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Resumen

El desarrollo de la alta velocidad en los trenes actuales ha traido consigo nuevos requerimientos en el disefio de
las estructuras ferroviarias y, en especial, de sus puentes. En efecto, los fendmenos de resonancia, debidos a la
solicitacion periddica de los ejes del vehiculo junto a las irregularidades de la via y ruedas, adquieren una mayor
entidad conforme se incrementa la velocidad de paso, y pueden derivar en amplificaciones considerables de la
respuesta de la estructura que pongan en peligro su integridad, o interfieran en la seguridad y confort del pasajero.

Por ello, las normativas actuales de disefio de puentes ferroviarios prescriben la obligatoriedad de llevar a cabo
calculos dindmicos mas exhaustivos, que consideren las situaciones de carga debidas a todos los posibles trenes
y a todas las posibles velocidades de paso.

En este documento se lleva a cabo un conjunto de andlisis dindmicos para varios puentes de diferentes luces que
presentan las tipologias més habituales en estructuras ferroviarias: seccion cajon, puente tipo losa, seccion doble
Ty seccidn artesa. Para los dos tltimos casos, el estudio se completa con la introduccién de modelos de puentes
con vanos discontinuos.

Los resultados obtenidos en cuanto a desplazamientos y aceleraciones en el punto del vano central bajo la via
cargada permiten realizar un estudio de la influencia del incremento de la velocidad de circulacion, de la
reduccion de la longitud de la estructura y de la continuidad o no entre vanos del puente, extrayendo finalmente
las conclusiones que llevan a caracterizar el comportamiento dindmico de las distintas tipologias.



Abstract

The development of the present high-speed rails has brought about new requests relating to the design of railway
structures, and specially of bridges. Indeed, resonance phenomena, due to periodic load applied by the train
together with the existing irregularities at the tracks and wheels, will take a greater importance as speed of
circulation increases. At last, it may lead to noteworthy amplifications of the structural response and to a potential
failure.

Therefore, current regulations force designers of railway bridges to carry out more exhaustive dynamics
calculations which must take into account all the load combinations due to all possible vehicles and all possible
passing speeds.

In this document, a set of dynamic analyses for bridges with different spans is carried out considering the most
common cross-sections: box-girder deck, slab deck, and multiple girder decks, which will be also modelized as
non-continuous bridges.

Results about displacements and accelerations (calculated under the loaded rails at the middle of the central
span) allow for performing an evaluation of the influence of increasing the speed of the train, of a reduction of
the span length and of the construction of continuous or non-continuous bridges; in order to highlight the
structural typology with a more appropriate behaviour.
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1 INTRODUCCION

1.1. Objetivos y Contenido del Trabajo

as técnicas constructivas actuales hacen posible la ejecucion de puentes ferroviarios de caracteristicas

muy variadas y de practicamente cualquier tipologia. Sin embargo, el comportamiento de estas

estructuras ante las cargas ocasionadas por el paso de los trenes suele presentar algunas particularidades
que lo distinguen.

El objetivo de este trabajo consiste, por tanto, en el estudio de las respuestas dinamicas de las tipologias
estructurales mas comunes para puentes ferroviarios, analizando los posibles fenomenos resonantes que se
produzcan para determinadas velocidades de paso, asi como los efectos de llevar a cabo una reduccion en la
longitud de los vanos o de ejecutar o no puentes de vigas con continuidad longitudinal.

Este primer capitulo pretende dar un breve repaso a la historia del ferrocarril y servir de introduccion al problema
dinamico asociado a estas estructuras. Para enfatizar su importancia se presenta un modelo de puente sencillo
para el cual se calculan las respuestas estaticas y dindmicas.

El segundo capitulo introduce el nivel de conocimiento actual acerca de la materia, perfectamente recapitulado
en la Instruccion de Acciones a considerar en Puentes de Ferrocarril (IAPF). Mas concretamente se abordaran
las metodologias admitidas en dicha normativa, su fundamento teérico y situaciones de aplicacion, asi como los
criterios funcionales que marcan la buena operatividad de estas estructuras. Por ltimo, se incluye una referencia
al fendmeno resonante que logre dar una explicacion al mismo.

El capitulo 3 sirve de presentacion de los modelos de los diferentes tipos de puentes que se han analizado,
haciendo un especial hincapié en las caracteristicas de las secciones estructurales empleadas y en las
particularidades de cada modelo.

El capitulo 4 estd destinado a la exposicion de los resultados obtenidos para cada tipologia mediante la
introducccion de los graficos resultantes acerca de los desplazamientos y aceleraciones ante el paso de los
distintos tipos de trenes a diferentes velocidades. Finalmente se incluye ademas un conjuto de comentarios que
permiten analizar y comparar los resustados en funcion de la tipologia estructural y la longitud del puente.

El apartado anterior lleva a resaltar las conclusiones mas relevantes que se pueden extraer de los distintos
modelos, las cuales se presentan en el capitulo 5.

Por tltimo, el capitulo 6 introduce una serie de lineas de desarrollo futuro mientras que como Anexos se incluyen
los planos de las secciones estructurales empleadas, para que sirvan de complemento grafico a lo expuesto en
las secciones predecesoras.



12 Introduccion

1.2. Historia del Puente Ferroviario

construccion siempre se ha nutrida del aprendizaje acerca de las tipologias, materiales, tecnologias de

construccion y, por supuesto, fallos de disefio de sus antecesores. Es por ello por lo que resulta conveniente
llevar a cabo en este punto un breve repaso de los puentes ferroviarios, que nos permita comprender con mayor
claridad el panorama actual.

S e podria afirmar que los puentes son el producto de su propia historia, ya que a lo largo del tiempo su

El ferrocarril tal y como lo conocemos hoy en dia tiene su origen en Inglaterra en la segunda década del siglo
XIX. EI primer ferrocarril espafiol apareciéo en Cuba en 1837 (linea La Habana-Giiines), pero no seria hasta
mediados de siglo cuando comenzaria a extenderse en la Peninsula Ibérica, constituyendo la linea Barcelona-
Matard la primera via férrea en construirse y dando comienzo a una época de expansion de la red ferroviaria por
todo el territorio espafiol [1].

Desde el proyecto de esta primera linea ya se puso de manifiesto la importancia y la necesidad de ejecucion de
los puentes en este tipo de obras. En un primer momento, la tecnologia existente llevo a la construccion de
puentes de madera o de fabrica, que con la llegada de la revolucion industrial fueron rapidamente desplazados
por estructuras metalicas de mayores prestaciones y menor coste. La aparicion del hormigdén como material de
construccion de puentes ferroviarios no se produjo hasta la segunda década del siglo XX, presentando una clara
vinculacion con el desarrollo de nuevas lineas en la red ferroviaria espafiola [2].

Otro hito relevante que marco la historia del ferrocarril en Espafia fue la inauguracion en 1992 de la linea Madrid-
Sevilla que supuso el punto de partida en la creacion de la red de Alta Velocidad Espariola (AVE), al mismo
tiempo que se otorgaba al trafico ferroviario de un papel mucho mas transcendental en el panorama nacional y
transformaba el concepto de trayectos de largo recorrido. Pero ese incremento de la velocidad de los trenes y la
reforzada funcionalidad de estas lineas estuvo acompafiado inevitablemente de una actualizacion de las
normativas que rigen su proyecto, con las que se prescribio la obligatoriedad de llevar a cabo los calculos
dinamicos necesarios para la consideracion de los posibles efectos resonantes en estas estructuras [2].

Figura 1. Viaducto Arroyo del Valle perteneciente a la linea Madrid -Valladolid [3].

Por otro lado, una idea sencilla acerca de los puentes podria llevar a asimilarlos como elementos estructurales
que permiten sobrepasar algiin obstaculo durante el trazado de la obra civil, principalmente depresiones del
terreno. A diferencia de los puentes en carretera, los vehiculos ferroviarios restringen en gran medida las
caracteristicas geométricas del puente, que deben estar en consonancia con los condicionantes del trazado de la
via. Es por ello por lo que este tipo de estructuras presentan grandes limitaciones en lo que respecta a la seccion
transversal, radios en planta o pendiente, al mismo tiempo que los convierte en elementos imprescindibles para
la extension de la red ferroviaria a zonas donde la orografia se vuelve abrupta [4]

Asimismo, las cargas derivadas del trafico ferroviario suelen ser de mayor magnitud y presentar una clara
componente dindmica, que lleva asociada una amplificacion de los esfuerzos en la estructura y, por tanto, un
disefio mas exhaustivo. Es por ello por lo que las normativas ferroviarias imponen grandes exigencias en lo que
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respecta a la deformabilidad de la via, con una estrecha relacion sobre la seguridad durante el trayecto y el confort
de los usuarios.

1.3. Motivacion del Trabajo

civil, y en especial en un puente ferroviario, se pretende en este apartado la elaboracion de un estudio de
un modelo muy simple de un puente, del cual se obtendran los resultados estaticos y dinamicos a fin de
compararlos.

C on el objetivo de subrayar la importancia de llevar a cabo un andlisis dindmico en cualquier estructura

La estructura se trata de un puente isostatico de 20 m de luz simplemente apoyado en ambos extremos, con una
seccion maciza cuadrada de 1x1 m? de hormigon con una resistencia a compresion caracteristica de 40 MPa y
que estara sometido a la solicitacion correspondiente al “Tren Dindmico Universal A3”, definido en el apéndice
C.1.1 de la Instruccion IAPF. Dicho tren presenta un total de 16 vagones de pasajeros con una longitud de 20
metros, una distancia entre ejes de los bogies de 2 metros y una carga nominal por eje que alcanza los 180 kN.

1.3.1. Respuesta Estatica

Como caso de carga mas desfavorable se considerara la situacion en la que dos vagones intermedios se
encuentren sobre el puente de estudio, de modo que los ejes de estos se encuentren a una distancia de 1 metro
desde el centro del vano.

De esta forma, la solicitacion actuante esta compuesta por dos cargas puntuales de 180 kN asociadas a cada eje,
que equivalen a una carga en el centro del vano de 360 kN.

La flecha resultante es facilmente calculable para el caso de una barra isostatica por medio de las siguientes
expresiones:

Ws (x = £) = P L7 = 360 kN + (20 m)* =234 cm
2/ 48xExl  48,30891050 % £ 0.083 m*
WPP(x=£)= 5xqx Lt = 525 kN = (20m)* =2.03cm
2/ 384xEx1 38430891050 %* 0.083 m*
1= i*b*h?’: i>t<1>t<13 = 0.083 m*
12 12
Ec = 8500 3/fck + 8 (MPa) = 8500 Y48 = 30891.05 MPa [5]

1.3.2. Respuesta Dinamica ante el paso del tren A3

Para analizar la respuesta dinamica del puente isostatico se considera el paso del tren de carga A3 a una velocidad
de 280 km/h. Como simplificacion del modelo no se tendran en cuenta las posibles irregularidades de la via ni
la existencia de una plataforma ferroviaria, de modo que la masa total de la estructura esta constituida inicamente
por su peso propio. El factor de amortiguamiento del puente se estima en un 2%.

El estudio del modelo conduce a una clara amplificacion de la respuesta como consecuencia del paso continuado
de los ejes del tren sobre la estructura. Los resultados en cuanto a desplazamientos se presentan en la siguiente
ilustracion, en la que se puede observar una flecha maxima de la seccion central que alcanza los 23.93 cm.
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14 Introduccion
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Figura 2. Respuesta dindmica en la seccion central de la estructura ante el paso del tren A3 a 280 km/h.

Si se establece ahora la relacion con el desplazamiento obtenido para la situacion de cargas estatica, la diferencia
es evidente, siendo posible calcular un pardmetro clave en el calculo dinAmico como es el coeficiente de impacto,
definido como el cociente entre la respuesta estatica y la dindmica.

Flecha Estatica (mm) Flecha Dinamica (mm) | Coeficiente de Impacto

437 23.93 5.475

Tabla 1. Respuesta estatica y dinamica junto al coeficiente de impacto para la estructura modelo.

A la vista de los resultados obtenidos en este apartado, se puede concluir con total seguridad que el calculo
dinamico constituye un paso crucial en el disefio de estructuras ferroviarias. Los efectos de estas cargas se
materializan por medio de una amplificacion de la respuesta tanto en deformaciones como en esfuerzos, que
incluso puede suponer el fallo de la estructura o el cese de su operatividad.
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2 ASPECTOS NORMATIVOS

1 proyecto de puentes ferroviarios de nueva construccion esta regido en Espafia por la “Instruccion de

acciones a considerar en puentes de ferrocarril (IAPF)”, independientemente de su tipologia, material

de construccion o velocidad de proyecto de la via. En la misma, se establecen los criterios generales de
comprobacion de los diferentes Estados Limite, tanto Ultimos como de Servicio, para garantizar una vida (til
de la estructura férrea de al menos 100 afios.

Por otra parte, se expone ademads el compendio de cargas a considerar para su dimensionamiento, junto con su
tipologia, sus valores caracteristicos y los puntos de aplicacion. Para el presente trabajo, y teniendo en cuenta el
objetivo final acerca de la realizacion de un analisis dindmico de los diferentes modelos, inicamente sera
necesario la consideracion de las cargas de peso propio, de las cargas muertas de los diferentes elementos que
conforman la superestructura (se tendran en cuenta como masas modales) y, logicamente, la carga dindmica que
constituye la sobrecarga de uso debido al paso de los vehiculos ferroviarios.

Para la definicion de las cargas muertas se ha tomado una plataforma estandar siguiendo las indicaciones
establecidas en la IGP-5 (Instrucciones y recomendaciones para la redaccion de proyectos de plataforma) de
ADIF, cuyos valores caracteristicos se introduciran en el capitulo I1l.

Asimismo, las acciones que derivan del trafico ferroviario presentan una clara componente dinamica como
consecuencia de la variacion del punto de aplicacion de la carga a lo largo del tiempo y de la longitud de la
estructura. Esa naturaleza movil de las cargas verticales transmitidas por las ruedas a la plataforma suele
presentarse como una excitacion periddica debido a la separacion uniforme de los ejes y una velocidad de paso
que puede considerarse como constante.

