Ginicamente a los sistemas de andlisis de
integracidn directa, por las observaciones realizadas en el apartado anterior al respecto

del andlisis por superposicion modal.

El modelo de cdlculo se compone de una franja de 10 m de largo (B) x 5 m de

ancho x 5 m de alto (H).
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Sobre ese terreno y con una separacion de 5 m entre sus ejes se disponen sendas
zapatas de 1 x 1 x 1 m de hormigon, centradas en la franja de terreno. Las caracteristicas

mecanicas de los materiales son las mismas que las del modelo de zapata aislada.

Se modelizan las zapatas con el terreno con hexaedros de 0.20 m de lado, y la
franja de terreno con tetraedros de tamafo variable de 0.20 m de lado en las
proximidades de la zapata y de 0.50 m de lado en las caras exteriores (Figura 3.13). Las
condiciones de contorno en los bordes exteriores corresponden a comportamiento

rigido, es decir, estd impedido el desplazamiento perpendicular a la cara.

ELEMENTS

Figura 3.13. Modelo para el estudio de la interferencia entre zapatas.

Se han considerado tres transitorios distintos en cada uno de los modelos. El
primero consiste en aplicar un impulso de 5 ms de duracion y 1 MPa sobre una zapata
(el mismo impulso que en el andlisis de una zapata). Tras ese impulso se estudia el
comportamiento bajo las dos zapatas. También se estudia el transitorio correspondiente
a aplicar un impulso de las mismas caracteristicas a ambas zapatas de forma simultanea.
Finalmente se aplica un impulso a cada zapata con un desfase de 241 ms. El motivo de
este desfase se encuentra en que para el primer analisis los maximos descensos de ambas

zapatas se producen con ese intervalo de tiempo.

A continuacion se presentan las graficas con la respuesta de la zapata pasiva (la
no cargada) en el primer transitorio como muestra de la correlacion entre los diferentes

tipos de andlisis (Figura 3.14, Figura 3.15 y Figura 3.16).
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Figura 3.14. Respuesta de la zapata no cargada segun el andlisis con el método de
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Figura 3.16. Respuesta de la zapata no cargada segun el analisis con el método
HHT.

Como se puede apreciar la respuesta es bastante parecida en todos los casos y el
maximo descenso se produce siempre a unos 550 ms del inicio y tiene el valor maximo

que se indica en la Tabla 3.8

Tabla 3.8. Descenso maximo en mm de la zapata no cargada

HHT 2.585
Explicit 2.826
Newmark 2.853

Con ello concluimos que la respuesta del conjunto no se ve afectada por el tipo

de andlisis. Pero también se pueden extraer otras conclusiones interesantes.

Para poder valorar los efectos que se observan hay que tener en mente las
caracteristicas dinamicas del conjunto en estudio, en concreto las velocidades de
propagacion de las ondas y el tiempo que tardan en recorrer los 5 m que separan a las

zapatas, tal como se indican en la Tabla 3.9.
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Tabla 3.9. Velocidades de propagacion de las ondas y duraciones del recorrido.

(m/s) At (ms)
Cp 49.07 102
Cs 23.57 212
Cr 22.03 227

Volviendo a las graficas (Figura 3.14, Figura 3.5 y Figura 3.16) vemos que, antes
del descenso maximo han aparecido algunas oscilaciones, hasta tres. La primera
perturbacién se detecta a unos 100 ms del inicio, y lo que aparece a continuacion es el
cumulo de la superposicion de todas las ondas, que llegan tan préximas en el tiempo que

se superponen en un mismo ciclo de oscilacion.

La separacion entre los picos que observamos es del orden de los 200 ms, que es
mayor que el desfase de llegada de las distintas ondas y viene a coincidir con el tiempo

que tardan las ondas transversales en atravesar los 5 m.

Todo ello indica que en este andlisis cobra relevancia la rigidez del terreno,
debido a que la velocidad de propagacién de las ondas esta relacionada con ella (Y B

Yang 2009).

Por ello, se estudiara la influencia en la respuesta de la rigidez del terreno, en base

a cuatro tipos de terreno distintos, con modulos de elasticidad de 3, 30, 300 y 3000 MPa.

3.2.2.2.  Influencia del tamario de la zona modelizada

Se procede a continuacion a realizar un analisis de sensibilidad al tamafio de la
zona de terreno incluida en el modelo. La herramienta de calculo que se ha empleado es
SAP2000 por el método HHT, con los mismos criterios que los expresados hasta ahora.
Se mantienen invariantes las dimensiones de la zapata y las caracteristicas mecanicas
del hormigon, asi como la distancia entre ellas. El impulso aplicado a cada zapata
también tiene las mismas caracteristicas. La condicion de contorno exterior es del tipo

rigido.
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Figura 3.17. Modelo para el estudio de la influencia del tamafio in la

interferencia entre zapatas.

La malla de calculo estd formada por hexaedros de 0,50 m de lado para todos los
elementos y sin cambios de tamafio. Figura 3.17. Las dimensiones de terreno que se
analizan mantienen la distancia del centro de la base de la zapata a los distintos
paramentos, es decir, se analizan cuatro tamarfios de modelo distintos con las siguientes

dimensiones. Tabla 3.10

Tabla 3.10. Dimensiones de los modelos del estudio de la interferencia entre

zapatas.
d (m) L (m) B (m) H (m)
2.50 10 5 2.50
5.00 15 10 5.00
7.50 20 15 7.50
10.00 25 20 10.00

Se ha realizado el andlisis en primer lugar manteniendo las caracteristicas
mecanicas del terreno, es decir con un médulo de elasticidad de 3 MPa, con el resto de
parametros invariantes y como en el apartado anterior se han estudiado tres transitorios
en cada caso. Los transitorios corresponden a un impulso en una zapata, dos impulsos

simultaneos y 2 impulsos desfasados.

En primer lugar, nos centramos en el analisis de la respuesta de la zapata pasiva
(la que no recibe el impulso), para el estudio de la influencia de su proximidad a la zapata
excitada. Se recogen a continuacién (Figura 3.18) las graficas correspondientes a los

cuatro tamanos analizados.
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Figura 3.18. Respuesta de la zapata no cargada para distintos tamafos del

modelo.

Si analizamos las graficas como antes, en todas, la excitacién comienza a unos 100
ms del inicio, pero la forma de las graficas es bastante distinta de unos casos a otros,

sobre todo para los tamafios mas pequefios.

Las diferencias estan asociadas a dos problemas, por un lado, no hay suficiente
masa en el modelo como para que el movimiento vibratorio generado no se vea afectado

por este hecho, y por otro, estd la reflexion de las ondas en caras muy proximas.

Ambos fendmenos estan interconectados y no podemos separarlos. En cualquier

caso, el resultado es que el tamafio del modelo del terreno es insuficiente.

Por otra parte, si comparamos las graficas de 7.5 y 10 m de profundidad (Figura

3.18 ¢ y d), vemos que los maximos estan asociados a la primera oscilacion, que su forma
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es similar y que los valores de maximos son muy parecidos (0.66 6 0.63 mm), por lo que
se desprende que para estos modelos el tamario de la zona incluida ha sido suficiente, y
que los contornos estan los suficientemente lejos para que no afecten a la respuesta de

forma significativa.

El maximo descenso se produce a los 277 ms, aunque el punto de bajada de la
rampa se sittia mas proximo a los 200 ms, lo que nos permite afirmar que el fenomeno

se debe al cimulo de la llegada de las ondas S y R, ambas muy préximas.

Impulsos decalados
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Figura 3.19. Movimientos verticales de los centros de las zapatas tras sendos

impulsos decalados.

El estudio del impacto desfasado (Figura 3.19) se ha realizado con un retardo de
241 ms en todos los casos, que corresponde al incremento de tiempo que transcurre
desde el maximo descenso de la zapata 1 (36 ms) y el maximo descenso de la zapata 2
(277 ms).

Si comparamos la respuesta de la zapata 1 tras el impulso y la de la zapata 2 tras
el impulso retardado, podemos valorar la incidencia de su proximidad. Se produce un
6,32 % de incremento en el descenso, debido a la superposicion de la onda incidente con
el impulso administrado. No es una cantidad excesiva, pero digna de tener en

consideracion en los andlisis.
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3.2.2.3.  Influencia de la rigidez del terreno

El mismo analisis anterior se ha realizado para terrenos de 30, 300 y 3000 MPa de

modulo de elasticidad.

Las velocidades de propagacion de las ondas y los retardos introducidos en los

modelos son las de la Tabla 3.11.

Como en el caso del terreno mas blando (3 MPa) los modelos de 2.5 y 5 m de
profundidad adolecen de masa insuficiente, siendo igualmente parecidos los resultados

que se obtienen para los modelos de 7.5y 10 m de profundidad.

Tabla 3.11. Retardos aplicados para distintas rigideces del terreno.

E = 3 MPa E = 30 MPa E = 300 MPa E = 3000 MPa
retardo = 241 ms retardo = 76 ms retardo = 24 ms retardo = 7 ms
(m/s) At (ms) (m/s) At (ms) (m/s) At (ms) (m/s) At (ms)
Cop 49.07 102 155 32 491 10 491 3.2
Cs 23.57 212 75 67 236 21 236 6.7
Cr 22.03 227 70 72 220 23 220 7.2

Los descensos resultantes en las zapatas para las distintas rigideces se recogen en

la Tabla 3.12.

Tabla 3.12. Descensos maximos de las zapatas tras los impulsos decalados.

E=3MPa | E=30MPa |E =300 MPa | E = 3000 MPa
Zapata 2 11.11 3.42 1.03 0.20
Zapata 1 10.45 3.23 0.97 0.19
Diferencia 6.32% 6.14% 6.26% 5.18%

Logicamente el valor absoluto de los descensos disminuye al aumentar la rigidez
del terreno, pero las diferencias entre la zapata con el impulso sin interferencia y la que

se acopla con la onda incidente se mantiene en la misma proporcion.

Del andlisis de los modelos de cimentaciones superficiales concluimos que el tipo
de anadlisis no es relevante, salvo que se haga por superposicion modal, y en el modelo
se estén incluyendo regiones de solidos, que no tienen un comportamiento preferencial

en los modos mas bajos.
3.2.3. Modelos de encepados de pilotes

Para los andlisis que se realizan de modelos simples de cimentaciones profundas
emplearemos en todos los casos Abaqus Explicit (Dassault Systémes Simulia Corp. 2011)

y observaremos el comportamiento del centro de la cara inferior del encepado.
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3.2.3.1.  Influencia del tipo de malla

Con cardcter previo al analisis de la influencia del tamafo de la malla,
comparamos los resultados de dos tipos de malla diferentes, una empleando elementos
del mismo tamariio en todo el dominio (malla constante), y la otra ajustando el tamafio
de los elementos de modo que se mantenga un tamafio pequefio junto al cimiento y

multiplique su tamafio por cinco en el contorno exterior (malla adaptada Figura 3.20).

De esta manera analizamos el modelo de 19.5 m de lado y 23.5 m de profundidad,
con una malla constante de 50 cm de lado o adaptada de 50 cm junto a la cimentacion y

250 cm en el exterior.

Malla constante Malla adpatada

Figura 3.20. Tipos de mallas.

En la Figura 3.21 se muestra la respuesta del movimiento vertical del centro de la
cara inferior del encepado tras la aplicacion del impulso corto, de 10 ms de duracion,

para ambos tipos de malla.

El resultado es de una coincidencia casi perfecta, con diferencias inferiores al 3%,
lo que nos hace pensar que no se produce una pérdida de precision apreciable en el caso
de realizar una malla adaptada, y por otra parte, para el caso estudiado nos permite
reducir de 212295 grados de libertad a 12772, lo que supone un importante ahorro en lo

que al coste computacional se refiere.
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En lo que sigue se realizardn mallas adaptadas siguiendo el criterio anteriormente

expuesto.
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Figura 3.21. Desplazamientos bajo encepado para los dos tipos de malla.

3.2.3.2.  Influencia del tamario de los elementos

Se ha repetido el andlisis con elementos de 30 cm y de 40 cm en el contacto con

la cimentacion.

Tabla 3.13. Descensos maximos bajo encepado para distintos tamarios de

elementos finitos.

lado del descenso
elemento maximo
cm mm
30 3.226
40 3.203
50 3.180

En la Tabla 3.13 se recogen los descensos maximos obtenidos con los distintos
tamanos de malla para el impulso de 10 ms, siendo las diferencias maximas observadas
inferiores al 1.5%, lo que permite concluir que la malla mas grosera, con elementos de 50

cm en el contorno de la cimentacién es suficientemente precisa.
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Ese serd por tanto el esquema utilizado para las siguientes simulaciones.
3.2.3.3.  Influencia del tamaiio de la zona de terreno incluida en el modelo

Se ha estudiado la respuesta frente al impulso de 10 ms con los cuatro modelos
que orlan el encepado con uno, dos, tres o cuatro veces su dimension, y se ha

representado en la Figura 3.22 el movimiento vertical del centro de la cara inferior del

encepado.
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Figura 3.22. Movimiento de la base del encepado para varios tamanos del

modelo.

En todos los casos se aprecia un descenso brusco tras el impulso, cuyo maximo es
muy parecido y que se produce en el mismo instante, es decir a los 30 ms de la
simulacion. Tras ese primer descenso hay un rebote en todos los modelos con un
segundo maximo a los 95 ms, que no puede ser debido a la reflexion de las ondas, porque
se produce en el mismo instante en todos los modelos, y obviamente la reflexiéon se

retrasaria al aumentar la distancia al contorno.

De hecho, si estudiamos el tiempo que las ondas P tardan en llegar a través del
hormigdn a la punta del pilote y posteriormente, a través del terreno, al contorno y
volver, tenemos unos tiempos de retraso de 93 ms, 177 ms, 261 ms y 345 ms, que vienen

a coincidir con los puntos en que las graficas anteriores divergen con claridad.

Las divergencias que se producen por ese motivo no afectan por tanto a la

respuesta maxima y su magnitud es mucho menor que ésta.
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El fenémeno de rebote estd asociado al fendmeno vibratorio que se produce en
los propios pilotes en el sentido de alargarse y acortarse, y esto se puede ver con claridad
si se altera la masa de los pilotes, que al ser aumentada hace desaparecer el fenomeno

(Figura 3.23).

Masa de los pilotes
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Figura 3.23. Movimiento de la base del encepado para varias densidades del

hormigén

En realidad, el fenomeno es algo mas complejo ya que como se observa en la
Figura 3.22, también se ve afectado por el tamafio de terreno modelizado, o lo que es lo

mismo, por la masa de terreno involucrada en el fenémeno vibratorio.

En la Figura 3.24 representamos el asiento maximo en funcion de la relacién de
masas del modelo respecto de la masa de la cimentacion, de cara a tener una idea de la
cantidad de terreno que se necesita modelizar. El resultado mas destacado es que se
necesita mads masa para conseguir suficiente precision que en los modelos de
cimentaciones superficiales. Si en aquellos modelos se tenian buenos resultados a partir
de relaciones de masas del orden de 100, ahora con 600 veces (modelo de 58.5 x 58.5 x

43) se tiene una respuesta un 14 % mayor que en el modelo grande.
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Impulso de 10 ms
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Figura 3.24. Desplazamientos mdximos para distintas relaciones de masas

terreno / cimiento.

3.2.3.4. Influencia del tamario de la zona de terreno incluida en el modelo para

impulsos de larga duracion

Como en el caso de las cimentaciones superficiales, queremos poner de relieve el
hecho de que la excitaciéon que realmente producen los trenes sobre las cimentaciones
de las estructuras tiene un menor caracter dindmico, y en base a ello pretendemos poder
aquilatar un poco mas el tamano de la zona que es necesario modelizar. Se han repetido

los analisis anteriores, en este caso con una presion de 20 kPa y una duracién de 500 ms.

Como era de esperar también aparece una mejor correlacion de los resultados
obtenidos con modelos mas pequerios, al menos eso es lo que se deduce de la respuesta

que se tiene para los distintos modelos y que se representa en la Figura 3.25.

Salvo para el modelo mas pequefio, los resultados son bastante parecidos en el

resto, lo que sin duda nos permitira ahorrar en costes computacionales.
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Figura 3.25. Movimiento de la base del encepado para impulsos de larga

duracion.

En la Figura 3.26 representamos el descenso maximo frente a la relacion de las

masas que se incluyen en el modelo. Como se observa es significativamente menor la

masa que se debe incluir en el modelo, que la que auguraba el estudio del impulso corto.

De hecho las diferencias entre los modelos de 32.5 x 32.5 x 30 m y 165.5 X 162.5 X 95 m son

solo del 2.17 %, siendo la masa del modelo de 32.5 x 32.5 x 30 respecto la masa de la

cimentacion 130 veces.

