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CAPITULO 1. INTRODUCCION.

1 INTRODUCCION.
1.1 Presa Janneh. Objetivos.

La presa de Janneh es una presa de hormigon compactado con rodillo (RCC) de 157 m de altura.
Se encuentra actualmente en fase de construccion en el Libano, en el rio Ibrahim a su paso por
el valle de Adonis, a 40 km al noreste de Beirut.

. "».:‘jﬁi;

on Beirut como referencia.

= A

Figura 1.1 Situaci(:)hAde"Ia presé c

Figura 1.2 Vista 3D de Beirut con presa al fondo.
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Figura 1.3 Rio Ibrahim a su paso

-

Figura 1.4 Situacion del valle tras la creacion del embalse.

Los objetivos principales de su construccion son:

e Suministro de agua para el norte de la ciudad de Beirut,
e Suministro para el riego de areas agricolas del valle donde se encuentra,
e Generacion de energia hidroeléctrica.

Inicialmente fue disefiada como una presa de gravedad de planta recta. Debido a
consideraciones de estabilidad frente al sismo, la planta de la presa fue arqueada para aumentar
la seguridad frente al deslizamiento en el contacto presa-cimiento. Ademas, con el objetivo de
reducir volumen de hormigén, el paramento de aguas abajo de la presa ha sido truncado
verticalmente.
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Im

Figura 1.5 Disefio como presa de gravedad (izquierda) y disefio final como presa arco-
gravedad (derecha) con las secciones centrales correspondientes. (Fuente: ICOLD [21])

El efecto arco se produce en la presa debido a su curvatura en planta, incluso para la carga
correspondiente al Nivel Maximo Normal de embalse. Este efecto arco disminuye el nivel de
carga sobre el bloque central de la presa e incrementa el nivel de carga sobre los blogues de los
estribos. Por tanto, los bloques de los estribos muestran una tendencia a la apertura del contacto
presa-cimiento en el pie de aguas arriba incluso para niveles de embalse moderados, lo que no
es una situacion deseable.

Ademas, la reduccion de peso debida al truncamiento de la seccion hace que no se verifique la
condicion de estabilidad al deslizamiento en el bloque central planteada en 2D. Por todo ello,
la estabilidad de la presa depende de la movilizacion efectiva del comportamiento 3D.

Debido a esto, la excavacion de la presa se ha realizado con una geometria convergente, para
garantizar que las tensiones normales en los arcos son lo mas perpendiculares posible al plano
de apoyo en el terreno. Ademas, el disefio de otros elementos de la presa debe reconsiderarse.
La galeria de drenaje y la pantalla de impermeabilizacion deben desplazarse hacia aguas abajo,
evitando asi la zona con tendencia a la apertura del contacto entre presa y cimiento, ya que de
otro modo hay riesgo de que los drenes se saturen y de que el agua pueda penetrar a través de
la pantalla de impermeabilizacion. Sin embargo, al desplazar los drenes y la pantalla de
impermeabilizacion hacia aguas abajo, pierden su eficacia.

El comportamiento sismico de la presa también debe ser comprobado. La geometria de la
excavacion debe impedir el deslizamiento bajo la accion del Sismo de Evaluacion de la
Seguridad (SEE, Safety Evaluation Earthquake), para el que la aceleracién pico es de 0,51g.
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Ademas, la presa y sus estructuras anejas deben mantener su funcionalidad tras la ocurrencia
del Sismo de Comprobacién de la Operacion (OBE, Operating Basis Earthquake), para el que
la aceleracion pico es de 0,37g.

Los célculos se han realizado de forma progresiva, con un nivel de complejidad creciente. Para
el andlisis estatico, la primera fase considera un andlisis lineal con la subpresion incluida como
un factor a posteriori. Para los andlisis sismicos, las fases van desde un analisis de tipo pseudo-
estatico hasta un analisis dindmico completo en el dominio del tiempo. Los analisis se realizan,
ademaés, con un nivel de complejidad creciente en el tratamiento de la interaccion presa-
embalse-cimiento.

El objetivo final es identificar y resaltar las ventajas que supone la aplicacion de andlisis
avanzados basados en modelos numeéricos en el disefio y evaluacion de la seguridad de presas
del tipo arco-gravedad.

1.2 Motivacion. International Commission on Large Dams (ICOLD).

El disefio y mantenimiento de las presas existentes representan un desafio para toda la
comunidad de ingenieria. En este contexto, el comité de ICOLD de “Aspectos computacionales
de andlisis y disefio de presas” ha realizado una notable contribucion del conocimiento en el
campo de los modelos numéricos. Durante su actividad, el comité ha organizado 14 Benchmark
Workshops con el objetivo de ofrecer a los ingenieros de presas la oportunidad de compartir
experiencias y conocimientos en el uso de analisis numericos de presas.

El presente estudio es uno de los propuestos en el “14™ International Benchmark Workshop on
Numerical Analysis of Dams”, celebrado entre el 6 y el 8 de septiembre de 2017 en Estocolmo,
Suecia. Para este workshop se propusieron cuatro estudios que representan temas de gran interés
para la comunidad de las presas. Estos cuatro temas son:
-Tema A: “Cracking of a concrete arch dam due to seasonal temperature variations”.
-Tema B: Static and seismic analysis of an arch-gravity dam”.

-Tema C: “Embankment dam behaviour. Prediction of arching and cracking potential”.

-Tema D: “Risk analysis. Assessment of reliability for concrete dams”.
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Theme C) Theme D)
Figura 1.6 Modelo de cada uno de los casos de estudio.

El tema seleccionado para ser resuelto en el presente estudio es el tema B, que consiste en un
andlisis estatico y dindmico de una presa arco-gravedad.

La participacion en este Workshop es libre, por lo que la variedad de soluciones es amplia lo
que permite observar como las diferentes suposiciones y aspectos tenidos en cuenta en el
modelo influyen en el resultado y realizar una comparacion.
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2 GENERALIDADES. PRESAS ARCO.

Una presa es cualquier estructura artificial que, limitando en todo o en parte el contorno de un
recinto enclavado en el terreno, esté destinada el almacenamiento de agua dentro del mismo,
entendiéndose incluidas las balsas de agua.

2.1 Importancia socioeconomica y medioambiental.

Debe recordarse que toda actividad u obra debe juzgarse por el conjunto de sus consecuencias
y no solo por algunas tomadas de forma aislada y negativa. Social y econdmicamente las presas
son las construcciones que mas beneficios dan. Y es porque el regular el agua, el darla cuando
falta mientras se contiene cuando puede dafiar, es un bien inmenso del que se derivan varios
otros: riegos, energia, proteccion de campos y ciudades, abastecimiento de aguas, etc.

Las presas son quizas las obras mas grandes e importantes. Sus dimensiones, las enormes cargas
que han de soportar y la necesidad de hacerlas en terrenos naturales complejos y a veces con
dificultades geolGgicas, contribuyen a que los problemas a resolver exijan una elevada
tecnologia y especializacion. El especialista en presas requiere conocimientos amplios de varias
ciencias y técnicas: mecanica de materiales, reologia, geologia, mecénica del suelo y de las
rocas, hidraulica, hidrologia, etc. Ademas, se requiere la necesidad de disponer de varios
especialistas en las distintas materias en un trabajo en equipo.

Otra caracteristica de las presas es su gran utilidad econdmica y social. Cada vez mas, las presas
sirven para varios usos, pero incluso cuando se destinan a uno solo, el efecto de un embalse se
extiende automaticamente a otros beneficios, aunque sean indirectos, como la contencion de
avenidas.

En el aspecto medioambiental es claro que las presas producen una modificacion del medio
natural, cuyo efecto méas importante es la inundacion del valle y la existencia de la propia presa.
Los cambios en la biota natural son inevitables, pero salvo excepciones no suelen ser
importantes, e incluso pueden compensarse con insercion de nuevas especies.

Respecto a la inundacion que se produce en el valle, podemos decir que cambia el paisaje, pero
no forzosamente a peor. Realizar un planteamiento sensible e inteligente puede llevar a
mejorarlo en la mayoria de los casos, aprovechando la creacion de un lago, con valores estéticos
y deportivos.

En algunos casos muy concretos pueden ocasionarse pérdidas del valor ambiental de dificil
reparacion o sustitucion, lo que obligara a analizar en profundidad la posibilidad de minimizar
estas pérdidas, desistir de los beneficios de la presa o buscar posibles alternativas. (Fuente:
VALLARINO [38])
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2.2 Conceptos sobre seguridad de presas.

La seguridad absoluta es un concepto inalcanzable. Una obra debe tener garantizada su
permanencia frente a las solicitaciones previsibles, incluso extremas, pero esa prevision ha de
tener un limite, por lo que hay que llegar a un limite razonable en las hipdtesis, cuya superacion
sea tan poco probable, que se acepte ese riesgo. (Fuente: VALLARINO [38])

El grado de seguridad fijado para una obra (el limite de riesgo aceptable), no depende solo de
las circunstancias externas a ella, sino también de su importancia, su utilidad y de las
condiciones que su destruccion o deterioro producirian.

Al plantearse el grado de seguridad exigible hay que tener en cuenta que toda presa tiene un
triple valor:

-Coste de construccién, que suele ser elevado, asi como el tiempo de ejecucion. Su
destruccion significaria la pérdida de ese dinero y tiempo, si se quisiera reconstruir.

-Lucro cesante. La presa se hace para servir a uno 0 mas usos, si desaparece, cesa la
utilizacion. Incluso una averia o destruccion parcial que obligase a bajar el nivel del
embalse temporalmente supondria una limitacion y pérdida en la explotacion durante el
tiempo necesario para la reparacion. Las pérdidas suelen ser muy importantes
econdmica y socialmente.

-Dafios a terceros. La destruccion total o parcial de una presa supone el vaciado brusco
del agua contenida y su vertido al cauce. La onda formada se transmite hacia aguas
abajo con una altura y velocidad de alto poder destructivo, que puede afectar a varios
kilometros, hasta que su expansion amortigie su altura y velocidad. Los dafios pueden
superar, con mucho margen, el coste de la presa y, sobre todo, pueden producirse
victimas humanas.

Cuanto mayor sean las componentes del dafio, tanto menor es el riesgo aceptable. En las presas
operan también condicionantes psicoldgicos y politicos, pues causa mayor efecto una catastrofe
originada por una presa que otra de numero similar de victimas producido por un accidente
aereo.

Otro concepto relacionado con la seguridad de las presas es el envejecimiento. Las presas van
envejeciendo y sus materiales se deterioran. Esto plantea varios problemas, ademas de su
deterioro.

-Cada presa ha sido proyectada y construida segun los conocimientos de la época. Una
presa considerada segura hace 50 afios puede plantear dudas segun los conocimientos
actuales.
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-Después de algunos afios construida, los materiales que componen una presa pueden
deteriorarse, con lo que puede verse menguada su capacidad resistente.

-El cauce aguas abajo de la presa puede haber cambiado sustancialmente, con nuevas
viviendas, fabricas, cultivos, etc. Este problema puede haber llegado a ser tan importante
que obligue por si solo a una reconsideracion de la seguridad existente.

-Los epigrafes anteriores se refieren a cada presa individual. Hay que afiadir la
importancia del colectivo, ya que cuantas méas presas existan, mayor es el riesgo de fallo
de alguna de ellas.

Una presa debe durar 200 afios 0 méas, pero bien mantenida y con eventuales obras de reparacion
y refuerzo. Se puede suponer que, a partir de los 50 afios construida, una presa requiere
atenciones especiales, y esta es la edad fijada como umbral de envejecimiento.

2.3 Clasificacion de las presas.

A los efectos de aplicacion del Reglamento Técnico sobre Seguridad de Presas y Embalses, las
presas se clasifican de acuerdo con los criterios que se sefialan en las siguientes categorias:

1- En funcion de sus dimensiones.
-Grandes presas.

Tendrén esta consideracion las presas que cumplan, al menos, una de las siguientes
condiciones:

e Alturasuperior a 15 metros, medida desde la parte mas baja de la superficie general
de cimentacion hasta la coronacion.

e Altura comprendida entre 10 y 15 metros, siempre que tengan alguna de las
siguientes caracteristicas:

o Longitud de coronacion superior a 500 metros.

o Capacidad de embalse superior a 1.000.000 de metros cubicos.

o Capacidad de desague superior a 2.000 metros cubicos por segundo.
Podréan clasificarse igualmente como “grandes presas” aquellas que, aun no cumpliendo
ninguna de las condiciones anteriores, presenten dificultades especiales en su
cimentacion o sean de caracteristicas no habituales.

-Pequenas presas.

Seran todas aquellas que no cumplan ninguna de las condiciones sefialadas en la
clasificacion anterior.
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2- En funcion del riesgo potencial derivado de su posible rotura.

-Categoria A: Presas cuya rotura o funcionamiento incorrecto puede afectar gravemente a
nacleos urbanos o servicios esenciales, asi como producir dafios materiales o
medioambientales muy importantes.

-Categoria B: Presas cuya rotura o funcionamiento incorrecto puede ocasionar dafios
materiales o medioambientales importantes o afectar a un reducido numero de
viviendas.

-Categoria C: Presas cuya rotura o funcionamiento incorrecto puede producir dafios
materiales de moderada importancia y solo incidentalmente pérdida de vidas humanas.

3- En funcién de su tipologia.
La tipologia oficial que se recoge en el reglamento es la siguiente:

- Presas de materiales sueltos, tanto de tierra como de escollera.
- Presas de gravedad.

- Presas de contrafuertes.

- Presas boveda.

- Presas de bovedas multiples.

- Presas mixtas.

- Presas moviles.

Ampliando esta clasificacion podemos definir:

-Presas de materiales sueltos.

Llamamos presas de materiales sueltos a aquellas cuyos elementos no estan ligados
entre si por conglomerantes hidraulicos. Estas resisten por gravedad y los taludes son

muy extendidos. Estas pueden ser, dependiendo del material constituyente:

o Detierra[T].
e Deescollera [E].

Aunque se pueden clasificar también en funcion de la clase y posicion del material
impermeabilizante:

e Homogéneas.

e Heterogéneas.
e Con pantalla.

11
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-Presas de fabrica.

Se entiende por presas de fabrica las construidas por hormigon o mamposteria. Se puede
ampliar la clasificacion anterior del reglamento de las presas de fabrica, atendiendo a la
manera que tienen de resistir el empuje hidrostatico:

e Gravedad
o Macizas [P]
o Contrafuertes o aligeradas [F]
e Enarco
o De radio constante o curvatura horizontal [VRC]
o De é&ngulo constante o doble curvatura o boveda [VAC]
e Arco-gravedad [VA-P]
e Bovedas mdltiples [VM]

2.4 Presas arco. Generalidades.

El arco es la forma resistente por excelencia, pues no solo resulta muy adecuada para las cargas
hidrostaticas, sino que, ademas se adapta a resistir una gran variedad de cargas, lo que garantiza
la seguridad ante eventuales imprevistos.

En las presas arco la forma cobra toda su importancia. El peso existe, obviamente, pero no es
una necesidad fundamental como en las de gravedad.

El arqueamiento de la presa se da sobre todo en las secciones horizontales, las secciones
verticales pueden tener sus paramentos rectos, aunque lo mas frecuente es que sean curvos
también (aunque con menor curvatura). Por ello es usual la denominacion de presa boveda, ya
que la mayoria de las presas arqueadas lo son tanto horizontal como verticalmente.

7 Ry

Figura 2.1 Presa aldeadavila,
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Las presas arco y bdveda transfieren una importante parte de la carga hidraulica a los estribos,
por lo que, en general, conceptos de estabilidad a vuelco y deslizamiento tienen poca relevancia
en presas arco y boveda, pues un arco representa una forma estructural estable y, si se asegura
la integridad estructural de estribos, el fallo puede Gnicamente ocurrir como resultado de las
sobretensiones.

En este caso, en el que la presa ha sido truncada aguas abajo, esta estabilidad se consigue con
el efecto combinado del peso propio y del arco que transmite los efectos a los estribos. Es, por
lo tanto, una presa arco-gravedad.

