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LA CONSTRUCION EN EL PF

RESUMEN

La presente comunicacion describe una solucién innovadora en el proyecto de
puentes mixtos para ferrocarril de alta velocidad. El Viaducto “Arroyo las
Piedras”, proyectado por IDEAM, es el primer viaducto mixto de las Lineas de
Alta Velocidad espafolas.

Esta solucion extiende al &mbito ferroviario las soluciones en cajon estricto que
desde hace afios vienen desarrollandose en Espafia para los puentes de
carretera. El disefio se centra en las clasicas soluciones bijacena, habituales en
Europa, modificadas para, manteniendo las ventajas constructivas de las
mismas, proporcionar una respuesta resistente mas propia de las secciones
cajon. Asimismo, la doble accién mixta frecuentemente utilizada en las areas de
flexion negativa se generaliza a toda la longitud del tablero para dotarle de la
rigidez a torsién necesaria para el adecuado control de la respuesta dinamica
bajo el paso excéntrico de vehiculos ferroviarios por una sola via.

También se describen en la comunicacion otros aspectos de interés, como
detalles especificos para mejorar la resistencia de las almas frente a las
reacciones concentradas durante el empuje del tablero, la prueba de carga
frente al patch loading realizada en el propio parque de empuje, asi como los
controles de deformabilidad de las pilas durante el proceso de empuje del
viaducto.
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1. INTRODUCCION

El Viaducto “Arroyo las Piedras” en la L.A.V. Cérdoba-Malaga es el primer
viaducto mixto de las Lineas de Alta Velocidad espafiolas, abriendo el espectro
de tipologias estructurales basado exclusivamente, hasta entonces, en
soluciones de hormigon pretensado con diferentes configuraciones estructurales
y procesos constructivos (prefabricacion, cimbras autolanzables y empuje,
principalmente).

Esta obra constituye una solucion innovadora dentro del &mbito de los puentes
mixtos ferroviarios. Su disefio se inspira en las clasicas soluciones mixtas
bijacena, habituales en Europa, incorporando la tecnologia espafiola de la doble
accion mixta, a flexibn negativa y torsion, que permite, manteniendo las
ventajas constructivas de soluciéon original, mejorar drasticamente sus
prestaciones resistentes, estaticas y dinamicas, al mismo tiempo que se reduce
significativamente las cuantias de acero.

El Viaducto “Arroyo las Piedras” (Fig. 1) incorpora también soluciones
innovadoras en el ambito del empuje y del disefio antisismico. Su altura de
pilas, de hasta 93 m, y la luz del vano tipo, de 63,50 m, superaron, en el
ambito de los viaductos mixtos de su tipologia, lo que hasta la fecha se habia
proyectado y construido.

[T T[T

P14 P15 P16 L

P-13

P-12




Il JORNADAS sobre LA VIDA D

2. VIADUCTO ARROYO LAS PIEDRAS (LAV Cérdoba-Malaga): Un
empuje a 100 m de altura

El Viaducto Arroyo las Piedras ha sido el primer viaducto mixto de las LAV
espafolas, construido por ALTEC, cuyas principales caracteristicas son:

- longitud total de 1208,90 m. sin juntas de dilatacion intermedias;

- altura de pilas maxima de 93 m;

- primera utilizacion en las LAV espafiolas de dispositivos transmisores de
impacto con amortiguamiento para aislamiento sismico en ambos
estribos;

- luz vano tipo 63,50 m., superior en 0, 50 m. a la Viaducto de Orgdn, en
Francia, la mayor en estructura mixta bijacena construida hasta la fecha;

- extension del concepto de doble acciéon mixta para hacer frente a la
torsion en zonas de flexién positiva.

Figs. 2 y 3 Vista general y durante el empuje del
Viaducto sobre el Arroyo de las Piedras

En las referencias [1] y [2] se tratan con detalle las principales caracteristicas de
este viaducto. Seguidamente nos limitaremos a resefar las principales ventajas
aportadas por la tecnologia mixta en lo relativo al proceso de empuje de
tableros a gran altura

3. RESPUESTA AL “PATCH LOADING” DE LAS ALMAS DURANTE EL
EMPUJE

El puente se construye empujado desde los dos estribos. La secciéon transversal
durante el empuje (Figs. 4 y 5) incluye todo el acero, el hormigon inferior y las
prelosas superiores.
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Fig. 4 Vista de prelosas inferiores y Fig. 5 Vista de prelosas superiores
hormigén de fondo

Las reacciones en los apoyos deslizantes durante el empuje alcanzan los 4250
kKN por apoyo. Estos valores exceden los obtenidos frecuentemente en el
empuje de puentes metdlicos. El espesor del alma es de 25 mm en las zonas
de centros de vano, y los rigidizadores verticales de almas se han dispuesto
cada 4 m. Se ha realizado un estudio exhaustivo sobre la respuesta al “patch
loading” de las almas durante el empuje, para garantizar las condiciones de
seguridad sin aumentar innecesariamente cuantia total de acero.