Desplazamiento maximo (mm)

=
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=
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=
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T T T
2000 4000 6000 8000 10000 12000
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Figura 3.26. Descensos maximos del encepado bajo impulsos largos para

distintas relaciones de masas.
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A pesar de todo se sigue poniendo de manifiesto la necesidad de incluir mas
cantidad de terreno en los modelos de cimentaciones profundas que en los modelos de
cimentaciones superficiales, en cuyo caso sdlo se necesitaban del orden de 20 veces la

masa de la cimentacion.
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Con el dnimo de verificar experimentalmente las metodologias propuestas en los
andlisis computacionales que se desarrollan en este documento, se ha modelizado un

puente real del que tenemos datos de campo que permiten hacer dicha verificacion.

El puente que se analiza ha sido objeto de estudio en varios documentos que han

servido de referencia al analisis que ahora se realiza.

Por una parte, es uno de los casos de estudio en “Atenuacion de vibraciones
resonantes en puentes de ferrocarril de Alta Velocidad mediante amortiguadores fluido-
viscosos” (Martinez-Rodrigo 2009), y es el objeto de “Experimental analysis of Arroyo
Bracea II bridge in Madrid-Sevilla High-Speed railway line: dynamic response of

structure and effect of soil properties” (Galvin et al. 2017).

4.1. Descripcion de la estructura

El puente en estudio, denominado puente Arroyo Bracea II, pertenece a la linea
de Alta Velocidad Madrid - Sevilla, y se encuentra situado en el punto kilométrico
26+456 del tramo Mascaraque - El Emperador a pocos kilémetros de Los Yébenes en la

provincia de Toledo, como se muestra en la Figura 4.1.

Es la estructura que permite a la linea de ferrocarril puentear el arroyo Bracea,
que es afluente del rio Algodor por la izquierda, y es muy similar a otra muy proxima

también sobre el arroyo Bracea.

CMA10
Orgaz
Casalgordo | Cm-4017 | cM-410
Manzaneque
L Villacafias
Turleque
— — urleque
Los Yébenes
3
Marjaliza foM-4054 |
| CM-4017]  oM-42 ]
[ N-401] | cm-3128 |
 CM-3128 |
70 ) e
) Madridejos
'\ / Consuegra
= CM-400
[N-401  cM-42 |
| CM-4116 | &
Camufias CM-400 Villaf
CM-4116 los

Urda

Figura 4.1. Situacién del puente Arroyo Bracea II.
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Se trata de un puente de dos vanos constituidos por sendos tableros simplemente

apoyados, sin continuidad, de 15.27 m de luz entre ejes de apoyos y 508 de esviaje.

En las fotografias de la Figura 4.2 tomadas de las referencias de la introduccion a

este capitulo (Moliner et al. 2017; Galvin et al. 2017; Martinez-Rodrigo 2009) se puede

apreciar la tipologia que se esta describiendo.

Figura 4.2. Vistas del puente Arroyo Bracea II.

Cada tablero esta formado por 5 vigas prefabricadas de hormigén pretensado
(Figura 4.3), de tipo doble T de 1.05 m de canto, 1.40 m de ancho de ala superior y 1.00
de ancho de ala inferior. Sobre las vigas se hormigona una losa “in situ” de 0.25 m de

espesor y 11.60 m de ancho.
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11.6

4.30

0.25

1.05

Figura 4.3. Seccion transversal del tablero del puente Arroyo Bracea II.

En cada tablero las vigas tienen una separacion entre si de 2.275 m, siendo 1.25 m
la separacion entre los ejes de las vigas extremas y los bordes del tablero. En cada linea
de apoyo de cada tablero se dispone de una viga riostra transversal, a modo de diafragma,

de 0.30 m de anchura, hormigonada “in situ”.

Sobre la losa del tablero se dispone la capa de balasto, las dos vias de ferrocarril

de ancho internacional, aceras y barandillas metalicas de proteccion.

Los tableros descansan sobre sendos estribos de hormigén armado cimentados
directamente mediante zapatas y un apoyo central constituido por una pila pantalla
cimentada mediante pilotes y completada en coronacion por un dintel capaz de albergar
los aparatos de apoyo. Las vigas transmiten las cargas a la pila y estribos a través de

aparatos de apoyo de neopreno zunchado.

4.2. Descripcion del modelo numérico

Se realiza un modelo de elementos finitos de la estructura que integra tanto los

tableros como pila, estribos y el terreno circundante (Figura 4.4).

El objeto de este andlisis es la comparacion de los resultados experimentales que
se describen en los articulos ya referidos (Moliner et al. 2017; Galvin et al. 2017) con los
que se obtienen del modelo numérico que ahora describimos, y que se realiza con la

metodologia deducida de los estudios previos de cimentaciones simples.

No va a ser necesario, por tanto, el estudio de los 410 estados de carga asociados
a cada una de las composiciones del modelo HSLM en el rango de velocidades de 20 a

420 km/h.
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Por ello, aunque el coste computacional del andlisis directo es mayor que el de
superposicion modal, en este caso, y por las razones expuestas en los andlisis con los
modelos de cimentaciones directas y profundas, haremos uso del andlisis directo

mediante Abaqus Explicit (Dassault Systémes Simulia Corp. 201m1).

Figura 4.4. Vista del modelo completo del puente Arroyo Bracea II.

Es bien conocido el comportamiento tridimensional de los tableros de vigas
prefabricadas doble T como el del puente que se analiza. (Hambly 1991; Manterola 2006;
Rombach 2011). Para este tipo de tableros no es una buena aproximacién un modelo viga,
porque tienen gran importancia relativa la torsion no uniforme y la distorsion de la
seccidn, tanto mas cuanto mas ancho y mads corto es el tablero. A lo largo del tablero se
producen una serie de efectos que hacen cobrar importancia a las rigideces relativas de
las vigas y la losa que las une tanto a flexion como a torsion. Igualmente se producen
unos mecanismos de respuesta en colaboracion con los anteriores correspondientes a
los esfuerzos de membrana de la losa superior, en un plano que no coincide con el centro
de gravedad de la seccidén, lo que produce compresiones en unas vigas y tracciones en
otras, asi como torsiones diferenciales por este motivo. Se da la circunstancia adicional
de que el tablero tiene un fuerte esviaje, por lo que la flexion transversal y la torsion
acopladas con la flexion longitudinal, cobran atin mas relevancia, que la que ya les daba
el hecho de ser un tablero de vigas de gran relacion entre anchura y longitud. Es dificil

incluir estos aspectos en un modelo plano, por ello en este caso, en el que el modelo se
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empleara para el andlisis de desplazamientos y aceleraciones, y el coste computacional
no sube excesivamente por ese motivo, se hard un modelo tridimensional con elementos

planos, buscando acercarnos en la medida posible al comportamiento real.

Los tableros se modelizan con elementos Shell (Figura 4.5) mayoritariamente S4
(cuadrilateros) y en los puntos singulares de la malla S3 (tridngulos) con una dimensién

media de los elementos de unos 15 cm.

Figura 4.5. Modelo del tablero del puente Arroyo Bracea II.

Se emplean distintos elementos con distintas caracteristicas para la losa entre
vigas, losa-ala superior, alma, ala inferior o riostra. Los espesores de cada zona se ajustan
de modo que el drea y la inercia a flexion del tablero coincidan con las que tiene la
seccion real. Las dimensiones de todos los elementos se obtienen del documento de la
prueba de carga de recepcion de la estructura (INTEMAC 1991) en la que se recogen los

planos del proyecto (MTTC 1987).

La losa en la zona entre vigas tiene 25 cm, sobre el ala superior tiene 40 cm, el
alma tiene 20 cm vy el ala inferior 19 cm, siendo la riostra de 30 cm. De esta forma la
secciéon de proyecto (MTTC 1987) tiene un drea de 5.680 m? y una inercia a flexiéon de

1.014 m4, y la modelizada tiene un area de 5.655 m?y una inercia a flexion de 1.018 m#.

La pila y los estribos se modelizan con elementos C3D8I mayoritariamente y
C3D6 en las zonas conflictivas de la malla (Figura 4.6), con una dimensién media de los
elementos de 50 cm. Son elementos de primer orden (lineales) con integracion completa
y de modos incompatibles que eliminan el bloqueo volumétrico y de cortante, asi como

el “hourglassing”.
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Figura 4.6. Vista del modelo de pila y estribos del puente Arroyo Bracea II.

El terreno también ha sido modelizado con elementos C3D8I mayoritariamente
y C3D6 en las zonas conflictivas de la malla (Figura 4.7). La dimension media de los
elementos se ha ajustado a los 50 cm en las proximidades de la estructura y 1 m en el
contorno exterior. Se ha modelizado una anchura de 30 m, una profundidad de 20 my
una longitud de 70 m, asi como los trasdoses de los estribos y las tierras entre muros de
gaviones. Eso supone una masa de terreno modelizada respecto de la masa de las
cimentaciones del orden de 100 veces, tal como se propone en el andlisis de

cimentaciones profundas.

Lo

Figura 4.7. Vista del modelo del terreno del puente Arroyo Bracea II
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De acuerdo con la documentacién de proyecto disponible (INTEMAC 1991; MTTC
1987) los materiales que se emplearon para la construccién del puente fueron
hormigones H-200 en pila y estribos, H-250 en la losa del tablero y H-425 en las vigas
prefabricadas, tipificados de acuerdo con las entonces vigentes EH-82 (CPH 1985) y EP-
80 (CPH 1981), en base a ello se han elegido los caracteristicas mecdnicas de los

materiales que se muestran en la Tabla 4.1.

Tabla 4.1. Caracteristicas mecanicas de los materiales del puente Arroyo Bracea II.

Elemento | Hormigén | f« (kp/cm?) | E (MPa) Y ¥ (KN/m3)
Pila H-200 200 30328 0.2 24
Estribos H-200 200 30328 0.2 24
Losa H-250 250 32035 0.2 24
Vigas H-425 425 36917 0.2 24

Se ha tomado un peso especifico del hormigon de 24 kN/m3.

Para caracterizar el terreno se hizo una campafia experimental cuyos resultados
se recogen en los articulos referidos al inicio de la descripcion (Galvin et al. 2017; Moliner
et al. 2017) y de la que hemos obtenido, como datos representativos de la rigidez del
mismo, las velocidades de propagacion de las ondas longitudinales y transversales, Cp =

1750 m/s 'y Cs = 430 m/s.

Tomando un peso especifico del terreno de 16 kN/m3 y aplicando la formulacion
de la introduccion, ecuaciones 2.32 y 2.35, se deducen un modulo de elasticidad de 886

MPa y un médulo de Poison de 0.468

Para caracterizar a los neoprenos se han seguido las recomendaciones de la
normativa europea (CEN 2005) y en base a ello se han elegido las caracteristicas de

rigidez horizontal y vertical que se introducen en el modelo a través de elementos spring.

Las dimensiones de los aparatos son 250 x 400 x 13 mm y en base a ello y a un
modulo de elasticidad transversal de G = 2 MPa se tienen unas rigideces horizontales de
1.5.10* N/mm y verticales de 2.3 10° N/mm. Dichas rigideces se introducen en el modelo
a través de muelles que conectan dos nodos auxiliares en cada aparato de apoyo, que a
su vez tienen su posicidn ligada a la de una zona de la viga o de la pila o estribo como se

ve en la Figura 4.8
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Figura 4.8. Vista del modelo de la conexidn del tablero con las pilas del puente

Arroyo Bracea II.

Se han definido contactos perfectos (“tie” en Abaqus) entre las partes que se
encuentran en contacto, como por ejemplo las caras de las zapatas y el terreno que se

encuentra a su lado.

Se han aplicado las mismas condiciones en el contorno exterior del modelo que
las aplicadas en los casos anteriores, es decir, los nudos del contorno no se pueden mover

perpendicularmente al contorno.

4.3. Calibracion del modelo

El modelo tal cual se ha descrito, intenta reproducir el comportamiento de la

estructura, tal como seria si ésta se hubiera construido segun los planos.

Sin embargo, la construccion tiene sus tolerancias, que en el caso de estructuras
como la que nos ocupa son del orden de los centimetros. Ademas los materiales ni tienen

la rigidez real ni la densidad real que se les supone a priori.

La losa del tablero se ejecuto sobre unas vigas que por ser pretensadas tenian una
curvatura inicial, lo que hace variable el espesor de la losa en la direcciéon longitudinal,
cuando la seccion se ha supuesto constante en esa direccion. También es de espesor
variable transversalmente debido al bombeo y a la pequefia curvatura que el puente

tiene.

78



INFLUENCIA DE LA INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA EN EL COMPORTAMIENTO DINAMICO DE PUENTES
SOMETIDOS AL PASO DE TRENES DE ALTA VELOCIDAD

Por otro lado, la cantidad de balasto sobre la estructura, no sélo no tiene garantias

de precision al inicio de la disposicion de la via, sino que sufre alteraciones debidas al

trafico ferroviario.

Por todo ello, de cara a afinar los resultados de forma previa a la comparacion de

los resultados con los obtenidos experimentalmente, haremos un ajuste del modelo

numérico en base a los datos del informe de resultados y conclusiones fruto de las

actividades de inspeccidn técnica y prueba de carga de obra nueva (INTEMAC 1991).

LOCOMOTORA 184 t/eje

VAGON-TOLVA 21 tleje

4.30 L_!_?R——IJ

CORDOBA

3.65

7.625

7.625

Figura 4.9. Disposicion de las cargas durante la prueba de carga del puente

Arroyo Bracea II

La prueba de carga tuvo lugar en junio de 1991 y consistié en los siguientes

ensayos, que se realizaron en cada uno de los dos vanos:

e Estdtica 1: Se coloco el tren de cargas en la posicion prevista (Figura 4.9) y se

tomaron las medidas pertinentes.

e Estatica 2: Consistio en el paso de los dos trenes a paso de hombre, proximo

a los 5 km/h.

e Dinamica 1: Paso de los dos trenes a 30 km/h.

e Dindmica 2: Paso de los dos trenes a 100 km/h.

e Dindmica 3: Paso de los dos trenes a 70 km/h y frenado sobre el tablero.

El tren de cargas estaba compuesto por una locomotora modelo 319 de 110 t de

peso total distribuidas en 2 bogies de tres ejes cada uno, y un vagon tolva de 84 t

repartidas en dos bogies de 42 t.
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Figura 4.10. Posicion de los puntos de instrumentacién durante la prueba de

carga del puente Arroyo Bracea II

Durante la prueba de carga se tomaron medidas de deformaciones, flechas y
aceleraciones verticales en el tablero, para lo cual se instrumentaron los dos vanos

mediante:

1. Anillos piezo-resistivos para la medida de flechas en la cara inferior de las cinco
vigas (Figura 4.10), tanto en la seccion central como en las proximidades del

apoyo mas cercano a Cordoba.

2. Bandas extensométricas para la medida de deformaciones en la cara de las cinco

vigas en la seccion central del tablero y
3. Un acelerémetro piezométrico en un punto de la seccion central del tablero.

Tabla 4.2 Flechas en mm durante la prueba estdtica del puente Arroyo Bracea II

Vano 1 Vano 2
Aparato | flecha [ Aparato | flecha
C-16 0.19 | C-16 | 0.20
C-17 0.34 | C-17 | 0.43
C-18 0.37 | C-18 -
C-19 043 | C-19 | 0.57
C-20 0.32 | C-20 | 0.29
C-11 1.23 | C-11 -
C-12 - C-14 | 2.10
C-22 2.82 | C-13 | 2.30
C-14 278 | C-12 | 241
C-15 1.74 C-15 1.59

Los resultados de las pruebas estaticas fueron los que se recogen en la Tabla 4.2.

Las casillas en blanco se deben a fallos de la instrumentacién durante la prueba

de carga.
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Se han simulado las pruebas estaticas con el modelo que habiamos descrito en el

apartado anterior y se han representado junto con los datos de la prueba.

flecha {mm)

Centro de vano

0.5 A
1 4
[ |
-1.5 ~ .
2 4 x ° X
[ ]
[ |
2.5 4 | =
* *
3 4 *® b 4
3 X
-35
0 2 4 6 8 10 12

X Modelo #Vano1l @Vano2 MEmedia

Figura 4.11. Flechas en el centro de vano del puente Arroyo Bracea II antes de la

flecha (mm)

calibracidn.
Estribo
O -
0.1
0.2 b 4
0.3 5 X
IS
0.4 X X
.
0.5
0 2 4 6 8 10 12
y (m)

X Modelo @Vano1

Figura 4.12. Flechas en estribo del puente Arroyo Bracea II antes de la

calibracién.
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Figura 4.13. Flechas en pila del puente Arroyo Bracea II antes de la calibracion.