Incluso si la frecuencia de solicitacion se aproximase a las frecuencias naturales del puente se podrian obtener
resultados en cuanto a deformaciones y esfuerzos que dictasen considerablemente de los obtenidos a partir del
estudio estatico de las cargas de peso propio transmitidas por el tren y que, ciertamente, supondrian una
sobrestimacion de la seguridad de la estructura.

De acuerdo con la I4PF, se establece que los efectos dinamicos se analizaran considerando el paso los distintos
trenes que puedan circular por la linea a diferentes velocidades de paso y en intervalos de 10 km/h, desde la
minima (20 km/h) hasta una velocidad méxima igual a 1.2 veces la velocidad de proyecto (420 km/h). Se
supondra el trafico sobre una de las vias unicamente como la situacion de analisis mas desfavorable (se toma la
via més proxima a la pantalla actstica en todos los modelos llevados a cabo).

21 Metodologia

a normativa propone diferentes metodologias para llevar a cabo el célculo dinamico en funcion de
algunos aspectos tales como la tipologia de puente, la velocidad de proyecto y las frecuencias naturales.

Sea cual sea el procedimiento seguido, como resultado final del calculo dindmico se podran estimar los
movimientos maximos de la estructura y con ellos el llamado coeficiente de impacto. Dicho factor se define
como la relacion entre la solicitacion dinamica maxima debido a todos los posibles trenes y velocidades de
circulacion, y la solicitacion estatica debido al tren UIC71 en la posicion mas desfavorable.
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16 Aspectos Normativos

ideal
din,real

¢ = (1 +79")

S est,tipo
Donde el ultimo término hace referencia a la influencia de las irregularidades de la via y de las ruedas.

En general se puede suponer una proporcionalidad entre solicitaciones y desplazamientos del puente, por lo que
el coeficiente de impacto se podra calcular mas facilmente como el cociente entre el desplazamiento vertical
maximo que experimenta la estructura y el desplazamiento estatico maximo.

_ max 6din,real

6est,tipo

Como se vera, para ciertas estructuras el coeficiente de impacto se puede obtener de forma sencilla mediante
expresiones analiticas, lo cual conduce a un disefio de la estructura simplificado mediante la modelizacion de
las cargas dinamicas como cargas estaticas mayoradas por dicho factor.

A lo largo del tiempo, ligadas al desarrollo del trafico ferroviario, han aparecido diferentes metodologias para la
realizacion del calculo dindmico de este tipo de infraestructuras. Las normativas tradicionales no prescribian
incluso la obligatoriedad acerca de la consideracion de estas solicitaciones y los procedimientos existentes
entonces estaban basados en la definicion de envolventes de cargas derivadas de la experiencia y en la
determinacion de factores de amplificacion de los resultados estaticos [6].

Sin embargo, la aparicion de estructuras ferroviarias de mayor entidad y sobre todo de la alta velocidad, ha
restringido considerablemente el uso de los procedimientos anteriores y obligado al desarrollo de nuevas técnicas
de analisis basadas en un célculo dindmico mas exhaustivo que abarquen el estudio de todas las posibles
tipologias de trenes a todas las posibles velocidades de paso.

Las metodologias para el calculo dindmico que estan incluidas en la IJ4PF son las siguientes:

211 Coeficiente de Impacto Envolvente [7]

Desarrollada en primera instancia en el UIC Code 776-1 R (1979) [8], esta metodologia permite calcular
facilmente el coeficiente de impacto a partir de expresiones analiticas que dependen esencialmente del pardmetro
conocido como “longitud determinante del puente (L,)”. En contraposicion, su ambito de aplicacion esta
limitado al conjunto de tipologias estructurales, frecuencia naturales y velocidades de paso que han servido de
base para su obtencion.

La comprobacion de la estructura consistira, por tanto, en la verificacion de los estados limite tltimos mayorando
la solicitacion estatica del tren de cargas UIC7! por dicho coeficiente de impacto. Se asume que los puentes
analizados con esta metodologia no presentardn fendmenos resonantes, por lo que no se requiere una
comprobacion de las limitaciones impuestas para las aceleraciones del tablero.

El coeficiente de impacto para vias de alta velocidad (v>200km/h) se estimara como:

1.44
¢ =———+0.82 € (1,1.67)

JLe —0.2

21.2 Coeficiente de Impacto para los Trenes Reales [7]

Constituye un método mas desarrollado puesto que permite el calculo de un coeficiente de impacto particular
para cada uno de los trenes que conforman la envolvente del caso anterior. A su vez, se distinguen dos
procedimientos de calculo en funcién de la tipologia del puente: por un lado, se encuentra la metodologia
mediante expresiones analiticas, que estiman el coeficiente de impacto a partir de la velocidad maxima del tren
y de la longitud determinante ya mencionada.

Dicho coeficiente se podria descomponer como la contribucion debida a las cargas dinamicas (¢p;) mas la
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contribucién como consecuencia de las irregularidades presentes en la via (¢;), que a falta de calculos mas
precisos se pueden estimar como:

P=¢at+di=0+9)+ (9"

K
= K = min (5——;0.76
@ 1K+ K* con mm(ZchfO' )
" = min (1- 1) * [0.56 e~ (0119 4 0.5 (ch LI 1) e~(0:05 L@)Z]
22 80

También se presenta la opcion mediante calculo dinamico con trenes reales definidos en el apéndice C.3. de la
IAPF para velocidades menores a 220 km/h y que es aplicable unicamente a puentes clasificados como no
convencionales.

El procedimiento de obtencion del coeficiente de impacto es la ya conocida expresion que relaciona la maxima
respuesta obtenida entre todos los trenes analizados para todas las posibles velocidades de paso y la respuesta
estatica.

max 6din

6est,tipo

21.3 Coeficiente de Impacto Envolvente extendido a estructuras no resonantes [7]

Este método surge del intento de obtencion de expresiones sencillas y razonables para la estimacion de un
coeficiente de impacto aplicable a puentes de mayor longitud y velocidades de paso superiores a los 200 km /h.

Como resultados de diversos estudios experimentales se incluye en la normativa vigente este procedimiento que
se basa en admitir que, dada una relacion entre V/fo que satisfaga los limites establecidos en funcion de la masa
y longitud del puente, se puede obviar el calculo dindmico y sustituirlo por un calculo estatico mayorado por el
coeficiente de impacto calculado con alguno de los métodos anteriores.

Sin embargo. es solo aplicable a un conjunto muy acotado de estructuras que presenten una capacidad resonante
reducida, tales como puentes isostaticos no enviados o marcos bajo terraplenes.

21.4 Calculo Dinamico mediante Integracion directa en el tiempo con Cargas Maviles [7]

Esta metodologia se basa en la resolucion del sistema matricial de ecuaciones diferenciales que definen el
problema de la dinamica de una estructura de N-grados de libertad, bajo la solicitacion aplicada directamente
por las ruedas sobre los carriles de la plataforma, sin que se tenga en consideracion la interaccion vehiculo-
estructura y por tanto obviando los sistemas de suspension primaria y secundaria de los mismos.

El ambito de aplicacion se muestra mucho mas amplio, puesto que no existen restricciones respecto a
velocidades de paso, frecuencia o masas minimas y a la tipologia del puente en estudio.

Asi, en el caso de puentes cuyo comportamiento se pueda asemejar a modelos isostaticos sencillos se podra
llevar a cabo un analisis modal de la estructura a partir del calculo de las frecuencias naturales y sus respectivos
modos de vibracion, suponiendo un comportamiento elastico-lineal de esta. Por el contrario, cuando la
complejidad del puente se incrementa, como es el caso de los modelos analizados durante este trabajo, el calculo
dindmico seguira el mismo procedimiento pero empleando el método de elementos finitos para su resolucion.
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18 Aspectos Normativos

2.1.4.1 Resolucion mediante el método de Elementos Finitos [9]

La metodologia de elementos finitos estd ampliamente extendida y hoy en dia constituye una herramienta
fundamental en la resolucion de multitud de problemas de ingenieria. Su base teorica consiste en una doble
discretizacion de la estructura:

o Por un lado, el medio continuo se representa mediante un conjunto de nodos que constituyen una malla.

o Asimismo, una discretizacion analoga de las variables de estudio, ya sean desplazamientos, fuerzas,
presiones, etc. Se realizard por medio de funciones de interpolacion de expresiones matematicas
conocidas que permitiran aproximar los valores de estas variables.

De este modo se alcanza un modelo simplificado de la estructura, que pasa de estar formado por infinitos puntos
aun conjunto finito de ellos en los que se concentran las variables conocidas y las incognitas del problema, por
lo que el sistema de ecuaciones que gobierna el comportamiento de la estructura también se reduce
considerablemente.

Dada una estructura sometida a unas cargas dependientes del tiempo, el principio de los trabajos virtuales
establece la igualdad entre los trabajos internos y los trabajos externos, en los que se deberan tener en cuenta la
contribucion de las fuerzas inerciales.

fSeadV+f6upiidV=f6ufd5+f6uXdV

De acuerdo con los principios mencionados para el método de los elementos finitos, el campo de
desplazamientos se puede expresar en funcion de los desplazamientos en los nodos y las funciones de
interpolacion N(x):

ulx,t) = N(x) ué(t)

it(x,t) = N(x) ii°(t)
f(aue) TBTC BufdV + f(aue) TNTp N i€ dV = f(aue) TNTfdS + f(@ue) TNTX av

Donde B representa la matriz que contiene las derivadas de las funciones de interpolacion, C una matriz que se
define a partir de la ley de comportamiento del material, p es la masa por unidad de longitud del elemento y Su®
representa un campo de desplazamientos virtual en equilibrio con las cargas de superficie (f) y volumétricas (X).

UBTCBdV]ue+[fNTpN dV]ile=fNdeS+fNTXdV

La ecuacion anterior se corresponde con la ecuacion de equilibrio para un elemento que, extrapolandola al
conjunto de la estructura, da lugar a la expresion general de la dinamica de estructuras (sin considerar
amortiguamiento) analizada con el método de elementos finitos.

Mii® + Ku® = F(t)

La matriz de masa congruente M suele diagonalizarse ya que supone un menor tiempo computacional y permite
la adiccion de las masas no estructurales de forma mas sencilla.

Por su parte, la consideracion del amortiguamiento podria realizarse de forma analoga teniendo en cuenta las
fuerzas viscosas en la ecuacion de equilibrio que establece el Principio de los Trabajos Virtuales. Sin embargo,
la estimacion de esta propiedad estructural suele ser compleja y normalmente se recurre a la metodologia
propuesta por Rayleigh para la definicion de una matriz de amortiguamiento proporcional a las matrices de masa
y de rigidez.

C =aM+BK
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2.1.4.2 Superposicion Modal [10]

Una estructura real esta conformada por multiples grados de libertad que conducen a la definicion de un sistema
de n ecuaciones para el estudio del problema dindmico, que se puede expresar matricialmente como sigue:

Mii(x,t) + Cu(x, t) + Ku(x, t) = p(x,t)

El analisis modal de una estructura consiste en la resolucion de la expresion anterior en condiciones de vibracion
libre y sin amortiguamiento (C=0), tratandose basicamente en un problema de autovalores y autovectores que
conducen a la obtencion de las frecuencias naturales y modos de vibracion respectivamente. Se presentan estas
como dos propiedades intrinsecas de una estructura que permiten caracterizar su comportamiento dinamico.

Lapropiedad de ortogonalidad de los autovectores respecto a las matrices de rigidez (K) y de masa (M) permiten
simplificar el analisis dinamico a partir del empleo de la superposicion modal, por la cual la respuesta de la
estructura se puede expresar a partir de una combinacion lineal de las amplitudes modales y (t) asociadas a cada
modo de vibracion ¢(x). De esta forma se pasa de un sistema de N-ecuaciones a N-ecuaciones linealmente
independientes y asociadas a cada uno de los N-grados de libertad de la estructura, lo cual es sumamente
ventajoso principalmente debido al hecho de que la respuesta dindmica se puede expresar con suficiente
precision con solo un pequefio numero de dichos autovectores.

my ]71 (t) + Cr ]/.I(t) + kI Vi (t) = ¢1(X)F(X, t)

F(x,t)
my

Vi) + 25wy () + wly; (0 = ¢(x)

2.1.4.3 Respuesta de una viga Biapoyada [11]

Una viga biapoyada constituye una estructura isostatica sencilla que permite asimilar el comportamiento de
muchos puentes ferroviarios reales. Sea el siguiente modelo unidimensional sobre el cual se aplica una carga
distribuida dependiente del tiempo se puede obtener la ecuacion que gobierna la respuesta dindmica a partir de
establecer las ecuaciones de equilibrio vertical y de momentos en un elemento infinitesimal.

[RUBNS plx,1)

Sl
gl LA/. EI(x). m(x) l

Figura 3. Equlibrio en un elemento infinitesimal de una viga isostatica [11].

La ecuacion de equilibrio vertical en la rebanada conduce a la siguiente relacion, en la que el Gltimo término
hace referencia a la fuerza inercial que introduce el diferencial de masa:

Voot — Vet — ED ke Hdx — meod outt) _

X, X, Ix x + p(x, t)dx — m(x)dx FToa
oV (x,t) 2%u(x,t)
B A
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20 Aspectos Normativos

El equilibrio de momentos en el elemento infinitesimal, tras eliminar los términos de segundo orden, conduce a
la tipica relacion entre momento flector y cortante:

oM(x,t)
“ax —V(x,t)

La combinacion de ambas ecuaciones de equilibrio permite alcanzar la ecuacion que gobierna la respuesta de
una viga biapoyada sometida a una carga variable, tanto en el tiempo como en el espacio.

2 2
_—6 I;IJEJZC. 2 +p(x,t) — m—a 1;(;’ 2 =0
M(x,t) = Elm

’ 0x2
0%u(x,t) 02 0%u(x,t)
m—6t2 + ﬁ<El ToxZ > =p(x,t)

Mediante la aplicacion de la propiedad de superposicion modal es posible expresar la respuesta de la estructura
como la combinacion lineal de los modos de vibracion ¢(x) por su amplitud modal y(t), de forma que los
desplazamientos de esta se descomponen en dos componentes que recogen la variabilidad espacial y temporal
respectivamente.

ux, t) = y(Odx)

A continuacion, se introduce la relacion anterior en la expresion general que rige la dinamica de una viga
biapoyada para la situacion de vibracion libre y sin amortiguamiento, y se modifica dicha ecuacion dividiendo
por la amplitud modal y(t), los modos de vibracion ¢(x) y la rigidez a flexion EI (se consideran las propiedades
mecanicas constantes en toda la estructura).