Diferentes normativas como la RPM [6] SIA [3], la BSI [4], o el m&s reciente
Eurocédigo EN-1993:1-5 [5], establecen diferentes regulaciones para la
respuesta al “patch loading”. De cualquier manera, en nuestra opinién ninguna
de ellas suministra criterios Utiles de disefio para el proyecto cuando la seccion
difiere significativamente de un tablero clasico con vigas en doble T. La célula
triangular exterior inferior y el zuncho inferior de hormigoén “in situ” junto a la
parte inferior del alma (Figs. 4 y 6) mejoran claramente la respuesta al “patch
loading” respecto de la obtenida con dichas normativas.
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Fig. 6 Estructura metalica apeada en el parque de empuje. Ejecucion de dovelas

Ambos sistemas juntos proporcionan un aumento adicional de la rigidez a
flexion del ala inferior, aumentando consecuentemente la rigidez tipo
membrana del alma. Adicionalmente, la célula inferior y los zunchos laterales
constituyen unos rigidizadores longitudinales del alma, que distribuyen las
cargas concentradas en una longitud mayor de alma resistente. El ala inferior,
junto con la célula inferior y el zuncho lateral de hormigon, constituyen una



viga longitudinal con capacidad de flexion entre los rigidizadores transversales
del alma. Estas mejoras en el disefio de la respuesta al “patch loading” no se
consideran en las citadas normativas, por lo que ha sido necesario realizar un
analisis mediante elementos finitos no lineales. Este analisis muestra mejoras
significativas en la respuesta resistente frente a la resistencia al “patch loading”
de las almas en comparacion con los obtenidos con las propuestas de las
normativas anteriormente citadas, no adaptadas a la disposicion especifica de
nuestro puente.

En la figura 7 se resumen algunos resultados obtenidos del analisis no lineal
mediante elementos finitos. Con una longitud de apoyo en los patines de
lanzamiento de 1,5 m, la distribucidon final de tensiones verticales en la parte
inferior del alma, justo por encima de la célula inferior, alcanza mas de 3,5 m,
claramente mayor que la obtenida con el alma sola sin célula inferior.

Ny-ds=81%-F
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Fig. 7 Mejoras de la respuesta al “Patch loading” con el sistema de célula inferior

Adicionalmente un porcentaje importante de la carga vertical, del orden de un
35%, se transfiere directamente por cortante en la célula inferior a los
rigidizadores verticales adyacentes, como una viga flectando en sentido
longitudinal. La mejora global de la resistencia ultima del “path loading” es del
orden del 70% frente a los célculos standard de una seccién en doble T. En la
referencia [7] se pueden encontrar consideraciones mas detalladas sobre la
respuesta al “patch loading” del sistema.

4. DESCRIPCION DEL PROCESO CONSTRUCTIVO

Las 19 pilas del viaducto, de hasta 93 m de altura, se realizan mediante el
sistema de encofrados trepantes (Figs. 8 y 9).
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y 9 Vista de las pilas durante su ejecucion y concluidas

Figs. 8

El tablero del puente se construye empujando desde ambos estribos, y se

monta en el parque de empuje dispuesto tras éstos en dovelas de
aproximadamente 30 m.

Cada una de las 2 vigas metdlicas que formaran la seccion transversal se
transporta ya rigidizada, y se ensambla en el parque de empuje con las celosias
y mamparos de pilas (Figs. 6 ,10y 11).

Fig. 10 Transporte y colocaciéon de una de una viga metalica



Fig. 11 Vista aérea del viaducto en construccién, con parte del tablero en el parque de
empuje del Estribo 2

El puente se empuja con la totalidad del acero estructural, las prelosas
inferiores, el hormigdn de fondo y los zunchos laterales, asi como las prelosas
superiores (Figs. 4 y 5), sin conexion todavia al tablero, sobre las que
posteriormente se hormigonara la losa superior. Ademas se lleva colocada la
ferralla superior en su posicion definitiva, dejando el puente listo una vez
cerrado para realizar el hormigonado de la losa superior.

El tablero es visitable incluso durante las fases de empuje facilitando el
transporte de materiales auxiliares hacia las pilas de forma segura y sencilla
por el interior del tablero, evitando el empleo de grandes gruas para el acceso a
las pilas mas altas.