Para la seccion del centro de vano comparamos la deformacién del modelo
numérico con la media de las obtenidas en la prueba de carga, ya que en el modelo
numérico no se presentan diferencias apreciables, aunque en la Figura 4.11 se muestran

tanto los valores de cada vano como su media.

Sin embargo, las flechas junto a los apoyos no contienen deformaciones de flexiéon
y se deben fundamentalmente a los movimientos de los apoyos en si, por eso son
distintas en vano 1y 2, ya que corresponden a estribo (Figura 4.12) y pila (Figura 4.13)

respectivamente.

Los resultados muestran una bastante buena correlacién en los movimientos de
los apoyos, pero en el centro del vano el modelo sobreestima la flecha, sobre todo en las
vigas laterales. Esto nos indica que la rigidez a flexion longitudinal del tablero real es
mayor que en el modelo numérico, y que el reparto transversal del tablero real es peor
que el del modelo numérico. La manera ldgica de corregirlo es dotar de mayor rigidez a
flexidn a las vigas, con lo que conseguimos los dos efectos deseados, aumentar la rigidez
longitudinal del conjunto, y empeorar el reparto transversal. Para conseguirlo hemos
aumentado el espesor del ala inferior a 30 cm y hemos conseguido las flechas en centro

de vano que se muestran en la Figura 4.14.

82



INFLUENCIA DE LA INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA EN EL COMPORTAMIENTO DINAMICO DE PUENTES
SOMETIDOS AL PASO DE TRENES DE ALTA VELOCIDAD

Centro de vano

_05 i
—_ -1
£
£ ]
— 15 A
1]
8 * '
— _2 _
™
25 - n n
* *
-3
0 2 4 6 8 10 12
y (m)

X Modelo ®Vanol @Vano2 Mmedia

Figura 4.14. Flechas en el centro de vano del puente Arroyo Bracea II tras la

calibracion.

La coincidencia es perfecta, salvo para una de las vigas de borde, lo que esta
mostrando una diferencia puntual que podria asociarse a un defecto de la medida,

precisamente en un sensor (C-11) que fallé en uno de los vanos, y no recogid lectura.

Una vez realizado el ajuste estatico, lo que nos ha permitido afinar las rigideces
del modelo, vamos a proceder a realizar el ajuste dindmico, en el que introduciremos el

amortiguamiento y ajustaremos las masas.

En el informe de la prueba de carga, a partir del analisis de las vibraciones libres
en ambos vanos, se determinaron las frecuencias naturales y las tasas de
amortiguamiento estructural. Los resultados obtenidos fueron de 8.79 Hz y 3% de

amortiguamiento respecto del critico en el vano 1y 8.87 Hz y 1 % en el vano 2.

Hemos hecho un andlisis dindmico del modelo tras el ajuste estatico con la

intencion de obtener los primeros modos y frecuencias naturales.

En el analisis realizado aparecen una serie de modos con frecuencias naturales
inferiores a las anteriores que estdan asociados a los grados de libertad horizontales del
modelo. Conviene recordar que, por ejemplo, las rigideces horizontales de los aparatos
de apoyo son pequefias, y son la causa de modos en los que los tableros se desplazan con

movimientos de solido rigido sobre pila y estribos.
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Figura 4.15. Primer modo de vibracion vertical del puente Arroyo Bracea II.
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Figura 4.16. Segundo modo de vibraci
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En la Figura 4.15 se muestra el primer modo que excita los grados de libertad
verticales del tablero, que son basicamente los que excita el paso del tren, y tiene como
frecuencia natural asociada 8.29 Hz, que es un poco inferior a la que anticipaba la prueba

de carga.

En la Figura 4.16 se muestra el siguiente modo de vibracion que, desde el punto
de vista de un tablero aislado, es el mismo que el anterior, pero que tiene una frecuencia

natural de 8.72 Hz.

Ambos modos corresponden a al primer modo de vibracion del tablero aislado,
pero en nuestro modelo se manifiestan acoplados en el primer caso y desfasados en el
segundo. Si las pilas y el terreno inferior fueran infinitamente rigidos ambos tendrian la
misma frecuencia y seria de 8.72 Hz, pero la flexibilidad de la pila y el terreno
circundante le aportan masa y le restan rigidez al primer modo en el que los tableros se

deforman acopladamente, y ello hace que baje la frecuencia natural un poco, en ese caso.

Siendo las frecuencias tan proximas es probable que el paso el tren excite mas el

segundo modo ya que deforma a los tableros con un pequeno desfase temporal.

Con la intencion de subir un poco las frecuencias y potenciar el segundo modo
frente al primero, se disminuye la cantidad de balasto que se habia estimado de la
seccion inicial en curva, aplicando distinto porcentaje a los dos vanos. Disponemos en
el vano 1 el 9o % de balasto y en el vano 2 el 8o %, y obtenemos unas frecuencias naturales
de 8.47 Hz y 8.99 Hz, que se consideran suficientemente ajustadas a las que proporciona

el ensayo.

Para el amortiguamiento hemos adoptado un valor del 3 %, que implica unos
valores de los coeficientes de Raleigh de & =1.676 y = 5.305 x 104 para que se mantenga

en el rango de los 8 a 10 Hz.

También se obtuvieron como resultado de la prueba de carga de recepcion las
flechas maximas correspondientes a las pruebas dindamicas 1y 2, que se resumen en la

Tabla 4.3.

Se ha procedido a simular el paso de los trenes de la prueba de carga en el modelo
numérico y se han obtenido los resultados en el vano 1 que se muestran en las Figura 4.17

y Figura 4.18.
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Desplazamiento (mm)

Tabla 4.3. Flechas mdximas en mm en las pruebas dindmicas del puente

Arroyo Bracea II.

Vano 1 Vano 2
Aparato 30 km/h 100 km/h Aparato 30 km/h 100 km/h

C-16 0.22 0.22 C-16 0.18 0.16
C-17 0.43 0.42 C-17 0.46 0.46
C-18 0.38 0.37 C-18 0.46 0.49
C-19 0.42 0.45 C-19 0.57 0.58
C-20 0.3 0.33 C-20 0.23 0.25
C-11 1.19 1.12 C-11

C-12 C-14 1.94 2.02
C-22 2.62 2.46 C-13 2.09 2.36
C-14 2.62 2.61 C-12 2.28 2.24
C-15 1.53 1.63 C-15 1.38 1.46

05 1 Tren Prueba de Carga a 30 km/h

tiempo (s)

Figura 4.17. Flechas del modelo para la prueba de carga dindmica a 30 km/h
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Figura 4.18. Flechas del modelo para la prueba de carga dindamica a 100 km/h

Los resultados muestran una muy buena correlacion con los datos experimentales
en el centro del vano 1, 2.54 mm en el modelo frente a 2.62 mm en la prueba a 30 km/h
y 2.55 mm frente a 2.61 mm a 100 km/h, es decir, un error del 3.05 % y 2.30 %
respectivamente. En cambio, en el vano 2 en el modelo el resultado es el mismo y en la
prueba las flechas maximas son de 2.09 mm a 30 km/h y 2.36 mm a 100 km/h, lo que

indica un error del 21.53 %y 8.05 % respectivamente.

En el modelo los resultados son practicamente idénticos a pesar de haber
modificado ligeramente las masas de uno a otro vano, ello se debe a que ninguna de las
pruebas dindmicas produce efectos resonantes, y su contenido dindmico es muy bajo, de
ello dan fe los coeficientes de amplificacion muy préximos a 1.0. Sin embargo, en la
realidad la diferencia es mas sustancial y no se debe a cuestiones dindmicas ya que en la
prueba estatica también mostraron esas diferencias, 2.82 mm de flecha en el vano 1y
2.30 mm en el vano 2. En definitiva, nuestro modelo estd mejor ajustado para predecir

el resultado en el vano 1 que en el vano 2.

En cuanto a la deformacion transversal hay un punto de incertidumbre adicional,
y es que segun se indica en el informe de la prueba se hizo circular a la vez por las dos
vias a los trenes de la prueba, y eso es lo que se ha supuesto con precisiéon en el modelo,

pero no parece facil hacer circular en paralelo a los dos trenes a 100 km/h.
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De hecho, en el modelo las flechas en las vigas laterales son muy parecidas,
aunque logicamente se encuentran desfasadas en el tiempo debido al esviaje de la
estructura, sin embargo en la realidad las diferencias son notables. Por ejemplo en el
vano 1, la viga izquierda en la prueba dindmica a 30 km/h, tiene una flecha maxima de
1.19 mm, mientras que la viga derecha tiene 1.53 mm; y en las mismas vigas, en la prueba
dinamica a 100 km/h, se obtuvieron flechas de 1.12 mm y 1.63 mm respectivamente. Este
resultado anomalo puede deberse a que realmente la viga izquierda y su zona de
influencia dentro del tablero es mas rigida que la de la derecha, es lo que indican tanto
las pruebas estaticas como las dinamicas, o puede ser que el sensor C-11 no esté captando
adecuadamente la respuesta, o incluso es posible que los trenes no discurrieran en
paralelo, aunque esto altimo afiadiria discrepancias entre modelo y prueba pero no entre

las vigas extremas.

En cualquier caso, es resefiable que la concordancia de los resultados entre el
modelo y la prueba son importantes, no sélo en el centro del vano 1, sino también en la
viga derecha que tiene flechas de 1.53 m en la prueba dindmica a 30 km/h y el modelo
predice 1.64 mm (6.71 %), asi como 1.63 mm en la prueba y 1.66 mm en el modelo (1.81
%). Es decir, el modelo del vano 1 ajusta bastante bien tanto la respuesta longitudinal

como la transversal.

4-4. Resultadosy discusion

Como ya se ha anticipado en la introducciéon del capitulo, contamos con los
resultados de la respuesta del puente al paso de dos trenes reales, que han sido

publicados en los trabajos referenciados (Galvin et al. 2017; Moliner et al. 2017).

En los trabajos mencionados se hace especial énfasis en la necesidad de verificar
el estado limite de servicio asociado a las aceleraciones verticales, dado que ese es uno
de los problemas principales que se presentan en puentes de luces cortas como el que es

objeto de estudio. (Manterola 2006)

Por ese motivo los resultados de interés, que se recogen en esos articulos y que

seran los que se utilicen para la comparacion, son los registros de aceleraciones.

En la Figura 4.19 se muestran sendas imagenes del paso de los trenes del ensayo,
tomadas de las publicaciones sefaladas, a la izquierda el paso sobre la estructura del

tren S102 (Talgo 350) a 263 km/h y a la derecha el tren S103 (ICE 350) a 279 km/h.
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Figura 4.19. Imagenes de la estructura real ensayada.

Se tomaron registros de aceleraciones en varios puntos de la estructura,
coincidiendo con las caras inferiores de las vigas y sobre el dintel de la pila. De dichos
registros hemos conseguido los correspondientes a los puntos que se marcan en la Figura
4.20, que por otra parte son los que presentan la respuesta mas significativa de la

estructura.

2275 | 2275 1,25,

SEVILLA —

1,25, 2,275 | 2,275

s / /

Figura 4.20. Posicion de los puntos de toma de datos durante el ensayo

experimental.

La respuesta fue obtenida a través de acelerémetros piezoeléctricos con una
sensibilidad nominal de 1000 mV/gy una frecuencia limite inferior de aproximadamente
0.1 Hz. Durante el proceso de toma de datos circularon sobre la estructura varios trenes,
de los que se presentan los datos correspondientes al Talgo 350 (S102) circulando a 263

km/h y al ICE 350 (S103) a 279 km/h.
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Figura 4.21. Geometria de los trenes del ensayo experimental.

En la Figura 4.21 se muestra el patron de posiciones de los ejes de ambas

composiciones, de las que el Talgo cuenta con diez coches, ademas de los de cabeza y

cola, y el ICE-350 cuenta con 6 coches mas los de cabeza y cola.

Los resultados se representan en las graficas (Figura 4.22 a Figura 4.27), agrupados

por punto de muestreo y para cada uno de los dos trenes estudiados.

En la imagen de la izquierda aparece el registro de aceleraciones en el dominio

del tiempo, y en la imagen de la derecha su contenido en frecuencias.

Es importante sefialar que el modelo de calculo empleado solo tiene en cuenta la

accion debida al paso de las cargas, y no contempla otras fuentes de excitacién como las

irregularidades de la via (Lombaert & Degrande 2009), asi como tampoco contempla el

efecto de las suspensiones de los trenes.
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Figura 4.22. Aceleraciones en el punto 4 al paso del Talgo 350.
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Figura 4.23. Aceleraciones en el punto 5 al paso del Talgo 350.
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Figura 4.24. Aceleraciones en el punto 6 al paso del Talgo 350.
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Figura 4.25. Aceleraciones en el punto 4 al paso del ICE 350.
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Figura 4.26. Aceleraciones en el punto 5 al paso del ICE 350.
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Figura 4.27. Aceleraciones en el punto 6 al paso del ICE 350.

En el caso del Talgo 350 (S102) la respuesta no tiene un claro cardcter resonante,
los niveles de aceleraciones se muestran con claridad por debajo de 1 m/s y presenta un
pico a 5.6 Hz que corresponde a la frecuencia de paso de los ejes que se encuentran
distanciados 13.14 m y viajan a 263 km/h, aunque también l6gicamente muestra un gran

contenido en frecuencia proximo a la frecuencia natural.

Las aceleraciones en el modelo son ligeramente menores que las del ensayo real

en el punto mas proximo al apoyo, y muy parecidas en el centro de vano.

La coincidencia en la posicidn de las zonas de frecuencias asociadas al paso de los
ejes a una determinada velocidad, es logicamente perfecta. Sin embargo, se aprecia una
ligera discrepancia en la posicidon de la zona asociada a la primera frecuencia natural,

que en el modelo es ligeramente menor.
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Los resultados experimentales muestran picos de frecuencia a 8.8 Hz y 9.3 Hz,
mientras que los picos en el modelo se muestran a 8.4 Hz, 8.8 Hz y 9.4 Hz, aunque este
ultimo soélo se aprecia con claridad en el punto 5 (lateral). La excitacion del tren Si03
(ICE-350) es considerablemente mas resonante que la del S102 (Talgo-350), como puede
verse con claridad en las graficas anteriores, superando ampliamente 1 m/s en los puntos
del centro de vano, ello se debe a que la velocidad de paso del S103, 279 km/h, tiene una
frecuencia de paso de ejes muy proxima a un tercio del valor de una de las frecuencias

naturales.

Ese es también el motivo por el que tanto en el modelo como en el ensayo hay un
pico claramente marcado a la frecuencia 9.6 Hz que corresponde con la frecuencia del
modo 14 del modelo numérico (Figura 4.28). Se trata de un modo que lleva asociada la

flexion transversal de los tableros, y que el modelo capta con precision.

Step: Modal
Mode 14: Value = 3626.7 Freq= 9.5847 (cyclesftime)

Deformed Var: U Deformation Scale Factor: +7.000e+03

Figura 4.28. Modo 14 del modelo numérico.

La causa de que sea ésta la frecuencia claramente mas importante (Figura 4.25,

Figura 4.26 y Figura 4.27) es que el tren ICE 350 (24.775 m de distancia entre ejes)
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pasando a 279 km/h tiene una frecuencia de paso de ejes de 3.128 Hz, es decir, un tercio

de 9.384 Hz, y se encuentra muy préxima a los 9.58 Hz del modo 14.

Dicho de otro modo, la velocidad de paso que hace que la cadencia de las cargas
sea exactamente 1/3 de la frecuencia natural del modo 14 son 284.95 km/h, que esta muy

proxima a los 279 km/h a los que circulaba el ICE 350.

En este caso desaparece esa pequena diferencia asociada a la zona de la frecuencia
natural que aparecia con el Talgo 350 (S102). Todo esto pone de manifiesto que el
resultado de la comparacién es una muy buena coincidencia en ambos casos, sobre todo
para el caso del tren S103 que es el que produce mayor respuesta, y aporta credibilidad a

la metodologia de modelizacion propuesta.
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A continuacion, analizaremos un viaducto convencional y compararemos los
resultados de los modelos tradicionales en las oficinas de proyecto con los que se
obtienen a partir de un modelo que incluya las cimentaciones y el suelo circundante, de
acuerdo con las indicaciones que se han obtenido del andlisis de modelos mas simples.
Ello nos permitira poner de relieve la importancia que la interaccidn suelo-estructura

tiene en la respuesta dinamica.