0% y(®) 82 (92(x)
m 0%y 1 0% (9%p(x)\ _ o
Ely() ot ¢(x)6x2< ox? >_p(x’t)_

La tinica forma de garantizar la igualdad, ya que son derivadas parciales de diferente orden y respeto a variables
distintas, es que ambos términos sean igual a una constante y de signo contario. Esto conlleva la consecucion de
2 ecuaciones diferenciales independientes y facilmente resolubles.

m d*y(t) 1 0° (62c|)(x)> _ p2

Ely(®) at2 ¢(x)ox2\ 0x?
62
IO Ry =0 W
64
) R 00 =0 @

La primera ecuacion conduce a la expresion analoga a la que rige la respuesta de una estructura sin
amortiguamiento ante una situacion de vibracion libre:

R%EIl R%EI
y(t) = Acos t| +Bsen t
m m

R2EI
m

w =

Por su parte, la ecuacion (2) tiene como solucion una expresion del tipo:

d(x) = Al cos(ax) + A2 sen (ax) + A3 cosh(ax) + A4 senh(ax)
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La obtencion de los parametros A, B y Ai de las ambas expresiones se puede llevar a cabo mediante la
imposicion de las condiciones iniciales y de contorno respectivamente, aunque en el caso de ¢(X) serd necesaria
la normalizacion del modo de vibracion.

Con esta operacion se alcanzan los dos parametros que definen el comportamiento dindmico de la viga
biapoyada recta con densidad y rigidez constante en toda su longitud, como son:

a. Modo de vibracion i (normalizado): ¢;(x) = sen (% x)

b. Frecuencia natural del modo i: w; =

&4(x) = sen(mx/L) oy = 1:2.1'.

s [ET |
@2(x) = sen(2m/L) oy = 41:-,"..'E M: = EpL
x
A i
s [ET |
@3(x) = sen{3m/L) oy = 91:-,"..'E M; = EpL

Figura 4. Primeros modos de vibracion y frecuencias naturales de una viga isostatica [7]

El procedimiento posterior a la realizacion del analisis modal consta de la obtencion de las amplitudes modales
y con ellas de la aplicacion de la superposicion modal para alcanzar la respuesta de la estructura, ya sea en
desplazamientos, velocidades o aceleraciones mediante la derivada temporal de las amplitudes modales.

2.1.4.4 Respuesta de una viga isostatica ante un tren de cargas

La solicitacion real que transmite el paso de un tren no esta conformada por las cargas ejercidas por cada eje de
forma independiente y con un punto de aplicacion que evoluciona desde un extremo a otro de la estructura. Mas
bien estas solicitaciones deben modelizarse de forma conjunta puesto que, para determinados rangos de
velocidad y de separaciones entre ejes, se puede dar un acoplamiento de las oscilaciones y derivar en efectos
resonantes de cierta entidad.

Para un tren constituido por N-gjes que transmiten una carga de valor Fx y con una distancia a la entrada del
puente en el momento inicial “sx”, las ecuaciones desacopladas que resultan de la superposicion modal para
cada grado de libertad se expresan ahora como:

F(x,1)
my

Vi) + 25wy () + wly, (8) = Z ¢ (vt — sg)
K=1

La respuesta en desplazamientos obtenida a partir de la consideracion de los ejes del vehiculo ferroviario sera:

n

u(x, t) = z ¥, (Db (%)

i=1
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2 Aspectos Normativos

2.1.4.5 Nimero de modos de vibracién a considerar [10]

Como se ha puesto de manifiesto, la superposicion modal permite simplificar considerablemente el calculo
dinamico de una estructura gracias a la propiedad de ortogonalidad de las matrices de masa y de rigidez, de
modo que la respuesta dinamica se puede expresar consecuentemente como un sumatorio de las amplitudes
modales por los modos de vibracion.

El problema radica en que una estructura presenta tantos modos de vibracién como grados de libertad y para los
modelos que se analizan en este trabajo resulta un niimero elevado (del orden del ntimero de nodos por 6 grados
de libertad cada uno), por lo que el coste computacional se incrementa.

Sin embargo, es conocido que solo algunos de los modos de vibracion presentan una gran influencia en la
respuesta de la estructura y que esta se puede aproximar con una precision aceptable empleando un pequefio
porcentaje de estos. Esa influencia se puede cuantificar por medio de la definicion de la masa movilizada por el
modo:

y = @M yE
et Me; M,

Donde d es un vector que describe la direccion de la excitacion y por tanto igual a un vector de ceros salvo en la
componente correspondiente al grado de libertad de desplazamiento vertical.

La teoria clasica de la dinamica de estructuras suele establecer el limite de los modos de vibracion a considerar
en aquel para el cual la masa movilizada acumulada supera el 90 % de la masa total del sistema.

i

—~ =1 e

Mo = o2 > 90%
j=1"ej

21.5 Calculo Dinamico mediante la Impronta Dinamica del tren [7]

La impronta de un tren hace referencia a la huella o sefial que provoca su paso sobre una determinada estructura,
y que en definitiva marca su “agresividad” hacia la misma. Esta metodologia se basa en el andlisis a partir de
expresiones analiticas de la vibracion libre producida en los puentes ferroviarios tras el paso del tren, con el fin
de obtener un limite superior a la respuesta de la estructura.

Asi, el valor maximo de la aceleracion en el puente se podria aproximar como:
2
Amax = M * A(K) * G(A)

Donde el término G(A) es conocido como la impronta dindmica del tren propiamente dicha, ya que es
independiente de la estructura y solo depende de la distribucion de cargas en el vehiculo y su amortiguamiento.

Por su parte el término A(K) se denomina linea de influencia dinamica y es funcién de la longitud, frecuencia
natural y amortiguamiento del puente, asi como del rango de velocidades analizadas.

21.6 Calculo Dinamico mediante Integracion directa en el tiempo con Interaccién Vehiculo-
Estructura

Hasta este punto, las diferentes metodologias presentadas han considerado que las cargas transmitidas por los
trenes son funcion del tiempo en lo que respecta a su posicion, pero no a su valor, asumido como constante. Un
analisis mas preciso deberia considerar la variabilidad de estas solicitaciones que se produce por la existencia de
sistemas de suspension en estos vehiculos, entre otros factores. Si bien es cierto que la introduccion en los
modelos de estos mecanismos de disipacion de energia supone la obtencion de resultados considerablemente
menores y por tanto el emplear las metodologias anteriores esta del lado de la seguridad [12].
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La Instruccion /APF permite consideracion de la interaccion vehiculo-estructura por medio de dos tipos de
modelos en funcion de su complejidad [7]. En primer lugar, se presentan los modelos completos como aquellos
en los que se modelizan:

e La suspension primaria entre ruedas y bogie, y la suspension secundaria entre bogie y vehiculo,
caracterizados por su rigidez y su amortiguamiento.

e Lasmasas no suspendidas correspondientes a las ruedas y las masas suspendidas de la caja del vehiculo.

e Lageometria de bogie y del vehiculo.

Por su parte se encuentran los modelos simplificados en los que la interaccion vehiculo-estructura solo tiene en
cuenta la suspension primaria y las masas suspendidas y no suspendidas.

21.7 Calculo Dinamico con Interaccion Suelo-Estructura

Las directrices establecidas en la /4 PF permiten la modelizacion de los puentes ferroviarios con la consideracion
de apoyos de rigidez infinita que restrinjan completamente los movimientos en ciertos grados de libertad.

Sin embargo, los apoyos de las estructuras reales estan conformados por pilas y estribos que a su vez se cimientan
sobre el terreno subyacente, siendo conveniente su consideracion en el comportamiento global del puente puesto
que intervienen aportando unas determinada rigidez, masa y amortiguamiento.

Se puede concluir por tanto que el terreno se presenta como un elemento significativo en la definicion de la
respuesta de la estructura. Su importancia ha sido ampliamente ensalzada en los ultimos afios, especialmete en
el ambito de las estructuras ferroviarias, con el objetivo de analizar su influencia sobre su comportamiento
dinamico y la obtencion de metodologias basadas en elementos finitos que incluyan dicha interaccion suelo-
estructura, con publicaciones tales como (Galvin, P et al 2017) [13] y (Martinez De la Concha, A. 2017) [14]

2.2 Requisitos sobre los ELS

1 disefio de puentes de ferrocarril lleva consigo la obligatoriedad del cumplimiento de los Estados Limite
Ultimos (referentes al agotamiento o fallo de la estructura) y de Servicio (relativos a la funcionalidad del
puente), que se definen en la Instruccion IAPF.

En el ambito de este trabajo solo se consideraran aquellos ELS correspondientes a deformaciones y vibraciones
causadas por la accion dinamica del paso del tren, que establecen limitaciones que permiten garantizar una
circulacion de los vehiculos ferroviarios en buenas condiciones de seguridad y confort para los pasajeros.

La aceleracion maxima vertical que puede experimentar el tablero se fija en 0.35g para vias sobre balasto, esto
es, 3.43 m/s.

Para su obtencion se realizard un célculo dindmico mediante la metodologia de integracion temporal, en la que
consideraran todos los trenes de carga HSLM para todas las velocidades de paso posibles.

2.3 Fendémeno Resonante

1 comportamiento real de un puente ante el paso de un vehiculo ferroviario tiene una clara componente

dinamica que puede acarrear la aparicion de efectos resonantes en los puentes ferroviarios y, como

consecuencia, la amplificacion de los desplazamientos y los esfuerzos a la que se encuentren sometidos,
siendo posible que se produzcan alteraciones considerables en la via que dificulten la circulacion en buenas
condiciones de seguridad. Dicho comportamiento dindmico vendra determinado por [7]:
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Aspectos Normativos

El caracter movil de la solicitacion, cuyo punto de aplicacion se desplaza a lo largo del puente con una
determinada velocidad.

La accion repetitiva de los diferentes ejes del tren sobre la estructura.

La presencia de irregularidades en la via y en las ruedas del vehiculo.

A la hora de caracterizar la respuesta dinamica de cualquier puente existen un conjunto de factores, tanto
relativos a la propia estructura como a la solicitacion aplicada, que intervienen en su obtencion.

Por una parte, se podrian destacar como parametros estructurales los siguientes:

Amortiguamiento (c), entendido este como la capacidad de disipacion de energia por parte de la
estructura y que, por tanto, hace referencia a la celeridad para retomar a la posicion de equilibrio ante
una determinada perturbacion.

Se trata de un parametro intrinseco a la estructura y que puede ser cuantificado para puentes en servicio
mediante métodos experimentales tales como el “Método de Decremento Logaritmico”. En puentes de

nueva construccion la propia instruccion [4PF establece un limite inferior para la estimacion del factor

de amortiguamiento (¢ = Ci =3 T:l w) en funcién de la tipologia y de la luz de la estructura, de modo

que para los modelos llevados a cabo se ha tomado siempre un valor igual al 2%:

TIPO DE PUENTE LUZ [m] LIMITE INFERIOR DE { [%]
Puentes de acero y mixtos L =20 05+0,125(20 - L)
L=20 0,5
Puentes de hormigon estructural L=20 20+01(20-10)
L=20 20

Figura 5. Factor de amortiguamiento de un puente segtin su luz [6]

La influencia del amortiguamiento en la respuesta dindmica adquiere un papel realmente notable cuando
las frecuencias de excitacion se aproximan a las frecuencias propias de la estructura. En la ilustracion
siguiente se muestra la representacion del factor de amplificacion dinamico para diferentes valores del
factor de amortiguamiento, siendo evidente el efecto adverso que origina una disminucién de dicho
parametro en una estructura.

30

25
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Factor de Amp . Dinamica
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Frec Saolicitacion / Frec Natural

Figura 6. Factor de amplificacion dinamica en funcion de la frecuencia natural, de excitacion y del
factor de amortiguamiento.
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e Frecuencia natural (wg), conocida esta como la frecuencia de vibracion de una estructura ante una
situacion de vibracion libre y ligada a su masa y rigidez.

Serd necesaria la consideracion de las masas no estructurales procedentes de los elementos de la
superestructura como, por ejemplo, el balasto o los carriles, que incrementan el peso total del puente,
pero no modifican su rigidez al carecer de funcionalidad resistente.

e Numero de vanos y luces: La distribucion de los apoyos en una estructura también tiene una influencia
resefable, asi como la continuidad entre vanos.

Por un lado, es bien conocido que la accion actuante sobre uno de los vanos es contrarrestada por la
rigidez de los vanos contiguos y, por tanto, la respuesta se ve reducida.

A su vez, el disminuir la longitud de estos vanos también tiene consecuencias desfavorables. En efecto,
cuando la luz se reduce por debajo de la separacion entre ejes del tren se producira mas facilmente el
acoplamiento entre el movimiento oscilatorio de la estructura y la carga aplicada. En cambio, para una
situacion con multiples ejes en un mismo vano, los efectos resonantes asociados a cada carga se
cancelaran parcialmente entre si.

Por otro lado, las caracteristicas de las solicitaciones tienen una relevancia de igual magnitud, puesto que de ellas
dependera el diseno del puente y la definicion de los parametros anteriores.

Las cargas aplicadas por los vehiculos ferroviarios se transmiten desde los ejes hacia los carriles y posteriormente
hacia la estructura resistente propiamente dicha. El movimiento del vehiculo provoca que el punto de aplicacion
varie en funcion del tiempo y de la velocidad de avance, lo cual lleva a la definicion del pardmetro conocido
como longitud de onda:

v 2
A=— siendo f, = —

fo Wo

A su vez, la distancia entre ejes es una cualidad propia de cada tren y por tanto bien conocida. De hecho, la
instruccion IAPF la define claramente en su Apéndice C acerca de las caracteristicas de los diferentes trenes de
carga a emplear para el analisis dinamico.