El primer vano incluye soélo el acero estructural sin prelosas superiores ni
inferiores, con objeto de evitar esfuerzos excesivos durante el lanzamiento en
las fases en voladizo (Fig. 12).

FY

Fig. 12 Vista del primer vano sin prelosas inferiores ni superiores durante el empuje
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Al tratarse de un puente mixto el empuje se realiza deslizando las platabandas
inferiores de las dos vigas metdlicas sobre unos apoyos deslizantes
provisionales provistos de 4 neoprenos teflon (Fig. 13). La cara inferior de las
platabandas metalicas es tratada con pinturas deslizantes y durante cada fase
de empuje se engrasa antes de cada apoyo para evitar rozamientos elevados.

Fig. 13 Detalle de apoyos deslizantes con topes laterales durante el empuje

A diferencia de los puentes de hormigoén, el empuje de un puente mixto no
requiere las labores tediosas de colocacion de almohadillas en cada apoyo
durante el empuje, ya que la propia platabanda inferior es la superficie por la
que se desliza el puente, y los apoyos provisionales empleados para el empuje
Nno requieren operaciones de mantenimiento ni sustitucibn salvo que se
produzca alguna anomalia o se raje algun teflén. Durante toda la ejecucién del
viaducto, empujado desde los dos estribos, no hizo falta cambiar ningdn
neopreno teflon de ninguna pila, ni estribo.

En la figura 13 se aprecia la platabanda inferior apoyada en uno de los apoyos
deslizantes. Estos apoyos se disponen con unas guiaderas laterales para evitar
problemas de descentramientos transversales del puente durante el empuje.

En la parte frontal del empuje se disponen dos patines desmontables (Fig. 15) y
un gato (Fig. 14) para hacer el paso de pila. Al llegar el voladizo a una pila, el
gato central recupera la flecha dejando la estructura a cota preparada para el
paso de pila. Con el gato levantado, se despliegan hasta la horizontal los
patines de empuje, que hasta entonces estaban posicion vertical para no topar
con la pila. Los patines van dispuestos en prolongacion de las platabandas
inferiores, y al desplegarlos se apoyan sobre los apoyos deslizantes de la pila.

Con los patines apoyados en los deslizantes se retira el gato, y se procede a
continuar el empuje. Una vez el puente avanza y apoya con las platabandas
inferiores, se vuelven a replegar los patines (Fig. 15)
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En funcion del niumero de dovelas montadas en cada fase en el parque de
empuje se han realizado empujes de uno o dos vanos, empujando en una sola
fase hasta 127 m de tablero.

Fig. 14 Detalle del gato frontal Fig. 15 Operacion de paso de pila 'y
y el gato en la nariz repliegue de patines

La flecha tedrica de llegada del voladizo a una pila en un vano tipo de 63,5 m
es de 1,03 m con las cargas y rigideces estimadas en el calculo, frente a unos
valores reales medidos en la llegada a pila de 0,98 y 0,94 m, obteniéndose
errores menores de un 10%.

Los rozamientos medios obtenidos en cada una de las fases de empuje varian
entre valores en el entorno del 3,5 % en las primeras fases de lanzamiento, y
el 2% de las ultimas fases. En cambio en cada fase de empuje esos valores son
superados en los inicios de cada fase coincidiendo con las primeras emboladas
de los gatos que comienzan a movilizar el tablero. Estos valores maximos llegan
a superar en algunos casos incluso el 6,5%.

En la figura 16 se aprecia la vista inferior del tablero durante la fase de empuje
desde los dos estribos.
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La operacion de cierre del tablero se realiz6 a aproximadamente 4 m. de la pila
central, asi el extremo del lado del E-1 estaba previamente apoyado en la P-10,
y el voladizo del extremo del lado del E-2 llegaba para apoyar mediante el gato
de levantamiento frontal dispuesto en su extremo.

En la figura 17 se aprecia el momento de la llegada del voladizo del lado del E-2
(lado derecho) con la flecha del voladizo, al extremo apoyado.

Fig. 17 Vista inferior del instante de union de tramos

Con el puente cerrado, apoyado todavia sobre los apoyos deslizantes
provisionales, que llevan la misma pendiente longitudinal que el tablero, 2,4%,
se realiza el descenso y fijacion del tablero a los aparatos de apoyo tipo POT
definitivos. El desapeo de aproximadamente 70 cm de altura se realiza en tres
fases pasando por todos los apoyos, con descensos maximos de 30 cm. por
apoyo. La operacion de descenso del tablero se hace previo al hormigonado de
la losa superior. En la figura 18 se puede ver el viaducto con la losa superior ya
hormigonada, totalmente concluido.