Estas son un tipo intermedio entre las presas arco y las presas de gravedad. Estas presas tienen
menor curvatura, por lo que es insuficiente para resistir el empuje hidrostatico por si sola, y hay
que dar a la presa un cierto peso para complementar ese defecto. Al ser mas gruesas, no es
necesario adoptar curvaturas variables. Por ello, la suma de taludes suele ser de 0,35 a 0,6,
intermedios entre las de gravedad y las boveda.

El disefio de presas arco se centra en el analisis tensional y en la definicién de una geometria
del arco que evite concentraciones de esfuerzos de traccion local y excesivos esfuerzos de
compresion.

Ademas, este tipo de presas, generalmente producen una gran economia en cuanto a volumen
de hormigdn, como en el caso de una presa boveda, donde el ahorro puede sobrepasar el 80 %
de volumen respecto a una presa de gravedad. En el caso objeto de estudio, la reduccion de
volumen se ha conseguido mediante el truncamiento vertical del pie de aguas abajo, y el ahorro
conseguido ha supuesto un 20 %.

Una presa arco puede dividirse en dos elementos estructurales, arcos horizontales y ménsulas
verticales, como puede observarse a continuacion.

Figura 2.2 Arcos horizontales.

13
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Figura 2.3 Ménsula central de la presa.

Para que no se produzca inestabilidad en los estribos, la componente horizontal del empuje de
un arco debe trasmitirse al estribo con un angulo seguro. Para que se cumpla la sentencia
anterior, el empuje no debe alinearse muy préximo con el contorno del valle o ninguna

discontinuidad en el estribo.

upstream face (

— i P
& 5% line of
<& &> l_\/? " tangent "
WS < & 3 30
7 B N > sound
- i rock
5 .’I { contours
@{*/ P 5
approx. trend l | ! e
of sound rock I .
contours along I ' B
valley sides \'“-)I[J radial line
thrust zone included;

anglc approx. 60°
Figura 2.4 Alineacién del empuje con los estribos. (Fuente: CASTILLO [16])
El angulo de entrada “f” debe estar comprendido entre 45° y 70°.

Ademas de lo ya mencionado sobre la incidencia de los estribos, los arcos han de empotrarse
perfectamente en la roca sana. No debe contarse con la roca superficial, pues del buen apoyo
de una presa arco depende fundamentalmente su capacidad resistente.
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2.4.1 Tipos de presas arco.

Como se ha comentado en el apartado de tipologia de las presas, las presas arco pueden ser de
dos tipos dependiendo del perfil de la misma, y estos son:

-Perfil de radio constante.

Este perfil constituye la geometria méas simple. Combina una cara vertical aguas arriba de radio
constante, con una pendiente radial uniforme aguas abajo.

¢

|
arch crown

plan

crown section

Figura 2.5 Presa arco con perfil de radio constante. Planta y seccion transversal. (Fuente:
CASTILLO [16])

El radio de la cara de aguas abajo varia con la elevacion. El angulo 26 alcanza su valor maximo
en la cresta y minimo en el pie de aguas abajo. En el caso de tener un valle simétrico, el volumen
minimo de presa tedrico ocurre con un angulo 26 = 133° en todas las elevaciones. Este perfil
es idoneo para valles relativamente simétricos con forma de U.

Un perfil de este tipo no es el mas econdmico en volumen, pero se caracteriza por tener
simplicidad analitica y de construccion.

-Perfil de &ngulo constante.
Este perfil es un desarrollo del perfil de radio constante de volumen minimo.

¢

section A—A arch crown

crown
seetion

Figura 2.6 Presa arco con perfil de &ngulo constante. Planta y secciones. (Fuente:
CASTILLO [16])
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Esta geometria es m&s compleja y provoca que se produzca un desplome hacia aguas arriba en
las secciones mas cercanas a los estribos (seccion A-A) y uno hacia aguas abajo en la seccion
central. Un desplome excesivo es indeseable, pues durante el periodo constructivo y en la
situacion de embalse vacio, puede llegar a producirse inestabilidad.

Esta situacion puede corregirse engrosando las secciones conflictivas o aumentando el angulo
de revolucién 26. Este perfil se ajusta mejor en valles estrechos y con pendientes fuertes en
forma de V.

2.5 Aplicacion del Hormigon Compactado con Rodillo (RCC) a las presas arco.

2.5.1 Hormigdn compactado con rodillo (RCC).

Las presas de hormigon compactado con rodillo RCC (Roller-Compacted Concrete) estan
disefiadas como las presas de hormigon convencionales, pero las técnicas de construccién se
parecen mas a las empleadas para las presas de materiales sueltos.

Estas presas RCC contienen un hormigoén relativamente seco, pobre, de asiento nulo, que se
coloca de forma continua y su consolidacion se realiza con un rodillo vibrante.

La idea basica de esta tipologia de construccion es fabricar un hormigdén con muy bajo
contenido de cemento, reduciendo asi el calor de fraguado, complementando con cenizas. Este
se extiende y compacta de forma continua, sin separacion entre blogues o con juntas verticales
muy distantes que a veces se hacen a priori.

Los encofrados se limitan a los paramentos, e incluso puede suprimirse el del paramento de
aguas abajo, dejando el hormigén con su talud y escalonado, aprovechando asi esta
caracteristica para la disipacion de energia.

£

Figura 2.7 Presa la caiada. Bolivia.

X
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La primera presa de hormigon compactado con rodillo fue construida en Japén (presa de
Simagigowa) en 1980. Después la técnica se extendio con tecnologias algo diferentes, como
puede ser el caso de la técnica japonesa, denominada RCD (Roller-Compacted dam), la cual
trata de conseguir la misma calidad que con un hormigdn convencional, reduciendo la
dosificacion y simplificando la puesta en obra. Otra técnica es la norteamericana, denominada
RCC (Roller-Compacted Concrete), trata de simplificar la puesta en obra y en el uso de
conglomerantes de bajo calor de fraguado.

Las propiedades y condiciones de proyecto del hormigdn compactado con rodillo se pueden
resumir en los siguientes puntos:

-El hormigén fresco debe ser lo suficientemente seco para permitir el paso de
maquinaria  en un periodo de tiempo corto después de realizar el vertido.

-Se requiere una adecuada trabajabilidad para que la pasta rellene todos los huecos. Con
este fin se utilizan cenizas volantes, las cuales aumentan la trabajabilidad y consiguen
un aumento de resistencia a largo plazo.

-La uniformidad de la mezcla es esencial.

-El hormigon fresco se extiende formando subtongadas de 30 — 35 cm, esta se compacta
y se echa otra encima inmediatamente hasta 3 o 4 subtongadas, hastas un espesor
méaximo de una tongada de 1 m. Después, se trata la superficie para que pegue la tongada

superior después del periodo de enfriamiento.

-Entre dos tongadas consecutivas no debe transcurrir un tiempo superior al de la
iniciacion del fraguado, que es del orden de 12 horas.

-La compactacion se realiza con rodillo vibrante, preferiblemente autopropulsor.

-No existen juntas verticales longitudinales a la coronacion de la presa. Las Unicas juntas
verticales que se dejan son las transversales, para permitir la oscilacion térmica.
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2.5.2 Presas arco de RCC.

La tipologia de presa arco construida mediante la técnica de RCC, se ha ido desarrollando de
manera creciente, principalmente en China, donde més del 25 % de las presas RCC construidas,
son presas arco. (Fuente: SHAW [33])

Aunque esta técnica no esta tan extendida en presas arco, presenta ciertas ventajas frente a la
técnica convencional del hormigon vibrado, como son:

-Menor tiempo necesario para su construccion.
-Mayor simplicidad constructiva.
-En consecuencia, menor coste.

En cuanto al contenido de cemento, las presas arco RCC no suponen una ventaja significativa
frente a las presas arco de hormigon vibrado. (Fuente: SHAW [33])

Los elementos méas caracteristicos en el disefio de las presas arco RCC son derivados de la
velocidad con la que se construyen estas presas. En particular, los efectos de origen térmico
Ilegan a ser mas acusados que en las presas arco convencionales, pues el calor generado en los
procesos de hidratacion del conglomerante no se disipa tan facilmente como en aquellas. Hecho
aun mas critico cuando se considera la necesidad de puesta en carga antes de que se haya
conseguido descender la temperatura interna hasta niveles proximos a la temperatura final de
estabilidad de la presa. Este ha sido el caso mas frecuente en las presas arco RCC construidas
hasta la fecha en China, y que han alcanzado alturas superiores a los 100 m.

Respecto al control térmico y al analisis térmico-tensional es necesario que se disponga no solo
de potentes instrumentos de calculo numérico sino también del adecuado conocimiento de la
variacion con el tiempo de las propiedades tensionales del RCC y del entorno en que se
construye la presa. Los modelos tridimensionales de elementos finitos son obligados para el
calculo de este tipo de presas.

Figura 2.8 Presa RCC Kotanli en construccién en Turquia. (Fuente: ARQ consulting
engineers)
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3 ESTADO DEL ARTE.

La introduccién del disefio estructural por ordenador gener6 una revolucion al posibilitar la
realizacion de célculos inabordables con anterioridad, ademas ha permitido automatizar
notablemente los procesos de analisis y abordar problemas de complejidad creciente.

En términos numéricos, se formula el problema de analisis de presas como la determinacion del
estado tenso-deformacional en cada punto de una presa de hormigon, pero se plantean una seria
de problemas secundarios, tales como el ser capaz de reproducir aspectos tedricos como el
comportamiento real de los materiales constitutivos, o aspectos practicos tales como modelar
adecuadamente la geometria de la estructura. Todos estos problemas son abordados en los
apartados posteriores.

El modelo analitico es complejo, ya que las presas no son estructuras aisladas, si no que
interacttan con el terreno y el agua del embalse, por lo que el problema se extiende a uno de
interaccion fluido-presa-terreno. La representacion completa de esto es inviable, por lo que se
recurre a unos contornos ficticios que deben adoptar las medidas oportunas para que no se
produzca una perturbacion en los resultados.

Por tanto, se trata de un problema a diferentes escalas, una de pequefias dimensiones, como
puede ser el estado de micro-fisuracion del hormigén, un intermedia, que incluye a la presa, el
aliviadero y las juntas, por ejemplo, y otra de grandes dimensiones al tener que representar una
buena porcién del terreno y de embalse.

Por otra parte, la representacion de las cargas actuantes también es importante. Las cargas como
el peso propio o el empuje hidrostatico estan bien establecidas, sin embargo, una de las cargas
mas importantes que puede actuar sobre una estructura y una de las mas complicadas de analizar
es la accidn sismica. Asi, el problema se ve extendido con una serie de incognitas propias de la
ingenieria sismica.

De cualquier forma, todas las incognitas que rodean al estudio del comportamiento estructural
hacen imposible pretender hacer un anélisis completo. Se deben adoptar una serie de
simplificaciones que permitan obtener respuestas razonables. El desafio consiste en encontrar
el equilibrio entre el coste numérico asociado a la representacion de estos fenémenos y el error
que conlleva cualquier simplificacion introducida en el sistema.

Los métodos de célculo que se han ido utilizado para el andlisis de presas y su evolucion son
los siguientes.
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-Analisis estatico.

Antes de la aparicion de los ordenadores y de utilizar el analisis numérico, las presas eran
disefiadas haciendo un anélisis estatico de fuerzas. Frente a acciones sismicas, se realizaba de
forma aproximada mediante calculos pseudo-estaticos. El buen comportamiento estructural se
garantizaba a través de grandes coeficientes de seguridad contra el deslizamiento o vuelco.

La aparicion de los primeros ordenadores junto con el desarrollo de métodos numericos como
es el Método de los Elementos Finitos (MEF), hizo que el anélisis tenso-deformacional de
estructuras tridimensionales empezara a tener relevancia. Esto ha permitido realizar estudios
mas realistas del comportamiento que los llevados a cabo anteriormente.

-Analisis dinamico.

Los primeros avances que se produjeron en este campo fueron pequefios cambios conceptuales
en los calculos tales como considerar los efectos de la flexibilidad de las presas y la
compresibilidad del agua. Mas tarde se incluyeron los efectos de interaccion presa-fluido-
terreno, asentamiento de la cimentacion y amortiguamiento entre otros.

Las grandes presas estuvieron entre las primeras obras para las cuales los criterios del proyecto
sismico fueron tenidos en cuenta desde la década de 1930. Hasta la publicacion del boletin 72
de ICOLD, en 1989: “Eleccion de los pardmetros sismicos para grandes presas”, era corriente
proyectar las presas para resistir los terremotos utilizando una aproximacion pseudo-estatica,
en general, para una aceleracion horizontal de 0,1 g. Hoy se sabe que los sismos pueden
provocar aceleraciones de suelo mucho més elevadas que los valores estimados en el momento
del proyecto en numerosas presas existentes. (Fuente: BLAZQUEZ [15])

Ademas, a mayor parte de los anlisis se hacian en el dominio de la frecuencia, ya que resultan
mas baratos y sencillos. Para incluir efectos sismicos se construian espectros de disefio o
respuesta, método que tiene la ventaja de ser muy simple.

Incluso en la actualidad, el estudio de respuestas de los sistemas a excitaciones sismicas
requiere grandes simplificaciones. La tendencia actual es la de utilizar programas que permiten
simular los movimientos sismicos, o al menos acercarse a la respuesta con un nivel de detalle
superior al que se tenia anteriormente, ya sea con el andlisis en el dominio de la frecuencia, o
en el dominio del tiempo, donde se plantea el problema en términos de las ecuaciones generales
del movimiento para el sistema completo. La excitacion sismica se introduce mediante
acelerogramas.
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-Analisis no lineal.

Los modelos constitutivos destinados a simular el comportamiento de materiales friccionales
como puede ser el hormigon han tenido un destacado desarrollo. En general se han formulado
diversos tipos de modelos que van desde reproducir procesos elasticos y lineales o no lineales,
hasta inelasticos dependientes del tiempo. Ademas, estos modelos han sido formulados
teniendo también en cuenta leyes de compatibilidad en pequefias y grandes deformaciones, y
en configuraciones de equilibrio para pequefios y grandes desplazamientos, introduciendo de
esta manera las no linealidades geométricas.

Para resolver este tipo de problemas no lineales, se han desarrollado técnicas de anélisis
numérico basados en modificaciones del método de Newton-Raphson, que introducen una
modificacion iterativa del nivel de carga (o métodos con control de carga), ademas de métodos
con control de desplazamientos, lo que permite analizar situaciones no lineales con elevada
complejidad.
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CAPITULO 2. MODELO PARA EL ANALISIS NUMERICO.

4 DESCRIPCION DE LA PRESA.

4.1 Geometria.

Las principales caracteristicas geométricas de la presa son las que se muestran en la siguiente
tabla:

Tabla 4.1 Caracteristicas geométricas de la presa Janneh.

Parametro Valor

Altura maxima sobre excavacion 157 m

Ancho en la cresta 10 m

Ancho maximo en la base 66 m
Longitud de la cresta 300 m aprox.

Radio de curvatura de la cara de aguas arriba 240 m

Cota de la cresta 847 m

Cota del aliviadero 839 m

Cota de la base 690 m

Pendiente de la cara de aguas abajo 0,8H/1V

Las figuras que se muestran a continuacion muestran la algunas vistas de la geometria de la
presa:

NETRNRY S e e A Y R
Figura 4.1 Vista en planta y seccion transversal del bloque central de la presa. (Fuente:
ANDRIAN [4])
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il ‘
Figura 4.2 Vista en planta de la

Figura 4.3 Vista 3D de la presa. (Fuente: ANDRIAN [4])

0,00 50.00 100,00 {m)
L e—— S—
25,00 75,00

Figura 4.4 Vista 3D del modelo propio de la presa.
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4.2 Materiales y leyes constitutivas.

Como se ha definido en apartados anteriores, la presa es de hormigén compactado con rodillo
(RCC). Tanto el hormigén como la roca del cimiento siguen una ley elastica lineal.