Por consiguiente, para un determinado puente ferroviario con una frecuencia natural f,,, se puede afirmar que
los efectos resonantes en la estructura ante el paso de un tren con un espaciamiento entre ejes dx, se podran
esperar para una velocidad de paso tal que:

v dy ,
/1=—=T coni=1,.2,..

De esta forma, la anterior expresion determina un compendio de velocidades criticas para las cuales la respuesta
del puente se amplifica y los esfuerzos a los que se ve sometido alcanzan sus valores pico.

La igualdad planteada en dicha ecuacion se interpreta a partir de su explicacion fisica: la solicitacion de un
vehiculo ferroviario se puede descomponer en las N-cargas transmitidas por los N-gjes, que se suceden con un
desfase temporal igual al periodo de la solicitacion (T = d,, /v). Por ello, cuando los periodos (o frecuencias)
coinciden se produce un acoplamiento de las respuestas causadas por cada eje, provocando una amplificacion
de la respuesta global de la estructura que se conoce como resonancia.

Un razonamiento analogo al anterior para el caso de puentes de nueva construccion podria llevar a concluir que,
para unos trenes de carga concretos con sus espaciamientos entre ejes y una velocidad maxima definida por el
trazado de la via, el dimensionamiento dinamico del puente consistiria, a grosso modo, en la eleccion de una
seccion estructural y de un material tales que posibiliten que la frecuencia natural de la estructura (f;,) se aleje
de las frecuencias de la solicitacion (fp); y en la comprobacion de que, en aquellos casos en los que los
fendomenos resonantes adquieran cierta magnitud, la amplificacion de los esfuerzos pueda ser asumida por la
estructura sin que se vean menguadas las condiciones dptimas de seguridad y confort del pasajero [15].
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26 Aspectos Normativos

Ejemplo 1. En el ejemplo de aplicacion que se introdujo en el apartado 1.3. se modelizo el paso de un tren de
carga A3 a una velocidad de 280 km/h sobre una estructura isostatica de 20 metros de longitud y cuya primera
frecuencia natural es 3.93 Hz. Dicho tren presenta una separacion entre ejes también igual a 20 metros.

Se puede comprobar que el cociente de la velocidad entre la frecuencia natural da lugar a una longitud de onda
practicamente igual a 20 metros, lo cual explicaba la aparicion de una deformacion tan elevada en la estructura.
De hecho, si se representa la flecha maxima en funcion de la velocidad de paso se puede corroborar que una
velocidad de paso de 140 km/h da lugar a efectos resonantes, aunque de mucha menor magnitud puesto que se
corresponde con la mitad de la distancia entre ejes.

km

v 2805 +1000/3600
1= = - =19.77m ~20m
fo 3.93¢

Desplazamientos ante el paso del tren A3

©
© N ©
N W

Flecha maxima (m)
o
© b
= [9,]

0.05

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

Figura 7. Flecha maxima ante el paso del tren A3 a diferentes velocidades.
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3 MODELIZACION

resonantes en una estructura dependen en gran medida de las caracteristicas mecanicas de esta, que

C omo se ha comentado en el apartado anterior, la respuesta dinamica y en particular los posibles efectos
determinaran su frecuencia natural.

A fin de llevar a cabo un estudio comparativo de la respuesta ante el paso de un vehiculo ferroviario, se ha
procedido a modelizar las siguientes tipologias de puentes:

e Puente de seccion cajon monocelular.

e Puente losa con aligeramiento.

e Puente de vigas con seccion “Doble T”.
e Puente de vigas con seccion artesa.

En todos ellos se ha considerado un hormigéon HA-40 y una morfologia longitudinal constituida por una viga
continua en 3 vanos, de forma que la luz de los vanos extremos se corresponde con el 75 % de la luz del vano
central. Con el objetivo de analizar también la influencia de la luz del puente y corroborar la amplificacion de la
respuesta en luces mas cortas, los modelos se repitieron para diferentes longitudes totales:

Longitud del Puente Luz del Vano Luz del Vano
(m) Central (m) Extremo (m)
112 45 335
88 35 26.5
62 25 18.5
50 20 15
38 15 11.5

Tabla 2. Longitudes de los puentes analizados.

Asimismo, para las dos ultimas tipologias de puente mencionadas, el estudio se ha completado con sendos
modelos del vano central de forma independiente, constituyendo estos una mejor aproximacion a los puentes
reales tipo viga que suelen presentar una discontinuidad entre vanos.

Por otra parte, el hecho de incrementar la longitud del puente lleva asociado un aumento del peso y, por tanto,
la necesidad de un ajuste conveniente de la rigidez a flexion de la estructura, que se lograra mediante una
variacion de los cantos de las diferentes secciones estructurales tal que se cumpla siempre con una misma
relacion de esbeltez (canto/luz). Un mayor detalle acerca la morfologia transversal se expondra en los apartados
relativos a cada tipologia de puente.

Finalmente, cabe destacar que el analisis dindmico de los diferentes puentes se llevara cabo siguiendo la
metodologia conocida como “Barrido de Velocidades”, por la cual se examinara la situacion de carga mas
desfavorable para el conjunto de trenes patron definidos en la /4 PF mediante un estudio de la respuesta dinamica
ante velocidades de paso variables que comprenden entre los 20 km/h (situacion cuasiestatica) y un limite
superior igual a 1.2 veces la velocidad maxima de proyecto, en intervalos de 10 km/h [7]
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Modelizacion

La obtencion de los resultados en cuanto a desplazamientos y aceleraciones maximas se llevara a cabo en un
punto del tablero situado en la seccion central y bajo el eje del carril cargado.

3.1

Modelizacion de las Cargas

as solicitaciones consideradas en los diferentes modelos se pueden clasificar en 3 grupos generales:

ePor un lado, se encuentra el peso propio de la estructura que se calcula directamente a partir del peso
especifico del material constituyente del puente (Hormigon con Y'=25 kN/m?) y que constituye la carga
muerta de mayor magnitud, llegando incluso a representar porcentajes de hasta el 80%-90% sobre las
solicitaciones totales.

Este hecho justifica la afirmacion de que el objetivo fundamental durante el disefio de un puente es la
disposicion 6ptima del material, dimensionando para ello una seccion estructural que aporte la suficiente
capacidad resistente como para asegurar el cumplimiento de los Estados Ultimos, pero que al mismo
tiempo presente la cantidad minima de material y, por consiguiente, el minimo peso propio.

Asimismo, la via lleva consigo un conjunto de elementos de instalaciones complementarias que hacen
posible la circulacion del tren. Estos se encuentran incluidos en el capitulo Il de la Instruccion IAPF 'y
deben ser considerados en los modelos de los puentes como masas no estructurales, erradicando su
importancia en el hecho de que suponen un incremento de la masa de la estructura, pero no de su rigidez,
con la consiguiente alteracion del andlisis modal.

Para la determinacion de los valores caracteristicos de estas cargas, que posteriormente se transformaran
en los diversos modelos a masas modales, se ha tomado una plataforma patron definida en el documento
IGP-5 de ADIF [16]. De esta forma queda definida la morfologia transversal de la superestructura por
una plataforma de 14 metros de ancho, con una doble via sobre balasto para ambos sentidos de la
circulacion y cuyos ejes se encuentran a 2.35 metros del eje longitudinal del puente.

Los elementos que componen dicha plataforma son, por tanto, la capa de balasto, los muretes
guardabalasto, las traviesas y carriles, el cableado eléctrico, las piezas de borde, una pantalla acustica y
una barandilla. Su disposicion queda reflejada en la siguiente ilustracion. Por simplicidad en los
modelos, no se ha considerado la existencia de postes de electrificacion, cuyas caracteristicas y
localizacion a lo largo del puente presentan una enorme variabilidad en las vias reales.

EJE POSTE DE

‘\L/&. 625 CATENARIA

5.70 EJE CANALETA
COMUNICACIONES

2.35 .
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ot e -
T % \\H ] W‘L -

oL BSIRUCIURA 1 i l\l._
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11
SEMI-ANCHO DEL TABLERO 7.00m.

Figura 8. Esquema de la plataforma ferroviaria y sus elementos [14].
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Se describen a continuacion las caracteristicas del conjunto de cargas que intervienen en los modelos:

a) Balasto: Se considerara una capa de balasto como apoyo de las traviesas con un ancho de 10.1 m, un
peso especifico de 18 kN/m? yun espesor, que se supone constante e igual a 50 cm.

b) Muretes Guardabalasto: Se trata de dos piezas de hormigén que se sitian a ambos laterales de la
banqueta de balasto con el objetivo de retenerlo y mantener la integridad de la capa. Presentan unas
dimensiones de 0.5x0.2 m? y una excentricidad de 5.15 m respecto al eje del tablero.

c) Pantalla acustica, que se coloca en uno de los lados de la plataforma, con una altura de 2.5 m y que
supone una carga distribuida de 0.343 kN/m.

d) Barandilla: Sistema de proteccion que se ejecuta sobre las piezas de borde en el lado contrario a la
pantalla, compuesto por perfiles metalicos IPN-100 cada 2 m y de 1 m de altura, a los cuales se sueldan
3 perfiles tubulares de @50 y uno superior de ¥100. De este modo la carga distribuida equivalente de
la barandilla se establece en 0.257 kN/m.

e) Canaletas y Cableado, para los cuales se adopta un peso por unidad de longitud de 3 kN/m [16].

f) Traviesas, Carriles y elementos de sujecion, definidos todos para un ancho de via internacional de 1435
mm y que se modelizan con una carga equivalente de 6.4 kN/m distribuida a lo largo del eje de cada
via[16].

g) Piezas de Borde, dispuestas a ambos extremos del tablero convenientemente ancladas y con un peso
por unidad de longitud de 7.51 kN/m.

CARGAS MUERTAS APLICADAS SOBRE LA PLATAFORMA |
Carga 2. MURETE Carga
Tl Rl (kN/m) GUARDABALASTO (kN/m)
Peso Especifico (kN/m3) | 18 Peso Especifico (KN/m3) 25
Espesor (m) 0.5 Altura (m) 0.5
90.90 2.5
Ancho (m) 10.1 Ancho (m) 0.2
Excentricidad (m) 0 Excentricidad (m) 5.15
3. PANTALLA Carga Peso
PN =y (KN/m) 4. BARANDILLA (kgm) | C92 (kN)
Densidad (kg/m3) 100 IPN-100 cada 2 m 8.3 0.081
Peso Especifico (kN/m3) 0'38 Tubo @100 e=5 mm 11.7 0.230
Espesor (m) 0.14 0.343 3 X Tubo @50 e=3 mm 3.43 0.202
Altura (m) 2.5 Carga Distribuida Equivalente (KN/m) 0.257
Excentricidad (m) 6.9 Excentricidad (m) 6.9
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Modelizacion
5. CONDUCTOS Y CABLEADO Carga (KN/m)
Peso Especifico (kN/m3) 3 3
Excentricidad (m) 6.25 6. TRAVIESAS Y CARRIL Carga (KN/m)
Traviesas (KN/m) 5.2
7. PIEZA DE BORDE Carga (kN/m) Carril (kN/m) 1.2 6.4
Area (m2) 0.30 2513 Excentricidad (m) 2.35
Excentricidad (m) 6.91
Peso Especifico (kN/m3) 25

Tabla 3. Definicion de las cargas muertas actuantes sobre la plataforma.

Para algunos de los puentes analizados ha sido necesario la distribucion de la carga sobre los elementos que
componen el correspondiente modelo. En los casos en el que la solicitacion se debia repartir sobre varios
elementos se calculo la parte proporcional a cada uno, obtenida a partir de su proyeccion sobre el tablero, que se
ejecutd con una relacion 1H:4V de acuerdo con lo estipulado en la JAPF:

Q

J:l Carga en traviesa

1&;1’ 1} -
balasto Plano de refersncia

Figura 9. Reparto de la carga desde la traviesa hasta la plataforma [8].

Por su parte la carga dinamica aplicada también se podra distribuir longitudinalmente a lo largo de 3 traviesas
contiguas, de forma que la pieza central absorba el 50 % de la carga y las dos externas el 25% restante,
considerandose una separacion entre traviesas de 60 cm [8].

e Tren de Cargas Moviles

El anélisis dinamico de los puentes objeto de estudio debe dar lugar a la obtencion de la envolvente de las
respuestas de todos los posibles trenes que tengan previsto su paso por la estructura. Por ello, en el Apéndice C
de la IAPF se establece la obligatoriedad del uso de los modelos de carga HSLM para el disefio de puentes en
vias de alta velocidad, con los cuales se garantiza el tener cubierto los efectos dinamicos que puedan producir
para los trenes reales actuales.

Mas concretamente, el “Tren Dinamico Universal-A” sera el empleado en los modelos expuestos en este trabajo
puesto que resulta de aplicacion para luces superiores a los 7 metros. Consta de un conjunto de 10 trenes de
carga de tipo articulado con dos locomotoras en cada extremo, que se diferencian en el nimero de coches de
pasajeros que lo constituyen, la carga por eje transmitida a través de las ruedas y el espaciamiento longitudinal
entre dichos ejes [8].
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Figura 10. Definicion geométrica de los trenes dindmicos universales tipo A [8].

Los valores de dichos parametros a partir de los cuales quedan definidos las 10 clases de trenes se presnetan en
la proxima tabla:

TREN 1\élcj)l\ggllfjcs)1]))131‘: LONg(I)TCIIJ{%DEL E%%%NJE;%E Noﬁ%ﬁ%OR d{;l"c‘:)gl:;gy
PASAJEROS UN BOGIE EJE
N D (m) d (m) P (kN) (m)
Al 18 18 2.0 170 401.05
A2 17 19 35 200 402.05
A3 16 20 2.0 180 401.05
A4 15 21 3.0 190 398.05
AS 14 2 2.0 170 393.05
A6 13 23 2.0 180 386.05
A7 13 24 2.0 190 401.05
A8 12 25 2.5 190 391.05
A9 11 26 2.0 210 379.05
Al0 11 27 2.0 210 392.05

Tabla 4. Definicion de los 10 trenes HSLM tipo A [8].