Fig. 18 Vista del viaducto concluido
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5. CONTROL DE REACCIONES DURANTE EL EMPUJE

Como ya se ha descrito, el proceso de empuje del viaducto incluye, ademas de
la seccion metdlica, la losa inferior de cierre del fondo del cajon completa, asi
como las prelosas superiores prefabricadas y la ferralla de la losa superior del
tablero. Las ganancias en plazos y seguridad que dicho empuje permitia, a casi
seccion completa del tablero, implicaba un nivel de solicitaciones en fases de
empuje muy superior al habitual en viaductos mixtos convencionales.

Los valores caracteristicos de las reacciones tedricas maximas, bajo cada una
de las almas, durante el proceso de empuje alcanzaban una magnitud bastante
elevada: 4200 kN/apoyo. Los severos condicionantes econémicos impedian
sobredimensionar, mas alld de lo estrictamente necesario por cuestiones de
seguridad, las cuantias y rigidizacion de las almas de la seccion, que se
proyectaron con espesores de chapa entre 25 y 40 mm, para unas alturas de
alma de 3850 mm vy rigidizadores transversales cada 4000 mm. La disposicion
de una célula metdlica inferior resultd muy activa para mejorar la resistencia al
“patch loading” [7].

Por otra parte, la evaluacion de la capacidad resistente de las almas metalicas,
frente a la inestabilidad lateral bajo cargas localizadas, es un fendmeno sujeto a
la influencia de muchos parametros cuya consideracion esta lejos de estar
adecuadamente establecida hoy dia:

= Incremento de resistencia por la presencia de rigidizadores longitudinales
abiertos o cerrados.

= Incremento de resistencia por la presencia de una célula inferior.

= Influencia de la presencia y separacién de rigidizadores transversales y
de las dimensiones del patin.

= Influencia de espesores de alma variables en la altura de la misma.

= Influencia de flexiones generales negativas en la seccion.

Asimismo, y como queda reflejado en las Referencias [7] vy [8], existe una gran
dispersion entre los resultados obtenidos por los diferentes planteamientos
normativos que incluso han cambiando sensiblemente entre las recientes
versiones ENV y EN del Eurocddigo 3, cuyas formulaciones, por otra parte, no
estan adecuadamente contrastadas para casos como el que nos ocupa. Todo
ello explica que la literatura especializada aconseja ser extremadamente
prudente en los valores de las reacciones de disefio, a las que se debe aplicar
unos coeficientes de mayoracion, por incertidumbres derivadas del proceso del
empuje, nada despreciables: entre 1,30 y 1,50 [8], al mismo tiempo que se
llama la atencidon sobre la necesidad de plantear un sistema de control en
tiempo real del nivel de reacciones durante el empuje, asi como de regulaciéon
automaética de las mismas en caso de superarse ciertos niveles.

En el caso que nos ocupa, a pesar de lo estricto del dimensionamiento de las
almas y del elevado nivel de las reacciones previstas, tal planteamiento
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resultaba practicamente inabordable econdmicamente, dado el elevado numero
de apoyos a instrumentar, 38, y las dificultades de acceso continuo a los
mismos, al tratarse de pilas de gran altura, de hasta 93 metros.

La necesidad de garantizar la seguridad del proceso de empuje, sin plantear
complejos y antieconémicos sistemas de control que podrian, incluso, anular las
ventajas de costes y plazos de ejecucion de estas soluciones, nos llevé a
plantear, previamente al empuje, un sencillo y completo programa de pruebas
de carga, a realizar en el propio parque de empuje, que permitid6 no soélo
extraer interesantes conclusiones sobre las acciones, solicitaciones y respuesta
estructural de estos sistemas en fase de empuje, sino también contrastar el
nivel real de seguridad a la inestabilidad lateral de las almas, que se habian
dimensionado por analisis no lineales con elementos finitos [7], en relacién a
los valores obtenidos con las formulaciones de las normativas vigentes.

5.1. Objeto de la prueba de carga en el parque de empuje

La razéon fundamental de la realizacion de dicha prueba de carga, previa al
empuje, residia en la practica inviabilidad, dado el elevado numero de pilas del
viaducto, diecinueve, de establecer un control sistematico de las reacciones en
los dos apoyos de cada pila al paso del viaducto sobre la totalidad de las
mismas. Se trataba, por tanto, de reproducir en el parque de empuje, y antes
del mismo, la practica totalidad de los fenbmenos y parametros que pudieran
influir, por tolerancias de ejecucion, en los desvios previsibles de los valores en
las reacciones bajo cada apoyo, respecto de los valores tedricos previstos en el
Proyecto. La prueba de carga debia, por tanto, plantearse con el objetivo de
cubrir con adecuados margenes de seguridad las reacciones maximas
previsibles por apoyo durante el proceso de empuje, lo que permitia controlar,
a su vez, si los niveles de seguridad frente al “patch loading” de las almas, bajo
la accidén localizada de las reacciones de apoyo en los patines provisionales
deslizantes, se mantenian dentro de los niveles de seguridad previstos en el
Proyecto.