Se pone en estudio, a modo de ensayo numérico, un viaducto suficientemente
simple como para no perder de vista los fendmenos que se estudian sin perder
generalidad, pero con la complejidad suficiente como para que todos los mecanismos

resistentes de estas estructuras estén representados.

E-1 PUNTO FIUO E-2
P.K. 4+525.512 P K. 4+629.499
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25,00 30,00
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25,00
20.00
|
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Figura 5.1. Viaducto tipo.

LT

Se trata de un viaducto continuo de cuatro vanos con luces de 30 m en los dos
vanos centrales y de 25 m en los extremos, apoyado sobre sendos estribos de 10 m de

altura y pilas de 20.0 m; 25.0 m y 20.0 m de altura (Figura 5.1).
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Figura 5.2. Seccion del tablero.

La seccion del tablero es de tipo losa aligerada, con un canto de 2.00 m y cuatro

aligeramientos cilindricos de 1.40 m de diametro (Figura 5.2).
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El ancho de la losa es de 14.00 m, que es el ancho estandar de las lineas de doble

via y anchura de via europeo.
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Figura 5.3. Capitel y seccion de la pila.

Las pilas son macizas de 4.00 m de ancho y 2.00 m de espesor en su fuste, y de

ancho variable en cabeza hasta alcanzar los 7.00 m de anchura (Figura 5.3).

Descansan sobre zapatas de 14.00 m en el sentido transversal al puente, 10.00 m

en sentido longitudinal y 2.00 m de canto.

Los estribos son de tipo cerrado, como es habitual en este tipo de estructuras, y
se componen de una zapata de 14.00 X 14.00 x 2.00 m, sobre la que descansan el muro
frontal de 2.00 m de espesor y 10 m de altura, y los muros laterales (aletas) de 1.00 m. La
zapata se encuentra enrasada en vertical con las aletas y vuela 2.00 m en la zona de la

puntera.

En primer lugar, se modeliza so6lo el tablero, mientras que en los apartados
siguientes presentamos los modelos del mismo viaducto cimentado superficialmente y

a continuacion sobre cimentaciones profundas.

5.1. Descripcion de los modelos
5.1.1.  Tablero aislado

Como se comentd en la introduccién, para el andlisis dinamico de este tipo de
estructuras, son habituales los modelos de tableros aislados, modelizados como vigas

continuas simplemente apoyadas en los puntos que coinciden con los ejes de pilas o
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apoyos en estribos (Dominguez 2001; Majka & Hartnett 2008). En algunos casos el
modelo es algo mas realista que una viga continua simplemente apoyada pero no incluye
la interaccién suelo-estructura (Goicolea et al. 2005; Sextos, Kappos, et al. 2003;
Martinez-Rodrigo 2009). Las razones que llevan a realizar este tipo de modelos son
logicamente su mayor simplicidad, facilidad de confeccién, rapidez de obtencién de los
resultados y la asuncién de que la pérdida de precision no es importante junto con la
conviccion de que la influencia de las cimentaciones en la respuesta dindmica de la

estructura serd muy limitada.

Para el modelo del tablero vamos a usar elementos placa dispuestos tanto a lo

largo de la losa superior como de la losa inferior como de los hastiales (Figura 5.4).

Los elementos elegidos son del tipo Shell en SAP2000 que combinan el
comportamiento de membrana y el de placa. Para el comportamiento de membrana
usan una formulacion isoparamétrica que incluye los grados de libertad de traslacion en
el plano del elemento y el giro de eje perpendicular al mismo. Los desplazamientos en
el plano tienen funciones de forma cuadraticas. Para el comportamiento de flexion
incluyen las rigideces de rotacidn en ejes contenidos en el plano y la traslacion
perpendicular al plano (formulacion de Kirchhoff) (Bathe 1996). Los desplazamientos

fuera del plano tienen funciones de forma cubicas.

Figura 5.4. Modelo de la seccion transversal.

El espesor de los elementos de la losa superior e inferior de cada tramo se ha
ajustado a los espesores reales correspondientes. De modo que mientras la losa superior,
debido al peralte y al canto variable del voladizo, tiene espesores variables de 0.35 m;
0.45 m; 0.38 my 0.42 m segun se avanza de fuera a dentro, la losa inferior tiene espesor

constante de 0.30 m.

La dimension caracteristica de la malla es 1 m, siendo ésta la distancia entre las
secciones longitudinales y de ese orden las distancias transversales, de hecho en los 14
m de la losa superior se disponen 12 elementos y en los 7 m de la losa inferior se disponen

8 elementos (Figura 5.5).
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Figura 5.5. Modelo del tablero.

El espesor de los hastiales se ajusta para conseguir una seccidén con la misma drea
(misma masa) que el tablero real, dotando a los extremos de 0.65 m de espesor y a los

centrales de 0.70 m.

Se incluyen diafragmas en los apoyos modelizados con placas perpendiculares a
los tableros, en este caso sin masa, para no duplicar la correspondiente a las placas

longitudinales.

Las masas correspondientes a las cargas permanentes se incluyen de forma
distribuida sobre los elementos de la losa superior sobre los que se encuentran situadas

(Figura 5.6).

Figura 5.6. Modelo de masas.

- Balasto 94.84 kN/m
- Traviesas 6.70 kN/m

- Carriles 118 kN/m

- Muretes guardabalasto 5 kN/m

- Canaletas 3.78 kN/m

- Impostas 9.59 kN/m
- Barandilla 1.02 kN/m
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Las condiciones de apoyo para el modelo de tablero aislado corresponden a
impedir el desplazamiento vertical en todos los puntos de apoyo, el desplazamiento
transversal en una banda de apoyos, concretamente los de la derecha, y ademas se

impide el desplazamiento longitudinal de los apoyos del estribo 1.
Las caracteristicas de los materiales elegidas corresponden a:

- Modulo de elasticidad E =3 x 107 kN/m>.

- Moddulo de Poison V=0.2
- Peso especifico p =25 kN/m3
- Amortiguamiento §&=3%.

Las caracteristicas de rigidez se corresponden con las de un hormigén estructural

del tipo de los que se usan para puentes, con resistencias en torno a 40 MPa.

El peso especifico es el que se usa habitualmente en los calculos, que, si bien
puede ser un poco elevado para un hormigén en masa, es una buena aproximacién para
un hormigon armado con las cuantias de armadura normales. El amortiguamiento es un
poco mas desconocido y por tanto dificil de prever. Para estimarlo nos hemos apoyado
en las recomendaciones de la normativa. Tabla 4.1 de IAPF-07 (Ministerio de Fomento

2010), o tabla 4.2 de NCSP-07 (Ministerio de Fomento 2008).

Se van a realizar dos tipos de andlisis distintos de la estructura, mediante
superposicion modal por una parte, e integracion directa por otra. Para el andlisis de
integracion directa se ajustan los coeficientes de Rayleigh «y £ con las dos frecuencias
naturales correspondientes al primero y centésimo modo. La recomendacion del
comentario ¢.4.3.2 de NCSP-07 (Ministerio de Fomento 2008) es tomar a'y ftal que se
mantenga constante £ en la banda de interés, por lo que los modos de ajuste seran el
menor y mayor de los significativos. Por otro lado, para el andlisis por superposicion
modal, el pardmetro de amortiguamiento es directamente el porcentaje respecto del

amortiguamiento critico, el cual hemos estimado de la normativa.

Dado que se dispone de los resultados del analisis modal, se toman los valores de
las frecuencias naturales correspondientes al primer modo y al centésimo, que es el
rango en el que se encuentran los modos que gobiernan el problema para el ajuste de los
coeficientes oy f; en nuestro caso, para el tablero aislado, los periodos de vibracién son

0.264 s para el primero y 0.057 s para el nimero 100.
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Para esos periodos se ajusta el valor de los coeficientes a 'y f obteniendo para «

el valor de 1.176 y para f# =4.482 104

Es importante sefialar que en el caso del andlisis por integracion directa en
modelos complejos el coste computacional es muy elevado. Como dato a tener en cuenta
cabe decir que el andlisis del tablero aislado ha necesitado 220 horas de ordenador, es
decir, 9 dias y 4 horas en un ordenador con un procesador Intel Core TM i7 a 3.4 GHz.
El andlisis se ha realizado con SAP 2000 empleando el método de Newmark con un valor
del factor de decaimiento de amplitud () de 0,005, lo que supone valores de « de 0.252

y de 6de 0.505.

La accion dindmica considerada se corresponde con el “High Speed Load Model”
(HSLM) Tren Dindmico Universal-A, compuesto por una serie de trenes ficticios
propuestos por el comité (ERRI D214.2 2002). Esta es la accién recomendada por las
normativas europeas para el disefio de las nuevas lineas de ferrocarril, y estd incorporada
en los distintos codigos EN19g1-2 (2004) (CEN, Comité Europeo de Normalizacién 2004)

e IAPF-o7 (Ministerio de Fomento 2010).

d d d d d d

i D (| m [ M D P |
1 1
/ ‘ ‘ Locomotora | ] | ‘ I \ C. Intermedio \I H Coche de pasajeros [ 1| ‘Cm:he de pasajeros I “ C. Intermedio I I ‘ ‘ ‘ ‘ Locomotora ‘ ‘ \
R 4 ¢+ v o+ + - LK I v+
00 Q0 OO0 0 (o)} 00 o0 00 OO0 00
I S — I — | I

3 1 3 3525 D D 3.525 3 1 3
o Ncoches de pasajeros

Figura 5.7. Definicion grafica del tren Dinamico Universal-A (Distancias en

metros)

Queda definido por la accién conjunta de una familia de 10 trenes articulados.
Cada tren esta formado por dos locomotoras y un cierto numero de coches de pasajeros,
con cargas iguales en todos los ejes, segun la Figura 5.7. La familia se obtiene variando
el namero de coches, la distancia entre ejes y las cargas por eje, segin se indica en el

cuadro C.1 (Figura 5.8).
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Tren Numero de Longitud del Distancia Carga
coches de coche entre ejes de | nominal por
pasajeros un bogie eje

N D [m] d [m] P [kN]

A1 18 18 2,0 170

A2 17 19 3,5 200

A3 16 20 2,0 180

Ad 15 21 3,0 190

A5 14 22 2,0 170

A6 13 23 2,0 180

A7 13 24 2,0 190

A8 12 25 2,5 190

A9 11 26 2,0 210

A10 11 27 2,0 210

Cuadro C.1: Definicion del tren Dinamico Universal-A. (La posicion de las cargas de
las locomotoras es igual en todos los casos.)

Figura 5.8. Cuadro C.1 de IAPF-o7

Se considera una velocidad de proyecto de 350 Km/h y en consecuencia se hace
un barrido de velocidades de 20 a 420 km/h (1.2 veces la velocidad de proyecto) para

cada una de esas composiciones.

Para simular las cargas del trafico se usan los nudos que se encuentran bajo la via,
disponiendo sobre cada uno de ellos una carga proporcional a la que recibe de la traviesa
(Figura 5.9). Para ello se supone que la traviesa reparte la carga que recibe del eje de
forma uniforme al balasto, y que este lo hace también de forma uniforme hacia abajo

con una pendiente 4:1.

Figura 5.9. Esquema de aplicacién de las cargas en el modelo.

Este tipo de reparto de cargas es el que se usa habitualmente en las fases de
proyecto de las estructuras y es el que propone IAPF (Ministerio de Fomento 2010) para

el reparto local de cargas como refleja la Figura 5.10.
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Carga en traviesa

= \
balasto ¥ _ Q ab Plano de{ierencia

5=

Figura 5.10. Reparto de una carga puntual sobre traviesa a través del balasto.

Con este criterio se calcula la carga que se debe disponer sobre cada nudo para
conseguir que la suma total sea la unidad y sean proporcionales a la carga recibida. Por
otro lado, se genera una funcion de carga temporal para cada tren y cada velocidad de

calculo, es decir, un total de 410 funciones de carga.

Cada funcion de carga temporal se compone de una sucesion de rampas de subida
de carga y rampas de bajada de carga que representan el reparto longitudinal de cada
carga movil entre la seccion de calculo y sus colindantes. La pendiente de la rampa se
fija con la velocidad de paso y la distancia entre secciones consecutivas, en nuestro caso

1m; y la amplitud de la carga la fija el valor de la carga nominal por eje de cada tren.

El intervalo de tiempo que transcurre desde que se inicia un tridangulo de carga
hasta el siguiente, y asi su posible solapamiento, lo determina la distancia entre ejes de

la composicion y la velocidad de paso.

Se genera un caso de carga con las cargas puntuales de cada seccién y a ese caso
de carga se le aplica cada funcién temporal de carga con un desfase respecto de la seccion
anterior, o un tiempo de llegada respecto de la seccidn inicial, que se evalua de acuerdo
con su posiciéon en el viaducto y la velocidad de paso del tren. Asi, cuando una carga
movil supera una determinada seccion, comienza la rampa de subida correspondiente
de la seccion siguiente (Figura 5.11). Con todos los casos de carga de todas las secciones
correspondientes a una misma funcion de carga, es decir, a un mismo paso de tren y una
misma velocidad, se genera un andlisis transitorio, del que se obtendran las velocidades

y aceleraciones de todos los puntos del tablero.
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Figura 5.11. Reparto longitudinal de la carga en cada instante.

5..2. Modelo completo con cimentaciones directas.

En este caso, se modeliza el viaducto anterior incluyendo pilas, estribos, con sus

cimientos y el terreno circundante.

Los estribos y las pilas a pesar de ser simples, tienen la morfologia
correspondiente a los elementos habitualmente presentes en estas estructuras, y su

modelo estructural representa su comportamiento de forma precisa.

Para el modelo conjunto con pilas y estribos las restricciones entre tablero y
apoyos son idénticas a las consideradas en el caso del tablero aislado, pero en este caso
consisten en ligar los grados de libertad que en el caso anterior estaban impedidos con
los del nudo inmediatamente inferior correspondiente a la pila o estribo que se

encuentre debajo.

Como ya se comento en al apartado anterior, las pilas tienen un fuste macizo de
4 m de ancho y 2 m de espesor, que ha sido modelizado con elementos placa de 1.00 x
1.00 m. (Figura 5.12). El capitel mantiene el tipo de elementos, pero su geometria se ajusta
para disponer un nudo justo debajo del apoyo del tablero. La cimentacion de la pila se

modeliza con elementos sdlidos de 1.00 x 1.00 X 1.00 m.
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Figura 5.13. Modelo de la conexion fuste zapata

En la unién del fuste con la zapata se define una restriccion de movimientos entre
los nudos de las dos primeras filas del fuste y los de las tres filas de elementos sélidos de
la zapata (la coincidente con las placas y las de ambos lados, Figura 5.13) que obliga a
que todos ellos se muevan como solido rigido, lo que modeliza el empotramiento del

fuste en la zapata, permitiendo las deformaciones globales de la zona.

El estribo también se ha discretizado de forma similar, con elementos lamina los
muros y con elementos solidos la cimentacion. La peculiaridad de este elemento radica
en las tierras que incluye en su “interior”, es decir, entre las aletas y el trasdos del muro
frontal, que también han sido incluidas en el modelo como elementos sdlidos de terreno,

con el mismo tamaifio de malla que los elementos del estribo (Figura 5.14).
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Figura 5.14. Modelo del estribo.

También incluye el modelo las tierras de alrededor del estribo, alrededor de las

zapatas y bajo las cimentaciones (Figura 5.15).

T
I

Figura 5.15. Modelo de viaducto sobre cimentaciones superficiales.

En el modelo se incluye una franja de 8 m alrededor de las cimentaciones, es decir,
como las zapatas tienen un ancho de 14 m, la anchura de la franja de terreno discretizada
es de 30 m (14 +2 x 8). El espesor de terreno (profundidad incluida en la discretizacién)
en la zona intermedia es también de 8 m. Esta zona aumenta en la zona de los estribos,

por la geometria peculiar del terreno en esta zona.

Si nos centramos en la cimentacidn de la pila central, su masa corresponde a
10 x14 x2x 25 =7000 kKN mientras que la masa del terreno que se encuentra alrededor es
de 30x30x8x20=144000 kN, lo que representa una proporcion de 20.6, que esta en el

orden de los parametros que se proponen en el apartado 3.2.1.5.
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Las condiciones de contorno en la cara inferior y los laterales del terreno se
corresponden con la restriccion de los desplazamientos perpendiculares a la cara, que si
bien no cumplen las condiciones dindamicas desde el punto de vista tedrico, se han
demostrado suficientemente precisas desde el punto de vista practico, como se vio en el

apartado 3.2.1.5

Las caracteristicas del material elegidas para el terreno son las siguientes:

Moédulo de elasticidad E =3/ 30 /300 / 3000 MPa.