Dependiendo de la etapa de calculo del presente anélisis, la interfaz presa-cimiento puede seguir
una ley constitutiva no lineal. En este caso, la interfaz debe ser capaz de representar la apertura
de la grieta que pueda producirse. La modelizacion de esta apertura se explica en el apartado
correspondiente.

Las leyes constitutivas de un material son las ecuaciones que expresan la relacion entre las
tensiones aplicadas sobre un cierto cuerpo y las deformaciones que las mismas provocan.
Dentro de todos los tipos de modelos constitutivos existentes, los materiales del presente
andlisis van a seguir un modelo elastico lineal is6tropo homogéneo. Un material sigue este
modelo si en cada instante, las tensiones son funcion unicamente de la deformacion local. Estas
deformaciones para un material elastico lineal son reversibles.

Las expresiones de las deformaciones en funcion de los desplazamientos para un estado
tridimensional de deformacion son las siguientes.

_ Ouy _ Ouy, _ Ou,

£ Eyy = £
wooox’ Y 9y’ T 0z

1(/0u, Odu,
%y=%m=z<;;+3;)

Ju, 4 auz)
0z ox

1(0u, Ou,
&= =3\az oy

Las leyes de Hooke generalizadas permiten obtener el estado de deformaciones en el entorno
de un punto de un sélido elastico a partir de su estado tensional. Las ecuaciones inversas, es
decir, las que permiten obtener el estado de tensiones a partir del estado de deformaciones son
las ecuaciones de Lamé. Estas se obtienen invirtiendo las leyes de Hooke y son las siguientes.

1
Exz = &Ezx =§(

oy =Ae +2Gg,
o, = Ae + 2G¢,
o, = Ae + 2Gg,

Txy = nyy
Tyz = GVxz
Tyz = nyz
Yij = 2€i;
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Los parametros G y A se relacionan con los parametros de elasticidad, médulo de Young o
modulo de deformacién longitudinal, E, y coeficiente de Poisson, v, mediante las siguientes

expresiones.

o E
2(14v)

vE

A=A a2y

En la interfaz entre la presa y el cimiento, sigue un modelo constitutivo de Mohr-Coulomb, con
las caracteristicas recogidas en la tabla que se muestra a continuacion, junto con el resto de

propiedades del hormigdn y del terreno que constituye el cimiento.

Tabla 4.2 Propiedades de los materiales constituyentes del modelo. (Fuente: ANDRIAN [4])

Moéddulo de

. . - Resistencia
Material Den5|d§1d deforma(_:lon Coeflc_lente ¢ [kPa] é ] 2 traceion
[kg/m®]  longitudinal de Poisson [MPa]
[GPa]
Hormigén 2.400 20 0,2 - - -
Cimiento 2.800 25 0,25 - - -
Interfaz - - - 0 45 0
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5 MODELACION NUMERICA DE PRESAS. MODELOS
DETERMINISTAS.

El aumento de potencia de los ordenadores y el consiguiente abaratamiento de los calculos ha
hecho que en la actualidad no se conciba el proyecto de ninguna presa sin ir acompariado de
calculos suficientemente precisos.

Los tipos de modelos que se pueden realizar son:

-Deterministas, los cuales estan basados en la experienciay las leyes fisicas para obtener
formulas sencillas y modelos matematicos.

-Estadisticos, que buscan correlaciones con datos de auscultaciones.

-Probabilisticos, se basan en realizar una caracterizacion de la fiabilidad de la presa y
analisis de riesgos.

-Adaptativos, basados en inteligencias artificiales, sistemas expertos y redes neuronales
(en fase de investigacion).

Los modelos deterministas permiten simular la respuesta de un sistema ante acciones externas
mediante modelos matematicos basados en principios fisicos, por lo que son los que se va a
utilizar. En funcion de las técnicas de andlisis utilizadas se tienen distintos tipos de métodos,
COMO son:

-Métodos de elementos de contorno.

-Métodos de elementos del dominio.

-Métodos hibridos de los dos anteriores.
De todos estos, nos interesan mas los métodos de elementos del dominio. En ellos se realiza
una discretizacion en recintos o elementos no solapados conectados con otros elementos
mediante nodos. Las ecuaciones diferenciales se plantean para cada uno de estos nodos. Para
gue se puedan resolver se necesitan unas condiciones iniciales y unas condiciones de contorno

en los nodos que delimitan los elementos de interés.

Dentro de los métodos de elementos del dominio estan incluidos el método de elementos finitos
y el método de las diferencias finitas.

Para el caso del método de las diferencias finitas, el sistema de ecuaciones diferenciales se
sustituye por un sistema equivalente de expresiones algebraicas, donde las incdgnitas son las

variables en los nodos.
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En el Método de los Elementos Finitos, dentro de cada elemento se definen unas “funciones de
forma”, que determinan el valor de las variables en el interior del elemento en funcion de los
valores de las variables en los nodos.

En el campo del andlisis estructural (ademas de otras ramas de la ingenieria), el método méas
utilizado, es el Método de Elementos Finitos. Este es un procedimiento numérico que se basa
en considerar la estructura dividida en elementos discretos con determinadas condiciones de
vinculo entre si, generandose un sistema de ecuaciones que se resuelve numéricamente y que
proporciona el estado de tensiones y deformaciones (en el caso de realizar un analisis
estructural).

Este método permite la resolucion de casos que hace poco eran casi imposibles de abordar
mediante métodos matematicos tradicionales. Este hecho obligaba a la realizacion de prototipos
para ensayarlos, lo que hacia que aumentara el coste econdmico y temporal.

Figura 5.2 Prototipo de la presa de Buendia. Cedex. (Fuente: ALONSO Y MORENO [2])
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El Método de Elementos Finitos permite realizar un modelo matemaético del sistema real, el
cual se puede modificar de manera mucho maés sencilla que un prototipo, aunque su
comportamiento y la precision de la solucion dependen de las hipotesis utilizadas y, por lo tanto,
del conocimiento que tenga el calculista del comportamiento real de la estructura.

La calidad de los resultados depende del tipo de elemento, la configuracion y el tamarfio de la
malla. Una mayor precision se consigue con una malla mas fina, pero los tiempos de célculo
aumentan, por lo que hay que encontrar un equilibrio entre el tamafio de la malla y la precision
de la solucion.
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6 INTRODUCCION A ANSYS.

Como se ha comentado anteriormente, los ingenieros de presas se apoyan cada vez més en el
uso de los ordenadores y de programas para disefiar o para tomar decisiones. Estas herramientas
son una gran ayuda en la resolucion de los diferentes problemas.

En este caso se ha utilizado el software ANSYS para la modelacion y resolucion de los
elementos finitos.

ANSYS es un programa comercial que permite el manejo de modelos de materiales
desarrollados por el usuario y combina en su sistema de resolucion las posibilidades de pre y
postprocesamiento. Dispone de diferentes moédulos para la resolucion de los distintos tipos de
problemas, siendo estos, problemas de analisis estructural dinamicos y estaticos (ambas para
problemas lineales y no lineales), analisis de transferencia de calor y fluidodinamica, y también
problemas de acustica y electromagnetismo.

Como es habitual en todos los programas de calculo de elementos finitos ANSY'S dispone de
tres modulos de trabajo, los cuales son comunes a cualquier tipo de analisis que se vaya a
realizar, desde un elastico y lineal a un dindmico no lineal. Estos tres médulos son:

PREPROCESO w SOLUCION w POSTPROCESO

Preproceso:

Definicion del problema. Consta de la creacion del modelo, de los tipos de elementos a
utilizar y la geometria, asi como la creacion del mallado de los elementos. Ademas, se
definen los materiales que se van a utilizar, que pueden ser definidos por el usuario u
obtenerse mediante librerias.

Corresponde a este médulo la asignacion de cargas y la aplicacion de las condiciones
de contorno sobre los nodos y elementos.

Solucioén:

Es la parte donde el programa donde realiza todo el calculo y genera las soluciones. Los
pasos que abarca son los siguientes:

-Seleccion del tipo de calculo a realizar, por ejemplo, si es un analisis transitorio, en
régimen armonico, estatico, de pandeo, etc.

- Configuracion de los parametros de calculo. Seleccion de intervalos de tiempo, norma
del error, nimero de iteraciones, etc.
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Postproceso:

Una vez realizada la solucion, se obtienen los resultados deseados, como
desplazamientos, deformaciones, tensiones, etc.

Pese a la potencia computacional aportada por el programa, el factor principal para
conseguir una aceptable aproximacion de los resultados finales con los reales pasara
inevitablemente por la aplicacion de unos conocimientos minimos por parte del usuario
en cuanto a los métodos empleados por el programa, y sobre todo, en cuanto a las
posibles fuente de error.

El siguiente esquema resume el proceso a seguir en la utilizacion de cualquier tipo de programa
de célculo basado en el Método de Elementos Finitos (MEF) como el que no ocupa en este

caso.
. SOLUCION
SISTEMA | \er MODELO |Anlisis del SOLUCION | \/4jidacisn DEL
FISICO DISCRETO | modelo DISCRETA S::SI;EC%A
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7/ MODELO DE ELEMENTOS FINITOS.

Las presas con una geometria continua, como las presas de gravedad, consisten en general en
una seccion transversal constante con las correspondientes juntas de dilatacion. Para estos tipos
de presas, es comun utilizar un analisis con modelos 2D basados en la teoria de la deformacion
plana generalmente.

HI4
10 1=t

2

10 60 10

Figura 7.1 Modelo 2D de una presa de gravedad (Fuente: ALTAREJOS [3])

En los casos donde se produzca una variacion en la seccién transversal a lo largo de la presa
y/o se transfiere carga en direccion lateral, se utilizan principalmente analisis con modelos 3D.
Estos casos son principalmente el de los distintos tipos de presas arco, e incluso se puede hacer
con presas de contrafuertes en algunos casos. Para el caso de estudio, se utiliza un modelo 3D
para el andlisis.

7.1 Partes del modelo.

Para la elaboracién del presente estudio, no se ha trabajado con un Gnico modelo, sino con uno
distinto para cada tipo de analisis realizado. Todos estos modelos comparten muchos elementos
en comun, como el dominio, muchas de las condiciones de contorno y acciones, pero en cada
uno de ellos se introducen diferencias significativas, que van aumentando la complejidad del
mismo en cada etapa de célculo y, por consiguiente, el coste computacional y temporal. Los
elementos generales de cada modelo pueden resumirse en los expuestos a continuacion.

-Dominio: Espacio geométrico donde se va a analizar el sistema. En este caso, el modelo

geométrico estd compuesto por la presa y una porcion de terreno, con una anchura de valor
4,75 H, y un espesor y altura de 2,5 H cada uno. Siendo H la altura de la presa.
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150,00

Figura 7.2 Dominio completo del modelo de la presa.

-Condiciones de contorno: Variables conocidas que condicionan el cambio del sistema:
Cargas, desplazamientos, temperatura, etc. En el caso de estudio, las acciones se describen en
cada caso, pues se han realizado distintos analisis, tanto estaticos como dinamicos (por ejemplo,
empuje hidrostatico, hidrodinamico, aceleracién de la gravedad, acelerogramas, etc). En cuanto
a las condiciones en los limites del dominio, para todos los andlisis realizados se han
considerado las paredes del terreno como indeformables, es decir, no hay desplazamientos en
los contornos del dominio, el vertical esta impedido en la base del terreno y el horizontal
tambien lo esté en los limites laterales.

En cuanto a la zona de la interfaz presa-cimiento, en cada caso se explica como se ha
considerado, ya que en funcion del tipo de analisis que se vaya a realiza se tienen diferentes
necesidades a la hora de tratar esta interfaz.

Figura 7.3 Condicion de contorno en los laterales y la base del dominio. Ax=Ay=Az=0.
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-Incognitas: Son las variables del sistema que deseamos conocer después de que las
condiciones de contorno hayan actuado sobre el sistema. Estamos hablando de las
deformaciones, tensiones, temperaturas, etc. Estas van a ser evaluadas para cada analisis, al
igual que las condiciones de contorno.

7.2 Mallado y elementos utilizados.

El dominio se divide en una serie de elementos conectados por nodos, como se ha comentado
anteriormente. Sobre estos nodos es donde se van a materializar las incégnitas del sistema, por
lo que los resultados se calculan en estos puntos. Se pueden definir como los puntos del espacio
donde se considera que existen grados de libertad y acciones.

El conjunto de estos puntos del espacio o nodos, es lo que conocemos como “malla”. Para la
materializacion de esta malla en ANSY'S se ha utilizado el método “Hex dominant”, con lo que
se crea una malla cuyos elementos son hexaedros. Se ha decidido utilizar este método porque
el mallado hexaédrico arroja mejores resultados para cuerpos con gran cantidad de volumen
interior, como es el caso.

Los elementos son la representacion matricial de la interaccion entre los grados de libertad de
un conjunto de nodos. Existen distintos tipos de elementos, pero en este caso vamos a trabajar
con elementos de volumen, los cuales estan formados por 4 0 méas nodos, y se utilizan para la
representacion de solidos tridimensionales.

Como ya se ha comentado, se utilizan elementos hexaédricos, concretamente cubos. Dentro de
los distintos elementos que podemos encontrar en ANSYS, se han utilizado los elementos
SOLID186 para el cuerpo de la presa y el terreno.

Estos son elementos solidos 3-D de 20 nodos con tres grados de libertad por nodo:
desplazamientos en las direcciones nodales X, y, z. El elemento permite la correcta
modelizacion de plasticidad, fluencia, rigidez por tensién, grandes desplazamiento y grandes
deformaciones (Fuente: ANSYS 16.2 [13]).
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M,MNO,P UMW X

Tetrahedral Option
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Figura 7.4 SOLID186. Solido estructural 3D en ANSYS.

El modelo utilizado, consta de 41.937 elementos y 1878.798 nodos, con tres grados de libertad
en cada nodo, como ya se ha comentado, desplazamiento en las direcciones X, Y, z.

Figura 7.5 Modelo tras la aplicacion del mallado.

Asi, se consigue pasar de un sistema continuo, caracterizado por un sistema de ecuaciones
diferenciales, a un sistema con un namero de grados de libertad finito cuyo comportamiento se
modela mediante un sistema de ecuaciones, lineales o no.

Por ultimo, la solucidn a este sistema consiste en encontrar los desplazamientos de los nodos
considerados, y a partir de ellos, las deformaciones y las tensiones del sistema. Estamos
aplicando por tanto, el metodo de los desplazamientos, cuya principal diferencia con el otro
método de discretizacion de la estructura, el metodo de las fuerzas, radica en las variables que
se toman como incégnitas y en la secuencia de aplicacion de las relaciones de equilibrio,
compatibilidad y comportamiento.
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8 TIPOS DE PROBLEMAS.

Dependiendo del tipo de andlisis que se vaya a realizar, se utiliza un tipo de sistema de
ecuaciones u otro. Las relaciones entre las acciones externas y las deformaciones se tienen en
cuenta en la rigidez del elemento y en sus relaciones constitutivas. Por ejemplo, para un
problema elastico y lineal, las ecuaciones que definen el sistema pueden expresarse de forma
matricial mediante la siguiente expresion:

{Q} = [KI{D}

Donde el término [K] es la matriz de rigidez global de la estructura, {Q} es el vector global de
cargas de la estructura 'y {D} es el vector de desplazamientos globales.

Cuando las condiciones del problema cambian, también lo hacen las ecuaciones que definen el
sistema y que se utilizan para su resolucion (problemas estaticos no lineales, problemas
dinamicos, etc.)

Cuando las cargas son variables en el tiempo, estamos ante un problema de tipo dindmico,
donde la aplicacion de las relaciones fundamentales da lugar al siguiente sistema de ecuaciones
lineales:

[M]{i} + [C]{a} + [KT{u} = {Q(6)}

Donde el primer término de la ecuacion anterior constituye las fuerzas inerciales debidas a la
aceleracion de la masa de la estructura ([M]{ii}), el segundo representa las fuerzas de
amortiguamiento ([C]{u}), mientras que el tercero representa las fuerzas mecanicas debidas a
las deformaciones que tienen lugar en la estructura ([K]{u}).