5.2. Planteamientos y objetivos de la prueba de carga

El objetivo de la prueba de carga que, légicamente debia orientar el
planteamiento de la misma, consistia en garantizar que el nivel maximo de las
reacciones localizadas sobre los apoyos, a lo largo del proceso completo de
empuje del tablero, se mantuviera dentro de los limites de seguridad
establecidos reglamentariamente. Para ello resultaba necesario evaluar la
incidencia de los posibles factores que pudieran generar desvios significativos
respecto de los valores previstos en el proyecto.

Dichos factores eran los siguientes:

= Sobrepesos, principalmente de las losas prefabricadas superior e inferior,
asi como los debidos en los sobreespesores del hormigonado de fondo de
cajones y a las pasarelas y medios auxiliares dispuestos en el vano de
avance.
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= Movimientos diferenciales longitudinales entre puntos de apoyo del
tablero a su paso sobre las pilas, consecuencia de las tolerancias por
errores de ejecucion y montaje y deformaciones paréasitas durante el
proceso de soldeo.

= Movimientos transversales diferenciales por tolerancias en los procesos
de ejecucidn y ensamblaje en obra de ambas vigas laterales.

= Finalmente, desviaciones en la rigidez de la respuesta de la estructura
real respecto a la del modelo de célculo utilizado en el Proyecto.

Como base conceptual para la interpretacion de las posibles desviaciones entre
las medidas reales y los valores tedricos obtenidos en los célculos, y segun una
metodologia contrastada por nuestra experiencia en el seguimiento y control
del montaje de numerosas estructuras singulares, se siguié el principio del
doble contraste para la evaluaciéon de cada una de las magnitudes, lo que
permitia, en caso de discrepancia, discernir entre las posibles causas de dichas
eventuales discrepancias: tolerancias en pesos, tolerancias geométricas,
hipotesis de los modelos de calculo, rigidez real de la estructura , errores en la
precision de las medidas.

Asi, por ejemplo, se puso especial énfasis en la medicion de la suma total de
reacciones en distintas fases del montaje, lo que permitié detectar significativos
desvios sistematicos, al alza, de los pesos reales de la estructura frente a las
previsiones de Proyecto.

Dicho contraste permitié confirmar la existencia de sobrepesos importantes,
entre el 10 y 15%, respecto a las magnitudes tedéricas de Proyecto, por lo que
se procedié a un nuevo recéalculo del proceso de empuje en sus diferentes fases
con los nuevos pesos reales ajustados.

El segundo pardmetro fundamental a controlar fue la rigidez real de la
estructura, tanto en sentido longitudinal como transversal, incluyendo Ila
consideraciobn de la influencia en dicha rigidez de las armaduras vy
sobreespesores de hormigdn realmente dispuestos, asi como de la magnitud de
los anchos eficaces de la losa inferior adoptados en los célculos, cuya
aportacion a la rigidez fue a su vez contrastada por modelos muy precisos de la
estructura real por elementos finitos.

Respecto a la rigidez transversal de la estructura, principalmente frente a
torsiones generadas por acciones excéntricas y, principalmente, por asientos
diferenciales transversales entre apoyos, cuya influencia puede afectar
decisivamente al coeficiente de seguridad frente al “patch loading” de las
almas, se le dedic6é una atencién especial, tanto en su modelizacién precisa por
elementos finitos como en las medidas de rigidez transversal tomadas en
diferentes fases de la prueba de carga.

El modelo de elementos finitos incluyd la consideracion del posible rozamiento
entre placas prefabricadas y platabanda superior metdlica, cuya aportacién a la
rigidez a torsién de la estructura resultaba compleja e incierta de reproducir
analiticamente.
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Una vez suficientemente aproximadas las rigideces y acciones en la estructura,
las eventuales diferencias entre las medidas de las deformaciones de la misma
y los resultados obtenidos, con los modelos tedricos ya ajustados, s6lo podian
achacarse a desvios / errores en las contraflechas de ejecucién de las vigas
metalicas, 0 a cambios bruscos localizados en las zonas adyacentes a las
secciones de unién en obra entre tramos. Se procedi6é por ello a una mediciéon
sistematica y exhaustiva de las deformaciones de la pieza en las diferentes
fases de la prueba de carga.