Moédulo de Poison V=0.35

Peso especifico p =20 kN/m3

Amortiguamiento §&=3%.

Las caracteristicas de rigidez se corresponden con las de terrenos de consistencia
blanda, firme, dura o muy dura; como podria corresponder a una arcilla de resistencia a
la compresion simple qu = 50 kPa (arcilla blanda), o una arcilla de qu 500 kPa, (de firme
a muy firme) o una marga. Los datos de rigidez del terreno han sido estimados del
capitulo de Cimentaciones superficiales del libro Geotecnia y Cimientos III Primera
parte de J.A, Jiménez Salas, J.L. Justo Alpafiés y otros(Caiiizo et al. 1970) y también
corresponden con velocidades de propagacion de las ondas elasticas transversales que
varian desde los 23 m/s a los 738 m/s, barriendo las rigideces habituales, tales como las

caracteriza NCSP-o07 (Ministerio de Fomento 2008).

El peso especifico es el que se usa habitualmente en los calculos, el cual si bien
puede ser un poco elevado para un terreno granular, es una buena aproximacion para
una marga o una arcilla con alto grado de saturacién. El amortiguamiento como en el

caso del hormigén es un poco mas desconocido y por tanto dificil de prever.

Las recomendaciones de NCSP-o07 (Ministerio de Fomento 2008) en su apartado
8.2.3 indican que el amortiguamiento interno podrd determinarse mediante ensayos de
campo o de laboratorio. A falta de medidas directas, y para aceleraciones de cdlculo
inferiores a 0,10 g, podrd adoptarse un valor 0,03 para el indice de amortiguamiento

interno.

En consecuencia, el amortiguamiento del 3 % esta en el rango de lo que cabe
esperar para el terreno, y su valor no alterara el caracter comparativo de los resultados

del estudio.
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5.1.3. Modelo completo con cimentaciones profundas

En el modelo completo se pretende tener en cuenta el efecto de la interaccion
suelo-estructura en la respuesta, para ello se introducen las pilas y estribos, asi como el
terreno sobre el que estos apoyan, haciendo uso de los pardmetros que se analizaron en

el estudio simple.

El viaducto que se analiza es el mismo de los apartados 5.1.1y 5.1.2, solo que en
este caso con cimentaciones profundas. Las pilas descansan sobre encepados de 6.00 x
6.00 x 2.00 m sobre cuatro pilotes de 1.50 m de didmetro. La longitud de los pilotes sera

variable en los diferentes modelos que se estudiaran.

Los estribos son de tipo cerrado, como es habitual en este tipo de estructuras, y
se componen de un encepado de 14.00 x 6.00 x 2.00 m con 6 pilotes de 1.50 m de
didmetro, sobre el que descansan el muro frontal de 2.00 m de espesor y 10 m de altura,
y los muros laterales (aletas) de 1.00 m. El encepado se encuentra enrasado en vertical

con las aletas y vuela 2.00 m en la zona de la puntera (Figura 5.16).

Figura 5.16. Modelo de viaducto sobre cimentaciones profundas.

El modelo de las pilas y estribos es similar al del viaducto con cimentacion

superficial.

La cimentacion de la pila se modeliza con elementos sélidos hexaédricos de 8
nodos de 1.00 x 1.00 x 1.00 m, basados en la formulacion isoparamétrica estandar.
También se incluye en el modelo las tierras de alrededor del estribo y alrededor de los

encepados y pilotes. Asi mismo, se incluye una franja de 14 m alrededor de las
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cimentaciones, es decir, como los encepados tienen un ancho de 6 m, la anchura de la
franja de terreno discretizada es de 34 m (6 +2 x 14). El espesor de terreno (profundidad
incluida en la discretizacion) en la zona intermedia es de 10 m mayor a la longitud de los
pilotes. Esta zona aumenta en la zona de los estribos, por la geometria peculiar del

terreno en esta zona.

Se consideran dos estratos de terreno de rigideces distintas, uno mas superficial
y menos rigido, cuya potencia serd variable a lo largo del estudio, y otro mas profundo
de espesor indefinido que incluye 10 m de terreno por debajo de la punta de los pilotes.
Los pilotes se empotran en el estrato rigido 10 m. Las potencias del estrato blando que
se estudian son de 4, 6, 8, 10, 12, 14 y 16 m, y dado que el encepado tiene 2 m de espesor
y los pilotes se empotran 10 m de longitud en el estrato rigido, supone que las longitudes
de pilotes estudiadas seran de 12, 14, 16, 18, 20, 22 y 24 m. La altura total del terreno

modelizado serd, por tanto, de 24, 26, 28, 30, 32, 34 y 36 m respectivamente.

Se estudian a su vez tres tipos de estratos distintos en base a su rigidez, en todos
los casos se dispone un terreno de menor rigidez en el estrato mas superficial, y un

terreno de mayor rigidez en el estrato profundo.

Si nos centramos en la cimentacion de la pila central, en el caso de pilotes de 12

4><12><1.52]

m de longitud su masa corresponde a 25x (6 xB6x2+ = 2475kN mientras que

la masa del terreno que se encuentra alrededor es de 20x(34x30x 24 —99)=487620kN ,
lo que representa una relacion entre la masa del terreno y la de los pilotes de 197, que
verifica la relacidn que se propone para este parametro en el analisis del modelo simple.
Para el caso de pilotes de 24 m esa relacién aumenta a 232. Las condiciones de contorno
en la cara inferior y los laterales del terreno se corresponden con la restriccion de los

desplazamientos perpendiculares a la cara.

5.2. Resultados y discusion de los resultados
5.2.1.  Tablero Aislado

Con este modelo se han realizado dos tipos de analisis distintos. Mediante
superposicion modal integrando 100 modos o a través de andlisis de integracion directa

usando el método de Newmark.

En el andlisis de superposicion modal la masa movilizada correspondiente a los

grados de libertad de desplazamiento vertical es del 90,24 %. Este dato es indicativo de
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que la simplificacion correspondiente a la superposicion modal es suficientemente

precisa (apartado 4.2.4.1 de NCSP-07) (Ministerio de Fomento 2008).

De los andlisis realizados se obtiene la respuesta de todo el tablero a lo largo de
todo el tiempo que cada tren tarde en atravesar la estructura, y suficiente tiempo

después de que lo abandona, como para que la respuesta se haya amortiguado.

De toda esa informacidén vamos a focalizar la atencion en la respuesta de un nodo
que se encuentra situado en el centro del segundo vano, y justo debajo de la via por la
que circulan las composiciones. De todo el registro de desplazamientos que se obtienen,
a continuacidn se representa el descenso maximo obtenido para cada uno de los trenes
del modelo HSLM (ERRI D214.2 2002), y para cada velocidad de paso estudiada (Figura
5.17). Como se puede observar no aparecen amplificaciones apreciables de la respuesta
hasta los 270 km/h que es significativamente parecida a los 272.73 km/h que
corresponden a tomar como distancia caracteristica la longitud del coche del tren tipo

A1y la primera frecuencia natural de vibracién.

Modelo Tablero Aislado (Superposicion Modal 100 modos)

28 -

——A1 A2 —A3 —+—A4 A5 A6 —A7 —=-A8 A9 A10

26 A

24 4

2.2 A

Desplazamiento vertical maximo (mm)

0 50 100 150 200 250 300 350 400 450
Velocidad (km/h)

Figura 5.17. Descensos maximos en el modelo de tablero aislado por

superposicion modal.
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A velocidades crecientes se reproduce el fenédmeno en otros trenes con longitudes
de coche mayores, siendo la maxima amplificacidon observada, la correspondiente al tren
Ai1o a 410 km/h, que llega a duplicar la respuesta estdtica. Un parametro de interés es
precisamente el coeficiente de impacto, que es una medida del caracter dindamico de la
respuesta (CEN, Comité Europeo de Normalizacion 2004; Ministerio de Fomento 2010;
ERRI D214.2 2002; Alarcon 1971), los valores aqui contemplados corresponden a la
relacion entre la maxima respuesta obtenida y la respuesta estatica del mismo tren, que
no debe confundirse con el que define la normativa (Ministerio de Fomento 2010), que

toma como respuesta estatica la producida por el tren UIC-71.
En este caso el coeficiente de impacto que se obtiene sera:
Bdinreal = 2.631 mm  (correspondiente al tren A1o circulando a 410 km/h)
Besttipo=1.308 mm  (Tren Aio andlisis estdtico)

o=2%L_o0m

1.308

Para el analisis directo por el método de Newmark se han considerado los
parametros de amortiguamiento estructural y numérico indicados en el apartado 5.1.1. y

5.1.2 obteniendo los descensos maximos de la Figura 5.18.

Modelo Tablero Aislado (Newmark)
28 4
——A1 A2  —=-A3 —A4 A5 A6 A7 -=-A8 A9 A10
26 4

24 4

22 A

Desplazamiento vertical maximo (mm)

0 50 100 150 200 250 300 350 400 450
Veolocidad (km/h)

Figura 5.18. Descensos maximos en el modelo de tablero aislado por integracion

directa
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En este caso el coeficiente de impacto que se obtiene sera:
Odin,real = 2.637 mm  (correspondiente al tren A1o circulando a 410 km/h)
Besttipo=1.308 mm  (Tren Aio andlisis estdtico)

_ 2.637
1.308

d =2.016

La diferencia entre ambos resultados es del 0.228 %, pero independientemente
de ello si comparamos ambas graficas se ve a simple vista un resultado muy parejo entre
ambas formulaciones, con maximos del mismo orden en los mismos rangos para todas
las composiciones. Se evidencia de los resultados que el comportamiento dindmico de
este tipo de estructuras, asi modelizadas, estan fuertemente condicionado por los

primeros modos de vibracién vertical.

5.2.2. Modelo completo con cimentaciones directas

El modelo completo, incluyendo ademas del tablero, las pilas y estribos con
suficiente precisién (elementos placas y elementos solidos), y una franja de terreno
adecuada (170 x 30 x 8 m), modelizada con elementos sdlidos, resulta inabordable
computacionalmente, por un coste excesivo en tiempo de procesamiento, mediante
analisis por integracion directa (72 horas de cédlculo para cada uno de los 410 transitorios

de estudio).

Por esta razon, en lo que sigue, hemos utilizado de forma genérica el método de

analisis por superposiciéon modal asegurando que el numero de modos es suficiente.

Conviene recordar que, como se puso de manifiesto al analizar los modelos
simples de zapata aislada en el aparatado 3.2.1, los modelos que simulan so6lidos no
tienen un comportamiento preferencial asociado a los modos de frecuencias mas bajas,

por lo que se hara necesario un estudio de convergencia.

Para esta comprobacion se ha realizado un estudio de sensibilidad al namero de

modos con 12, 25, 50, 100, 200 y 300 modos, verificando la convergencia de los resultados.
5.2.2.1.  Andlisis de sensibilidad al numero de modos

La herramienta de andlisis utilizada ha sido SAP2000, usando el modelo descrito
en al apartado 5.1.2, con un terreno con modulo de elasticidad 30 MPa. Légicamente el
coste computacional crece con el numero de modos incluidos en el andlisis, por lo que

serd interesante ser cuidadoso con este parametro.
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El porcentaje de masa movilizada asociada los grados de libertad de

desplazamiento vertical es del 13,96 %; 37,95 %; 48,99 %; 56,18 %; 80,73 % y 86,29 %.

En las gréficas (Figura 5.9, Figura 5.20, Figura 5.21, Figura 5.22, Figura 5.23 y

Figura 5.24) se representan los descensos maximos para cada velocidad y cada tren en el

punto de estudio. En todas ellas se ha mantenido la escala vertical para hacer mas clara

la comparativa, a pesar de que las primeras no aportan mucha informacién a esa escala,

por la menor magnitud de la respuesta, y en las tltimas el eje vertical podria visualizar

desplazamientos maximos a partir de 1 mm.
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Figura 5.19. Descensos maximos del viaducto con cimentacion superficial.

Anadlisis con 12 modos.
El coeficiente de impacto que se obtiene sera:
8din,real = 0.194 mm  (correspondiente al tren A1o circulando a 300 km/h)

Besttipo = 2.189g mm  (Tren Aio andlisis estatico)

0194
2.189

D =0.089
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Desplazamiento vertical maximo (mm)

INFLUENCIA DE LA INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA EN EL COMPORTAMIENTO DINAMICO DE PUENTES
SOMETIDOS AL PASO DE TRENES DE ALTA VELOCIDAD

Modelo Completo E=30MPa (25 Modos)

——A1 A2 A3 —+—A4 A5 A6 A7 —=-A8 A9 A10
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Figura 5.20. Descensos maximos del viaducto con cimentacion superficial.

Andlisis con 25 modos.
El coeficiente de impacto que se obtiene sera:

Odinreal = 0.315 mm  (correspondiente al tren Ag circulando a 230 km/h)

Besttipo = 2.189 mm  (Tren Aio andlisis estatico)
O = 0315 =0.144
2.189
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Desplazamiento vertical maximo (mm)
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Figura 5.21. Descensos maximos del viaducto con cimentacién superficial.
Analisis con 50 modos.
El coeficiente de impacto que se obtiene sera:
ddinreal = 1.762 mm  (correspondiente al tren A1o circulando a 300 km/h)
Besttipo = 2.189 mm  (Tren Aio andlisis estatico)

d :E:O.SOS

2.189
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Desplazamiento vertical maximo (mm)

INFLUENCIA DE LA INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA EN EL COMPORTAMIENTO DINAMICO DE PUENTES
SOMETIDOS AL PASO DE TRENES DE ALTA VELOCIDAD

Modelo Completo E=30MPa (100 Modos)
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Figura 5.22. Descensos maximos del viaducto con cimentacién superficial.

Andlisis con 100 modos.
El coeficiente de impacto que se obtiene sera:
Odin,real = 2.441 mm  (correspondiente al tren Ao circulando a 300 km/h)
Besttipo = 2.189g mm  (Tren Aio andlisis estatico)

S 28

~2.189
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Desplazamiento vertical maximo (mm)
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1.5 A
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Modelo Completo E=30MPa (200 Modos)
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Figura 5.23. Descensos maximos del viaducto con cimentacion superficial.
Andlisis con 200 modos.
El coeficiente de impacto que se obtiene sera:
ddin,real = 2.634 mm  (correspondiente al tren A1o circulando a 300 km/h)
Besttipo = 2.189 mm  (Tren Aio andlisis estatico)

d = 2634 =1.204
2.189
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INFLUENCIA DE LA INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA EN EL COMPORTAMIENTO DINAMICO DE PUENTES
SOMETIDOS AL PASO DE TRENES DE ALTA VELOCIDAD

Modelo Completo E=30MPa (300 Modos)

25 A

Desplazamiento vertical maximo (mm)

0.5

—-—A1 A2 A3 —A4 A5 A6 A7 —=-A8 A9 A10
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Veolocidad (km/h)

Figura 5.24. Descensos maximos del viaducto con cimentacion superficial.

Analisis con 300 modos.
El coeficiente de impacto que se obtiene sera:
Sdin,real = 2.709 mm  (correspondiente al tren A1o circulando a 300 km/h)

Besttipo = 2.189 mm  (Tren Aio andlisis estatico)

o=212 _1 53

~2.189

El resultado es muy parecido independientemente de que tomemos 100, 200 4
300 modos, de hecho, la diferencia en el coeficiente de impacto sélo supone un 2.77 %
de 200 a 300 modos y ello a pesar de incluir en el modelo el terreno. Ello corrobora que
los errores que se cometen por hacer un andlisis por superposicion modal no son
apreciables en absoluto, para este caso, a partir de 200 modos, lo que permite abordar el

andlisis con un coste computacional razonable.

Como en el caso del tablero aislado si comparamos las graficas podemos apreciar
un resultado muy parejo entre los tres andlisis, con maximos del mismo orden en los
mismos rangos para todas las composiciones. No puede decirse lo mismo para los

andlisis realizados con 12, 25 o incluso 50 modos.
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Es habitual encontrar en la literatura criterios de convergencia basados en la masa
movilizada (mayor del 9o%) o frecuencias de excitacion (que cubran el rango hasta los
30 Hz) (Ministerio de Fomento 2008). Esto puede elevar considerablemente el coste
computacional, en nuestro caso se necesitan 414 modos para incluir el 90% de la masa

movilizada y mas de 2000 modos para alcanzar la frecuencia natural de 30 Hz.

En estos casos es ttil realizar un andlisis por integracion directa, para el caso que

se considere mas relevante.

El andlisis por integracion directa del tren Aio a 300 km/h ha producido un
descenso maximo de 2.749 mm, lo que supone un coeficiente de impacto de 1.256 que es
solo un 1.5 % mayor que el correspondiente al andlisis por superposicién modal con 300

modos.
5.2.2.2.  Anadlisis de sensibilidad a la rigidez del terreno.