Retomando el razonamiento del capitulo acerca del fendmeno resonante, se puede concluir que los analisis
dinamicos contemplaran todas las posibles combinaciones de carga, es decir, todas las composiciones de
velocidad de paso y espaciamiento que puedan provocar fendémenos de resonancia para una estructura con unas
frecuencias naturales conocidas. Esto es, para cada tipologia de puente se introduciran 410 situaciones de carga
distintas (10 trenes de carga con 41 velocidades de paso diferentes para cada uno) por medio de las llamadas
“Time History Function” de MIDAS.

La solicitacion de un vehiculo ferroviario consiste consecuentemente en una carga puntual que se aplica
repetidamente sobre un mismo punto y cada un cierto intervalo de tiempo que depende de la velocidad de paso.
Para la modelizacion de este tipo de cargas en un modelo de elementos finitos se sigue la metodologia conocida
como “escalones de carga”, segun la cual se deben crear una serie de nodos con separaciones cada metro y que
representan el eje del carril cargado.

Tomando un extremo del puente como posicion inicial del primer eje del tren, basicamente a los nodos se le
asigna una determina solicitacion en funcion del tiempo P(t) que varia linealmente en una longitud de dos metros
y toma valor maximo en su pico. De este modo, sobre un nodo de la estructura solo actuara la carga ferroviaria
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32 Modelizacion

para los intervalos de tiempo en los que exista un eje del tren entre el nodo anterior y posterior.

En las ilustraciones siguientes se puede observar una representacion grafica de los escalones de carga junto a la
“Time History Function” correspondiente al tren de carga A-3 para una velocidad de 200 km/m y un vano de 20
metros, y en la que la mayor concentracion de pulsos en las partes inicial y final se debe al paso de las
locomotoras del vehiculo. La segunda imagen permite resaltar el reparto de la carga del tren longitudinalmente
en las traviesas de la via, de forma que el valor pico que se alcanza (126 kN) viene dado por la contribucion de
la traviesa central y las extremas.

Pi(t)
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Figura 11. Representacion grafica de la carga dinamica aplicada por un tren.
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Figura 12. “Time History Function” para el tren dindmico A3 en un vano de 20 metros.

Para la definicion de estas funciones de carga se ha hecho uso de una hoja Excel en la que se introducen los
datos relativos a cada estructura en cuanto a designacion de los nodos de aplicacion de la solicitacion ferroviaria,
el amortiguamiento y el nimero de modos a estudiar para la obtencion de la respuesta dindmica. Asimismo, se
establece una duracion de estudio igual al 120% del tiempo de paso, de forma que se contemple ademas la parte
en la que Umicamente algunos de los ejes se encuentran sobre el puente e incluso la situacion en condiciones de
vibracion libre.
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3.2.  Puentes de Seccion Cajon

longitudinal contante en la que no varia ni el canto ni la inercia, a excepcion de las secciones

correspondientes a los estribos de los extremos y las pilas intermedias en las que se introducen sendos
diafragmas macizos con un aligeramiento rectangular. La longitud total de la estructura se divide en 3 vanos que
sigue la ya mencionada distribucion de luces 75%-100%-75%.

: ; ¢ ha llevado a cabo la modelizacion de 5 puentes de seccion cajon monocelular con una morfologia

Las caracteristicas geométricas que definen la seccion estructural son:

e Ancho total de 14 metros con dos alas en voladizo de 3.5 metros cada una, lo cual deriva en que el cajon
intermedio tiene un ancho de 7 metros, en una distribucion 25%-50%-25%.

e [alosa superior tiene un espesor variable entre los 20 cm de la parte externa hasta los 35 cm en el eje
central de la seccion.

e Espesor de las almas contante para todos los modelos e igual a 50 cm.

e Lalosa inferior cuenta con un espesor de 24 cm.

e Por su parte, el canto total de la seccion depende de la luz del puente en cuestion, de forma que se
cumpla siempre con la misma relacion de esbeltez L/c=14.2 (establecida a partir de la referencia del
viaducto de Rielves [17]):

Luz Vano Central (m) | Canto (m) | Altura Aligeramiento(m)
15 1.06 0.50
20 1.42 0.66
25 1.77 0.82
35 247 1.25
45 3.18 1.6

Tabla 5. Canto y altura del aligeramiento en los modelos de seccion cajon.

El uso de este tipo de secciones tiene como mayores ventajas la gran capacidad para soportar los momentos
tanto positivos como negativos, la gran rigidez a torsion aportada por la condicion de seccion cerrada y, por
tanto, una considerable facultad para hacer frente a cargas excéntricas como son las cargas ferroviarias [ 18]

3.21 Particularidades del Modelo de Seccion Cajéon

Para los puentes de seccion cajon se han efectuado modelos unidimensionales con elementos de 1 metro de
longitud y con la creacion de dos tipos de secciones estructurales: secciones huecas y diafragmas.

La consideracion de las condiciones de contorno se realizo mediante la introduccion de nodos auxiliares en la
base de las secciones macizas situadas en los cuatro apoyos de las estructuras, de modo que queden localizados
a 0.75 m de la cara externa de las almas. Se restringe el movimiento vertical en todos los nudos creados, en una
fila longitudinal compuesta por 4 nodos se elimina también la libertad de desplazamiento en direccion transversal
y, finalmente, impidiendo el desplazamiento longitudinal en uno de los nudos de los estribos se imposibilita el
movimiento de las estructuras como mecanismo.
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Figura 13. Modelo junto a los apoyos para el puente de 20 metros de luz central.

La operacion se completa mediante la definicion de los llamados “Rigid Links” que conectan dichos nudos con
el correspondiente nudo superior de la estructura, de forma que queden restringidos los desplazamientos relativos
entre los mismos y se conceda a los diafragmas un movimiento como soélido rigido.

Por otra parte, las cargas muertas presentes en la plataforma se introducen como cargas por unidad de longitud
para cada uno de los elementos definidos. El objetivo real de la introduccion de estas solicitaciones es su
consideracion en la matriz de masa (M) de la estructura, para lo cual lleva a cabo su transformacion en masa
modales mediante la herramienta “Load to Masses” de MIDAS.

Para la consideracion de las cargas dinamicas debido al paso del tren, se procede a la creacién de nudos
adicionales situados a 2.35 metros del eje longitudinal del puente y con separaciones cada metro. De nuevo, para
solidarizar los desplazamientos de estos nuevos nudos con los de la estructura, se ejecutan los respectivos “Rigid
Links” con los nudos contiguos de cada seccion.

3.3 Puentes Tipo Losa

ara las mismas 5 longitudes de los puentes se han repetido los modelos con el empleo en este caso de una

seccion tipo losa que presenta 3 aligeramientos circulares. La morfologia longitudinal sigue siendo

constante a lo largo de los 3 vanos, mientras que transversalmente se pueden destacar las siguientes
caracteristicas:

e El ancho total de la plataforma es de 14 metros con dos alas en voladizo de 3.70 metros cada una, lo
cual significa que el ancho restante de la zona intermedia es de 6.6 metros.

e Lalosa superior tiene un espesor variable, incrementandose desde los 20 cm de la parte externa hasta
los 50 cm en el comienzo de las alas de la seccion. A lo largo de la cara superior la plataforma se ejecuta
con un bombeo del 2%.

e [os aligeramientos presentan un didmetro variable en funcion del canto de la seccion y se distribuyen
tal que el aligeramiento central se sitlia en el eje longitudinal de la seccion y guardando el mismo
recubrimiento con las caras superior e inferior. Los otros dos aligeramientos se localizan en la misma
cota que el central y con una distancia del eje longitudinal igual a 90 cm a cada lado.

e Por su parte, el canto total de la seccion depende de la luz del puente en cuestion, de forma que se
cumpla siempre con la misma relacion de esbeltez L/c=15.8 [19]:
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Luz Vano Central (m) | Canto (m) @ Aligeramiento(m)
15 0.85 0.60
20 1.27 0.93
25 1.58 1.16
35 2.22 1.40
45 2.85 1.40

Tabla 6. Canto y didmetro del aligeramiento en los modelos de seccion tipo losa.

Los puentes losa suelen ejecutarse por hormigonado in situ, lo cual permite una gran adaptabilidad para acoplarse
al trazado de la via y favorece el disefio de puentes contiguos que logran disminuir los momentos flectores en la
estructura.

La incorporacion de aligeramientos se debe a la idea de lograr una reduccion del peso global, que se erige como
la solicitacion mas importante. En particular, los aligeramientos cilindricos suponen un peso y una rigidez mayor
que con aligeramientos prismaticos, pero al mismo tiempo favorecen el hormigonado de la seccion. Asimismo,
los espesores resultantes entre dichos aligeramientos y las caras externas de las secciones suelen ser suficientes
como para que no se produzcan agotamientos por cortante en las almas o por punzonamiento en los apoyos [18].

3.3.1  Modelo de Emparrillado

Los puentes losa presentan un comportamiento que se puede asimilar al de una placa bidimensional, en la que
las cargas aplicadas se distribuyen por medio de esfuerzos en ambas direcciones. En cuanto a la incorporacion
de aligeramientos se puede establecer un limite en su area igual al 60% del area total de la seccion, de modo que
si no se supera se asume que los aligeramientos no tienen una gran influencia en la rigidez de la seccion y, por
tanto, el tablero sigue presentando un comportamiento como placa. En cambio, para aligeramientos superiores
el comportamiento se asemeja mas al de una seccion cajon multicelular.

El estudio de esta tipologia de puentes se puede llevar a cabo con modelos de elementos finitos que representen
el comportamiento longitudinal y transversal de la estructura. Sin embargo, existen modelos mas simplificados
como son los llamados “modelos de emparrillado”, que consisten en la discretizacion del tablero en un conjunto
de vigas longitudinales que concentren la rigidez longitudinal del mismo y una serie de vigas transversales con
una funcién analoga. Sin embargo, cabe destacar que se pretende modelizar el comportamiento de un elemento
bidimensional con elementos unidimensionales, entre los cuales existen algunas diferencias evidentes. En primer
lugar, la naturaleza de una placa exige que los torsores y curvaturas en las direcciones ortogonales de un elemento
de esta sean idénticas, lo cual no tiene por qué cumplirse en un entramado de barras. Ademas, los momentos en
elementos unidimensionales dependen Uinicamente de la curvatura en la misma direccion, mientras que la
ecuacion de equilibrio de una placa pone de manifiesto la interferencia entre las curvaturas en direcciones
ortogonales.

No hay que olvidar que se tratan de modelos simplificados que permiten obtener resultados aproximados del
comportamiento del tablero, pero suficientemente precisos, especialmente al estudiar efectos globales como la
flexion longitudinal del puente bajo las cargas dindmicas de los trenes. En contraposicion, los analisis locales
de, por ejemplo, los puntos de aplicacion de cargas puntuales alcanzan una mayor dispersion respecto a la
respuesta real.

Una buena modelizacion de tablero llevaria a que ambas estructuras presenten una deformacion similar ante la
misma situacion de carga. Ademas, los esfuerzos calculados para las barras unidimensionales deberian coincidir
con las resultantes de las tensiones en las partes del tablero que cada barra representa.

Las bases tedricas que rigen la creacion del emparrillado son [20]:

e La disposicion de las barras que componen el emparrillado debe tener en cuenta la distribucion de las
fuerzas y tensiones en el tablero original, asi como la presencia de elementos tales como diafragmas o
vigas en puentes mixtos o puentes de vigas rectas. En este sentido se colocaran ademas barras
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3.3.2

longitudinales que pasen por los apoyos del tablero y en los ejes de las almas de las secciones para
contemplar el flujo de tensiones tangenciales que se produce en la estructura real.

Separacion uniforme de las barras tanto longitudinales como transversales salvo en puntos criticos de
la estructura como las zonas de los apoyos o puntos de aplicacion de la carga, en los que se puede
densificar su numero para plasmar de forma més precisa la respuesta estructural.

En general, para puentes rectos las barras del emparrillado se colocaran en dngulos rectos.

Las cargas distribuidas sobre el tablero a lo largo del ancho correspondiente a cada barra se modelizan
como cargas concentradas en los elementos del emparrillado.

Para modelizar correctamente el puente real, las barras transversales llevaran asociada una rigidez
equivalente y un peso nulo (la masa total de la estructura ya estd contemplada con las vigas
longitudinales).

Al representar la estructura real mediante barras longitudinales y transversales adquiere una gran
importancia la situacion de los centros de gravedad en el modelo para el célculo de los esfuerzos, y que
estos se asemejen los mas posible a los esfuerzos reales.

Efectivamente, cuando se divide la seccion estructural en un conjunto de vigas longitudinales (sirva de
ejemplo una pasarela con dos vigas doble T que sustentan un tablero superior), cada una de ellas
presentara un centroide propio que no tiene por qué coincidir con el eje principal de la seccion original.
En la modelizacion se debe procurar mantener la posicion real de los elementos generados,
introduciendo para ello los “offsets” necesarios.

De esta forma, cuando se somete a un emparrillado a flexion simple, un criterio para su verificacion sera
la comprobacion de que las barras que lo componen soporten esfuerzos axiles. Esto es, aquellos
elementos que tengan un centro de gravedad por encima del de la seccion estructural estaran
completamente en compresion para un momento positivo y viceversa. En la siguiente imagen se ilustra
precisamente ese hecho con la representacion de los diagramas de axil para el caso del puente losa de
88 metros de longitud total.

Figura 14. Diagramas de axiles en el modelo de seccion losa y 50 metros de longitud.

Particularidades del Modelo del Puente Losa

El modelo de emparrillado del puente losa esta conformado por:

Cuatro vigas longitudinales constituidas por las regiones existentes entre los aligeramientos del puente
con elementos cada 1 metro. Las dos centrales estan constituidas por una seccion tipo PSC-MID
mientras que las 2 externas consideran las alas del tablero y presentan una seccion tipo PSC-HALF.
Un entramado de vigas transversales con separaciones cada metro y a las que se les asigna una seccion
tipo I genérica y un material de peso cero. Para los elementos correspondientes a los apoyos se
introducen secciones rectangulares de 1 metro de ancho y una altura igual a canto.
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Figura 15. Modelo de puente losa con una longitud de 50 metros.

