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1. ENUNCIADO

Dimensionary calcular una presa de gravedad de hormigon de 80 m de altura. La anchura en coronacion
debe ser de 4 m. con las restricciones geométricas que se indican.
Realizar el proyecto mediante un andlisis bidimensional y posteriormente en 3D para verificar el disefio
utilizando en ambos casos las siguientes hipotesis:
1) Las tracciones maximas en cualquier punto de la presa no deben superar 1 MPa
2) El peso especifico del hormigon es de 25000 N/m3'y del terreno es de 20000 N/m3
3) EI Modulo de elasticidad del hormigon a usar es de 22 G N/m2 y el coeficiente de poisson es de
0,20
4) Base empotrada en el terreno
5) Cimentacion en terreno homogéneo. Mddulo de elasticidad: 37 G N/m2 y coeficiente de poisson
0,30.
6)Cargas actuantes:
a) Peso propio
b) Peso propio + empuje hidrostatico en presa y cimentacion (altura del agua 77 metros)

El perfil del emplazamiento es el que se muestra:

D=57]
D=69 Nurbs Line passing
I::l ]fur all points

La seccion de terreno tiene un ancho de 30 metros y un desarrollo de 200 metros.
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2. PREPROCESQ 2D

En el andlisis por método de elementos finitos, todos los pasos referentes a la definicion del modelo
(previos a la solucion de las ecuaciones algebraico-diferenciales) constituyen el preproceso. Asi, en
este apartado se expone la definicion de la geometria, las condiciones de contorno, las cargas, 10s
materiales y la malla para el caso bidimensional. Esta dltima es una parte clave del proyecto pues la
precision de los resultados dependera de la calidad de la malla.

2.1, TIPO DE PROBLEMA

El primer punto es decidir qué modelo es el que se debe realizar. Existe una gran variedad de estructuras
de interés practico dentro de la ingenieria en las que se puede hacer uso de las hipotesis de la elasticidad
bidimensional. Dichas estructuras se caracterizan por tener una forma aproximada de prisma recto. No
obstante, segun Ia proporcion que guarden las dimensiones de dicho prisma, y 1a disposicion de las
cargas, pueden clasificarse en uno de los dos tipos siguientes:

Problema de tension plana: Se dice de una estructura prismatica estd en estado de tension plana si una
de sus dimensiones (espesor) es mucho menor que las otras dos, y sobre ella actian Gnicamente cargas
contenidas en su plano medio. Entre los problemas de estructuras que se incluyen dentro de esta
categoria podemos citas los de andlisis de vigas de gran canto, placas con cargas en el plano, presas
de contrafuertes, etc.

Problema de deformacion plana: una estructura prismatica esta en estado de deformacion plana si una,
de sus dimensiones (longitud) es mucho mayor que las otras dos, y sobre ella actiian unicamente cargas
uniformemente distribuidas a lo largo de toda su longitud y contenidas en planos ortogonales al eje que
une los centros de gravedad de sus distintas secciones transversales. Dentro de esta clasificacion se
pueden incluir entre otros, los problemas de muros de contencion, presas de gravedad, tuberias bajo
presion interior y diversos problemas de ingenieria del terreno (tineles, analisis de tensiones bajo
zapata, etc...)

En este caso, se ha realizado un modelado en dos dimensiones bajo las hipdtesis de deformacion plana
ya que |a longitud de la presa (direccion “z”) es mucho mayor que las dimensiones en el plano “xy”,
ademas que todas las cargas actian de manera uniforme en toda la longitud y estan contenidas en el
plano ortogonal a la presa. Esto permite llegar a soluciones altamente precisas disminuyendo en gran
medida los recursos computacionales necesarios.