Para poder constatar hasta qué punto el modelo de la subestructura y el terreno
son importantes o influyentes en la respuesta dindmica de la estructura, vamos a analizar

el modelo con terrenos de diferentes rigideces.

Para la eleccion de las rigideces del terreno en este modelo que pretende ser mas
realista, nos vamos a basar en la caracterizacion que del mismo se hace en las diferentes
normas sismicas (Ministerio de Fomento 2008; CEN 20m1; ASCE/SEI 2010; AASHTO
2010), es decir a partir de la velocidad de propagacion de las ondas eldsticas transversales.
Hemos elegido como velocidades tipo 100 m/s, 300 m/s, 575 m/s y 800 m/s, que se
encuentran cada una de ellas en el rango de los suelos tipo I, I, IIl o IV de la normativa
sismica espafiola (Ministerio de Fomento 2008), o del tipo B, C, D o E de la normativa
americana (ASCE/SEI 2010).

A esas velocidades de propagacion de las ondas transversales, con un modulo de
Poison de 0.35 les corresponden unos modulos de elasticidad de 55 MPa, 500 MPa, 1800
MPay 3500 MPa. Se realiza un andlisis por superposicion modal con 200 modos a la vista

de los resultados obtenidos en el apartado anterior.

El porcentaje de masa movilizada para los cuatro estudios es similar, del 56.18 %,
pero no lo es la respuesta estructural, tal como se desprende de las gréficas (Figura 5.25,
Figura 5.26, Figura 5.27 y Figura 5.28) que representan los desplazamientos maximos de

cada uno de los trenes del modelo HSLM para cada velocidad.
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Maximo desplazamiento vertical (mm)

Maximo desplazamiento vertical (mm)

INFLUENCIA DE LA INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA EN EL COMPORTAMIENTO DINAMICO DE PUENTES
SOMETIDOS AL PASO DE TRENES DE ALTA VELOCIDAD

Modelo Completo Cimentaciones Directas (vs 100 m/s)
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Figura 5.25. Descensos maximos del viaducto con cimentacidn superficial.

Terreno con Vs =100 m/s.

Modelo Completo Cimentaciones Directas (vs 300 m/s)
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Figura 5.26. Descensos maximos del viaducto con cimentacion superficial.

Terreno con Vs = 300 m/s.
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Maximo desplazamiento vertical (mm)

Maximo desplazamiento vertical (mm)

Modelo Completo Cimentaciones Directas (vs 575 m/s)
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Figura 5.27. Descensos maximos del viaducto con cimentacidn superficial.
Terreno con Vs = 575 m/s.
Modelo Completo Cimentaciones Directas (vs 800 m/s)
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Figura 5.28. Descensos maximos del viaducto con cimentacion superficial.

Terreno con Vs = 800 m/s.



INFLUENCIA DE LA INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA EN EL COMPORTAMIENTO DINAMICO DE PUENTES
SOMETIDOS AL PASO DE TRENES DE ALTA VELOCIDAD

Se aprecia un movimiento de las velocidades a las que aparecen las resonancias,
hacia velocidades mas altas cuando aumenta la rigidez del terreno, pero sélo se

manifiesta con claridad en los terrenos mas flexibles.

El comportamiento es diferente en funcion del tren que se analice, por ejemplo,
si observamos el tren A1, en el rango de los 270 km/h muestra respuesta resonante para
el modelo de tablero aislado y en los terrenos mas rigidos, pero desaparece en el terreno
mas blando y queda bastante amortiguado en el terreno de 300 m/s de velocidad de

propagacion de las ondas elasticas transversales.

El tren A2 tiene un efecto resonante no muy marcado a 280 km/h en el terreno
de 100 m/s, es mas marcado a 390 km/h con terreno de 300 m/s se mantiene para el
terreno de 575 m/s pero a 400 km/h, se incrementa para el caso de 80o m/s también a

400 km/h y desaparece en el modelo de tablero aislado.

Se ha realizado un analisis directo de los casos en los que se producen las mayores
respuestas, concretamente el tren A-10 a 380 km/h para el terreno de 100 m/s, a 410 km/h
para el terreno de 300 m/s, a 420 km/h para el terreno de 575 m/s y a 400 km/h para el
terreno de 800 m/s. También se ha obtenido la flecha estatica del tren A1o en cada uno
de los modelos, con lo que finalmente se puede deducir el coeficiente de impacto en

cada analisis. En la Tabla 5.1 se indican los resultados.

Tabla 5.1. Coeficientes de impacto para los modelos de viaducto con

cimentaciones superficiales.

Modelo O estatica (mm) | O dinamica (mm) )
Tablero Asilado 1.308 2.637 2.017
Vs =100 m/s 1.913 2.643 1.382
Vs =300 m/s 1.592 2.501 1571
Vs =575 m/s 1.549 2.709 1.749
Vs = 800 m/s 1.537 2.514 1.636

Se aprecian notables diferencias derivadas de la inclusién o no en el modelo de
las cimentaciones y el terreno circundante, llegando a ser en el caso estudiado de hasta

el 31.48 % de disminucidn en el factor de impacto.

La disminucion es mas notable para los terrenos mas flexibles, pero la tendencia
no es clara para los terrenos mas rigidos, aunque en todos los casos el descenso respecto

del resultado del tablero aislado es notable.
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Se concluye que el terreno amortigua la respuesta dindmica y disminuye el factor

de impacto en todos los casos.

5.2.3. Modelo completo con cimentaciones profundas

Como en el caso de las cimentaciones superficiales, el modelo completo resulta
inabordable computacionalmente, por un coste excesivo en tiempo de procesamiento,

mediante analisis por integracion directa.

Este es el motivo de que como en el caso anterior la mayor parte del estudio se

hace por superposicién modal.

Siguiendo las pautas ya expresadas, hemos procedido a realizar un analisis de

sensibilidad al numero de modos, incluyendo 100, 200, 300, 400, 500 0 600 modos.
5.2.3.1.  Andlisis de sensibilidad al niumero de modos

La herramienta de andlisis utilizada ha sido SAP2000, con el modelo descrito en
al apartado 2. Este estudio de sensibilidad se realiza para un viaducto cimentado en un
terreno que se compone de un estrato superficial de 10 m de espesor y una velocidad de
propagacion de las ondas elasticas transversales de 100 m/s sobre otro estrato de
profundidad indefinida y 8oo m/s de velocidad de propagacion de las ondas elasticas

transversales.

La frecuencia natural asociada al modo 600 es de 10.46 Hz y el porcentaje de masa
movilizada asociada a los grados de libertad de desplazamiento vertical de los 600
primeros modos es del 43.36 %. En las Figura 5.29, Figura 5.30, Figura 5.31 y Figura 5.32
se representan los descensos maximos, para cada velocidad y cada tren en el punto de

estudio, para los analisis realizados con 300, 400, 500 y 600 modos.
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Maximo desplazamiento vertical (mm)

Maximo desplazamiento vertical (mm)

INFLUENCIA DE LA INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA EN EL COMPORTAMIENTO DINAMICO DE PUENTES
SOMETIDOS AL PASO DE TRENES DE ALTA VELOCIDAD

Estrato 10 m Terreno v 100 m/s 300 Modos
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Figura 5.29. Descensos maximos del viaducto con cimentacion profunda.

Analisis con 300 modos.

Estrato 10 m Terreno v 100 m/s 400 Modos
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Figura 5.30. Descensos maximos del viaducto con cimentacion profunda.

Andlisis con 400 modos.
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28 -

Maximo desplazamiento vertical (mm)

Maximo desplazamiento vertical (mm)
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Figura 5.31. Descensos maximos del viaducto con cimentacién profunda.

Andlisis con 500 modos.

Estrato 10 m Terreno v 100 m/s 600 Modos
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Figura 5.32. Descensos maximos del viaducto con cimentacion profunda.

Andlisis con 600 modos.
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INFLUENCIA DE LA INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA EN EL COMPORTAMIENTO DINAMICO DE PUENTES
SOMETIDOS AL PASO DE TRENES DE ALTA VELOCIDAD

El resultado cualitativo es muy parecido, independientemente de que tomemos
100, 200, 300, 400, 500 0 600 modos. Sin embargo, no lo es de forma cuantitativa. Las
curvas mostradas en las Figura 5.29 a Figura 5.32 aparentan ser idénticas, solo que

ligeramente desplazadas en la direccidn vertical a pesar de mantener la escala.

Los valores maximos del descenso, que se encuentran asociados al tren Aio
circulando a 410 km/h, son de 2.495 mm, 2.528 mm, 2.538 mm y 2.541 mm, para 300, 400
500 y 600 modos respectivamente. Si se hace el andlisis por integracion directa de ese
modelo, se obtiene un descenso maximo de 2.930 mm. El resultado que se obtiene con

otras potencias de estrato blando o rigideces es similar.

La conclusion de este estudio es que a pesar de incluir 600 modos en el andlisis el
error que se comete en la estimacion del desplazamiento maximo se mantiene por
encima del 15 %, y ello con un coste computacional muy significativo. Sin embargo, a la
luz de la similitud existente entre las distintas graficas para distintos numeros de modos
analizados, se deduce que este estudio permite localizar el caso de carga mas

desfavorable en cada modelo.

En conclusion, para el resto de analisis que se realizan se hara un estudio de la
respuesta mediante superposiciéon modal con 500 modos, y se completa el estudio por
integracion directa de los estados de carga dinamica mds representativos, es decir, los

trenes y a la velocidad que producen mayor respuesta.

5.2.3.2.  Andlisis de sensibilidad a la rigidez del terreno.

Como en el caso de cimentaciones directas, para poder constatar hasta qué punto
el modelo de la subestructura y el terreno son importantes o influyentes en la respuesta
dindmica de la estructura, vamos a analizar el modelo con terrenos de diferentes

rigideces.

Para el estrato profundo se adopta, en todos los casos, un terreno con una
velocidad de propagacion de las ondas elasticas transversales de 8oo m/s, lo que supone
un modulo de elasticidad de 3500 MPa. Se trata por tanto de un terreno tipo I (roca
compacta, suelo cementado o granular muy denso) segin NCSP-o7 (Ministerio de
Fomento 2008), o tipo A (roca u otra formacion geoldgica similar a roca) segun
eurocddigo 8 (CEN 2012), o tipo B (rock) segun ASCE-o07 (ASCE/SEI 2010). Para el estrato
mas superficial se adoptan tres rigideces distintas y profundidades de 4, 6, 8, 10, 12, 14y

16 m.
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Las caracteristicas del estrato superficial empleadas en los distintos modelos, son

las que figuran en la Tabla 5.2, con la descripcion que las distintas normas hacen de ellos.

Tabla 5.2. Tipos de terreno utilizados en el estrato superficial.

e | E NCSP-07 EC-8 ASCE 7
m/s MPa

100 55 IV suelo granular suelto o cohesivo blando D suelos sueltos E Soft clay soil
300 500 11l suelo granular de compacidad media o cohesivo firme C arena densa D Stiff soil
575 1800 Il roca fracturada, suelo granular denso o cohesivo muy duro | B arena muy densa | C Very dense soil

En la Figura 5.33 se resumen, Gnicamente para los trenes que producen la mayor

respuesta, los desplazamientos maximos obtenidos a través del analisis directo por el

método de Newmark en cada uno de los escenarios estudiados.

Se agrupan los resultados para cada rigidez del terreno y se representan en

funcion de la potencia del estrato superficial (flexible).

Se afiade a modo de referencia en color rojo el desplazamiento maximo segtin el

modelo de tablero aislado.

Desplazamientos maximos
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---@--Vs100m/s --&k-Vs300m/s --B-Vs575m/s Tablero

Figura 5.33. Desplazamientos maximos en funcion del espesor del estrato

superficial.

En la Figura 5.34 se representan los mismos resultados agrupados por potencia

del estrato mas compresible, y representados en funcion de la rigidez del estrato

superficial.
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Desplazamientos maximos (mm)
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Figura 5.34. Evolucion del descenso maximo con la rigidez del terreno para cada

espesor del estrato superficial.

Se observa en todos los casos una mayor respuesta en los modelos con
cimentaciones y terreno respecto del resultado obtenido con el modelo que sdlo
contempla el tablero. También se observa una muy pequefia dependencia de la potencia
del estrato superficial, menos rigido. (Las lineas de la Figura 5.33 son practicamente

horizontales).

Por el contrario, si se aprecia una mayor dependencia de la rigidez del terreno
superficial, y ademas en el sentido de mayor desplazamiento a mayor rigidez, lo que va
en contra de lo que deberia ser el resultado en el caso de que la accion fuera estatica.
También es contradictorio con el hecho de que la respuesta que se obtiene con el modelo
de tablero aislado, que vendria a simular un terreno infinitamente rigido, es menor, y no

sigue por tanto la tendencia.

En la Figura 5.35 representamos el coeficiente de impacto, de forma agrupada
para cada rigidez del estrato superficial, y presentamos los datos en funcion de la
profundidad del estrato superficial. Las diferencias con el resultado de desplazamientos
maximos son evidentes y estan motivadas por el hecho de que el descenso estatico

también depende del modelo que se estudia.
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Coeficientes de Impacto
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Figura 5.35. Coeficientes de impacto en funcidn del espesor del estrato

superficial.

Coeficientes de Impacto
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Figura 5.36. Evolucion del coeficiente de impacto con la rigidez del terreno para

cada espesor del estrato superficial.
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SOMETIDOS AL PASO DE TRENES DE ALTA VELOCIDAD

El resultado que se aprecia ahora es que con un estrato superficial mas flexible el
coeficiente de impacto es menor que el que predice el modelo de tablero aislado, y
ademas dicho coeficiente de impacto disminuye conforme aumenta la profundidad del

estrato flexible, siendo éste el caso donde se aprecian las diferencias mas marcadas
debidas a dicha profundidad.

En los casos en los que el estrato superficial es mas rigido, el modelo de tablero
aislado subestima el coeficiente de impacto, tanto mas cuanto mas rigido es el terreno
superficial, no existiendo una dependencia importante en estos casos de la potencia que
el referido estrato tenga. Esto se aprecia con mas claridad en la Figura 5.36, en la que
hemos representado los mismos resultados agrupandolos por potencias del estrato, y

representandolos en funcién de su rigidez.

Se pone de manifiesto, por otra parte, que para esta geometria al menos, terrenos
mas rigidos producen mayor amplificacion dindmica que terrenos mas flexibles, aunque
dicho fenédmeno es poco dependiente de la potencia del estrato flexible dentro del rango

de estudio.
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6 e PUENTES DE PEQUENA LONGITUD
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Una vez constatada la precision de la metodologia también vamos a hacer uso de
ella para caracterizar la respuesta de puentes de luces cortas. En cierto modo ya se ha
probado la eficacia en este andlisis dado que el ensayo experimental del apartado 4 se

hace sobre un puente de pequefia longitud (15.25 m de luz).

Como ya se comentd en la introduccion, uno de los problemas mds importantes
que se plantean en las lineas de alta velocidad, bien las de nueva construccion, o bien las
que se modernizan, es el comportamiento de las estructuras de luces cortas y medias,
tal como se puso de manifiesto en (ERRI D214 RPg 2000). El énfasis en estas estructuras
se hace en el estudio de las aceleraciones que afectan al mantenimiento de la via debido

a los problemas de desconsolidacion del balasto, y al confort de los viajeros.

En este apartado queremos analizar la respuesta de este tipo de estructuras en
base a algunos parametros como puede ser la luz, o la rigidez del terreno, con el &nimo
de valorar los casos que son mas sensibles a los problemas mencionados y poder extraer

pautas a la hora de proyectar estas estructuras.

También queremos poner de manifiesto la mayor o menor necesidad de refinar
el andlisis de este tipo de estructuras incluyendo en el estudio el comportamiento del
terreno, porque no debe perderse de vista que, al ser puentes de luces pequenas, no
tienen la entidad suficiente para que soporten un estudio muy costoso, o no de la
envergadura que podria soportar un puente de gran luz, con gran presupuesto para su

proyecto y construccion.

Siguiendo la metodologia descrita en los apartados anteriores, se pretende
realizar un estudio paramétrico de la influencia de la interaccion suelo-estructura en el
comportamiento dinamico de puentes de ferrocarril de luces cortas en base a dos
parametros fundamentales, la luz del puente y la rigidez del terreno sobre el que se

cimenta.

Todos los puentes en estudio cuentan con un tnico vano que salva la luz elegida
en cada caso, apoyandose en dos estribos cerrados convencionales que transmiten

directamente las cargas al terreno.