Estas ecuaciones pueden resolverse por el método de superposicién modal o por el método de
integracion directa paso a paso, dependiendo del tipo de problema que se esté resolviendo. En
los apartados correspondientes a cada tipo de analisis se profundiza mas en los conceptos que
aqui se presentan.

Es habitual encontrarse ante un problema no lineal, donde la aplicacién de las relaciones
fundamentales da lugar a sistemas de ecuaciones no lineales. Entonces estas ecuaciones pueden
resolverse por métodos incrementales o iterativos (Newton-Raphson por ejemplo). En el caso
de que las cargas sean variables en el tiempo, no es valido el método de superposicion modal y
hay que recurrir al método de integracion directa paso a paso. Este tipo de problemas son
costosos de resolver, ya que debe resolverse un problema no lineal para cada incremento de
tiempo.

Como se ha comentado, en cada apartado se profundizara mas en cada tipo de analisis.
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A continuacion, se resumen los distintos tipos de problemas de analisis de estructuras (sin tener

en cuenta los analisis de estabilidad estructural).

Tabla 8.1 Tipos de problemas en el analisis de estructuras. (Fuente: SANCHEZ [31])

ANALISIS LINEAL

NO LINEAL
(geometria 0 material)

ESTATICO LINEAL

ESTATICO

-{Q} = [K]{D}

MODOS PROPIOS

(1K1 = w?[M1]{$:} = {0}
DINAMICO RESPUESTA DINAMICA

-[M]{a} + [CHud + [K]{u} = {Q(8)}

-Superposicion modal
-Integracion directa paso a paso

ESTATICO NO LINEAL

-Métodos incrementales o
iterativos

DINAMICO NO LINEAL

-Integracion directa paso a
paso
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CAPITULO 3. ANALISIS ESTATICOS.

9 PROCESO CONSTRUCTIVO.

La presa esta compuesta por hormigén compactado con rodillo (RCC), por lo que el proceso
constructivo se simula mediante la superposicion de 10 capas del mismo espesor hasta formar
la presa completa. Cada capa tiene un espesor de 15,7 m, formando asi una altura de presa total
de 157 m.

El modelo realizado para el célculo del peso propio durante el periodo constructivo considera
el contacto presa-cimiento como “pegado”, con los desplazamientos horizontal y vertical
impedidos: Ax = Ay =0

Esto se ha modelizado en Ansys mediante la introduccion de un contacto tipo “bonded”, el cual,
hace que las dos regiones en contacto se consideren pegadas, sin permitir el deslizamiento ni la
separacion entre ambas. De esta manera se evita cualquier problema de convergencia numérica
en esta primera etapa de calculo.

Los resultados que aqui se presentan, estdn basados en un modelo donde se considera una
combinacidn del célculo del peso propio y de la etapa considerada.

150,00 450,00 150,00 450 00

Figura 9.1 Proceso constructivo. Terreno con excavacion y primera capa.

150,00 150,00

Figura 9.2 Proceso constructivo. Segunda y tercera capas.
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150,00 150,10

Figura 9.3 Proceso constructivo. Cuarta y quinta capas.

150,00 150,00 450,00

Figura 9.4 Proceso constructivo. Sexta y séptima capas.

180,00 450,00 150,00

Figura 9.5 Proceso constructivo. Octava y novena capas.
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150,00 450,00

Figura 9.6 Proceso constructivo. Presa completada.

Los resultados obtenidos de esta etapa de proceso constructivo, se utilizan como situacion
inicial para los analisis realizados posteriormente, combinando esta etapa con la etapa
considerada en cada momento. Asi, esta etapa constituye una etapa previa a las sucesivas.

No se ha tenido en cuenta el proceso de generacion de calor durante la etapa constructiva,
Unicamente las deformaciones provocadas por el peso propio del conjunto.
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10 ANALISIS ESTATICOS.

Los anélisis estaticos realizados son:

1. Analisis lineal
2. Andlisis no lineal

Para la realizacion de todos los modelos de andlisis estaticos se ha considerado el embalse a
nivel méximo normal (NMN), correspondiente a 839 m, mientras que el nivel en la cara de
aguas abajo se fija en 690 m, equivalente al nivel del lecho del rio, por lo que no hay empuje
hidrostatico aguas abajo de la presa.

Las solicitaciones a considerar para los distintos analisis son:

e Peso propio de la presa

e Presion hidrostaticaa NMN

e Subpresion (funcionamiento correcto de los drenes)
e Subpresion (fallo de drenes)

La distribucion de la subpresién es la que puede observarse en la siguiente figura, en la que la
linea azul representa la linea piezométrica. La galeria de drenaje de la presa se sita a 10 m de

la cara de aguas arriba de la presa, considerando una eficiencia de los mismos del 33,3 %.

839 m

736,33 m

690 m

Figura 10.1 Distribucion de la linea piezométrica a través de la presa.

Los resultados comunes que se van a obtener en cada etapa de calculo son:

e La evolucion del desplazamiento del paramento de aguas arriba del blogue 0 vs.

Elevacion.

e La evolucion del desplazamiento del paramento de aguas arriba del bloque 5 vs.
Elevacion.

e La evolucion de la tension del arco del paramento de aguas arriba del bloque 0 vs.
elevacion.
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Figura 10.2 Bloques 0 (izquierda) y 5 (derecha) en el paramento de aguas arriba.

Otros parametros seran obtenidos en las etapas especificas, los cuales son descritos en la
descripcion del analisis correspondiente.

10.1 Analisis lineal.

Las hipotesis basicas del analisis lineal de estructuras son: (Fuente: MARTI [26])

-Pequefios desplazamientos. Esta hipdtesis supone que los desplazamientos de la
estructura, debidos a la accion de las cargas aplicadas, son pequefios. Debido a esto
puede admitirse que la geometria de la estructura antes y después de aplicar las cargas,
es la misma.

-Linealidad del comportamiento del material. Esta hip6tesis supone que la ley de
comportamiento del material es lineal, lo que quiere decir que, si la carga aplicada sobre
el material se multiplica por un cierto valor, las tensiones y deformaciones vienen
multiplicadas por ese mismo valor. Bajo esta hipétesis, todos los materiales trabajan en
la rama elastica del diagrama tension deformacion, siempre por debajo del limite
elastico.

-Principio de superposicion. Si se admiten las hipétesis de pequefios desplazamiento
y linealidad del material, la respuesta de la estructura sera lineal y puede ser descrita
mediante un sistema de ecuaciones lineales. La consecuencia de estas es el principio de
superposicion, que dice que “el efecto de varias cargas actuando sobre una estructura,
es igual a la suma de los efectos de cada una de las cargas actuando aisladamente”.
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Para un analisis estatico lineal, el vector de desplazamientos globales {D} se resuelve en la
ecuacion matricial siguiente:

{Q} = [K]{D}
Donde:

[K] es la matriz de rigidez global de la estructura, la cual, para un analisis lineal, se considera
constante. Las siguientes suposiciones son realizadas:

e Se asume comportamiento elastico y lineal del material.
e Pequefias deformaciones.

Q

D
Figura 10.3 Relacién lineal del vector de cargas y de desplazamientos.

{Q} es el vector global de cargas de la estructura. Se supone:

e Las cargas no varian con el tiempo.
¢ No hay amortiguamiento.

El contacto presa-cimiento, para este analisis, se ha considerado como “pegado”, se ha
modelizado como un apoyo rigido con los desplazamientos tanto horizontal como vertical
impedidos: Ax = Ay = 0.

Esto se ha modelizado en ANSYS mediante la introduccion de un contacto tipo “bonded”, el
cual, hace que las dos regiones en contacto se consideren pegadas, sin permitir el deslizamiento
ni la separacion entre ambas.

Se ha realizado el andlisis para distintos estados de carga, partiendo del méas simple, donde solo
se considera el peso propio de la presa. Este estado coincide con el estado final del célculo del
peso propio en el apartado del proceso constructivo, por lo que, en lugar de volver a calcularlo,
se va a partir de los resultados obtenidos en el calculo de esta etapa constructiva, combinando
este estado con los sucesivos, de manera que las distintas solicitaciones actlan una vez que ya
lo ha hecho la accion gravitatoria.

48



CAPITULO 3. ANALISIS ESTATICOS.

Estos estados de carga se han estructurado segudn las distintas solicitaciones que actuan, con un
nivel de carga creciente para cada estado.

10.1.1 Estado 1: Peso propio.

Esta accion acta sobre una presa como una fuerza pasiva, fundamental y permanente que
colabora en la estabilidad. El peso propio depende de la forma y las dimensiones de la presa,
pero también del peso especifico de los materiales. En este caso se trata de hormigén
compactado con rodillo con una densidad de 2.400 kg/m®.

Como se ha comentado anteriormente, esta accion se va a considerar en el apartado del proceso
constructivo y actuando en todos los estados de carga combindndose con las distintas
solicitaciones que se van aplicando en la estructura.

10.1.2 Estado 2: Estado 1 + Empuje hidrostatico.

Esta es la fuerza activa fundamental en una presa. La presion del agua sobre una superficie es
normal a ella, y su efecto equivale al peso de la columna liquida de seccion unidad que gravita
sobre cada punto.

En una seccion transversal a ella tiene dos componentes, horizontal (H) y vertical (V), siendo
la primera la mas importante en presas de hormigon, que ademas es desestabilizadora.

Se ha considerado el embalse a NMN, por lo que la altura de la ldmina de agua es de 149 m.
Podemaos definir la presion hidrostatica mediante la siguiente expresion:

P; = pgh,;
Siendo:
P;: Presion hidrostatica a la profundidad i [Pa]
p: Densidad del agua [kg/mq]
g: Aceleracion de la gravedad [m/s?]
h;: Profundidad i [m]

Esta presion hidrostéatica, considerando el embalse a NMN, adopta un valor maximo de 1,4602
MPa tanto en la base de la cara de aguas arriba de la presa como en el fondo del cauce, segun
la ley triangular que se muestra en la siguiente figura:
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Presién hidrostatica
180

160
140

120 — Paramento U/S

[EnY
o
o

80

Presion
60 hidrostatica

Altura [m]

40
20
0

0,00 020 040 060 080 100 1,20 140 1,60
Presion [Mpa]

Figura 10.4 Valores de la presion hidrostatica vs altura de la presa.

Esta presion se aplica a todo el cauce y al paramento de aguas arriba de la presa.

Figura 10.5 Presion hidrostatica sobre el cauce y el paramento de guas arriba en ANSYS.

Con estas acciones actuando sobre la presa se han obtenido los resultados que se muestran a
continuacion.
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Horizontal us-to-
ds displacements

Elevation
(m.as.l) Upstream face
Block BO
(mm)
839,0 18,006
824,1 15,994
809,2 14,042
794,3 12,401
779,4 11,009
764,5 9,681
749,6 8,747
734,7 7,648
719,8 6,545
704,9 5,001
690,0 1,486

Elevation(masl)

D

860,0
840,0
820,0
800,0
780,0
760,0
740,0
720,0
700,0
680,0

isplacements Block B0

/
/

/

/
v/
~

0,00 5,00 10,00 15,00 20,00

Displacement (mm)

Figura 10.6 Desplazamiento horizontal del paramento de aguas arriba del bloque BO.

Horizontal us-to-
ds displacements

Elevation
(m.as.l) Upstream face
Block B5
(mm)
847,0 6,0169
837,3 6,0068
827,6 5,5721
817,9 4,9440
808,2 4,4889
798,5 4,1270
788,8 3,8736
779,1 3,4960
769,4 2,7988
759,7 2,3590
750,0 1,2680

Elevation(masl)

Displacements Block B5

860,0
840,0
820,0
800,0
780,0
760,0
740,0
720,0
700,0
680,0

/
/

0,00 2,00 4,00 6,00 8,00
Displacement (mm)

Figura 10.7 Desplazamiento horizontal del paramento de aguas arriba del bloque B5.
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Arch stress Arch stress Block B0
Elevation Upstream face
(m.as.l.) Block BO 8600
(MPa) 840,0
839,0 -1,2138 2 820,0
824,1 -1,4497 £ 8000
809,2 -1,5460 S 780,0
794,3 -1,5939 € 760,0
e e S
749,6 -1,5567 7200
734,7 21,4611 700,0 —
719,8 -1,3364 680,0
704.9 11878 200 -150 -1,00 -050 0,00
690,0 -0.2011 Arch Stress (MPa)

Figura 10.8 Tension arco del paramento de aguas arriba del bloque BO.

10.1.3 Estado 3: Estado 2 + Subpresion (funcionamiento correcto de drenes).

La subpresion o presion intersticial es el empuje del agua que se filtra por el contacto entre la
presa y el terreno.

Es una fuerza mecanicamente desestabilizadora que actGa en direccién normal al plano de
cimentacion y en direccion contraria al peso. Se calcula a NMN.

Para definir las subpresiones, se supone una ley lineal, definida por:
- Punto 1: Aguas arriba, la subpresion coincide con la profundidad del embalse.
- Punto 2: Aguas abajo, coincide con la profundidad del canal de desague/rio.
- Punto 3: En funcidn del caso particular.

o Caso a): Funciona drenaje (se reduce la subpresion con el dren) y no existe
grieta.

o Caso b): Fallo de drenes y no existe grieta.

o Caso c): Fallo de drenes y existencia de grieta: existe despegue. (Este caso serd
analizado en el apartado de andlisis no lineal con propagacion de la subpresion).
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dreraje

i Thy
Thy
g

m | 1L

s,

™,
h, 1

Y

&

Figura 10.9 Casos particulares de modelizacion de la subpresién. (Fuente: CASTILLO [16])

En este tercer estado de carga se ha modelizado el primer caso, donde los drenes funcionan
correctamente, por lo que la distribucion de la subpresion es la siguiente:

Distribucion de la subpresion

Ancho presa [m]

0 10 20 30 40 50 60 70
0

0,15
03
0,45
0,6
0,75
09
1,05
1,2

Ley de subpresion

e Base de la presa

Subpresion [MPa]

1,35
15
1,65

Figura 10.10 Valores de la subpresién con funcionamiento correcto de drenes vs ancho de la
presa.

Esta presion se aplica a todas las superficies de la presa en contacto con el terreno, como se
muestra en la siguiente figura.
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lnieiPs
07/10/2017 12:51

. 1,49e6 Max
1,32444e6
— 1,15885%6
— 993333
— 827778
— ool
— 496667

331111
I 165556
0 Min
Figura 10.11 Subpresion con correcto funcionamiento de drenes sobre el contacto presa-
cimiento en ANSYS.

Ademas de la subpresién, también hay que aplicar la presion hidrostética, con lo que tenemos
los siguientes resultados:

Horizontal us- i
to-ds Displacements Block BO
Elevation displacements 860.0
(m.as.l.) Upstream face
Block BO 840.0 /
(mm) =820,0 v4
839,0 18,693 S 00,0 /
824,1 16,695 H /
2 780,0
809,2 14,755 §
794,3 12,992 27600
779,4 11,616 740,0
764,5 10,428 7200 /
7496 9,318 P4
700,0
734,7 8,094 7
719,8 6,664 680,0
204.9 4.479 0,00 500 10,00 15,00 20,00
690,0 1’563 Displacement (mm)

Figura 10.12 Desplazamiento horizontal del paramento de aguas arriba del bloque BO.
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Horizontal us-to-
ds displacements

?ﬁ‘;ag'?;‘ Upstream face
as.l. Block B5
(mm)
847,0 6,4001
837,3 6,0865
827,6 5,6484
817,9 5,2631
808,2 4,9191
798,5 4,3806
788,8 3,9901
7791 3,5832
769,4 3,0459
759,7 2,3886
750,0 1,3193

Elevation(masl)

Displacements Block B5

860,0
840,0 /

820,0 //
800,0

780,0 /
760,0 /

740,0
720,0

700,0
680,0

0,00 2,00 400 6,00 8,00
Displacement (mm)

Figura 10.13 Desplazamiento horizontal del paramento de aguas arriba del bloque B5.