En cuanto a las rigideces de las vigas resultantes se pueden realizar las siguientes consideraciones [20]:

Para el caso de flexion longitudinal, la resultante de las tensiones normales en las vigas longitudinales
se aproxima con bastante exactitud a la distribucion real del tablero. En cambio, para el cortante que
aparece como consecuencia de esa tension, los flujos de tensiones tangenciales a lo largo de las almas
dependen en gran medida del area a cortante considerada, es decir, de como se lleven a cabo los cortes
en el puente losa real. Los resultados calculados ganaran exactitud si los centros de gravedad de las
vigas longitudinales se acercan al eje principal de inercia de la seccion real, lo cual se puede lograr
realizando las divisiones tal que todas las vigas presenten areas similares de la losa superior e inferior.
Para la flexion transversal en secciones multicelulares se debe introducir una inercia equivalente que se
asociard a las vigas transversales del modelo y que sigue la siguiente expresion:

_ h?d'd”
S +d)

Donde h es la distancia entre los centros de ambas losas mientras que d’ y d’’ son respectivamente los
espesores entre el aligeramiento y la cara superior e inferior.

It por unidad de longitud

Una seccion multicelular sometida a torsion experimenta un flujo de tensiones tangenciales a lo largo
de las losas y almas, especialmente sobre el perimetro externo. La misma situacion en el caso de un
emparrillado es resistida a través de la aparicion de momentos torsores en las barras longitudinales y de
cortantes de signo contrario a cada lado del emparrillado que representan el flujo de tensiones
tangenciales en las almas y que deben equilibrarse con sendos torsores también en las barras
transversales.

i

Figura 16. Tensiones tangenciales en la seccion real y esfuerzos equivalentes en el modelo de emparrillado

[20].

Para la inercia a torsion se obtiene un valor equivalente a aplicar en los elementos transversales:
2h%d'd"
S +dn)

Siendo el valor anterior la mitad de la constante de torsion de St. Venant de una seccion hueca. En
efecto, se demuestra que, en un modelo de emparrillado equivalente, la mitad de la contribucion a

Ixx 21t
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torsion es aportada por los elementos longitudinales y la otra mitad por los cortantes verticales, esto es,
por las barras transversales.

e Por tanto, las rigideces equivalentes que se introducen para los elementos transversales en los distintos
modelos son:

Luz Vano Central(m) | c(m) | d(m) | d'(m) It (m4) Ixx (m4)
15 0.73 0.13 0.13 0.0346 0.0693
20 1.10 0.17 0.17 0.1029 0.2057
25 1.37 0.21 0.21 0.1971 0.3941
35 1.81 0.41 0.41 0.6716 1.3432
45 2.13 0.72 0.72 1.6333 3.2666

Tabla 7. Inercia a flexion y torsion para los elementos transversales del modelo de emparrillado.

Por otro lado, se crean nodos adicionales para la introduccion de las condiciones de contorno en el modelo, que
seran analogas a las definidas para los modelos de seccion cajon con el objetivo de evitar el movimiento como
mecanismo de la estructura.

La introduccion de las masas modales se lleva a cabo por medio de un reparto de la carga sobre las 4 vigas
longitudinales, de forma que a cada una le corresponda la parte de la solicitacion que gravita sobre la zona del
tablero asociada. Esto es, las cargas externas tales como el peso de las piezas de borde se concentraran
plenamente en los elementos exteriores, por su parte la carga muerta del balasto se distribuye en los 4 elementos.

Para la introduccion de las cargas ferroviarias se sigue un procedimiento analogo, sabiendo que la carga se
reparte en el ancho de la traviesa y de aqui al tablero con una relacion 1H:4V. Finalmente, se introduce la
solicitacion dinamica sobre los nudos que se encuentran bajo el carril cargado (sin necesidad de la creacion de
nudos adicionales), asociando a cada elemento longitudinal la carga proporcional a la proyeccion sobre su parte
del tablero. Queda definida con una distribucion del 70% para la viga externa y un 30% para los elementos
longitudinales contiguos.

3.4 Puentes de Seccion Doble T

vigas en los dos apoyos centrales a fin comparar los resultados. Las caracteristicas de la seccion

I os modelos de seccion doble T se han calculado considerando la continuidad y discontinuidad de las
transversal son:

e (Cada puente esta constituido por 5 vigas doble T sobre las cuales se encuentra un tablero con canto
variable: 30 cm en la parte externa hasta los 42 cm en eje longitudinal de la seccion, con un bombeo del
2% en la cara superior.

e Las vigas se encuentran separadas una distancia de 2.8 metros en una disposicion simétrica respecto al
eje central, de modo que existe una pequeiia parte del tablero en voladizo de 70 cm a cada lado.

e Las vigas de todos los puentes presentan un alma superior de 1.4 metros de ancho, un alma inferior de
1 metro y un alma de 20 cm. Los espesores de las almas van incrementandose desde los 7 cm y los 11
cm respectivamente hasta la union con el alma.

e La longitud del alma, y por tanto el canto total de la seccion, dependen de la luz del vano central del
puente en cuestion, manteniéndose siempre una misma relacion canto/luz=13.2 (tomando como
referencia el viaducto Arroyo Bracea II [21]).
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Luz Vano Central (m) | Canto (m)
15 1.14
20 1.45
25 1.76
5 2.39
45 3.01

Tabla 8. Canto de las secciones estructurales doble T

JC JC ¢ JC ¢

Figura 17. Seccion transversal del modelo del puente de vigas con seccion doble T de 25 metros de luz central.

La idea de que la mayor carga actuante sobre un puente es el peso propio se ha puesto de manifiesto en este
escrito en numerosas ocasiones. Para soportar la flexion longitudinal se puede recurrir a puentes losa como los
modelizados en el apartado anterior, en los que la rigidez longitudinal se distribuye en todo el ancho del tablero,
0 a puentes de vigas, en las que dicha rigidez se concentra en ciertas lineas paralelas simplemente aumentado su
canto. La primera ventaja que se deduce es una reduccion de material y de peso, asi como una mayor facilidad
constructiva que se materializa en el empleo de vigas prefabricadas. La separacion transversal de las vigas vendra
determinada por la magnitud de las solicitaciones y la rigidez de la losa superior, asi de la existencia o no de
elementos de arriostramiento [18]

3.4.1 Particularidades del Modelo de Seccion Doble T

El puente de vigas doble T se puede modelizar mediante un modelo de emparrillado bastante evidente,
conformado por las 5 vigas doble T que se colocan longitudinalmente con elementos cada metro y por vigas
transversales de un metro de ancho que representan la losa superior del puente e igualmente con peso nulo.

El tablero del puente es el encargado de resistir la flexion transversal y las vigas que lo representan proporcionan
una resultante de tensiones normales bastante aproximada la real, por lo que no es necesario modificar su inercia
a flexion.

En cambio, no ocurre lo mismo para la inercia a torsion. En efecto, el flujo de tensiones tangenciales en el tablero
debido a un momento torsor se distribuye a lo largo de todo el perimetro externo de forma que las resultantes
horizontales y verticales son del mismo orden. Al dividir el tablero en un conjunto de vigas longitudinales, éstas
solo soportan las tensiones tangenciales horizontales, por lo que se introducira una inercia equivalente de torsion
igual a la mitad de la inercia real de la seccion introducida [20].

Por otro lado, la introduccion de las cargas muertas se realiza en esta ocasion en los elementos transversales que
representan el tablero del puente, para posteriormente transformarlas en masas modales. Las cargas de ferrocarril
se asocian, de forma analoga a los puentes losa anteriores, en los nudos ya creados correspondientes a la segunda
y tercera viga longitudinal (tomando como referencia el lateral donde se encuentra la pantalla actstica), de modo
que la distribucion queda en un 85.1% y un 14.9% respectivamente.

39



40 Modelizacion

3.5 Puentes de Seccion Artesa

tra seccion estructural de gran aplicacion en los puentes de ferrocarril es la seccion de viga artesa. Se

repiten los modelos de los 5 puentes con longitudes de 112, 88, 62, 50 y 38 metros para el estudio de la

respuesta de esta tipologia estructural, realizando modelos adicionales para el caso en el que los puentes
quedan definidos por vigas discontinuas e isostaticas en cada uno de los vanos. La seccion transversal de los
modelos analizados durante este apartado tiene las siguientes caracteristicas:

e (ada seccion esta constituida por dos vigas artesa sobre las que se apoya una losa superior con un canto
variable desde los 25 a los 40 cm en la parte central.

e Los ejes de las vigas artesa se encuentran a una distancia de 3.25 metros desde la seccion central, de
modo que la longitud libre entre ellas en la zona contigua al tablero es 1.8 metros.

e Laparte en voladizo del tablero mide 1.4 metros en cada lateral.

e Elespesor de las almas es de 20 cm mientras que el de la losa inferior alcanza los 22.5 cm.

e Se establece una relacion de esbeltez igual a 11.5 (calculada a partir de la referencia del viaducto sobre
el Rio Blanco [22]). La obtencion de las diferentes secciones que corresponden a cada uno de los
puentes se realiza a partir de aumentar la longitud de las almas.

Luz Vano Central (m) | Canto (m)
15 1.45
20 1.85
25 2.25
35 3.05
45 3.85

Tabla 9. Canto de los modelos de seccion artesa para las diferentes Iuces del vano central.

e ]
— e

Figura 18. Modelo del puente de seccion artesa con una longitud total 62 metros.

La comparacion entre los puentes de vigas tipo doble T o seccion artesa conduce a concluir que los segundos
presentan una capacidad resistente superior ya que resultan mas eficaz a la hora de soportar las tensiones
tangenciales, con una especial rigidez a torsion al constituir una seccion cerrada. Como contraposicion, suelen
mas pesadas, de mayor tamafio y de coste superior a las vigas doble T. La disposicion de estas vigas artesa
dependera de la solicitacion actuante, estando claro que para el caso de las cargas ferroviarias deben situarse
bajo los carriles para que la transmision de las cargas sea lo mas rapida posible [18]
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3.5.1 Particularidades del Modelo de Seccion Artesa

Los puentes de viga artesa se representan facilmente por medio de modelos de emparrillado de unicamente dos
vigas longitudinales con elementos generados cada metro y con vigas transversales que se obtienen a partir de
divisiones del tablero con anchura unitaria.

El mayor inconveniente en estos modelos fue la necesidad de creacion de las secciones de viga artesa debido a
que no estan incluidas en el catalogo de MIDAS, por lo que se hizo uso de la herramienta “Sectional Property
Calculator” del propio programa para introducirlas de forma manual. En cuanto a los elementos transversales se
introdujo de nuevo una inercia equivalente igual a 1a mitad de la real.

Las condiciones de contorno se introducen por medio de 8 apoyos que quedan situados en los centros de las
vigas artesa. Como en los casos anteriores, todos los apoyos restringen el movimiento vertical, la fila bajo el
carril no cargado impide ademads el movimiento transversal y finalmente, uno de los apoyos de los extremos
limita también el movimiento longitudinal del puente.

La introduccion de las cargas muertas se realiza sobre los elementos transversales y las cargas dinamicas del
paso del tren se introducen completamente en los elementos de la viga longitudinal bajo el carril cargado.
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4 PRESENTACION Y ANALISIS DE RESULTADOS

del cumplimiento del limite de aceleraciones establecido por I[APF y de la aparicion de fenomenos

I : n el presente apartado se presenta un analisis de los resultados obtenidos para las diferentes tipologias,
resonantes y el rango de velocidades critico.

En primer lugar, se muestran los graficos con los resultados relativos a desplazamientos y aceleraciones maximas
para cada tipologia estructural, incluyendo a continuacion un comentario sobre los mismos. Finalmente, se afiade
un apartado acerca de las diferencias que se extraen de realizar un andlisis comparativo segun la longitud de la
estructura.

Para todas las tipologias estructurales, los resultados que se presentan a continuacion han sido obtenidos para el
punto del puente que se encuentra en la seccion central y bajo el eje de la via por la que circula el tren, esto es, a
una distancia de 2.35 metros del eje longitudinal de la estructura y en el lado donde se encuentra instalada la
pantalla acustica. Dichos resultados se corresponden con la respuesta maxima obtenida durante el movimiento
oscilatorio que experimenta la estructura, en el periodo de tiempo que transcurre entre el momento inicial en el
que el vehiculo entra en el puente y el instante en el que sale por un punto situado a 1.2 veces la longitud total
del mismo.

41 Puentes de Seccion Cajon
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Figura 19. Desplazamientos maximos del puente con seccion cajon de 45 metros de vano central.
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DESPLAZAMIENTOS MAXIMOS (MM)
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Figura 20. Desplazamientos maximos del puente con seccion cajon de 35 metros de vano central.
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Figura 21. Desplazamientos maximos del puente con seccion cajon de 25 metros de vano central.
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Figura 22. Desplazamientos maximos del puente con seccion cajon de 20 metros de vano central.

DESPLAZAMIENTOS MAXIMOS (MM)

7.00

6.00

5.00

4.00

3.00

2.00

1.00

0.00

50

DESPLAZAMIENTOS VANO 15

100 150 200 250 300 350 400
VELOCIDAD (KM/H)

450

—e—DinAl
—— DinA2
—4A— DinA3
—>*—DinA4
—*— DinA5
—O—DinA6
—+—DinA7
——DinA8
—=—DinA9
—e—DinA10

Figura 23. Desplazamientos maximos del puente con seccion cajon de 15 metros de vano central.
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ACELERACIONES MAXIMAS (M/S2)
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Figura 24. Aceleraciones méaximas del puente con seccion cajon de 45 metros de vano central.
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Figura 25. Aceleraciones maximas del puente con seccion cajon de 35 metros de vano central.

45




46

Presentacion y analisis de resultados
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Figura 26. Aceleraciones maximas del puente con seccion cajon de 25 metros de vano central.
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Figura 27. Aceleraciones maximas del puente con seccion cajon de 20 metros de vano central.
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Figura 28. Aceleraciones maximas del puente con seccion cajon de 15 metros de vano central.