En una primera fase analizaremos la respuesta de los tableros simplemente
apoyados sobre los estribos, es decir, incluyendo en el modelo sélo el tablero, para

después modelizar también los estribos y una franja del terreno alrededor del puente.
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La tipologia estructural elegida es la de losa maciza para cantos inferiores a1 m o
con aligeramiento circular para cantos mayores. Es, por tanto, la misma tipologia de
tablero que la que se ha usado en los modelos de viaducto con cimentacion superficial o
profunda. Ldégicamente la anchura del tablero, disposicion de las vias y resto de
elementos funcionales se mantienen invariantes a lo largo del estudio. Asi mismo

también es constante la seccion transversal del puente en toda su longitud (Figura 6.1).

Figura 6.1. Seccion transversal tipo de los tableros de puentes de luces cortas.

La relacién canto/luz es de aproximadamente L/12, como es habitual en puentes
de ferrocarril de esta tipologia, manteniendo dicho parametro constante en el estudio
para no anadir mas variables al problema. El tipo de aligeramiento elegido es circular y
el numero de ellos y sus dimensiones se ajustan en cada caso manteniendo en la medida

de lo posible los espesores de las losas superior e inferior.

En la Tabla 6.1 se indican los valores concretos de las luces que se estudian, asi
como los cantos y tipologia especifica de cada puente. El resto de parametros de la
estructura como pueden ser las masas que sobre ella gravitan, caracteristicas de los
materiales, etc. siguen las mismas pautas que las elegidas para el analisis que se describe

en el apartado 5.
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Tabla 6.1. Dimensiones de los tableros de los puentes de luces cortas.

Luz (m) | Canto (m) Tipo

5 0.40

6 0.50

7 0.60

8 0.70 maciza
9 0.75

10 0.85

12 1.00

14 1.15

16 1.35

18 1.50

20 1.70

22 1.85

” 500 aligerada
25 2.10

26 2.15

28 2.35

30 2.50

6.1. Descripcion de los modelos

Se eligen los mismos métodos de andlisis, mismo software, y tipo de elemento
finito que en los modelos de los viaductos tipo, salvo que en este caso la malla del tablero

tiene una dimensidn caracteristica de 0.50 m.

En todos los casos se han usado 2 aparatos de neopreno por linea de apoyo,
manteniendo la distancia transversal entre los apoyos y en consecuencia su posicion
relativa respecto del centro. Eso ocasiona en los puentes de luces mas cortas una mayor
flexibilidad transversal que longitudinal, y en cierta medida distorsiona la respuesta
esperable. Sin embargo, se ha preferido asi para no incluir otra variable adicional en el

analisis paramétrico.

Los estribos tienen 10 m de altura y se componen de una cimentacion de 14 x 14 x

2 m sobre la que se elevan, el muro frontal de 10 m de alturay 2 m de espesor, y los muros
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laterales (aletas) con la misma altura y 1 m de espesor. El modelo de los estribos es similar

al presentado en el apartado 5.1.2 para el viaducto tipo analizado.

Figura 6.2. Modelo completo de puente de luz corta.

En cuanto a la zona de terreno modelizada, tiene una anchura de 30 m, lo que
supone 8 m a cada lado del estribo, y tiene 10 m de profundidad. Se pretende con ello
incluir en el modelo una cantidad de terreno con una masa de al menos 20 veces la masa
de la cimentaciéon. En nuestro caso, dado que la zapata del estribo tiene unas
dimensiones de 14 X 14 x 2 m, con un peso especifico de 25 kN/m3, su peso es de 9800
kN, y las dimensiones del terreno bajo la cimentacion del estribo son en los casos
extremos estudiados de 30 x 32.5 x 10 m para el vano de 5 m y 30 x 45 x 10 m para el vano
de 30 m, que para un peso especifico del terreno de 20 kN/m3, suponen unos pesos de
195 MN y 270 MN, lo que implica unas relaciones de masa de terreno a masa de cimiento
de 19.90 a 27.55, que se encuentran en el rango buscado, tal como se proponia en el
apartado 3.2.1.5. Por ello, no se esperan imprecisiones apreciables derivadas de la
aplicacion de las condiciones de contorno rigido, es decir, la restriccién de los

desplazamientos de los nudos del contorno en la direccion perpendicular al contorno.

También se cumple el requisito de realizar un modelo conexo, que incluya el

terreno que se encuentra entre las cimentaciones (Figura 6.2). Para caracterizar el
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terreno hemos seguido un esquema similar al empleado en el estudio del viaducto con

cimentaciones profundas, apartado 5.1.3.

Usamos la velocidad de propagacion de las ondas eldsticas transversales, tal como
hace la normativa sismica (CEN 2012; ASCE/SEI 2010; Ministerio de Fomento 2008) y en
este estudio usaremos los valores de 200 m/s, 400 m/s y 750 m/s, que ademas marcan
los escalones de la normativa espafola (Ministerio de Fomento 2008). Los tres tipos de
terreno que se analizaran tienen las propiedades que se muestran en la Tabla 6.2, todos

ellos con una densidad de 20 kN/m3.

Tabla 6.2. Caracteristicas del terreno bajo los puentes de luces cortas.

Terreno Vs(m/s) Y G (MPa) E (MPa)
I 750 0.35 1147 3096
Il 400 0.35 327 880
1] 200 0.35 82 220

El amortiguamiento se ha elegido con los mismos criterios que los viaductos
descritos en los apartados 5.1.2 y 5.1.3, siendo en todos los modelos del 3 % del

amortiguamiento critico.

Una vez realizados los analisis de cada caso nos centraremos en el estudio de los
desplazamientos y aceleraciones verticales del nudo del modelo situado en el centro de

la luz del puente y bajo el eje de la via por la que circulan los trenes en el modelo.

6.2. Resultados y discusion de los resultados

En la introduccién del capitulo hemos adelantado que en una primera fase
analizamos la respuesta de estos puentes a partir de los modelos de tablero aislado, para

en una segunda fase incluir en el modelo el terreno y realizar la comparacion.
6.2.1. Modelos de tablero aislado

Para esta fase del estudio hemos realizado el analisis de la respuesta de todos los
tableros mediante superposicién modal, incluyendo en el andlisis los 200 primeros
modos, para a continuacidn elegir el tren y la velocidad a la que se produce la mayor
amplificacion, y realizar para ese caso el andlisis mediante integracion directa por el

método de Newmark.

Como ejemplo en la Figura 6.3 se incluye una grafica con el resumen de los

desplazamientos maximos en el punto de control para el caso del vano de 16 m.
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Vano 16 m Tablero Aislado 200 modos

28 4

——A1 A2 —+A3 —+—A4 A5 A6 ——A7 —=A8 A9 A10

26

24 4

22

Desplazamiento vertical maximo (mm)

0 50 1 E)D 1 éO 260 250 360 3‘50 460 4&")0
Velocidad (km/h)
Figura 6.3. Desplazamientos verticales maximos en un puente de luz corta.

Modelo de tablero aislado.

Del analisis de los resultados tomaremos como dato mas relevante el
desplazamiento maximo, que en este caso se produce para el tren Aio del modelo HSLM

(ERRI D214.2 2002) a 370 km/h, que es de 2.527 mm.

Como garantia de precision podemos decir que la masa movilizada para los
grados de libertad de desplazamiento vertical incluida en los 200 primeros modos es del
99.04 %, para este caso. Mediante integracion directa por el método de Newmark se
realiza el andlisis de este paso de tren y de él obtenemos los registros de desplazamientos

y aceleraciones en el punto de control (Figura 6.4).

Vano de 16 m Tablero Aislado Vano de 16 m Tablero Aislado

Tren A108 370km/h Tren A0 370km/h

i

Desplazamientos (mm)

Tiempo (s) Tiempo (s)

Figura 6.4. Respuesta de un puente de pequeiia longitud. Modelo de integracion

directa.
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De estos registros nos quedaremos tnicamente con los valores maximos. Si se
observa la gréfica de aceleraciones se ve que en la parte inicial de la respuesta hay una
zona de ruido que estd asociada a la forma en que se modeliza la entrada de las cargas
en el viaducto (Martinez-Rodrigo 2009), asi como problemas de precisiéon en los

transitorios de la parte inicial del estudio.

Para eliminar del andlisis comparativo posterior los problemas asociados a esa
falta de precision filtraremos la respuesta en aceleraciones. Eliminaremos del registro el
5 % parte inicial y usaremos como aceleracién maxima, el valor correspondiente al
maximo en el 95 % final. El dato relevante para el estudio no es el desplazamiento
maximo, sino el coeficiente de impacto, es decir, su relaciéon con el maximo
desplazamiento que produce el mismo tren estaticamente. Ese desplazamiento se ha
obtenido con un andlisis estatico del mismo modelo, sometido a las cargas del tren en la

posicion en la que producen la maxima flecha.

Una vez realizado el andlisis para todas las luces se obtienen como resultado los

coeficientes de impacto de la Figura 6.5 y las aceleraciones maximas de la Figura 6.6.

Tablero Aislado

6.00 1 - @ = Sup. Modal
—@— Newmark
5.00
o 4.00 4
2
[5)
o
j=5
E 3.00
s ~
45 /
=1
O 2.00 +
1.00 A
0.00 T T T T T T 1
0 5 10 15 Luz {m) 2 25 30 35

Figura 6.5. Coeficiente de impacto para distintas luces. Modelo de tablero

aislado.

Se representan en las graficas los resultados de los dos tipos de analisis realizados,
el de superposicion modal y el de integracion directa. Como era de esperar, por el
porcentaje de masa movilizada, los resultados de ambos andlisis son bastante

coincidentes.
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Tablero Aislado
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(=)
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,
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Figura 6.6. Aceleraciones maximas para distintas luces. Modelo de tablero

aislado.

En la respuesta en desplazamientos se observa una concordancia casi perfecta,
con algo de discordancia en las luces mas cortas, donde los problemas asociados al
filtrado de la respuesta por la ausencia de los modos de mayor frecuencia, en el andlisis
modal, cobran mas importancia. Para la respuesta en aceleraciones caben las mismas

afirmaciones, siendo en este caso la precision un poco mas deficiente en todo el rango.

Desde el punto de vista fisico se ve una tendencia a crecer los coeficientes de
impacto con la longitud del puente y en sentido contrario las aceleraciones, con la
salvedad de la zona proxima a la luz de 25 m en la que tanto desplazamientos como
aceleraciones se magnifican. Por otro lado, datos de interés a tener en cuenta son el tren

y la velocidad a la que se producen lo valores maximos.

La composicidn de todos los trenes del modelo HSLM (ERRI D214.2 2002) es muy
similar, consta de un vagén de cabeza y otro de cola que tienen siempre los mismos
bogies y a las mismas distancias, y un niimero de coches que varia entre 11 y 18, que

mantienen asi mismo la distancia entre ejes de carga.

Ese namero relativamente alto de cargas asociado a los N coches intermedios
guardan una distancia constante, de manera que, para una velocidad concreta, sus cargas
se posicionan en el mismo punto a intervalos de tiempo constantes. Si hacemos coincidir
la frecuencia de paso de las cargas con una frecuencia natural de la estructura,

obtenemos una velocidad critica de paso del tren por este motivo.
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Los fendmenos resonantes estan asociados a multiplos enteros de la relacién

entre la frecuencia de paso de cargas y la frecuencia natural.

Tabla 6.3. Velocidad critica de paso de trenes sobre puentes de luces cortas.

Vano (m) Tren Velocidad ® * dejes | Coeficiente |V critica
5 A10 360 713.7 2 356.8
6 A10 420 828.3 2 414.2
7 A9 410 828.4 2 414.2
8 A7 420 850.0 2 425.0
9 A5 410 823.9 2 412.0
10 A6 410 830.4 2 415.2
12 A7 410 824.5 2 412.3
14 A10 390 771.2 2 385.6
16 A10 370 744.9 2 3725
18 A10 340 684.9 2 342.4
20 Al 420 440.2 1 440.2
22 Al 410 417.2 1 417.2
24 A3 420 419.3 1 419.3
25 A10 370 368.9 1 368.9
26 A10 350 344.6 1 344.6
28 A2 420 422.6 1 422.6
30 A6 420 417.2 1 417.2

En la Tabla 6.3 se resumen los trenes que dan la respuesta maximayy a la velocidad
de paso que se han analizado, seguidos por la velocidad asociada a la distancia repetitiva

de las cargas y la primera frecuencia natural.

El coeficiente de la quinta columna es el numero entero que multiplica a la
relacion entre las frecuencias de paso y la frecuencia natural. Y en la dltima columna se
recoge a la velocidad que segtin este criterio se deben producir los mayores fenémenos
resonantes. La afirmacion anterior debe matizarse para las longitudes de 5y 6 m en las

que en lugar de la 12 frecuencia se usa la 22.

Una primera conclusién de este estudio es que no parece logico centrar el analisis
de estos puentes en el andlisis del paso de los trenes universales a unas velocidades
escalonadas de 10 en 10 km/h (Ministerio de Fomento 2010), sino a las velocidades
concretas que cada tren universal tiene una frecuencia de paso de cargas igual o multiplo
de las primeras frecuencias naturales. Al menos cuando el modelo solo analiza el tablero
y los modos de vibraciéon que excita el paso del tren son claramente los primeros o

facilmente identificables.
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6.2.2. Modelos completos

Siguiendo las pautas del andlisis propuesto en el estudio del viaducto tipo, en
primer lugar, se ha realizado un estudio de sensibilidad de la respuesta al nimero de

modos para la luz tipo de 16 m y para los tres tipos de terreno.

En las Figura 6.7 y Figura 6.8 se muestran los resultados de desplazamientos
maximos para los andlisis con 200 modos y 500 modos en el terreno de 200 m/s de

velocidad de propagacidn de las ondas elasticas transversales.

Las Figura 6.9 y Figura 6.10 corresponden al terreno de 400 m/s y las Figura 6.1y

Figura 6.12 al terreno de 750 m/s.

Modelo Completo Vs 220 m/s 200 Modos

2.2

——A1 A2 A3 —A4 A5 A6 —A7 -—=-A8 A9 A10

1.8 4

16 4

14

1.2 1

Desplazamiento vertical maximo {mm)

0 50 100 150 200 250 300 350 400 450
Velocidad (km/h)

Figura 6.7. Desplazamientos verticales maximos en un puente de luz corta.

Terreno con Vs = 200 m/s. Andlisis con 200 modos.
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Modelo Completo Vs 200 m/s 500 modos
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Figura 6.8. Desplazamientos verticales maximos en un puente de luz corta.

Terreno con Vs = 200 m/s. Andlisis con 500 modos.

Modelo Completo Vs 400 m/s 200 Modos

26
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Figura 6.9. Desplazamientos verticales maximos en un puente de luz corta.

Terreno con Vs = 400 m/s. Analisis con 200 modos.
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Desplazamiento vertical maximo (mm)

Desplazamiento vertical maximo (mm)
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Figura 6.10. Desplazamientos verticales maximos en un puente de luz corta.

Terreno con Vs = 400 m/s. Andlisis con 500 modos.

Modelo Completo Vs 750 m/s 200 Modos
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Figura 6.11. Desplazamientos verticales maximos en un puente de luz corta.

Terreno con Vs = 750 m/s. Andlisis con 200 modos.

144



INFLUENCIA DE LA INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA EN EL COMPORTAMIENTO DINAMICO DE PUENTES
SOMETIDOS AL PASO DE TRENES DE ALTA VELOCIDAD

Modelo Completo 3096 500 Modos
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Figura 6.12. Desplazamientos verticales maximos en un puente de luz corta.

Terreno con Vs = 750 m/s. Andlisis con 500 modos.

La masa movilizada es del 89.66 % en el caso del terreno de 200 m/s, 88.53 % para
el de 400 m/s y 86.31 % para el terreno de 750 m/s. Aunque el estudio paramétrico se ha
realizado con 100, 200, 300, 400 y 500 modos, en las figuras anteriores se observa que no
hay diferencias apreciables entre los resultados con 200 y con 500 modos, por lo que el

estudio mediante superposicion modal se realizard con 200 modos.

Siguiendo la misma pauta que la utilizada para el tablero aislado, se han estudiado
los pasos de trenes que producen los maximos desplazamientos mediante integracion
directa por el método de Newmark, y de ese analisis hemos extraido los desplazamientos

maximos del punto de control y la aceleraciéon maxima tras filtrar el 5 % inicial.

En la Figura 6.13 estan representados los resultados obtenidos con los dos tipos
de andlisis (superposicion modal e integracion directa) quedando ahora claramente de
manifiesto la menor precision del método de superposicion modal por la ausencia de la

respuesta asociada a los modos de frecuencias mas elevadas.
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Figura 6.13. Coeficientes de impacto y aceleraciones maximas en funcion de la

luz para distintos terrenos.