Arch stress

Elevation Upstream face
(m.a.s.l) Block BO
(MPa)
839,0 -1,2240
824,1 -1,4660
809,2 -1,5839
794,3 -1,6409
779,4 -1,6682
764,5 -1,6701
749,6 -1,6489
734,7 -1,6033
719,8 -1,5059
704,9 -1,3665
690,0 -0,5310

Elevation(masl)

Arch stress Block BO

860,0
840,0
820,0
800,0
780,0
760,0
740,0
720,0
700,0 —~

680,0
-2,00 -150 -100 -0,50 0,00

Arch Stress (MPa)

\

Figura 10.14 Tension arco del paramento de aguas arriba del bloque BO.
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10.1.4 Estado 4: Estado 2 + Subpresion (Fallo de drenes).

Este andlisis se corresponde con el caso b mencionado en la definicion de la ley de subpresiones
anteriormente, donde los drenes no funcionan correctamente, por lo que la nueva ley de
subpresiones es:

0
0,15
03
0,45
0,6
0,75
0,9
1,05
1,2
1,35
15
1,65

Subpresion [MPa]

Distribucion de la subpresion
Ancho presa [m]

20 40 60 80

Ley de subpresion

e Base de la presa

Figura 10.15 Valores de la subpresién con fallo de drenes vs ancho de la presa.

Como en el caso anterior, se aplica a todo el contacto presa-terreno.

Unit: Pa
Q705207 1253

Figura 10.16 Valores de la subpresion con funcionamiento correcto de drenes vs ancho de la
presa.

1,496 Max
1,32444ef
1,15880:4

933333
82778
ba2222
496667
331111
165556
0 Min

También en este caso se combina con la presion hidrostéatica, con lo que tenemos los siguientes
resultados:
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Horizontal us-to-
ds displacements

Elevation Upstream face
(m.as.l) Block BO
(mm)
839,0 19,510
824,1 17,178
809,2 14,923
794,3 13,072
779,4 11,421
764,5 10,271
749,6 8,964
734,7 7,847
719,8 6,351
704,9 4,791
690,0 1,557

Displacements Block B0

860,0

840,0
820,0 /
800,0 /

780,0
760,0
740,0
720,0
700,0
680,0

Elevation(masl)

/
J

7

0,00 10,00 20,00 30,00
Displacement (mm)

Figura 10.17 Desplazamiento horizontal del paramento de aguas arriba del bloque BO.

Horizontal us-to-
ds displacements

%rlr?\:iag?;] Upstream face
R Block B5
(mm)
847,0 6,9013
837,3 6,6450
827,6 6,1822
817,9 5,6907
808,2 5,2837
798,5 4,8251
788,8 4,2627
779,1 3,8878
769,4 3,3147
759,7 2,7861
750,0 1,4735

Displacements Block B5

860,0
840,0
~820,0
&
£.800,0
C
2 780,0
g
2 760,0
L
740,0
720,0
700,0
680,0

0,00 5,00 10,00

Displacement (mm)

Figura 10.18 Desplazamiento horizontal del paramento de aguas arriba del blogue B5.
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Arch stress
Elevation Upstream face
(m.as.l.) Block BO 860,0
(MPa) 840,0
839,0 -1,2240 7 8200
824,1 -1,4660 § 800,0
809,2 -1,5839 % 780,0
794,3 -1,6409 Uij 760,0
7794 -1,6682 740,0
7645 -1,6701 7200
7496 -1,6489
734.7 11,6033 700,0
719,8 -1,5059 680,0
704,9 -1,3665
690,0 -0,5310

Arch stress Block B0

~

\

— ——

-2,00  -150 -1,00 -0,50 0,00

Arch Stress (MPa)

Figura 10.19 Tension arco del paramento de aguas arriba del bloque BO.

10.1.5 Resumen y comparativa de resultados del analisis estatico lineal.

Se puede apreciar como al aumentar las solicitaciones sobre la estructura, tanto el campo de
tensiones como de deformaciones van aumentando de la siguiente manera:

Elevation(masl)

Displacements Block BO

===PP+PH ==—PP+PH+SB

860,0

Fallo de drenes

840,0

820,0

y 4

800,0

/V

780,0

/

760,0

/

740,0

720,0

700,0 A

7

680,0

0,00

5,00

10,00 15,00
Displacement (mm)

20,00 25,00

Figura 10.20 Comparativa de desplazamientos BO.
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Arch stress Block BO
==—=PP+PH ==——PP+PH+SB -———Fallo de drenes

850,0

830,0 /
810,0 /1

/)
S
E 790,0
: |
Z 7700
W
750,0 \
730,0 \\
6900 \\
-2,00 -1,50 -1,00 -0,50 0,00
Arch Stress (MPa)
Figura 10.21 Comparativa de tensiones arco BO.
Displacements Block B5
——PP+PH  ——PP+PH+SB  ——Fallo de drenes
860,0
840,0
— 820,0 S
=
S 8000 //
c
A= 780,0
T /
3 760,
w
740,0
720,0
700,0
680,0
0,00 2,00 4,00 6,00 8,00

Displacement (mm)

Figura 10.22 Comparativa de desplazamientos B5.
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10.2 Analisis no lineal.

En el andlisis lineal de estructuras, las ecuaciones de equilibrio se basan en la hipotesis de
indeformabilidad (geometria constante) durante la aplicacion de las cargas. Sin embargo, hay
casos que tienen grandes desplazamientos y/o deformaciones, siendo necesario considerar la
configuracién real deformada de la estructura. Esto requiere un andlisis no lineal, que se
resuelve mediante procedimientos iterativos o incrementales, comenzando a partir de unos
valores de desplazamiento iniciales, y finalizando al satisfacerse las ecuaciones de equilibrio
en los nodos en su posicion deformada. Ademas, en el andlisis lineal el comportamiento del
material se reproduce mediante una ley de tensién—deformacion lineal, y esto no siempre es asi
para todos los materiales.

El comportamiento estructural no lineal puede aparecer basicamente por dos causas, los grandes
desplazamientos y/o deformaciones (no linealidad geométrica) y el comportamiento
tenso-deformacional no lineal (no linealidad del material). Excepto para las estructuras mas
simples, es necesario recurrir al ordenador para realizar un analisis no lineal, debido al proceso
iterativo o incremental de resolucion. EI empleo del ordenador puede servir de ayuda a la
compresion del comportamiento no lineal de la estructura, pues permite introducir las cargas
por escalones, cambiar el nimero de iteraciones u obtener las fuerzas residuales al final de cada
iteracion. (Fuente: TOMAS [34])

En una simulacion no lineal, la relacion entre el vector global de cargas de la estructura {D} y
el vector de desplazamientos {D} no es lineal, como se muestra en la figura siguiente:

D
Figura 10.23 Relacién no lineal del vector de cargas y de desplazamientos.

En este caso, la matriz de rigidez global de la estructura [K], no es constante, pues es funcién
de los desplazamientos {D}. Podemos reescribir la ecuacion matricial:

{0} = [K(D){D}
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El célculo no lineal consiste basicamente en un método de resolucién iterativo que en cada paso
se va aproximando a la solucién buscada, a partir de la solucion obtenida en el paso anterior,
decimos que va convergiendo, y el algoritmo de resolucion se da por terminado cuando se
cumpla una determinada condicion.

Los algoritmos de resolucion numérica de problemas no lineales que utiliza ANSYS se basan
en el método de Newton-Raphson. Este es un método iterativo con control de fuerza, es decir,
en las distintas iteraciones, se van produciendo incrementos de carga y se observa la diferencia
entre estas cargas externas y las fuerzas internas, a lo que llamamos fuerzas residuales V.
Cuando estas fuerzas residuales sean 0, el incremento de desplazamientos entre dos iteraciones
sera también nulo, por lo que la solucién converge.

El método puede aplicarse de diferentes formas:
Newton-Raphson generalizado o método de la rigidez tangencial: La matriz de rigidez [K]
se actualiza en cada iteracion, lo cual, para modelos grandes, puede suponer un elevado coste

computacional, pero tiene una buena velocidad de convergencia (velocidad cuadratica).

AD, = —K(D,;)"'¥(Dr)

o
% kD))
T
¥ P
¥
0 KDy)
AD [i] AD 1
e
D
D, D, D,

Figura 10.24 Método de Newton-Raphson de la rigidez _tangencial. (Fuente: SANCHEZ [31])

Newton-Raphson modificado o método de la rigidez inicial: Se utiliza la matriz de rigidez
inicial en cada una de las distintas iteraciones. Esta opcidn tiene una convergencia mas
probable, pero requiere un mayor nimero de iteraciones.

AD, = —K(Do)™"¥(D,)
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D
0-Dy D, D, D;D,

Figura 10.25 Método de Newton-Raphson de la rigidez inicial. (Fuente: SANCHEZ [31])

10.2.1 Criterio de apertura de grieta en el contacto presa-cimiento. Modelizacién.

Esta apertura ha de ser evaluada en el contacto presa-terreno para la seccion A-A descrita en la
siguiente figura, entre los bloques B3 y B5:

i SECTION A-A

T | Opening at dam /
— '-, —% foundation interface

cimiento donde es evaluada la apertura.

\ =

Figur 0.27 Contacto presa-
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El criterio utilizado por el modelo para tener en cuenta la formacion de la grieta en la interfaz
presa-cimiento consiste en comparar la resistencia a traccion del hormigon de la zona de
contacto con las tensiones internas (tensiones normales). En general, cuando la tension maxima
admisible del material es excedida a lo largo de la base de una presa, se asume que se forma
una grieta y se propaga por el contacto hasta el punto donde la tension aplicada sea igual a la
tension resistente. (Fuente: USACE [37])

El modelo utilizado para este analisis debe ser capaz de representar la apertura de la grieta
mencionada anteriormente, ademas de seguir una ley de Mohr-Coulomb para el contacto entre
la presa y el terreno.

Esto se ha modelizado en ANSYS mediante la introduccion de contactos tipo “frictional”, el
cual permite el deslizamiento y la separacion entre las dos regiones en contacto, en este caso la
presa y el terreno. Para la definicion de este tipo de contacto es necesario definir un coeficiente
de friccion de la interfaz presa-cimiento, el cual, con un valor mayor que cero, activa la friccion
tipo Coulomb entre los cuerpos:

F = uN

Donde w=tg + (us — pa)e P’
Siendo:

us: Coeficiente de friccion estatico.

uq: Coeficiente de friccion dinamico.

B: Constante de decaimiento.

v: Velocidad relativa de deslizamiento.

Si tenemos en cuenta que el coeficiente de friccion dindmico y la constante de decaimiento
tienen un valor nulo, entonces, el coeficiente de friccién sera igual al coeficiente de friccion
estatico. Para un valor del angulo de rozamiento interno del terreno en la interfaz presa-cimiento
de 45°, el coeficiente de friccion adopta un valor de:

p=us=tgp=tg45=1

Ademas de la introduccion de un coeficiente de friccion para la modelizacion del sistema no
lineal, se ha tenido en cuenta la no linealidad geométrica en ANSY'S, mediante la activacion
del parametro “Large Deflection” y de esta manera tenemos en cuenta que se producen grandes
desplazamientos, una de las hipétesis basicas en un analisis no lineal, con lo que mejoramos la
convergencia de la solucion.
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Como se ha comentado anteriormente, en un analisis no lineal las ecuaciones de equilibrio se
resuelven por medio de procesos iterativos en cada subetapa de célculo. Es necesario, por lo
tanto, definir el tipo de método de resolucion de estas ecuaciones de equilibrio. En ANSYS se
dispone de los controles necesarios para definir un tipo de solucion iterativa.

Se ha realizado el andlisis para distintos estados de carga, partiendo del mas simple, donde solo
se considera el peso propio de la presa. Este estado coincide con el estado final del céalculo del
peso propio en el apartado del proceso constructivo, por lo que, en lugar de volver a calcularlo,
se va a partir de los resultados obtenidos en el calculo de esta etapa constructiva, combinando
este estado con los sucesivos, de manera que las distintas solicitaciones actlan una vez que ya
lo ha hecho la accién gravitatoria.

Estos estados de carga se han estructurado segun las distintas solicitaciones que acttan, con un
nivel de carga creciente para cada estado.

10.2.2 Estado 1: Peso propio.

Ya ha sido definida esta accion en el estado 1 del analisis estatico lineal, la densidad del
hormigon es la misma, 2.400 kg/m?, por lo que esta accion es la misma que en el caso anterior.
Se combina con los distintos estados de carga de este analisis, pues se considera la primera
etapa de calculo en cada uno de ellos.

10.2.3 Estado 2: Estado 1 + Empuje hidrostatico.

Ya ha sido definida esta accion, pues adopta los mismos valores y se aplica en la misma zona
que para el andlisis estatico lineal. Se ha considerado el embalse a NMN, por lo que la altura de
la lamina de agua es de 149 m. Combinandola con el peso propio, se obtienen los siguientes
resultados:
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I;So glizgrlggérl:]z';gs' Displacements Block BO
Elevation Upstream face 860.0
(mas.) Block BO ’
(mm) 840,0 /
839,0 20,693 7 8400 /
824,1 18,554 % 800,0 /
809,2 17,210 % 780,0 /
7943 15,273 uij 760,0 7
779,4 13,172 2400 /
764,5 11,634 /
720,0
749,6 10,059 /
734,7 8,089 7000 =7
719,8 5,832 680,0
2049 4510 000 1000 20,00 30,00
69010 3’340 Displacement (mm)

Figura 10.28 Desplazamiento horizontal del paramento de aguas arriba del bloque BO.

zlogi_zorlwtal ”S't‘:' Displacements Block B5
Elevation S displacements
(m.as.l) Upstream face 860,0
s Block B5 ,
(mm) 840,0 /
. /
847,0 6,4777 7 8200 /
837,3 6,2669 £ 8000
827,6 6,0204 £ 7800
817,9 5,7765 S 7600 —
P
808,2 5,3721 740.0
798,5 4,8356 1200
788,8 4,4743 000
779,1 3,0921 !
680,0
7694 3,4562 000 200 400 600 800
759,7 2,8810 Displacement (mm)
750,0 1,6180
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Figura 10.29 Desplazamiento horizontal del paramento de aguas arriba del bloque B5.
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Arch stress Arch stress Block BO
Elevation Upstream face
(m.as.l.) Block BO 8600
(MPa) 840,0

839.0 -1,2390 o) 820,0

824,1 -1,5760 g, 800,0

809,2 -1,6466 S 7800

7943 -1,6847 3 7600

779.4 -1,6665 W 40,0 \

764,5 -1,6136 7200

749.6 -1,5425

734.7 11,4524 700,0 —

719.8 -1,3557 680,0

2049 10678 240 -160 -080 000 0,80

69010 0 ’3111 Arch Stress (MPa)

Figura 10.30 Tension arco del paramento de aguas arriba del bloque BO.

La apertura de grieta en este caso puede medirse, aunque es insignificante, del orden de 0,8 mm
en el pie de aguas arriba, por lo que la que se muestre graficamente es la del estado 3 de carga.

10.2.4 Estado 3: Estado 2 + Subpresion (funcionamiento correcto de drenes).

Ya ha sido definida esta accion, pues adopta los mismos valores y se aplica en la misma zona
que para el analisis estatico lineal. También se calcula para el embalse a NMN.
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';s;‘izgrl‘;gér‘:g:t’s' Displacements Block BO
Elevation Upstream face 860,0
(m.as.l) Block BO 840.0
(mm) ’ //
839,0 21,5450 7 %200 /
£ 800,0
824,1 19,4630 = /
809,2 17,4650 £ 7800 /
794,3 15,7740 2 7600 /
779.4 13,9710 740,0 /
764,5 12,3810 2200 /
749,6 10,5170 200.0 /
734,7 8,4709 L/
680,0
719,8 6,3107 000 10,00 20,00 30,00
704,9 4,8895 Displacement (mm)
690,0 3,3670

Figura 10.31 Desplazamiento horizontal del paramento de aguas arriba del bloque BO.