Por otra parte, las medidas de reacciones en cada uno de los apoyos
provisionales del parque de empuje, constituian, una vez ajustadas
adecuadamente las rigideces de la estructura, medidas adicionales indirectas de
las tolerancias de ejecucion de las contraflechas en las piezas.

Del conjunto de medidas de control realizadas pudo deducirse que los asientos
diferenciales longitudinales méaximos, relativos entre apoyos sobre pilas
consecutivas distantes 63,50 m, durante el proceso de empuje, por tolerancias
de ejecucidon, de las contraflechas, se mantenian siempre por debajo de * 2
cm. Asimismo, y extrapolando conservadoramente, podia suponerse que el
asiento diferencial transversal maximo entre las secciones de ambas vigas, a su
vez sobre pilas, no superard nunca los 2 cm.

Una vez reajustados los pasos Yy rigideces del modelo, se procedié al recalculo
completo del proceso de empuje desde ambos estribos, obteniéndose unas
reacciones maximas por apoyo individual de 5200 kN, aproximadamente:

= 4682 kN de peso propio

= 68 kN de descenso diferencial longitudinal (£2 cm) entre apoyos sobre
pilas consecutivas

= 200 kN de descenso diferencial transversal (2 cm) entre apoyos sobre
pila

= 83 kN de gradiente térmico

Con dichas reacciones méaximas esperables, que cubrian ya adecuadamente las
tolerancias de peso y ejecucion de la estructura, nos encontrabamos dentro de
los ambitos cubiertos por la Normativa aplicable, con ys4 entre 1,35 y 1,60.
Dado que el proyecto contemplaba una reaccion nominal de 4167 kN/apoyo
aplicando un coeficiente de incertidumbre de 1,30, se obtenian 5535 kN/apoyo,
en el orden de magnitud de la reaccion maxima estimada.

Aunque los elementos finitos con consideracion de la colaboracion del
nervio/célula inferior dan valores ultimos de la reaccion por “patch loading”
claramente superiores a los de la normativa, por encima de las 10000
kN/apoyo, tal y como se describe en el apartado siguiente, se consideré
conveniente realizar la prueba de carga en el parque de empuje hasta llevar la
reaccion maxima por apoyo a Vvalores en el entorno de las 6200 kN,
aproximadamente un 20% superiores a la reaccibn maxima esperable, con
hipbtesis pésimas de las tolerancias geométricas admisibles, y en un 25%
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superior a los valores pésimos de las reacciones maximas debidas al peso
propio exclusivamente.

En la prueba de carga se constatdo la ausencia total de deformaciones
transversales del alma sobre la seccibn de apoyo con la reaccibn maxima,
donde se dispuso un micrometro de precision. Los elementos finitos no lineales,
en presencia de una predeformacion inicial 2 cm, mostraban ya unos ciertos
niveles, aunque moderados, de las deformaciones transversales del alma, por lo
que la respuesta del panel del alma solicitado pudo considerarse muy
satisfactoria y confirmdé la garantia del disefio proyectado, cuyo nervio de
rigidez inferior resulta muy activo frente a la inestabilidad lateral del alma.

Por ello, se consideré que no resultaba necesario plantear un complejo control
de reacciones verticales durante el proceso de empuje al pasar sobre las
numerosas pilas intermedias. Los controles y la prueba de carga realizada
garantizaban una respuesta segura frente a solicitaciones que en la practica no
podrian llegar nunca a alcanzarse durante el proceso de empuje.

Asi pues, basté con mantener unos controles estrictos de ejecucion, sencillos de
realizar, para asegurar que no se superan los limites maximos de las tolerancias
en pesos y contraflechas de ejecucién que habian servido de base, y resultaban
por tanto admisibles, a partir de los resultados de la prueba de carga.

5.3. Desarrollo y resultados de la prueba de carga

La prueba de carga tuvo lugar en el parque de empuje del Estribo 2, antes de
realizarse la segunda fase de empuje. La longitud total de estructura sobre la
que se realiz6 la prueba de carga fue de 273,61 m (Fig. 19).

m
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rueba

Para la realizacion de la prueba de carga se utilizaron en todos los apoyos del
parque calzos y gatos de 2000 kN de carga maxima y 5 cm de carrera, salvo
en uno de ellos, que se llevaria al limite para el control de la estabilidad lateral
del alma, en el que se dispusieron 7 gatos de 1000 kN bajo cada alma, con una
carrera maxima de 12 cm. Para la medida de reacciones se utilizaron
micrémetros de precisidon con objeto de obtener resultados exactos.
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5.3.1. Control de reacciones de peso propio

El control de reacciones se realizO en cada punto de apoyo del tablero en el
parque de empuje, mediante una serie de gatos conectados hidraulicamente.