A continuacion se detallan algunos aspectos importantes referentes a deformacion plana:

e Campo de desplazamientos

Las caracteristicas geométricas y de cargas de una estructura en estado de deformacion plana
permiten establecerla hipotesis de que todas las secciones perpendiculares al eje prismatico z se
deforman en su plano y de manera idéntica. Por consiguiente, basta con conocer el comportamiento
de cualquiera de dichas secciones. Asi consideremos una seccion genérica contenida en el plano
xy, El campo de desplazamientos de la seccion esta perfectamente definido si se conocen los
desplazamientos en las direcciones x e y de todos sus puntos. El vector desplazamientos de un
punto se define, por tanto, como:

o) ={ Yo 0



e Campo de deformaciones

Del campo de desplazamientos se puede deducir facilmente las deformaciones haciendo uso de la
teoria general de la elasticidad. Asi

&= 5 #
v
ey 2 )
ou v
Vxy = @ + o (4)
Yxz =Vyz = 0 ()

Con respecto a la deformacion longitudinal £,hay que senalar que en el caso de deformacion plana
se hace la hipotesis de que es nula.

e=[& & Txy]l (6)

e (Campo de tensiones
Se deduce de las ecuaciones anteriores que las tensiones tangenciales t,, y t,, son nulas. La
deformacion e, y la tension o, no trabajan y por tanto el vector de tensiones significativas:

o=[0x Oy Txy]T (7)

2.2. GEOMETRIA

La eleccion de la geometria en el caso del dimensionamiento de una presa debe hacer se de manera
iterativa. Dado el caracter académico del presente proyecto, se limitaban las pendientes aguas arriba y
aguas abajo del paramento tal como se ha indicado en el enunciado.

La primera seccion introducida ha sido la que implica menor volumen, y por tanto menor cantidad de
materiales, impacto, zona de trabajo, y en definitiva, la mas economica. Se ha realizado el célculo y se
ha comprobado, después de refinar suficientemente el mallado para asegurar que el resultado es
adecuado, que dicha seccion cumplia todas las prescripciones establecidas por el enunciado.

Dicho esto, la geometria finalmente escogida es la siguiente, donde la pendiente de los espaldones es
m=0.05y n=0.7, siendo m+n=0,75:

D=80]

1 — M=ol —— |
D=200

[LUSTRACION 1. GEOMETRIA Y DIMENSIONES DE LA PRESA Y EL TERRENO
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Estas lineas forman superficies cerradas donde se crearan las diferentes mallas. Es importante destacar
que el dominio se ha tomado suficientemente grande para asegurar que los contornos rigidos no alteren
los resultados en la zona de estudio.

En primer lugar se han creado las lineas que contornean el dominio (200 metros de ancho), para
posteriormente crear los espaldones de aguas arriba y aguas abajo.

En este caso, se ha desestimado la necesidad de estudiar los asientos producidos en el terreno por el
calculo instantaneo del modelo antes de la construccion de la presa puesto que |a rigidez del terreno es
altisima.

2.3. CONDICIONES DE CONTORNO

Las condiciones de contorno impuestas en el dominio consisten en un empotramiento de la zona inferior

y el impedimento de los desplazamientos en direccion “x” en los laterales. Dichas condiciones
unicamente permiten el desplazamiento vertical (asientos) en la totalidad del modelo.

f
I_, x [ -cLoBAL- 10.0m 0 0.0m
D -GLOBAL-10.0m 1 U.UW

[LUSTRACION 2. CONDICIONES DE CONTORNO

2.4. CARGAS

En este punto del preproceso es donde se distinguen los dos estados de carga diferentes que se deben
analizar. Por un lado, Unicamente aplicando el peso propio (a) y por otro aplicando el peso propio mas
la carga estatica del agua (b). Al tratarse de una presa de materiales sueltos, se ha desestimado la
presencia de sub-presiones bajo la base de la presa.

Estos dos estados serdn analizados en el postproceso, junto con el razonamiento hecho para el
dimensionamiento de la presa objeto de estudio.



N

L.

[LUSTRACION 3. CARGAS HIDROSTATICAS

2.5. MATERIALES

La definicion de los materiales ha consistido en la asignacion a cada superficie el tipo de material que
corresponde tal como se observa a continuacion:

| . I concrete

D Terren
[
[LUSTRACION 4. ASIGNACION DE LOS MATERIALES
Siendo las caracteristicas de los materiales las siguientes:
MATERIAL MODULO DE YOUNG POISSON Y
RELLENO 37 GN/m’ 03 20 kKN/m’

TABLA 1. PROPIEDADES FiSICAS DE LOS MATERIALES
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2.6. MALLADOQ. TIPO DE ELEMENTO

Este es un paso fundamental del preproceso pues de la calidad del mallado depende el grado de
fiabilidad de la solucion. En este proyecto se ha utilizado un mallado desestructurado en todos los ¢asos
dada la geometria singular de la presa. El terreno es un fantastico candidato a ser mallado de manera
estructurada, si bien se ha desestimado para poder realizar el mismo tipo de malla en el modelo
completo. Dicha decision esta muy lejos de afectar a la calidad de la solucion.