_ I;So Qiigrlggérl:]z;g Displacements Block B5
?ﬁ‘ﬁ'?;‘ Upstream face 860,0
R Block B5 8400 /
(mm) ' /
847,0 6,6135 = 8200 7/
837,3 6,3930 £ 8000 /
827,6 6,0844 2 780,0 //
817,9 5,8337 S 7600 =
808,2 5,4780 W 7400
7222 5,0434 720,0
7 4,7501
! ’ 700,0
779,1 4,2686 680.0
;gg"; g’gizg 000 200 400 600 800
750'0 1’6209 Displacement (mm)

Figura 10.32 Desplazamiento horizontal del paramento de aguas arriba del bloque B5.
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Arch stress Arch stress Block BO
Elevation Upstream face
(m.a.s.l) Block BO 860,0
(MPa) 840,0
//
839,0 -1,3328 7 8200
824,1 -1,6581 £ 8000
809,2 -1,7651 -% 780,0
794,3 -1,8147 % 760.0 \
779,4 -1,8120 7400
764,5 -1,7851 10,0
749,6 -1,7350 '
734,7 -1,6788 700.0 ——
719,8 -1,5999 680,0
704.9 -1.4793 -2,40 -1,60 -0,80 0,00
690,0 -0,6150 Arch Stress (MPa)

Figura 10.33 Tensién arco del paramento de aguas arriba del bloque BO.

En cuanto a la apertura de la grieta, se puede apreciar que no llega a ser demasiado grande, en
torno a 4 mm como méaximo en el pie de aguas arriba, cerrandose cerca de los 15 m medidos
desde el pie de aguas arriba. En las siguientes tabla y figura, se muestra el resultado obtenido
de esta apertura referido a un radio de la presa de 66 m, que no es mas que la proyeccion del
ancho de la presa sobre un eje horizontal.

=== Qpening along the path

N

|
|
L

r=[j r=66,6
Figura 10.34 Longitud de la proyeccion de la anchura de la presa sobre el eje horizontal.
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_ Contact opening
Radius (m) Contact openning
(mm) 45
4,0
0.0 3,85491 a5 N\
23 3,57801 E I\
E 30
45 3,34215 > \
6,8 3,08407 = 25
0.1 2,76020 g 50 \
16,2 0,00 5 \
S 15
233 0,00 = \
30,4 0,00 o 10
37,5 0,00 0,5 \
44,6 0,00 0.0 \
o' 000 00 200 400 600
56.0 0.00 Radius (m)

Figura 10.35 Apertura de grieta en el contacto presa-cimiento entre los bloques B5 y B3.

Figura 10.36 Posicion deformada de la presa y el cimiento en el contacto donde se estudia la
grieta.
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10.2.5 Resumen y comparativa de resultados del analisis estatico no lineal.

Displacements Block BO
=——PP+PH =———PP+PH+SB
860,0
840,0 7
= 8200 /
&
£ 8000
S
= 780,0
©
& 7600
L %0
740,0
720,0
700,0
680,0
0,00 10,00 20,00 30,00
Displacement (mm)

Figura 10.37 Comparativa de desplazamientos BO.

Arch stress Block BO
==—PP+PH ——PP+PH+SB
860,0
840,0
= 820,0
a
£ 8000
5
= 780,0
o
& 760,0
m y
740,0 \
720,0 \
My M —
680,0
-2,40 -1,60 -0,80 0,00 0,80
Arch Stress (MPa)

Figura 10.38 Comparativa de tensiones arco BO.
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Elevation(masl)

Displacements Block B5

——PP+PH ——PP+PH+SB
860,0

840,0

820,0
800,0

780,0 Z

760,0
-
740,0

720,0

700,0

680,0
0,0000  2,0000 4,0000 6,0000  8,0000

Displacement (mm)

Figura 10.39 Comparativa de desplazamientos B5.
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CAPITULO 4. ANALISIS DINAMICOS.

11 ANALISIS DINAMICOS.

Una carga dinamica es aquella cuya magnitud, direccion y/o posicion varian con el tiempo.
Bajo este tipo de acciones la estructura desarrolla fuerzas inerciales y su deformacién maxima
no tiene por qué coincidir con la maxima intensidad de la fuerza aplicada.

El analisis dinamico de presas se plantea principalmente para estudiar la respuesta del sistema
presa-cimiento-embalse frente a solicitaciones sismicas.

11.1 Accidn sismica.

Las acciones analizadas hasta ahora acttan sobre las presas de forma continua, variable o con
cierta periodicidad. Las solicitaciones sismicas, a diferencia de todas las anteriores, son
procesos aleatorios.

Estas acciones producen tres efectos principales en las presas:

-La oscilacion del terreno se transmite a la base y los estribos de la presa y produce un
aumento de tensiones.

-Los desplazamientos de la presa por este motivo acttian sobre el agua del embalse, lo
que da lugar a un empuje adicional sobre el paramento de aguas abajo.

-Aumenta la presion intersticial en suelos saturados.
Un gran problema de las acciones sismicas es, como se ha comentado, su caracter aleatorio, lo
que hace que deba ser abordado en el &mbito de la teoria de la probabilidad y los procesos

estocasticos.

La definicion de la accion sismica depende en cada caso del tipo de andlisis que se esté
realizando. Puede realizarse de diferentes formas, como son:

-Mediante la introduccidn de un valor caracteristico.

-Mediante un espectro de respuesta.
-Mediante acelerogramas.
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11.2 Metodologias de anélisis dinamico de presas.

Como se ha comentado, la presa y sus estructuras anejas deben mantener su funcionalidad tras
la ocurrencia del Sismo de Comprobacion de la Operacion (OBE, Operating Basis Earthquake).
Este es un sismo que se puede esperar que ocurra dentro de la vida atil del proyecto con un 50
% de probabilidad de ocurrencia (corresponde a un periodo de retorno de 144 afios para un
proyecto con una vida util de 100 afios). El requisito asociado es que el proyecto mantenga su
funcién con poco a ningun dafio y sin interrupcién del servicio tras la ocurrencia del sismo.
(Fuente: USACE [36])

De acuerdo con la Guia Técnica de Seguridad de Presas n°2, se plantea tres niveles de analisis,
en funcion de la clasificacion de la presa (clasificacion en funcién del riesgo potencial derivado
de su posible rotura, definida en apartados anteriores, A, B o C) y de la sismicidad de la zona
(baja, media o elevada). Clasificacion que queda recogida en la siguiente tabla.

Tabla 11.1 Niveles de anélisis sismico. (Fuente: ALTAREJOS [3])

Clasificacion . Sismicidad
Baja Media Elevada
A P1 P2 P3
B P1 P2 P3
C P1 P2 P2

Donde P; indica el procedimiento de calculo necesario.
-P1 supone que no es necesario realizar calculos sismicos.
-P2 considera suficiente la realizacion de célculos pseudo-estaticos
-P3 considera siempre necesaria la realizacion de calculos pseudo-estaticos, y segun la
altura y magnitud del embalse hay que realizar célculos mediante técnicas de
andlisis dinamico.

Los distintos tipos o niveles de analisis a realizar y a la forma de considerar los distintos
parametros del modelo quedan resumidos en la siguiente tabla.
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Tabla 11.2 Niveles y metodologias de andlisis sismico. (Fuente: ALTAREJOS [3])

Nivel Analisis Cimiento Embalse Sedimentos Juntas
0 Preliminar No No No
Comprobacién
Pseudo- de
I s deslizamientos Westergaard Westergaard No
estatico
y roturas por
corte
Pseudo- Homogéneo y Fluido Coeficiente
la S . o ; C No
dinamico viscoelastico  compresible de absorcion
b Analisis Ele_m_entos Westergaard Westergaard No
modal finitos
Lmegl en el Solucién Solucién Coeficiente
Illa dominio de o e L No
) analitica analitica de absorcion
la frecuencia
Lineal en el Elementos
b dominio del L Westergaard Westergaard No
. finitos
tiempo
No lineal en Elementos Interfaz no
v el dominio L Westergaard Westergaard .
g finitos lineal
del tiempo
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11.3 Ecuacion del movimiento.

La excitacién que provoca un sismo sobre una estructura se puede definir como una fuerza
inercial ocasionada por la aceleracion sismica, la cual debe estar en equilibrio con la respuesta
de la estructura. Esta respuesta se puede expresar mediante la ecuacién del movimiento:

[M]{ii} + [C]{v} + [K]{u} = {F}
Donde:

[M]: Matriz de masas del sistema.

[C]: Matriz de amortiguamiento del sistema.
[K]: Matriz de rigidez del sistema.

{ii}: Vector de aceleracion.

{u}: Vector de velocidad.

{u}: Vector de desplazamientos.

{F}: Vector de fuerzas externas aplicadas.

El primer término de la ecuacion anterior constituye las fuerzas inerciales debidas a la
aceleracion de la masa de la estructura ([M]{ii}), el segundo representa las fuerzas de
amortiguamiento ([C]{u}), mientras que el tercero representa las fuerzas mecanicas debidas a
las deformaciones que tienen lugar en la estructura ([K]{u}). Como se ha comentado
anteriormente, la suma de estas fuerzas debe estar en equilibrio con las fuerzas externas
aplicadas al sistema.

11.4 Amortiguamiento.

Un fendmeno que se debe tener en cuenta en el andlisis dinamico de presas es el
amortiguamiento de las fuerzas inerciales. Este es una disipacion de energia que se produce en
el cuerpo de presa, asi como en el cimiento y en el fondo del embalse. Factores importantes que
controlan el fendmeno del amortiguamiento son la naturaleza de los materiales y la geometria
del sistema.

La eleccion del modelo de amortiguamiento tiene un impacto importante sobre los resultados
del analisis dinamico. Pueden adoptarse tres modelos distintos.
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-Amortiguamiento viscoso. Cuando un sistema estructural vibra en el seno de un fluido
(aire, agua, gas, etc.), la resistencia que ejerce el fluido al movimiento del sélido disipa
energia.

-Amortiguamiento de Coulomb. Se produce por friccion entre superficies rugosas secas
o con lubricacién insuficiente. Es constante el valor y opuesto a la direccion del
movimiento.

-Amortiguamiento sélido, material o histerético. Al deformarse un material se disipa
energia debido a la friccion entre planos internos de deslizamiento.

En general en el célculo dindmico se adopta un modelo de amortiguamiento viscoso
equivalente. Este es el modelo de amortiguamiento mas comun.

En un andlisis modal es posible definir un amortiguamiento modal, con el que todas las
frecuencias se definen con el mismo factor de amortiguamiento.

En este estudio se asume un valor del ratio de amortiguamiento ¢ = 5 % independientemente
del material. Este ratio es la relacion entre el amortiguamiento viscoso o el amortiguamiento de
la estructura C y el critico C..

11.5 Interaccion Presa-Embalse-Cimiento.

La interaccion dindmica de la presa y el embalse con el cimiento se puede tener en cuenta
mediante la modelizacion completa del sistema presa-embalse-cimiento o mediante la
modelizacion parcial de subsistemas, como presa-cimiento, introduciendo un efecto
aproximado del embalse. (Fuente: ALTAREJOS [3])

Un tercer método consiste en modelizar la presa como un Unico subsistema, e introducir de
manera indirecta el embalse y el cimiento. Esto se realiza mediante el uso, por ejemplo, de un
semi-espacio visco-elastico como condicion de contorno en el contacto presa-cimiento.
(Fuente: USACE [36])

En cuanto a la interaccion presa-embalse, estos dos medios interaccionan entre si por el hecho
de ser flexibles. Esto repercute sobre las presiones hidrodindmicas y sobre la respuesta de la
presa a la excitacion sismica.

La interaccion fluido-estructura mas real se puede modelizar considerando flexible la estructura
y el fluido compresible, pero resultaria muy costoso computacionalmente, por lo que la forma
de tener en cuenta la interaccion presa-embalse, ha consistido en utilizar la presion
hidrodinamica de westergaard, la cual es explicada en apartados posteriores con mas detalle, y
permite considerar el efecto del embalse con una buena aproximacion.
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EMBAILSE
CIMIENTO
/ A Er-"x‘
o (8]
.'"II..I"\ #""'-.
5 2
! 1
o fol
A AN
_."III'\'\- | | | [ | | | _.-".-"\
L [418) a R

Figura 11.1 Modelizacién del subsistema presa-cimiento 2D. (Fuente: ALTAREJOS [3])

v
EMBALSE
o
SEMIESPACIO VISCO-ELASTICO k
\ AN
\".I.L //"b
‘_-\1\‘-. /;/f
'\'-\.\ f_.
“ y
. ;

Figura 11.2 Modelizacion del subsistema presa 2D. (Fuente: ALTAREJOS [3])
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Los modelos tridimensionales se utilizan para analizar estructuras con geometria compleja o
cargas no uniformes. Este es el caso de las presas arco y arco-gravedad. Ademas, como se ha
comentado anteriormente, se pueden dividir en los mismos subsistemas mencionados y con las
mismas condiciones.

Sin embargo, hay analisis que contemplan la modelizacién completa del sistema presa-embalse-
cimiento, los cuales pueden ser principalmente de dos tipos: Los que tratan todo el sistema
como tres cuerpos continuos que se analizan conjunta y simultdneamente, y los que subdividen
el sistema el tres cuerpos continuos, pero se analizan por separado, aplicando compatibilidad
en los contornos.

. Presa arco

Interfaz
presa-embalse

Cimiento

(a) Modelo presa-cimiento (mirad)

Figura 11.3 Subsistemas presa-cimiento y embalse 3D. (Fuente: ALTAREJOS [3])

11.6 Anélisis realizados y resultados esperados.

Los métodos de resolucion de la ecuacion del movimiento y, por lo tanto, del problema
dinamico son:

e Andlisis modal.
e Andlisis en el dominio de la frecuencia.
e Analisis en el dominio del tiempo.

Los andlisis dindmicos realizados son:

1. Analisis pseudo-estatico basado en la aceleracion del espectro de respuesta.
2. Analisis en el dominio del tiempo.

En el primero de los analisis estan incluidos los dos primeros tipos de métodos de resolucion
comentados, el analisis modal y el analisis en el dominio de la frecuencia.
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Para la realizacion de todos los modelos de anélisis dindmicos se ha considerado el embalse a
nivel méximo normal (NMN), correspondiente a 839 m, mientras que el nivel en la cara de
aguas abajo se fija en 690 m, equivalente al nivel del lecho del rio, por lo que no hay empuje
hidrostatico aguas abajo de la presa.

En este caso las solicitaciones a considerar son distintas para cada tipo de analisis, por lo que,
a diferencia con los andlisis estaticos, son expuestas en cada caso.

Los resultados comunes que se van a obtener en cada etapa de calculo son:

e EIl maximo desplazamiento en la cresta del blogue central BO.

B5 )~/
BT‘(\:\\ //!
Bg S
Figura 11.4 Puntos de la cresta donde se calcula el maximo desplazamiento. (Fuente:
ANDRIAN [4])

e La maxima tension vertical en dos puntos de la cara truncada para el bloque BO.

{V— SECTION B-B
1)
5\

ﬂf—& Vertical stress
B4 ff;'l T~ /Z calculation

TaT.m

=

1
 — ‘ & 713.50

Figura 11.5 Puntos del paramento de aguas abajo en la seccion B-B donde se calcula la
maxima tension vertical. (Fuente: ANDRIAN [4])

82



CAPITULO 4. ANALISIS DINAMICOS.

e Lamaxima la tension arco en un punto de la cara de aguas arriba del bloque BO.

B10,/\
-~ »Q\— SECTION B-B
7 // \
Iy \
B6/ / ™. \
—; A ~
gaS | T~—_/ 779.00
{/ e
e S |
492—[ . 1
—— Arch stress
F B8O ‘ - 1 X calculation
B |
B1 i, 'L T
sy
B3|\ Y
'\/\‘,"’ \ >
B5 \ \'\.\ ,/’:-"
hY -f
B7 :\\y;

Figura 11.6 Puntos del paramento de aguas arriba en la seccion B-B donde se calcula la
maxima tensién arco. (Fuente: ANDRIAN [4])

Otros parametros seran obtenidos en las etapas especificas, los cuales son descritos en la
descripcion del analisis correspondiente.