41.1 Analisis de Resultados de Puentes de Seccion Cajon

Los resultandos en cuanto a desplazamientos son bastante aceptables para todos los tipos de trenes, velocidades
de paso y longitudes de vano. En los vanos mayores se producen algunos picos asociados a velocidades concretas
pero la cuantia del movimiento no es excesiva. Por su parte, la reduccion de la longitud del vano lleva asociada
una clara tendencia creciente de los desplazamientos que se concreta en amplificaciones para ciertos trenes que
se alejan del valor medio y que se producen para velocidades mayores conforme disminuye la longitud de la
estructura.

Por otro lado, los graficos de aceleraciones presentan un trazado muy oscilante, aunque siempre entre valores
bajos. Unicamente para los vanos mas pequefios de 20 y 15 metros de luz central se supera la aceleracion limite
de 3.43 m/s* que establece la IAPF, en el primer caso solo para velocidades muy acotadas a partir de los 400
km/h, mientras que para el puente de menor longitud si se rebasa para un mayor nimero de situaciones de carga
y practicamente siempre que la velocidad es superior a 300 km/h.

El analisis de esta tipologia estructural se completa con la presentacion de los graficos que representan el
coeficiente de impacto en funcién del tipo de tren HSLM y de la longitud del vano central, calculado a partir de
la relacion entre la respuesta dindmica maxima y la respuesta estatica (para la situacion de paso a 20 km/h).
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Coeficiente de Impacto vs Tipo de Tren
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Figura 29. Coeficiente de impacto para las distintas longitudes de vano en funcion del tren de carga.

Se pone de manifiesto que son los puentes de menor luz los que experimentan mayores efectos resonantes.
Destaca también como el puente de 15 metros de vano central presenta una respuesta peor ante los primeros
trenes de carga HSLM, de menor distanciamiento entre ejes, mientras que para el vano de 20 metros las
separaciones criticas de los ejes toman valores superiores.
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Figura 30. Coeficiente de impacto para los distintos trenes de carga en funcion de la longitud del vano.

Del andlisis del grafico anterior se puede destacar el hecho de que no se producen grandes amplificaciones del
coeficiente de impacto al incrementar la longitud del vano salvo para los trenes DINA1 y DINA2, cuyas
separaciones entre ejes son respectivamente de 18 y 19 metros y por tanto son las mas proximas a los 15 metros
del puente mas corto.
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4.2 Puentes Tipo Losa
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Figura 31. Desplazamientos maximos del puente con seccion losa de 45 metros de vano central.
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Figura 32. Desplazamientos maximos del puente con seccion losa de 35 metros de vano central.
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Figura 33. Desplazamientos méaximos del puente con seccion losa de 25 metros de vano central.
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Figura 34. Desplazamientos méaximos del puente con seccion losa de 20 metros de vano central.
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Figura 35. Desplazamientos méaximos del puente con seccion losa de 15 metros de vano central.
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Figura 36. Aceleraciones maximas del puente con seccion losa de 45 metros de vano central.
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Figura 37. Aceleraciones méaximas del puente con seccion losa de 35 metros de vano central.
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Figura 38. Aceleraciones maximas del puente con seccion losa de 25 metros de vano central.
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Figura 39. Aceleraciones méaximas del puente con seccion losa de 20 metros de vano central.
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Figura 40. Aceleraciones maximas del puente con seccion losa de 15 metros de vano central.

4.21 Analisis de Resultados para los Puentes Tipo Losa

Los resultados en desplazamientos de los puentes losa llevan a concluir que los vanos mas largos no tienen
problema por deformaciones excesivas, incluso en los casos en los que la velocidad de paso y la separacion entre
ejes producen una amplificacion de la respuesta. Si bien es cierto que estos fendmenos resonantes empiezan a
tomar importancia en los puentes de menor luz, en los que, para velocidades elevadas de mas de 300 km/h, se
producen picos considerables en la respuesta y para todos los trenes, que llegan incluso a cuadriplicar los
resultados promedio y a alcanzar valores elevados para el puente de 50 metros.

La respuesta en cuanto a aceleraciones en la seccion central comienza siendo muy fluctuante en los vanos mas
largos, pero sin tomar valores muy variables. Es a partir de bajar de los 25 metros de vano cuando comienzan a
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darse fendbmenos resonantes de mayor magnitud, que logran rebasar la aceleracion permitida. Esta deficiencia
es considerablemente mas llamativa en el puente con menor longitud, en el que practicamente todos los trenes
experimentan una amplificacion del orden de 3 veces dicho limite para alguna velocidad entre los 300 km/h y
los 420 km/h.

Asimismo, cabe destacar que, en los puentes mas largos, las amplificaciones de la aceleracion que se producen
para las velocidades mds bajas coinciden bastante bien con los distintos trenes de carga analizados, mientras que
la reduccion de la longitud del vano lleva a una mayor dispersion en estos picos de la respuesta. Esa
amplificacion tiene lugar a menor velocidad con trenes de menor separacion entre ejes y viceversa, lo que esta
en consonancia con el acoplamiento de las frecuencias de excitacion y de la estructura.

Si se calcula el coeficiente de impacto y se representa graficamente para los distintos tipos de trenes y longitudes
de los puentes se obtienen las siguientes ilustraciones:

Coeficiente de Impacto vs Tipo de Tren
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Figura 41. Coeficiente de impacto para las distintas longitudes de vano en funcion del tren de carga.

El coeficiente de impacto viene a reiterar el hecho de que los puentes de gran longitud no tienen problemas
exagerados en cuanto a efectos resonantes, los cuales adquieren una vital importancia en luces cortas y, en
especial en este caso de seccion losa, para la estructura de 15 metros de vano central, en el que los resultados
dinamicos llegan a ser de un orden superior a los estaticos.
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Coef. de Impacto vs Longitud del Vano
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Figura 42. Coeficiente de impacto para los distintos tipos de trenes en funcion de la longitud del vano.

Por su parte, la representacion del coeficiente de impacto en funcion de la longitud del vano lleva a varias
conclusiones. Por un lado, en los vanos mas largos, el coeficiente de impacto es aproximadamente constante
para todos los trenes y del orden de 2. Sin embargo, a medida que se reduce la longitud se puede observar una
clara amplificacion de este, que es realmente notable para el puente de 15 metros de luz central.

Resalta también el hecho de que, para dicha estructura, los mayores valores del coeficiente de impacto se den
para los trenes de carga con una menor separacion entre ejes, mientras que para el puente de 25 metros de luz
central son los trenes DINA6 a DINA10 los que conducen a una mayor respuesta.

4.3 Puentes Continuos con Seccion Doble T
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Figura 43. Desplazamientos maximos del puente de vigas con seccion doble T de 45 metros de vano central.
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DESPLAZAMIENTOS VANO 35
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Figura 44. Desplazamientos maximos del puente de vigas con seccion doble T de 35 metros de vano central.
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Figura 45. Desplazamientos maximos del puente de vigas con seccion doble T de 25 metros de vano central.
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DESPLAZAMIENTOS VANO 20
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Figura 46. Desplazamientos méaximos del puente de vigas con seccion doble T de 20 metros de vano central.
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Figura 47. Desplazamientos maximos del puente de vigas con seccion doble T de 15 metros de vano central.
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Figura 48. Aceleraciones méaximas del puente de vigas con seccion doble T de 45 metros de vano central.
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Figura 49. Aceleraciones maximas del puente de vigas con seccion doble T de 35 metros de vano central.
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Figura 50. Aceleraciones méximas del puente de vigas con seccion doble T de 25 metros de vano central.
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Figura 51. Aceleraciones maximas del puente de vigas con seccion doble T de 20 metros de vano central.
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Figura 52. Aceleraciones maximas del puente de vigas con seccion doble T de 15 metros de vano central.

4.3.1 Analisis de Resultados para los Puentes Continuos con Seccién Doble T

Se puede observar que los desplazamientos presentan valores relativamente bajos que se van incrementado
ligeramente con el aumento de la velocidad. Asimismo, los efectos resonantes se concentran para algunas
situaciones de paso claramente diferenciadas.

Las aceleraciones presentan picos claramente perceptibles para todos los puentes. Para ciertas velocidades y
trenes se supera el valor limite establecido en la /4 PF,, incrementandose el nimero de casos conforme disminuye
la longitud del vano como es logico, de forma que para los puentes mas cortos la superacion de dicho limite se
extiende por practicamente todo el espectro.
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Figura 53. Coeficiente de impacto para las distintas longitudes de vano en funcion del tren de carga.
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Los coeficientes de impacto obtenidos con secciones Doble T toman valores relativamente bajos y muy similares
en todos los vanos, lo cual indica que no se producen grandes amplificaciones con respecto a la respuesta estatica
y que los efectos resonantes no son significantes.
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Figura 54. Coeficiente de impacto para los distintos tipos de trenes en funcion de la longitud del vano.

El anélisis segun la longitud del vano muestra, por un lado, una unificacion de los coeficientes de impacto que
se obtienen en las luces més cortas, mientras que existe una mayor dispersion en funcion del tipo de tren para
las Iuces superiores, que incluso presentan unos efectos resonantes mas notables.

4.4 Puentes Discontinuos con Seccion Doble T
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Figura 55. Desplazamientos maximos del puente de vigas discontinuo con seccion doble T de 45 metros de
longitud.

61



62

Presentacion y analisis de resultados

DESPLAZAMIENTOS VANO 35

16.00
g 14.00 —&—DinAl
8 12.00 ——DinA2
= —A—DinA3
% 10.00
2 —— DinA4
S 8.00 )
E —¥— DinA5
§ 0.00 —@— DinA6
<C
< 400 —+— DinA7
o
@ 2.00 ———DinA8
a

0.00 ——DinA9

0 50 100 150 200 250 300 350 400 450 o— DinA10
VELOCIDAD (KM/H)

Figura 56. Desplazamientos maximos del puente de vigas discontinuo con seccion doble T de 35 metros de

longitud.
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Figura 57. Desplazamientos maximos del puente de vigas discontinuo con seccion doble T de 25 metros de
longitud.
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Figura 58. Desplazamientos méaximos del puente de vigas discontinuo con seccion doble T de 20 metros de
longitud.
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Figura 59. Desplazamientos maximos del puente de vigas discontinuo con seccion doble T de 15 metros de
longitud.
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Figura 60. Aceleraciones méaximas del puente de vigas discontinuo con seccion doble T de 45 metros de
longitud.
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Figura 61. Aceleraciones maximas del puente de vigas discontinuo con seccion doble T de 35 metros de
longitud.
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Figura 62. Aceleraciones méximas del puente de vigas discontinuo con seccion doble T de 25 metros de

longitud.
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Figura 63. Aceleraciones maximas del puente de vigas discontinuo con seccion doble T de 20 metros de

longitud.
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Figura 64. Aceleraciones méaximas del puente de vigas discontinuo con seccion doble T de 15 metros de
longitud.

4.4.1 Analisis de Resultados de los Puentes Discontinuos con Seccion Doble T

En los modelos con discontinuidad los valores minimos de los desplazamientos se reducen conforme también
lo hace la longitud del vano. En esta transicion también tiene lugar un movimiento de los picos de los
desplazamientos hacia las velocidades superiores, llegando incluso, para el caso del puente de 15 metros de
longitud, a quedar fuera del rango analizado y no quedar reflejado en los resultados obtenidos para velocidades
hasta 420 km/h.

Las aceleraciones tienen un comportamiento similar para las luces mayores pero sus valores se disparan cuando
se analizan los puentes de luces cortas, en los que se combina los efectos desfavorables de que las separaciones
entre ejes se aproximan a la longitud de la estructura y el hecho de la carencia de vanos contiguos que
contrarresten la respuesta.
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Figura 65. Coeficiente de impacto para las distintas longitudes de vano en funcion del tren de carga.
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El estudio de los vanos centrales de forma independiente conduce a la obtencion de coeficientes de impacto que
se mantienen bajos para las luces superiores pero que se amplifican notablemente en los puentes de 25 y 20
metros de vano central.
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Figura 66. Coeficiente de impacto para los distintos tipos de trenes funcion del tren de la longitud del vano.

El gréfico anterior viene a reiterar el hecho de que los vanos cortos suponen un aumento considerable de la
respuesta de la estructura ante el paso de determinados trenes, que llegan a originar amplificaciones de hasta 5
veces sobre los desplazamientos y esfuerzos de esta.

La reduccion que aparece para el puente de menor longitud se debe a que amplificaciones maximas se producen
con velocidades superiores a los 420 km/h, que no se han analizado en el trabajo.

4.5 Puentes Continuos con Seccion Artesa
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Figura 67. Desplazamientos maximos del puente de vigas con seccion artesa de 45 metros de vano central.
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Figura 68. Desplazamientos méaximos del puente de vigas con seccion artesa de 35 metros de vano central.
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Figura 69. Desplazamientos méaximos del puente de vigas con seccion artesa de 25 metros de vano central.
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Figura 70. Desplazamientos maximos del puente de vigas con seccion artesa de 20 metros de vano central.
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Figura 71. Desplazamientos maximos del puente de vigas con seccion artesa de 15 metros de vano central.
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Figura 72. Aceleraciones méaximas del puente de vigas con seccion artesa de 45 metros de vano central.
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Figura 73. Aceleraciones maximas del puente de vigas con seccion artesa de 35 metros de vano central.
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Figura 74. Aceleraciones méximas del puente de vigas con seccion artesa de 25 metros de vano central.
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Figura 75. Aceleraciones méaximas del puente de vigas con seccion artesa de 20 metros de vano central.
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Figura 76. Aceleraciones méximas del puente de vigas con seccion artesa de 15 metros de vano central.

4.5.1 Andlisis de Resultados de los Puentes Continuos con Seccion Artesa

En general, los desplazamientos obtenidos para vigas artesa son bastante buenos ya que presentan valores
promedio notablemente bajos y unicamente se producen algunas amplificaciones de baja magnitud para algunas
velocidades en torno a los 100-150 km/h.

En cambio, las aceleraciones suponen que se sobrepase los 3.43 m/s* bajo determinadas situaciones de carga en
todos los puentes analizados, aunque resalta el hecho de que esas amplificaciones se produzcan en todos los
trenes para las mismas velocidades de paso.
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Figura 77. Coeficiente de impacto para las distintas longitudes de vano en funcion del tren de carga.
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Figura 78. Coeficiente de impacto para los distintos tipos de trenes en funcion de la longitud del vano.