El control realizado permitié detectar un desvio medio de sobrepesos en el
tramo, respecto de los valores tedricos del proyecto, del 10%, con unas
desviaciones localizadas por apoyo respecto de dichos valores medios no
superiores al + 59%.

5.3.2. Control de la rigidez longitudinal real de la estructura

El siguiente paso, después de la medida de las reacciones en todos los puntos
de apoyo, fue el de medir la rigidez longitudinal del puente, mediante el
levantamiento del mismo en uno de los apoyos.

En las curvas de levantamiento, existe un primer tramo con una pendiente muy
acusada correspondiente a la descompresion de los gatos, hasta que se produce
el levantamiento de los apoyos, momento en el que se observa un cambio
brusco de pendiente.

La rigidez obtenida fue de 131,4 kN/m, préacticamente anéloga a la del modelo
de célculo, que era de 131,2 kN/m (Fig. 20).
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Fig. 20 Medida de la rigidez longitudinal del puente
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5.3.3 Control de la rigidez transversal de la seccion

Una vez medida la rigidez longitudinal, se procedi6é a la medicién de la rigidez
transversal (Fig. 21). La medida de la rigidez transversal se realizé en uno s6lo
de los apoyos, aprovechando la presencia de gatos de mayor carrera. Esta
medida se efectué mediante el bloqueo de los gatos situados en la viga que
levant6é primero. Una vez bloqueados estos gatos, se siguié dando presion a los
gatos de la otra viga, hasta conseguir un desplazamiento diferencial entre las
dos vigas de 3,5 cm.

P-18 P-18 E-2 D3
| 44,00 L 35,00 | 53,50 | 63,50 L 83,50 |,

3.5 cmrelativos
entre vigas

Fig. 21 Medida de la rigidez transversal

Se obtuvo una rigidez transversal frente a desplazamientos verticales
diferenciales bajo cada alma de 65,6 kN/m, que se aproximaba bastante a la
rigidez tedrica obtenida con un modelo de elementos finitos considerando la
rigidez suministrada por el rozamiento de las prelosas prefabricadas a un cierto
“cierre parcial” del circuito de torsidon propio de secciones abiertas en U (sin
prelosas), estimada en 89,5 kN/m para un u= 0,05.
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Este control resultaba de gran importancia para garantizar, sin controles en
tiempo real ni medidas correctoras en los apoyos de empuje, una adecuada
seguridad el “patch loading” de las almas.

En efecto, las secciones abiertas en U o en H, propias de tableros mixtos
bijacena, resultan muy poco sensibles a las desnivelaciones transversales
relativas entre almas de la seccidén a su paso sobre pilas.

En cambio, en secciones cerradas con elevada rigidez a torsidn, pequefas
desnivelaciones laterales (por tolerancia de ejecucion o gradientes térmicos
transversales) pueden llegar a producir el apoyo completo de la seccién bajo
una sola de las almas, duplicando en el limite el valor de la reaccion tedrica de
Proyecto.

El resultado de este control resulté muy satisfactorio, garantizando la ausencia
de desvios significativos de las reacciones bajo cada alma por este motivo.

5.3.4. Control de la estabilidad del alma bajo la reaccion pésima de empuje

El dltimo objetivo de la Prueba de Carga fue la de llegar a aplicar una reaccion
localizada bajo una de las almas de, aproximadamente, 6200 kN (Figs. 22 y 23)
Ello permitia garantizar una seguridad minima del 20% respecto a lo que se
adopté como reaccion maxima admisible durante el proceso de empuje, de
valor 5186 kN, como ya se ha visto.

Fig. 22 Control deformaciones transversales Fig. 23 Aplicacion reaccion localizada
en el alma con gatos

Para reproducir esta situacion en la Prueba de Carga fue preciso disponer 32 t
de ferralla sobre el alma ensayada, y aplicar un descenso diferencial
longitudinal de 8 cm, respecto de los apoyos adyacentes y transversales de 4
cm respecto del alma contigua, deteniéndose el proceso al alcanzarse la carrera
maxima de los gatos al 97% de la carga tedrica prevista.