11.7 Anélisis lineal pseudo-estatico basado en la aceleracion del espectro de respuesta.

Para la realizacion de un analisis pseudo-estatico, las fuerzas inerciales inducidas por la accion
sismica se introducen en el modelo como fuerzas estéaticas equivalentes, las cuales pueden
obtenerse como el producto entre las fuerzas gravitatorias por un coeficiente sismico Kj,,. Estas
fuerzas equivalentes, o fuerza sismica vertical, se definen como se muestra a continuacion:

Fsp = K - P = KsppgV
Donde:
F;,: Fuerza sismica vertical (Fuerza inercial introducida por la accion sismica).
Kj,: Coeficiente sismico vertical.
p: Densidad del agua [kg/m?].
g: Aceleracion de la gravedad [m/s?].

V: Volumen de cada elemento [m®].
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El coeficiente sismico vertical se obtiene adoptando un espectro de respuesta sismico cuyas
ordenadas espectrales sean el 70 % de los valores correspondientes a las del espectro para
movimientos horizontales, es decir, el coeficiente sismico vertical se corresponde al 70 % del
coeficiente sismico horizontal.

Este coeficiente sismico horizontal K, puede obtenerse a partir de la aceleracion del espectro
de respuesta, para un periodo dado, expresado como fraccion de g (siendo g = 9,8 m/s?) .
Este periodo y por tanto la aceleracion van a ser obtenidos a partir de la realizacién de un
andlisis modal de la estructura, por lo que este constituye un paso previo a la ejecucion del
andlisis pseudo-estatico.

11.7.1 Analisis modal.

El andlisis modal es un método de andlisis dinamico que tiene como objetivo la estimacion de
propiedades dindmicas, tales como las frecuencias y modos naturales de la estructura
(Frecuencias a las que la estructura tiende a vibrar naturalmente y en qué forma la estructura
tiende a vibrar con cada frecuencia, respectivamente).

El método asume un comportamiento elastico y lineal de la estructura, vibraciones libres y que
no se produce amortiguamiento. Esto se traduce en que, en la ecuacién general del movimiento,
el vector de fuerzas exteriores es nulo ({F} = 0), y que el amortiguamiento se considera nulo
también ([C] = 0).

[M]{u} + [K]{u} = {0}
Si asumimos que los desplazamientos varian arménicamente con el tiempo:
{u} = {¢}; sin(w;?)
{it} = —wf{¢}; sin(w;t)
Donde:

{¢}; es el vector de desplazamientos nodales para cada modo [m].
w; es la frecuencia natural del sistema para cada modo [rad/seg] (Tl- = 27T/wi).

i =1,...,n, Siendo n el nmero de modos de vibracion.
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Sustituyendo {u} y {ii} en la ecuacion del movimiento obtenemos la siguiente ecuacion de
valores propios:

[[K] = w*[M]]{p:} = {0}

La igualdad de la ecuacion anterior se satisface si {¢p;} = 0 (Solucion no valida, implica que no
se produzca vibracién) o si:

K] - w?[M]| =0

De este determinante podemos obtener los valores de la frecuencia para cada modo, con lo que
estamos en disposicion de calcular los desplazamientos nodales de cada uno de los modos de
vibracion de la estructura. En la aplicacion al andlisis de presas, solo tienen relevancia los
primeros modos de vibracion, por lo que a continuacién se muestran los tres primeros
unicamente, aunque se han calculado los diez primeros.

(] P
. m' 11 ¢|2 . 13 .
[+
@om, D,, ¢=2 2
@nm, @, @,
D,
FIRST SECOND THIRD
MODE MODE MODE

Figura 11.7 Principales modos de vibracion. (Fuente: USACE [36])

0,00 50,00 100,00 (m)
I .
2500 75,00
Figura 11.8 Planta de la presa.
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3,9117e-5
2,9333e-5
1,9556e-5
0.7778e-6
0 Min

6,5477e-5
4,9108e-5
3,2738e-5
1,6368-5
0 Min

Figura 11.9 Primer modo de vibracién. Deformaciones.

Figura 11.10 Segundo modo de vibracién. Deformaciones.
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] B-
7.7107e-5
5 793e-5
3,8555e-5
1,0277e-5

0 Min

Figura 11.11 Tercer modo de vibracién. Deformaciones.

Los diez modos principales de vibracion que han sido obtenidos son:

Tabla 11.3 Modos de vibracion principales de la presa.

Modo Frecuencia (Hz)  Periodo (s)

1 3,7779 0,2647
2 4,8561 0,2059
3 5,7436 0,1741
4 7,1241 0,1404
5 7,1815 0,1392
6 7,9984 0,1250
7 8,1807 0,1222
8 8,5096 0,1175
9 8,9220 0,1121
10 10,0145 0,9985

Con los periodos de cada modo se puede obtener la aceleracidn del espectro de respuesta, de
manera gque obtengamos el coeficiente sismico horizontal K;, y, por lo tanto, la fuerza sismica
gue buscamos.
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11.7.2 Analisis pseudo-estatico.

Una vez que se ha obtenido el periodo de cada modo, se puede utilizar para calcular la
aceleracion horizontal buscada. Esto se lleva a cabo mediante la introduccion de estos periodos
en el espectro de respuesta dado en la siguiente tabla, el cual se da para un amortiguamiento del
5 %.

Tabla 11.4 Aceleraciones del espectro de respuesta.

Periodo (s) Aceleracion (m/s?)

0,003 3,66
0,1 7,95
0,2 8,94
0,3 7,71
0,4 6,53
0,6 4,57
0,8 3,46

1 2,68
1,5 1,72
2 1,18
3 0,68

ESPECTRO DE RESPUESTA

[
o

ACELERACION (m/s?)
O FRP N W B U1 O N 00 ©

0 0,5 1 15 2 2,5 3 3,5
PERIODO (s)

Figura 11.12 Espectro de respuesta de aceleraciones para amortiguamiento del 5 %.

La aceleracidn que se ha utilizado es la correspondiente al primer modo de vibracién, con un
periodo de 0,2647 seg, pues este es el que arroja un valor mayor de esta aceleracion. El valor
de esta es de 8,14419 m/s?,
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ESPECTRO DE
RESPUESTA

ACELERACION (m/s%)

L]

0 01 02 03 04 05
PERIODO (s)

Figura 11.13 Obtencion de la aceleracion horizontal a partir del espectro de respuesta.

Con este valor de la aceleracion horizontal, estamos en disposicién de calcular el coeficiente
sismico horizontal y, por lo tanto, el coeficiente sismico vertical y la fuerza sismica vertical.

a=814419m/s> =0,831g
K., = 0,831
K, = 0,7 K, = 0,7 - 0,831 = 0,5817 — F,, = 0,5817 P

Para introducir estas fuerzas equivalentes F;,, en ANSYS, se han modelizado directamente
como fuerzas inerciales con el valor de la aceleracion vertical en lugar del coeficiente sismico,
es decir:

ag, = K,g = 0,5817 - 9,8 = 5,7 m/s?

Estas fuerzas inerciales se aplican primero hacia aguas abajo y posteriormente hacia aguas
abajo. Esto se realiza como dos casos independientes entre si, ya que el analisis realizado es
pseudo-estatico.

Ademas, el terreno se ha considerado sin masa (la densidad tiene un valor de 0 kg/m?®).

Otra accion importante a tener en cuenta es la presion hidrodinamica que ejerce el embalse.

89



CAPITULO 4. ANALISIS DINAMICOS.

11.7.2.1 Presion hidrodinamica de Westergaard.

En el disefio frente a efectos sismicos de estructuras hidraulicas que contienen un fluido, es
indispensable tener en cuenta, ademas de las fuerzas de inercia, la presion hidrodinamica que
el fluido ejerce, en este caso, el agua embalsada sobre el paramento de aguas arriba de la presa.

La interaccion dindmica entre el embalse-presa-cimiento, como se ha comentado, se puede
realizar mediante la modelizacién del sistema completo o mediante la modelizacion parcial, del
sistema presa-cimiento, introduciendo el efecto equivalente del embalse. La presion dindmica
que el agua ejerce sobre la cara de aguas arriba de la presa, considerando el paramento vertical
y suficientemente rigido, y considerando el agua como un fluido incompresible, se puede
aproximar simplificadamente mediante la siguiente expresion:

B, = ma
m = Cyp/H(H — z;)

Por lo que tenemos:

Py = Cyap[H(H — z;)
Donde:
P,,: Presion hidrodindmica de Westergaard [Pa].
m: Masa inercial debida al embalse.
C,,: Presion adimensional de Westergaard. Normalmente se adopta C,, = 7/8.
a: Aceleracion sismica horizontal, la calculada a partir del espectro de respuesta: 8,14419m/s?.
p: Densidad del agua [kg/m®].
H: Nivel del embalse. 149 m en este caso.
z;: Cada una de las i alturas para las que se calcula la presion hidrodinamica.
i: {0 — 149} [m].
Esta presion B,,,considerando el embalse a NMN, adopta un valor maximo de 1,0617 MPa en

la base del paramento de aguas arriba de la presa, segun la ley que se muestra en la siguiente
figura junto con la ley de presion hidrostatica calculada anteriormente:
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Presiones hidrodinamica/estatica

180
160

140
——— Presion

120 Hidrodinamica
Paramento U/S

=
o
o

—— Presion hidrostatica

Altura [m]
B (o] [ee]
o o o

N
o

0
0,00 020 0,40 060 0080 100 120 140 1,60

Presion [Mpa]

Figura 11.14 Presiones hidrodinamica e hidrostatica actuantes sobre la presa.

Esta presion hidrodinamica se introduce en ANSY'S en toda la cara de aguas arriba de la presa
en contacto con el agua (hasta los 149 m de altura correspondientes con el NMN). Se genera
esta presion introduciendo los valores que toma la funcién de la presion de Westergaard para
cada metro de profundidad de la presa.

Figura 11.15 Presion hidrodindmica de Westergaard sobre el paramento de aguas arriba de
la presa en ANSYS.
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11.7.2.2 Estado 1: Fuerzas inerciales + Presion hidrodindmica + Presion hidrostética.

Se han considerado dos casos de aplicacion de las fuerzas inerciales calculadas anteriormente,
el primero consiste en que dicha fuerza se aplica hacia aguas abajo, el segundo hacia aguas
arriba.

Combinando estas fuerzas inerciales con las presiones hidrostatica y dindmica se obtienen los
siguientes resultados:

Tabla 11.5 Maximo desplazamiento horizontal de la cresta.

Maximum horizontal us-to-ds
displacement at the crest

Block Inertia Inertia
towards towards
downstream upstream
[mm] [mm]
BO 69,064 10,906
B5 31,468 0,895

Tabla 11.6 Maxima tension vertical en dos puntos del bloque BO.

Maximum vertical stress in BO

Elevation Inertia Inertia
[m.a.s.l] towards towards
downstream upstream

[MPa] [Mpa]
737,0 -1,4505 -0,67848
7135 -2,4853 -1,3804

Tabla 11.7 Maxima tension arco en un punto del bloque BO.

Maximum arch stress in BO

Elevation Inertia Inertia
[m.as.I] towards towards
downstream upstream

[MPa] [Mpa]

737,0 -4,6582 -1,9449
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Displacements Block B0
— Inercia hacia aguas abajo
— Inercia hacia aguas arriba
860,0
= 8400 7
g 820,0 Ve
S 800,0 //
§ 780,0 /’
W 760,0
740,0 //
720,0 /
700,0 y/ //
680,0
0 20 40 60 80
Displacement (mm)

Figura 11.16 Desplazamientos del paramento de aguas arriba del bloque 0.

11.8 Anélisis dinamico en el dominio del tiempo.

Como se ha comentado, dos de los métodos de calculo de sistemas lineales dindmicos son el
célculo en el dominio de la frecuencia y en el dominio del tiempo.

El célculo de un sistema dinamico discreto en el dominio de la frecuencia es uno de los
procedimientos habituales cuando el sistema tiene un comportamiento lineal. Para resolver esta
forma de abordar el problema dindmico, se determina la transformada de Fourier de la respuesta
para después realizar la transformada inversa y obtener de esta manera la respuesta del sistema.

Esta respuesta es, para el caso de estudio, un acelerograma, el cual estd expresado en el dominio
del tiempo, por lo que al aplicar la transformada de Fourier se pasa del dominio del tiempo al
de la frecuencia, un espectro de respuesta.

En este caso, el analisis a realizar consiste en un analisis lineal en el dominio del tiempo por
métodos directos, donde se plantea el problema de forma general, en términos de las ecuaciones
generales del movimiento para el sistema completo. El andlisis se realiza por pasos sucesivos
donde la excitacion sismica se introduce mediante acelerogramas, uno en direccion horizontal
y otro vertical. Los modelos constitutivos del material son del tipo elastico y lineal.
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Este es un método de analisis dinamico directo, pues como se ha comentado, se resuelven
directamente las ecuaciones generales del movimiento, sin necesidad de aplicar la transformada
de Fourier. La solucién a estas ecuaciones del movimiento, que no son mas que ecuaciones
diferenciales, se realiza mediante la evaluacion de integrales de Duhamel.

(Fuente: AGUIAR [1])

[M]{u} + [Cl{} + [KT{u} = {F(©)}

Resolviendo la ecuacion diferencial se obtienen los desplazamientos para cada valor del tiempo.
La solucién homogeénea se obtiene sin considerar la accion sismica, es decir, igualando a cero,
y la solucion particular queda determinada por la integral de Duhamel, que se presenta a
continuacion.

1 t
u(t) = Wf a(t;) e W=t sen W, (t — t;) dt
alo

W, = Wp/1—¢2
Donde:
W, es la frecuencia amortiguada.
W, es la frecuencia natural.
¢ es el ratio de amortiguamiento.
Los analisis estan basados en un modelo lineal que considera la presa “pegada” al cimiento.
Esto se ha modelizado como un apoyo rigido con los desplazamientos tanto horizontal como
vertical impedidos: Ax = Ay = 0.
Esto se ha modelizado en Ansys mediante la introduccion de un contacto tipo “bonded”, el cual,

hace que las dos regiones en contacto se consideren pegadas, sin permitir el deslizamiento ni la
separacién entre ambas.

Para este tipo de andlisis, el terreno se considera sin masa, es decir, con un valor cero para la
densidad. La razén de esto es evitar la propagacion de las ondas a través del terreno de la
cimentacion y la reflexion de estas en los limites del dominio. Por lo tanto, se transmiten
directamente a la interfaz presa-cimiento.

Ademas, se considera una amortiguacion para todo el dominio del 5 %.

Los acelerogramas introducidos son los que se muestran a continuacion.
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Aceleracion [m/s?]

Aceleracion [m/s2]

4,0000
3,0000
2,0000
1,0000
0,0000

-1,0000
-2,0000
-3,0000
-4,0000
-5,0000

4,0000
3,0000
2,0000
1,0000
0,0000

-1,0000
-2,0000
-3,0000
-4,0000

Acelerograma horizontal

4 6 8 10 12
Tiempo [s]

Figura 11.17 Acelerograma horizontal del episodio sismico estudiado.

Acelerograma vertical

4 6 8 10 12
Tiempo [s]

Figura 11.18 Acelerograma vertical del episodio sismico estudiado.

95

14

14

16

16



CAPITULO 4. ANALISIS DINAMICOS.

11.8.1 Consideraciones para realizar un analisis en el dominio del tiempo en ANSYS.

Un analisis de este tipo es necesario cuando se necesita evaluar la respuesta de cuerpos
deformables cuando los efectos inerciales son significativos.