Los graficos anteriores muestran unos coeficientes de impacto no excesivamente elevados y que toman valores
similares para todos los trenes de carga, a excepcion de algunas amplificaciones de mayor entidad que se
producen en los puentes de 15, 20 y 35 metros de vano central con algunas situaciones de carga.

4.6 Puentes Discontinuos con Seccion Artesa

DESPLAZAMIENTOS VANO 45

12.00
s —e— DinAl
= 10.00
7 —8— DinA2
(@)
2 800 —A—DinA3
<
s —>— DinA4
S 6.00
= —¥— DinA5
Z
S 400 DinA6
N
2 —+— DinA7
a 2.00
2 DinA8
[a)]

0.00 DinA9

0 50 100 150 200 250 300 350 400 450 o— DInALO

VELOCIDAD (KM/H)

Figura 79. Desplazamientos maximos del puente de vigas discontinuo con seccion artesa de 45 metros de
longitud.
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Figura 80. Desplazamientos maximos del puente de vigas discontinuo con seccion artesa de 35 metros de

longitud.
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Figura 81. Desplazamientos maximos del puente de vigas discontinuo con seccion artesa de 25 metros de

longitud.
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Figura 82. Desplazamientos méaximos del puente de vigas discontinuo con seccion artesa de 20 metros de

longitud.
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Figura 83. Desplazamientos maximos del puente de vigas discontinuo con seccion artesa de 15 metros de

longitud.

75




76

Presentacion y analisis de resultados

DESPLAZAMIENTOS MAXIMOS (MM)

ACELERACIONES VANO 45

4.50
4.00
3.50

3.00
2.50
2.00
1.50
1.00
0.50

0.00
0 50 100 150 200 250 300 350

VELOCIDAD (KM/H)

—&—DinAl
—l— DinA2
—4&— DinA3
—x—DinA4
—*— DinA5
—0—DinA6
—+—DinA7
—=—DinA8
—=—DinA9
——DinA10

| imite

Figura 84. Aceleraciones méximas del puente de vigas discontinuo con seccion artesa de 45 metros de

longitud.
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Figura 85. Aceleraciones maximas del puente de vigas discontinuo con seccion artesa de 35 metros de

longitud.
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Figura 86. Aceleraciones méaximas del puente de vigas discontinuo con seccion artesa de 25 metros de

longitud.
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Figura 87. Aceleraciones maximas del puente de vigas discontinuo con seccion artesa de 20 metros de

longitud.
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Figura 88. Aceleraciones maximas del puente de vigas discontinuo con seccion artesa de 15 metros de
longitud.

4.6.1 Analisis de Resultados de los Puentes Discontinuos con Seccion Artesa

Del estudio de los vanos centrales de forma aislada se concluye por un lado el hecho de que los desplazamientos
no alcanzan valores muy elevados y que los picos se concentran en las velocidades mayores. Por su parte las
aceleraciones siguen mostrando efectos de resonancia muy concentrados en ciertas velocidades para los vanos
de mayor longitud, aunque tiende a extenderse a un mayor rango y de valores mas altos conforme se reduce la
separacion entre apoyos.

Coef. de Impacto vs Tipo de Tren
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Figura 89. Coeficiente de impacto para las distintas longitudes de vano en funcion del tren de carga.

Los puentes isostaticos de viga artesa presentan para los vanos superiores unos efectos resonantes aceptables
que se caracterizan por un coeficiente de impacto siempre por debajo de 2. Para las luces de 25 y 20 metros la
respuesta se amplifica considerablemente.
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En cambio, el vano de 15 metros conduce a una respuesta intermedia que se amplifica inicamente con los trenes
de carga de mayor separacion entre ejes.

Coef. de Impacto vs Longitud del Vano
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Figura 90. Coeficiente de impacto para los distintos tipos de trenes en funcion de la longitud del vano.

Por otro lado, la representacion de los coeficientes de impacto en funcion de la luz del vano muestra una gran
dispersion en los valores obtenidos para cada tren de carga, que destaca especialmente en los vanos intermedios
debido esencialmente a que no ha quedado incorporado en el analisis el rango de velocidades criticas del puente
de menor longitud.

4.7 Analisis de los resultados por longitud del vano

471 Puentes de Luces Largas

Los puentes de mayor luz se caracterizan por presentar una respuesta en desplazamientos aceptable, en la que
las amplificaciones respecto a la flecha estatica no son considerables salvo para un conjunto muy bajo de
velocidades de paso. Los méaximos desplazamientos se producen en los puentes de viga doble T al presentar una
menor rigidez de flexion longitudinal.

Por su parte, los resultados en aceleraciones muestran una clara distincion entre las tipologias de puentes: en
primer lugar, las secciones cajon y puentes losa presentan unas caracteristicas mecanicas tales que los efectos
resonantes que se originan no logran sobrepasar el limite establecido por la /APF'y alcanzan valores muy bajos.
En cambio, en los puentes de vigas, el paso de los trenes lleva a una amplificacion de la respuesta que supone el
incumplimiento de dicho limite, en especial para los puentes de viga artesa en los que los picos se acentian
debido a sus mayores frecuencias naturales, que se aproximan a las frecuencias de excitacion sobre la estructura.

4.7.2 Puentes de Luces Cortas

La respuesta en desplazamientos presenta conclusiones opuestas para las luces cortas: todas las tipologias
comienzan presentando flechas de valores bajos para las velocidades de paso mas bajas. Sin embargo, los
puentes tipo cajon y losa alcanzan amplificaciones muy considerables en las velocidades de paso superiores,
rango en el que la respuesta crece exponencialmente. Esto no ocurre en los puentes de vigas, en los cuales la
flecha estatica es mayor debido a su menor rigidez a flexion, pero los desplazamientos mantienen valores
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similares salvo algunos picos asociados a velocidades de paso intermedias.

Las aceleraciones que se producen en todos los puentes suponen que se sobrepase la aceleracion maxima
permitida por la /4 PF para ciertos trenes. Si bien es cierto que para los puentes de viga cajon y losa este hecho
se da principalmente en las velocidades de paso superiores, mientras que para las otras dos tipologias los efectos
resonantes se reparten a lo largo de todo el espectro.

4.7.3 Comentario de Resultados

Coef. de Impacto para las diferentes tipologias

y vanos
12
10
o
I 8
Q.
E
P 6
el
@ 4
o
(O]
N e
45 35 25 20 15
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M Losa 1.611 2.125 4.040 4.715 10.586
m DobleT 1.483 1.610 1.821 1.369 1.499
M Artesa 1.326 1.674 1.443 2.216 1.803
m Doble T Discontinuo 1.896 2.074 3.486 4.901 3.146
W Artesa Discontinuo 1.756 2.035 4,517 5.053 2.862

Figura 91. Coeficiente de impacto maximos en funcion de la longitud del vano y la tipologia estructural.

La grafica anterior muestra el coeficiente de impacto maximo obtenido para todos los trenes de carga analizados
y que se representa en funcion de la longitud del vano central y de la tipologia estructural para que permita su
comparacion.

En primer lugar, destaca el hecho de que los puentes de vigas con continuidad entre vanos presentan siempre los
valores mas bajos, es decir, no se ven afectados por grandes efectos resonantes. Al analizar el resto de las
tipologias, para los vanos superiores se obtienen resultados del mismo orden.

En cambio, conforme se reduce la longitud del puente, las secciones tipo cajon y losa experimentan una
considerable amplificacion en el coeficiente de impacto, lo cual indica que los efectos dinamicos adquieren una
gran relevancia, especialmente en los puentes de menor vano. Este mismo hecho se repite también en los puentes
de vigas isostaticos.
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Aceleraciones maximas para las
diferentes tipologias y vanos
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Figura 92. Aceleraciones méximas en funcion de la longitud del vano y para las diferentes tipologias
estructurales.

Por su parte, la figura 92 constituye un grafico homologo, pero con la representacion de las aceleraciones
maximas obtenidas para el paso de todos los trenes.

Por un lado, se observa que los puentes tipo losa y de seccion cajon tienen una respuesta bastante similar en
todas las luces, que comienza siendo bastante baja en los puentes mas largos, pero sufre una importante
amplificacion al llegar al puente de menor longitud.

Comparando los puentes de vigas se concluye que la seccion artesa lleva asociada una mayor respuesta en cuanto
aaceleraciones en las luces mayores, pero que se iguala bastante con la respuesta de la seccion doble T conforme
se reduce la longitud. Asimismo, son los puentes continuos los que presentan ahora unas aceleraciones menores
en comparacion con los puentes isostaticos.
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5 CONCLUSIONES

Los resultados del capitulo anterior y posterior analisis llevan a la enumeracion del siguiente conjunto de
conclusiones:

La primera deduccion que radica de la elaboracion de este trabajo es subrayar de nuevo la importancia
del analisis dinamico en las estructuras ferroviarias, en las que se ha puesto de manifiesto mediante la
obtencion de los resultados en diferentes tipologias la magnitud de la amplificacion de los
desplazamientos y esfuerzos en relacion con la solucion del calculo estatico. Asimismo, la tipologia
estructural y la distribucion de los vanos tienen una repercusion fundamental en dichos resultados puesto
que definen propiedades tan significativas como las frecuencias naturales y los modos de vibracién

Los puentes de seccion cajon, para las luces analizadas, presentan unas caracteristicas mecanicas que
conducen a una respuesta en desplazamientos y aceleraciones bastante aceptable en las luces mayores.
Aparecen efectos resonantes destacables tinicamente en el modelo de menor luz y para un rango de
velocidades muy acotado, por encima de los 350 km/h.

Los puentes con seccion tipo losa comienzan presentando un comportamiento dinamico admisible en
las luces superiores pero los efectos resonantes se disparan al disminuir la longitud, llegando a alcanzar
un valor del coeficiente de impacto del orden del doble respecto a la seccion cajon en el caso de la
estructura de 50 metros de longitud.

Los puentes de seccion doble T suponen un ahorro de material, pero una rigidez insuficiente, ya que se
obtienen mayores deformaciones para todos los vanos y velocidades de paso.

En comparacién, los puentes de viga artesa continuos presentan menor deformabilidad, pero una
respuesta en aceleraciones bastante elevada que se produce para todas las longitudes de vano y que se
concentra en las velocidades de paso intermedias, siendo mas evidente esa diferencia con respecto a la
seccion doble T en los puentes mas largos.

La comparacion entre los puentes de vigas continuos e isostaticos muestra un comportamiento similar
para los vanos de mayor longitud, obteniéndose aceleraciones algo superiores para los modelos con
continuidad. Este hecho se invierte para las luces mas cortas, donde es la respuesta de los puentes
discontinuos la que se amplifica de forma sustancial, provocando que se exceda el limite sobre las
aceleraciones establecido por [APF tanto para velocidades bajas como altas.

En general, los puentes de luces mayores presentan unos efectos resonantes de mucha menor entidad.
La reduccion de los vanos lleva consigo un menor numero de ejes actuando de forma simultdnea sobre
el puente y por tanto una considerable amplificacion de la respuesta que se produce para todas las
tipologias. En el caso de los puentes losa y cajon se concentran Unicamente en el intervalo de
velocidades mas altas mientras que los puentes de vigas incumplen dicho limite para unos rangos mucho
mas amplios.

Para las luces mayores los coeficientes de impacto toman valores similares con todas tipologias
estructurales, pero empiezan a diferir conforme se reduce la longitud del puente. Los puentes de vigas
continuos presentan en cualquier caso la menor amplificacion mientras que para las luces intermedias
las tipologias mas desfavorables son los puentes de vigas discontinuos y losa. Finalmente, para el vano
de 15 metros, son los puentes losa y cajon los que llevan asociados coeficientes de impacto mayores,
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llegando incluso el primer tipo a duplicar el coeficiente obtenido para las secciones cajon.

Para las velocidades de proyecto habituales, los puentes isostaticos de 15 metros de longitud de seccion
doble T y artesa presentan un mejor comportamiento en relacion a los puentes inmediatamente
superiores, al desplazarse los fendmenos resonantes a velocidades mas altas.

Para la misma tipologia estructural, los puentes continuos tienen asociado un coeficiente de impacto
menor en comparacion con los discontinuos. Ademas, presentan menores aceleraciones para las luces
cortas, pero mayores en los puentes mas largos.
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6 DESARROLLOS FUTUROS

Los modelos presentados a lo largo de este trabajo permiten esclarecer el conocimiento acerca del
comportamiento dinamico de las tipologias estructurales que se vienen empleando en la actualidad en los puentes
ferroviarios. Los resultados alcanzados son lo suficientemente aceptables en el sentido de que se aproximan a la
respuesta real y cumplen con las especificaciones establecidas por la /4 PF para el calculo dindmico, pero cabe
recordar que son modelos simplificados en los que no todos los elementos que intervienen en el comportamiento
estructural se han tenido en cuenta.

Por ello, las lineas de desarrollo futuro estan orientadas a complementar los resultados obtenidos mediante la
incorporacion de aspectos tales como los siguientes:

El paso de los trenes sobre la estructura se ha considerado tinicamente a partir de la aplicacion directa
sobre los carriles de una carga nominal por eje de valor constante en el tiempo. Sin embargo, los
vehiculos reales cuentan con sistemas de suspension primarios y secundarios que suponen un
amortiguamiento de la carga y por tanto una variabilidad de esta.

Por otro lado, como masas modales se han considerado unicamente el peso propio y las cargas muertas
de los elementos de la superestructura., obviandose en cambio la masa correspondiente al vehiculo
ferroviario. Su consideracion deja de ser despreciable a medida que se reduce la longitud del puente y
el peso del tren empieza a acercarse al peso total de la estructura.

En segundo lugar, las condiciones de contorno impuestas a los modelos restrigen totalmente ciertos
movimientos del tablero. Sin embargo, las estructuras reales se apoyan sobre unas pilas y unos estribos,
que a su vez son soportados por el terreno, contando todos ellos con una determinada rigidez y
amortiguamiento con su correspondiente influencia sobre la respuesta dinamica del puente. Por tanto,
la interaccion suelo-estructura seria otro aspecto a tener en cuenta.
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