Durante todo el proceso de carga se mantuvo controlada transversalmente la
deformacioén transversal del alma sobre el apoyo, con una precision superior a
0,1 mm, no observandose ningun inicio de desplazamiento transversal (Fig.
22).
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6. CONTROL DE DEFORMABILIDAD DE PILAS DURANTE EL PROCESO
DE EMPUJE DEL VIADUCTO

Las pilas del viaducto tienen alturas variables entre 16 y 93,35 m, y la seccién
transversal superior es un rectangulo hueco de 2,5 m en longitudinal por 6,7 m
en transversal al eje del tablero, con espesores de tablas de 0,3 m. Al ir
bajando aumenta la dimensiéon longitudinal de forma lineal 3,3 cm por metro,
manteniendo siempre los 6,70 m constantes en transversal.

El espesor de las tablas es de 30 cm para pilas menores de 30 m de altura,
mientras que en pilas mas altas el espesor varia de 30 cm en los 30 m
superiores, a 40 cm los 30 metros siguientes y a 50 cm a partir de los 60 m
medidos desde coronaciéon hasta la base, en las pilas mas altas.

Esta variacion de canto hace que cada pila con seccidon variable y alturas
distintas se comporte de manera diferente frente a fuerzas horizontales
aplicadas en cabeza, con pilas muy rigidas en las zonas cercanas a los estribos,
y pilas muy flexibles en la zona central del viaducto (Fig. 24).

Para controlar la maxima deformacién a admitir en cabeza de cada pila durante
el proceso de empuje, se ha realizado el calculo de la reaccidon vertical maxima
que durante el empuje va a tener cada pila y se le ha aplicado el coeficiente de
rozamiento de teflones del 5%.

Fig. 24 Vista de pilas durante el empuje

Bajo las acciones de la reaccion vertical, fuerza horizontal equivalente al 5% de
la reaccion vertical, mas el peso propio de la pila, se ha realizado un céalculo de
deformaciones, calculando en primer lugar la flecha estatica de la fuerza
horizontal del 5% de la reaccién vertical, y el incremento de flecha producida
por la excentricidad de las cargas verticales (Fig. 25).
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Fig. 25 Deformadas de primer y segundo orden durante el empuje

Con estos datos se ha calculado para cada base de pila el momento flector que
produce la descompresién de la base, y el momento flector que produce la
fisuracién, concomitantes ambos con el axil del peso del tablero mas el peso
propio de la pila.

En el peor de los casos la descompresion se alcanza para una fuerza del 4,42%
de rozamiento de teflones, pero la fisuraciéon de una pila no se alcanza hasta el
9,48 % en el caso mas desfavorable de la P-6.

Obtenidos estos esfuerzos se ha calculado el momento ultimo de la base de
cada una de las pilas, obtenido del diagrama de interaccion de cada una de
ellas, para la hipdtesis pésima de las siguientes:

Axil en Estado Limite de Servicio (Ni) o axil en Estado Limite Ultimo (Ng = N, %
1,5, hipo6tesis del lado de la seguridad).

En todos los casos condiciona la hipoétesis de Ni, y para éste se ha obtenido el
valor del momento flector admisible como el del Momento Ultimo/1,5.

Para este valor de Myym (valor en E.L.S.) se ha verificado la fuerza horizontal
que lo produce, y el % del rozamiento de la carga vertical que ello supone.

Se pudo comprobar como, en el peor de los casos hasta el 10,2 % del
rozamiento no se alcanza el Momento Admisible, mientras que en las pilas mas
altas y flexibles ese valor se produce para un rozamiento del 20 %.

Con estos resultados se tomo la decision de limitar la deformabilidad durante la
fase de empuje en cabeza de cada pila a un valor del 8% del rozamiento, valor
que en ningun caso llega ni siquiera a producir la fisuracion de las pilas, y que
deja suficiente margen de seguridad frente a los maximos esfuerzos admisibles
en la pila.
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Para controlar la deformacion de las pilas durante las diferentes fases de
empuje se colocaron clindbmetros en cabeza pila, conectados en serie mediante
un circuito eléctrico, tarando cada uno para el limite del giro producido por el
8% del rozamiento de los teflones (Figs. 26 y 27).

Fig. 26 Vista del clinémetro sobre pila Fig. 27 Caja con conversor de sefial del
clindmetro y con el limitador de giro maximo
admisible

En el instante que se supera el valor limite marcado, salta una alarma, y el
operario situado en cada pila detiene el empuje mediante un sistema de parada
automaética tipo "seta” (Fig.28).

Durante todo el proceso de empuje del tablero pudo constatarse que las
medidas de las deformaciones horizontes y giros en cabeza de pilas se
encontraron, en todo momento, dentro de los O6rdenes de magnitud de los
valores tedricos estimados por los analisis no lineales realizados (inferiores a los
20 cm para las pilas de mayor altura)
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