En caso de que los efectos de inercia y de amortiguamiento puedan ser despreciados, hay que
considerar la posibilidad de realizar un analisis estatico. Si la excitacion de la estructura es
puramente sinusoidal y la respuesta lineal, un analisis harménico es més eficiente. Pero en
cualquier otro caso, un andlisis estructural transitorio, o en el dominio del tiempo, es mas
conveniente de realizar, ya que es el tipo mas general de analisis dindmico y resuelve de forma
general las ecuaciones del movimiento para todo el sistema. (Fuente: ANSYS, Inc. [9])

Este analisis abarca el analisis estructural estatico y dinamico rigido, y permite todo tipo de
interacciones entre solidos, todo tipo de cargas y de condiciones de contorno. Pero una de las

consideraciones mas importantes para realizar un analisis de este tipo es el tamafio de cada paso
de tiempo o “time-step”.

Este debe ser lo suficientemente pequefio como para describir con precision la variacion de las
cargas con el tiempo y la respuesta de la estructura a las mismas. Ademas, el tamafio de este
controla también la precision y la convergencia de los sistemas no lineales, debe ser lo

suficientemente pequefio para permitir que se obtenga un equilibrio de fuerzas (convergencia)
con el método de Newton-Raphson.

11.8.2 Resultados. Analisis en el dominio del tiempo.

Teniendo en cuenta todas las consideraciones anteriores, los resultados a obtener son los
mismos que los requeridos para el analisis pseudo-estatico anterior. Estos resultados son:

-Los desplazamientos en la cresta del bloque BO y el blogue B5 a lo largo de todo el
episodio sismico.

-Tension arco en la cresta del bloque BO a lo largo de todo el episodio sismico.
-Tensién vertical en dos puntos del bloque BO a lo largo de todo el episodio sismico.

-Aceleraciones en la cresta del bloque B0 a lo largo de todo el episodio sismico.

Los resultados obtenidos han sido los que se muestran en las siguientes figuras.

96



CAPITULO 4. ANALISIS DINAMICOS.

Displacements Block B0
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Figura 11.19 Desplazamientos horizontales en la cresta del bloque BO a lo largo de todo el sismo.
0,040 Displacements Block B5
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Figura 11.20 Desplazamientos horizontales en la cresta del bloque B5 a lo largo de todo el sismo.
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Arch stress
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Figura 11.21 Tension arco en la cresta del blogue BO a lo largo de todo el sismo.
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Figura 11.22 Aceleraciones registradas en la cresta del bloque BO a lo largo de todo el sismo.
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CAPITULO 5. RESULTADOS Y CONCLUSIONES.

12 14" 1ICOLD INTERNATIONAL BENCHMARK WORKSHOP
ON NUMERICAL ANALYSIS OF DAMS. COMPARATIVA
DE RESULTADOS.

Se presenta en este capitulo un resumen de todos los resultados de los distintos participantes
del tema de estudio “Theme B: Static and seismic analysis of an arch-gravity dam”.

En este resumen, se presentan, ademas, algunas caracteristicas de los modelos realizados por

los participantes, en total 9 (ademas del formulador), a los que se afiade un modelo de referencia
del formulador del problema. Estas caracteristicas son las que se muestran a continuacion.

Tabla 12.1 Caracteristicas de los modelos de los participantes. (Fuente: ANDRIAN [6])

Participant Calgg:je‘latlon Type/size of elements Interface elements
P1 Diana FEA Linear —3-5m Interface elements
P2 Abaqus Quadratic Frictional contact
P3 CANT-SD Q_uadratlc near-fleld — 10cm thick interface
linear far-field — 10m elements
P4 K_r atos . Linear tetrahedra - 3m Joint EIQment with
Multiphysics cohesive law
PS5 Sofistik Linear hexa — 6m Spring elements
P6 Diana FEA Linear hexa dom — 10m Joint elements
Quadratic for massless,
p7 ASTER linear for adv. Joint elements
Interactions
P8 Diana FEA Quadratic —3m Interface elements
Frictionless contact
P9 Abaqus Linear tetrahedra — 5m up to the last stages
of impounding
Formulator FLAC3D Mixed discretization Discrete elemer_1t
scheme method formulation
This TFM model ANSYS Linear Hexa—8 m Frictional contact

La finalidad de este capitulo es la de comparar los resultados obtenidos con los presentados por
el resto de los participantes y asi contrastar y validar estos de una manera visual.
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12.1 Analisis estético lineal.

No pueden compararse todos los resultados obtenidos en el presente estudio, pues no se han
realizado exactamente los mismos. Para este andlisis estatico lineal, se ha calculado con los
estados de carga ya mencionados, que son:

-Peso propio [PP]

-PP + Presion hidrostatica [PH]

-PP + PH + Subpresion (funcionamiento correcto de drenes) [SB]

-PP + PH + Subpresion (fallo de drenes)

Mientras que el Unico modelo utilizado en el workshop para el analisis estatico lineal solo
considera las acciones del peso propio y la presién hidrostatica (PP + PH)

En ambos casos la interaccion presa-cimiento se ha tratado de la misma forma, un modelo que
considera la presa “pegada” al terreno como un Unico bloque, con los desplazamientos y
deslizamientos impedidos.

A continuacion, se muestran la comparativa de resultados para este analisis. Aqui solo se
muestran los resultados de este trabajo que tomen las mismas hipotesis que en los modelos de
los participantes, es decir, solo se muestran los resultados del estado de carga compuesto por el
peso propio y la presion hidrostatica o estado 2 de carga.

Resultados: (Fuente: ANDRIAN [6])
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Figura 12.1 Desplazamientos del BO. Analisis estatico lineal. ICOLD (izqda) y elaboracion

propia (dcha).
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X-Displacements Block BS .
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Figura 12.2 Desplazamientos del BO. Analisis estatico lineal. ICOLD (izgda) y elaboracion

propia (dcha).
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Figura 12.3 Desplazamientos del BO. Analisis estatico lineal. ICOLD (izqda) y elaboracion
propia (dcha).

12.2 Analisis estatico no lineal.

En este caso, el modelo utilizado por los participantes del workshop considera las acciones del
peso propio, el empuje hidrostatico y, ademas, una ley de subpresiones que concuerda con la
utilizada en este estudio para la hipdtesis de funcionamiento correcto de drenes (coincide con
el modelo PP + PH +SB 0 estado 3 de carga).

A continuacion, se muestran la comparativa de resultados para este analisis. Aqui solo se
muestran los resultados de este trabajo que tomen las mismas hip6tesis que en los modelos de
los participantes, es decir, solo se muestran los resultados del estado de carga mencionado en
el parrafo anterior.

Resultados: (Fuente: ANDRIAN [6])
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Figura 12.4 Desplazamientos B0. Analisis estatico no lineal. ICOLD (izqda) y elaboracion

propia (dcha).
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Figura 12.5 Desplazamientos B5. Analisis estatico no lineal. ICOLD (izqda) y elaboracion

propia (dcha).
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Figura 12.6 Tension arco BO. Analisis estatico no lineal. ICOLD (izqda) y elaboracion propia
(dcha).
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Contact opening
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Figura 12.7 Apertura de la grieta. ICOLD (arriba) y elaboracion propia (abajo).
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En general, para los analisis estaticos realizados, tanto lineales como no lineales, los resultados
se ajustan en buena medida con los obtenidos en el benchmark workshop, pues todos estan
dentro del rango establecido por los resultados de todos los participantes.

En cuanto a la necesidad de realizar un analisis del tipo no lineal, una vez realizado un analisis
lineal puede ponerse en duda si es realmente necesario afinar con un analisis no lineal, vy,
dependiendo de la finalidad que tenga dicho analisis puede ser o no necesario.

En el caso de estar realizando un disefio, se debe realizar un analisis lineal en la medida de lo
posible, pues un analisis no lineal complica y aumenta el coste computacional y los resultados
no sufren una gran variacion. Esto es aun mas acusado en el caso de estructuras mas sencillas
o0 incluso presas con geometria méas sencilla. Puede realizarse un analisis lineal dependiendo
del caso, pero como una ultima etapa de calculo para verificar el comportamiento estructural.

En un caso de evaluacion de estructuras existentes, si es mas comun realizar un analisis no
lineal. Esto se debe a que la finalidad es conocer el estado actual de la estructura, por lo que se
analiza una estructura ya deformada, posiblemente con grietas o fisuras que cambian el
comportamiento estructural.
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En este caso, al tratarse de un estudio donde la finalidad consiste en resaltar las ventajas que
suponen la aplicacion de diferentes analisis avanzados, obviamente es necesario. Ademas, se
ha comprobado que, en comparacion con el analisis lineal, en el no lineal se han obtenido unos
desplazamientos un 14 % mayores (en la cresta), asi como unas tensiones con una maxima
diferencia del 6 %.

En este andlisis se han obtenidos unos comportamientos razonables, sobre todo en torno a la
mitad superior de la presa, pues para el andlisis lineal se ha considerado la presa y el cimiento
unidos, impidiéndose el deslizamiento y la apertura, mientras que esto se ha permitido para el
no lineal. Esto causa las diferencias que se aprecian en la mitad inferior de la presa en la
siguiente figura.

Displacements Block B0 Arch stress Block BO
860,0 850,0
840,0 830,0
2 820,0 Z 8100
% 800,0 % 7900
780,0
£ £ 7700
g 1990 3 750,0
w 740,0 w ’ \\\
7900 730,0
700,0 710,0
680,0 690,0 —
0,000 10,000 20,000 30,000 -2,0000 -1,0000 0,0000 1,0000
Displacement (mm) Arch Stress (MPa)

Figura 12.8 Comparativa de resultados andlisis lineal (negro) y no lineal (gris).

Con estas diferencias, aunque no supongan un gran cambio, si es lo suficiente grande para
confirmar la necesidad de realizacion de un analisis no lineal.
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12.3 Anélisis dinamico: pseudo-estatico basado en la aceleracion del espectro de
respuesta.

En este caso el modelo utilizado en el presente estudio coincide con el utilizado en por los
participantes en el workshop en los siguientes puntos:

-Las fuerzas inerciales calculadas, se aplican primero hacia agua abajo y después hacia aguas
abajo, como dos analisis estaticos.

-La presion hidrodinamica se aproxima mediante una ley de Westergaard.

-El terreno se considera sin masa.

La diferencia adoptada en el presente estudio respecto a los modelos utilizados por los
participantes radica en que, cuando la fuerza inercial se aplica hacia aguas arriba, la presion
hidrodindmica se mantiene aplicada sobre el paramento de aguas arriba en direccion aguas
abajo. No es asi en el resto de modelos, pues cuando esta fuerza inercial se aplica hacia aguas

arriba, también se aplica en esa direccion la presion hidrodinamica.

Resultados: (Fuente: ANDRIAN [6])
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Figura 12.9 Desplazamientos del BO y B5 con fuerzas inerciales hacia aguas abajo.
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Figura 12.10 Desplazamientos del BO y B5 con fuerzas inerciales hacia aguas arriba.
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Figura 12.11 Tension vertical en los dos puntos a calcular con fuerzas inerciales hacia aguas

abajo.
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Figura

12.12 Tensién vertical en los dos puntos a calcular con fuerzas inerciales hacia aguas
arriba.

En resumen:

-Fuerzas inerciales aplicadas hacia aguas abajo.

Para el blogue BO, en el workshop se han obtenido unos desplazamientos entre
30-85 mm, siendo los resultados del modelo del formulador y un pequefio grupo de
participantes de 70 mm. Los resultados obtenidos en este estudio para el bloque BO son
de 69,064 mm.

Para el bloque B5, los resultados del workshop comprenden el intervalo de
desplazamientos 17-60 mm, con los resultados del modelo del formulador y un
pequefio grupo de participantes de 35 mm. Los obtenidos en este estudio para el bloque
B5 son de 31,468 mm.
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e Para el bloque BO, los resultados de los participantes para la maxima tensién vertical
han sido de 0,5-1,6 MPa (compresién) para la elevacion de 737 m (con un valor
promedio de 1 MPa en compresién) y de 1-3,4 MPa (compresion) para la elevacion de
713,5 m (con un valor promedio de 2 MPa en compresion). En este estudio, estos
resultados han sido de 1,4505 MPa (compresion) para la elevacion de 737 my de 2,4853
MPa (compresion) para la elevacion de 713,5 m.

-Fuerzas inerciales aplicadas hacia aguas arriba.

e En general, todos los resultados han sido bastante dispares entre cada uno de los
participantes, sobre todo para el calculo de la tension vertical.

e Esto puede deberse a que no se trata de un caso usual de carga, pues se esta aplicando
la presion hidrodinamica en direccion aguas arriba.

12.4 Anélisis dinamico lineal en el dominio del tiempo.

Para el presente caso, los participantes del workshop han utilizado, para la realizacion de la
integracion numérica del problema dinamico, diversos métodos, entre los que se encuentran el
método de Newmark para la integracion directa, el cual es un método de analisis en el dominio
del tiempo, como el utilizado en el presente estudio. Otro de los métodos utilizados ha sido el
de superposicién modal.

Resultados: (Fuente: ANDRIAN [6])
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Figura 12.13 Maximo desplazamiento en la cresta en todo el episodio sismico. BO (izqda.) y
B5 (dcha).
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Maximum tensile arch stress (MPa) in BO

6
[ 15 )
5 ez
mp3
upa
mP5
PG
wpP7
mPE
P9
1
. m Reference
o !

-1

Figura 12.14 Méaxima tension arco en la cresta de BO en todo el episodio sismico.

=

w

~

Maximum vertical tensile stress (MPa) in BO

737.0 7135

5.0
mPl

40 1 mP2
mP3

10 mP4

2.0 uP6
uP7
1.0 = PR
] l m

0.0 — W Reference

-10

Figura 12.15 Méaxima tension vertical en dos puntos del paramento de aguas abajo en todo el
episodio sismico.

En resumen:

-Para el blogue BO, en el workshop se han obtenido unos desplazamientos entre 70-90 mm.
Los desplazamientos maximos obtenidos en este estudio para el bloque B0 son de 61,319 mm.

-Para el bloque B5, los resultados del workshop comprenden el intervalo de desplazamientos
30-50 mm. Los obtenidos en este estudio para el bloque B5 son de 37,037 mm.

-Para el bloque BO, los resultados de los participantes para la maxima tension arco han sido

de 1-6 MPa (compresion) con un valor promedio de 4,5 MPa en compresion. En este estudio,
la méxima tension arco obtenida ha sido de 4,1589 MPa (compresion).
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-Los resultados de los participantes para la maxima tensién vertical han sido de 1-2 MPa
(compresion) para la elevacion de 737 m y de 0,5-1 MPa (compresion) para la elevacion de
713,5 m, aunque para esta Ultima elevacion, los resultados son muy dispares, posiblemente por
estar mas cerca del contacto presa-cimiento. En este estudio, estos resultados han sido de 0,8688
MPa (compresion) para la elevacion de 737 m y de 1,0283 MPa (compresion) para la elevacion
de 713,5m.

Se produce una gran discrepancia en cuanto a las tensiones verticales se refiere. Esto ocurre
para todos los anélisis dindmicos, y puede ser debido a la complejidad del modelo, o a la distinta
concepcion de algunos de los pardmetros del mismo que no han sido especificados en las
instrucciones proporcionadas para la realizacion. Al no disponer de més datos que los resultados
obtenidos por los participantes, no se puede saber cuéles han sido las diferencias a la hora de la
realizacion del modelo.

En cuanto a los desplazamientos maximos obtenidos en los dos tipos de analisis dindmicos
realizados, puede comprobarse que no se diferencian demasiado (69,064 mm para el analisis
pseudo-estatico y 61,319 mm para el dindmico en el dominio del tiempo), por lo que se podria
decir que la realizacién de un analisis pseudo-estatico es una buena aproximacion a analisis
dinamico. Es un analisis bastante mas sencillo de realizar y con un coste computacional mucho
menor que un analisis dindmico directo, ya sea en el dominio del tiempo o de la frecuencia.
Para la realizacion del pseudo-estatico fue necesario un periodo de tiempo menor a una hora,
mientras que, para un primer tanteo de analisis dindAmico en el dominio del tiempo, fueron
necesarias 24 horas aproximadamente, y con un “time-step” de 0,1 segundos (un 10 % del final).
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