Las diferencias son mas apreciables en el resultado de las aceleraciones que en los

registros de desplazamientos, también son mayores cuanto mayor es el efecto resonante

y para las luces mas cortas en desplazamientos, pero para mayores luces en

aceleraciones. En la Figura 6.14 se muestran las diferencias relativas.
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Figura 6.14. Diferencias relativas de los resultados mediante analisis modal e

integracion directa.

Toda esta comparacion entre los dos métodos de cdlculo ha puesto de relieve la
mayor o menor necesidad de realizar el estudio por integracion directa, y debido al alto
coste computacional que conlleva, la obligacion de buscar los casos de carga mas

desfavorables.

En el analisis del tablero solo vimos que las mayores respuestas correspondian a
velocidades de paso de los trenes que hacian coincidir la frecuencia de paso de ejes con

la primera frecuencia natural.

Al incluir en el modelo de calculo los estribos y el terreno, se pierde ese efecto,
debido a que los primeros modos no se corresponden con los modos de vibracién vertical
del tablero, que son los que excita el ferrocarril a su paso. Ese fendmeno se agrava cuanto
mas cortas son las luces porque los modos de vibracion del tablero aumentan su
frecuencia natural, y cuanto mas flexible es el terreno, porque los modos de vibracion
asociados al mismo bajan la suya, asi como cuanto mayor es el tamafo del terreno

modelizado, como se vio en el apartado 3.1.1.1

Por tanto, no es tan directo como multiplicar la distancia de repeticion de los ejes
por la primera frecuencia natural, sino que hay una labor previa de busqueda de la
frecuencia natural adecuada, que puede llegar a adoptar posiciones muy altas si el

modelo del terreno es amplio y también lo es la malla que se emplee.
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Comparativa de coeficientes de impacto
—e—Tablero Aislado

5.00 - Terreno Vs 200 m/s

Coef. de Impacto
w >
o o
o o
L L

]

o

o
I

Luz (m)

Figura 6.15. Coeficiente de impacto. Modelo de tablero aislado vs Modelo con

terreno de Vs = 200 m/s.

Comparativa de aceleraciones
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Figura 6.16. Aceleraciones maximas. Modelo de tablero aislado vs Modelo con

terreno de Vs = 200 m/s.

En las Figura 6.15 y Figura 6.16 se presentan los coeficientes de impacto maximos
y las aceleraciones maximas para los modelos con terreno de 200 m/s de velocidad de
propagacion de las ondas transversales. En dichas graficas también se incluye el
resultado del modelo sin el terreno, con el dnimo de poder comparar. Se observa una
clara tendencia a disminuir el efecto de la accion dindmica, tanto en lo que a los
desplazamientos como a las aceleraciones se refiere. Sélo para los casos de luces muy
pequenas se registran mayores amplificaciones incluyendo el terreno en el modelo que

si sOlo se considera el tablero.

En definitiva, los modelos habituales de calculo nos dejan un cierto margen de

seguridad en el andlisis.
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El efecto resonante asociado a la luz de 25 m desaparece al incluir en el modelo

la colaboracion del terreno.

Comparativa de coeficientes de impacto
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Figura 6.17. Coeficiente de impacto. Modelo de tablero aislado vs Modelo con

terreno de Vs = 400 m/s.

Comparativa de aceleraciones
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Figura 6.18. Aceleraciones maximas. Modelo de tablero aislado vs Modelo con

terreno de Vs = 400 m/s.

En las Figura 6.17 y Figura 6.18 se muestran los mismos resultados pero en la
hipotesis de que el terreno tuviera una velocidad de propagacién de las ondas

transversales de 400 m/s.

Frente al resultado anterior, ahora ocurre que hay todo un rango de luces en el
que la respuesta del tablero aislado infravalora tanto las aceleraciones, como los

desplazamientos.

Eso es lo que ocurre por encima de los 12 m de luz, si exceptuamos el pico

resonante de los 25 m y 26 m que aparecia en el modelo de tablero aislado.
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Por debajo de los 10 m de luz el andlisis en desplazamientos sigue manteniendo

un pequeiio margen de seguridad, pero no se puede decir lo mismo de las aceleraciones.

Comparativa de coeficientes de impacto
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Figura 6.19. Coeficiente de impacto. Modelo de tablero aislado vs Modelo con

terreno de Vs = 750 m/s.

Comparativa de aceleraciones
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Figura 6.20. Aceleraciones maximas. Modelo de tablero aislado vs Modelo con

terreno de Vs = 200 m/s.

Los resultados correspondientes al terreno de 750 m/s pueden verse en las
graficas Figura 6.19 y Figura 6.20. En este caso, el modelo simplificado que sélo incluye
el tablero, infravalora la respuesta, tanto en desplazamientos como en aceleraciones en

practicamente todo el rango de luces.

Unicamente en la zona de los 25 m y 26 m la respuesta del tablero aislado es
mayor que la del modelo que incluye el terreno, y para 30 m de luz en el andlisis de

desplazamientos.
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Resulta por tanto evidente la conveniencia de analizar este tipo de estructuras
haciendo uso de modelos que incluyan tanto los estribos como el terreno circundante,

sobre todo cuando el terreno es relativamente rigido.

Comparativa de coeficientes de impacto
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Figura 6.21. Coeficientes de impacto en funcion de la luz para los diferentes

modelos.

Comparativa de aceleraciones
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Figura 6.22. Aceleraciones maximas en funcién de la luz para los diferentes

modelos.

De algiin modo eso contradice el resultado esperable de que para un terreno

infinitamente rigido la respuesta deberia parecerse mas a la del tablero aislado.

Como resumen en las Figura 6.21y Figura 6.22 se incluyen los resultados de todos
los terrenos junto con la respuesta del modelo simple. No se muestra una pauta clara en
la evolucion de la respuesta de desplazamientos, ni de aceleraciones, como tampoco hay
garantias de que el modelo de tablero aislado sea conservador en cada circunstancia. Ese

resultado sélo parece producirse en terrenos de poca rigidez.
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Figura 6.23. Diferencias relativas entre los modelos con terreno o con el tablero

solo.

Finalmente, la Figura 6.23 pone de manifiesto, en valor relativo, las diferencias
observadas en la respuesta incluyendo el terreno y las cimentaciones en el modelo
respecto de la que se obtiene en caso contrario. Destaca sobre todo la importancia
relativa de los errores que se cometen en el caso del puente de 20 m de luz cimentado

sobre terreno de 400 m/s, que esta proximo al 8o %.

Es conveniente no confundir el coeficiente de impacto que hemos estado usando
en todo el estudio paramétrico con el que definen las normas (Ministerio de Fomento
2008; CEN, Comité Europeo de Normalizacion 2004) de cara a evaluar los estados limites
ultimos asociados a la sobrecarga de trafico ferroviario. La accion estatica que se usa en
esos casos (tren UIC71) es mucho mayor y por tanto los coeficientes de impacto menores,

aunque el error relativo se mantiene.
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En este trabajo se ha puesto a punto un procedimiento metodolégico, basado en
elementos finitos, que permite tener en cuenta los efectos de la subestructura y el
terreno circundante en el andlisis dindmico de puentes sometidos al paso de trenes de

alta velocidad.

De los estudios realizados en esta tesis se proponen una serie de recomendaciones
para la correcta modelizacion de este tipo de estructuras, entre las que se incluyen el
tamarfio y la forma del terreno a discretizar, finura de malla, tipo de andlisis y precision

del mismo. A continuacion se describen las recomendaciones mas relevantes:

La primera conclusion importante es que, como se ha puesto de manifiesto la
apreciable influencia en la respuesta dindmica de la inclusion de pilas, estribos y terreno,
en el modelo estructural, y que no siempre es beneficiosa, en el sentido de disminuir la
respuesta, se hace obligado su inclusion, sobre todo en aquellas estructuras que son mas

sensibles a los fendmenos que se estudian.

Se constata que la influencia de la interaccién suelo-estructura en la respuesta

dinamica del viaducto es sensible a los siguientes parametros:

e Alarigidez del terreno. Se muestran claras diferencias de la respuesta con
la rigidez del terreno, aunque no con una pauta clara, la respuesta tiende
a crecer con la rigidez.

e Al tipo de cimentacion. Las cimentaciones profundas producen mayores
respuestas que las superficiales.

e (aracteristicas geométricas de la estructura. Los fendmenos resonantes
adquieren mayor importancia en puentes de luces pequenasy la influencia
de la interaccion suelo-estructura también adquiere mayor relevancia en

estos casos.

Dicha influencia se aprecia en el coeficiente de impacto, es decir, a través de la
respuesta en desplazamientos, pero es ain mads determinante en el estudio de las

aceleraciones mdaximas.

En lo que al procedimiento metodoldgico se refiere las conclusiones principales

son las siguientes:

e Para los modelos de cimentaciones superficiales es necesario introducir
una cantidad de terreno que mantenga una proporcioén de al menos 20

veces la masa de la cimentacion.
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e Para los modelos de cimentaciones profundas es necesario incluir una
cantidad de terreno mucho mayor, que guarde una relaciéon de masas de
al menos 130 veces, es decir, 6.5 veces mas cantidad de terreno.

e Es necesario modelizar el terreno entre cimientos, de forma que dicho
modelo sea conexo, de cara a la inclusion de los efectos que una
cimentacion puede producir sobre las colindantes.

e El tamafio de los elementos finitos con los que se realiza el mallado no se
muestra como un elemento determinante, siempre que se mantenga en
valores proximos a 1 m, como los del modelo usado para la verificacién
experimental. Si bien con esa malla no se modelizan adecuadamente las
ondas de mas de 50 Hz, éstas tienen poco peso relativo en la respuesta.

e Cumpliendo los requisitos anteriores, aunque la condicion de contorno
rigida no cumple las condiciones dindmicas desde el punto de vista
teorico, es suficientemente precisa para la evaluacién de la respuesta
dinamica al paso de trenes de alta velocidad.

e Se ha comprobado que en caso de realizar el analisis por superposicion
modal se produce una pérdida de precision creciente con el tamafio del
terreno modelizado y con la flexibilidad del mismo, y dado que el andlisis
directo se hace inabordable, por su coste computacional, para todo el
rango de velocidades, se recomienda detectar por superposicion modal,
previo estudio de sensibilidad al nimero de modos, las velocidades mas
resonantes, y llevar a cabo por integracion directa el andlisis de esos casos
concretos.

e Es importante que el modelo refleje con la mayor precision posible el
comportamiento tenso-deformacional de la estructura, sobre todo cuando
las respuestas dindamicas pueden proceder de modos de vibracion que no
se muestran en modelos mas simples, como una viga simplemente

apoyada, siendo ese el caso de puentes de luces cortas.

Tras la verificacion experimental se concluye que la metodologia propuesta
reproduce con precision los fendmenos dindmicos que provoca en los puentes el paso

de trenes a alta velocidad.

En el caso de puentes convencionales de luces medias sobre cimentaciones
superficiales se comprueba que la respuesta es sensible a la rigidez del terreno y muestra
un claro cardcter disipativo, que reduce el coeficiente de impacto, cualquiera que sea la

rigidez que el terreno tenga, respecto al que predice un andlisis sin la inclusién del
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terreno. Dicha reduccion puede alcanzar valores superiores al 30 %. La disminucion es
mas notable para los terrenos mas flexibles, pero la tendencia no es clara para los

terrenos mas rigidos.

La falta de precision del andlisis modal en la evaluacion de la respuesta dindmica
se pone de manifiesto con mayor intensidad en los puentes con cimentaciones

profundas, que requieren mayor cantidad de terreno en el modelo.

También son mas sensibles al fendmeno anterior los puentes de luces mas cortas,
tanto mas cuanto mas corta es la luz, y lo es mas el resultado en aceleraciones maximas

que el de los desplazamientos, o lo que es lo mismo, el coeficiente de impacto.

En puentes con cimentaciones profundas con un estrato superficial
convenientemente flexible (Vs = 100 m/s) el coeficiente de impacto es menor que el que
predice el modelo de tablero aislado, y ademas dicho coeficiente de impacto disminuye
conforme aumenta el espesor del estrato flexible. Pero si la rigidez del estrato superficial
aumenta, el modelo de tablero aislado subestima el coeficiente de impacto, tanto mas
cuanto mas rigido es el terreno superficial, no existiendo una dependencia importante
en este caso de la potencia que el referido estrato superficial tenga. Con esta tipologia
ocurre que terrenos mas rigidos producen mayor amplificacion dindmica que terrenos
mas flexibles, aunque dicho fendmeno es poco dependiente de la potencia del estrato

flexible dentro del rango que se ha estudiado.

En el andlisis de puentes de pequefias luces, con modelos simples sin interaccion
suelo-estructura, se ha mostrado una clara correlacion entre las velocidades de paso que
producen las respuestas maximas con aquellas que hacen coincidir las frecuencias de
paso de los ejes (velocidad de paso entre distancia a la que se repiten) con las primeras
frecuencias naturales. Por tanto, se considera mas operativo el andlisis para esas
velocidades de cada uno de los trenes universales, que el barrido de velocidades en

escalones de 10 km/h que propone la normativa.

Ese procedimiento se complica en el caso de los modelos que incluyen el terreno
por la dificultad de identificar las frecuencias que corresponden a los modos que excita

el paso del ferrocarril. En el caso de la testificacion experimental se trataba del modo 14.

Mientras que el estudio del viaducto tipo con cimentaciones superficiales predice
menores respuestas tras incluir la interaccion suelo-estructura, cualquiera que sea la
rigidez del terreno, no ocurre lo mismo en los puentes de pequena longitud. En estos

casos, sdlo es asi en terrenos poco rigidos, y conforme aumenta la rigidez, la respuesta
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del modelo con terreno muestra mayor amplificacion dindmica, superando la del tablero

simplemente apoyado. Esta tendencia ocurre tanto en el estudio de aceleraciones, como

de desplazamientos.

Desde un punto de vista genérico, aunque con claras oscilaciones, se aprecia una

ligera tendencia a aumentar los coeficientes de impacto con la luz, y a disminuir las

aceleraciones mdaximas.

7.1. Aportaciones Originales

De entre las aportaciones realizadas en el desarrollo de esta tesis cabria destacar

como originales y/o innovadoras:

Puesta a punto de un procedimiento metodolodgico para la confeccion
de modelos, que incluyan la interaccién suelo-estructura,
suficientemente precisos para contemplar los fendémenos vibratorios
involucrados en el paso de trenes de alta velocidad sobre puentes, y
suficientemente simples como para ser confeccionados con las
herramientas habituales de elementos finitos. De entre dichas
aportaciones cabe sefalar por originales las cantidades de terreno a
considerar, la necesidad de que el modelo de terreno sea conexo, la
imprecision de la superposicion modal y en qué medida, en funcion de
los parametros del modelo.

La constataciéon de la mayor relevancia de la interaccion suelo-
estructura en viaductos con cimentaciones profundas que con
cimentaciones superficiales.

La constataciéon de la mayor relevancia de la interaccion suelo-
estructura en puentes de pequeiia longitud.

La observacién de una mayor amplificacion de la respuesta de los

puentes de pequefia longitud con el aumento de la rigidez del terreno.

7.2. Desarrollos Futuros

Como continuacién de las investigaciones llevadas a cabo en el ambito de la

presente Tesis Doctoral, se han identificado una serie de lineas de estudio que podrian

completar el trabajo realizado y aportar conclusiones de interés relacionadas con la
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investigacion llevada a cabo hasta el momento. Entre dichas lineas cabe destacar las

siguientes propuestas:

Proponer un método para la deteccion de las respuestas maximas

basado en:

o a) andlisis modal del modelo simple del tablero.

o b) estudio mediante un modelo completo con interaccién suelo-
estructura de unos pocos pasos de trenes de carga con las
velocidades que hacen coincidir la frecuencia de paso de ejes con
las primeras frecuencias del modelo simple, para de ellos obtener
la respuesta en aceleraciones, y mediante la transformada de
Fourier identificar las frecuencias naturales corregidas

o ) realizar el estudio con el andlisis del paso de los trenes
universales del modelo HSLM a las velocidades que hacen coincidir
la frecuencia de paso de ejes con las frecuencias corregidas.

Con la metodologia perfeccionada realizar el andlisis del

comportamiento de puentes de pequena longitud para las velocidades

que producen las mayores respuestas para cada tren universal.

Estudiar el comportamiento de puentes de pequefia longitud con

cimentaciones profundas.

Extender el estudio a otras tipologias como pueden ser los puentes

portico abiertos o cerrados.
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