Asi, se ha mallado y calculado de manera sucesiva disminuyendo progresivamente el tamario del
elemento. Ademds, se han estudiado diferentes tipos de elementos para poder observar el
comportamiento de cada uno en cuanto a la convergencia tanto de tensiones principales como de
desplazamientos en direccion “y” (asientos). Se ha estudiado convergencia de los elementos para el
caso de cargas con peso propio. Por otro lado, el punto de control elegido ha sido el punto superior del

terreno pues se debe evaluar siempre el mismo punto.

Por otro lado, el punto de control elegido ha sido el punto mas aguas arriba de a coronacion pues se
debe evaluar siempre el mismo punto.

Ademas, se han tomado los valores de tension principal méaxima a traccion y desplazamiento maximo
en direccion “y” adicionalmente, que puede servir para reafirmar |a idea del comportamiento de cada
elemento pero en ningln caso se puede utilizar este tipo de convergencia para arrojar un resultado de
algun punto en concreto. Después de varias pruebas de comportamientos de malla, se ha decidido
utilizar una malla del mismo tamafo en todas las superficies de la geometria, refinando los puntos
singulares donde los resultados arrojan presencia de tracciones. Estos puntos corresponden a la
coronacion y a los puntos de contacto entre diferentes materiales con la cimentacion.

La convergencia se hace entre elementos triangulares de 3 nodos y triangulares de 6 nodos. No se ha
contemplado los cuadrilateros debido a la geometria de la presa y los cuadrilateros no se aproximan
suficientemente bien, aunque el terreno si que aceptaria cuadrilateros.

De la convergencia se concluye que el elemento que mejor converge, es decir, antes converge, es el
triangulo de 6 nodos. Pero el resultado obtenido durante las convergencias es parecido cuando se usan
tamanos de malla un poco refinados, como el analisis se realizara con tamanos de malla suficientemente
refinados, no importa qué tipo de elemento usar. Entonces los triangulos de 3 nodos nos permitiran
ahorrar tiempo computacional. Asi pues, se hara el analisis de resultados con mallas de elementos
triangulares de 3 nodos.



3. PREPROCESQO 3D

En el andlisis por método de elementos finitos, todos los pasos referentes a la definicion del modelo
(previos a la solucion de las ecuaciones algebraico-diferenciales) constituyen el preproceso. Asi, en
este apartado se expone la definicion de la geometria, las condiciones de contorno, las cargas, 10s
materiales y la malla para el caso tridimensional. Esta tltima es una parte clave del proyecto pues la
precision de los resultados dependera de la calidad de la malla.

3.1. TIPO DE PROBLEMA

Existen muchas estructuras cuyas caracteristicas geométricas, mecanicas o de cargas no permiten la
utilizacion de modelos de célculo simplificado, tales como los solidos bidimensionales o de revolucion.
En dichos casos es imperativo considerar la estructura como un sélido tridimensional y hacer uso para
su andlisis de la teoria general de la elasticidad en tres dimensiones. Ejemplos practicos de dichas
situaciones son tipicos en estructuras constituidas por solidos de geometria irregular o propiedades de
los materiales heterogeneas. En el caso de estudio la geometria de la base de la presa no es plana como
se ha simplificado en el andlisis bidimensional lo que afecta a Ia vez a las cargas hidrostaticas y al peso
propio de la presa.

No obstante su mayor dificultad aparente, el analisis tridimensional de una estructura por el método de
los elementos finitos no presenta en principio grandes problemas conceptuales. La teoria de Ia
elasticidad en tres dimensiones es una generalizacion de la teoria bidimensional y gran parte de las
etapas de un analisis por elementos finitos son repeticion del analisis bidimensional. En ese sentido, se
trata del caso mas generalizado.

Pese a la relativa sencillez del procedimiento de analisis, los problemas tridimensionales si que
representan un mayor esfuerzo de calculo por elementos finitos, en comparacion con los problemas
bidimensionales. Dicha dificultad es inherente al tamano del problema, que pasa de dos a tres
dimensiones. Este aumento en una dimension se refleja no tnicamente en un considerable incremento
del tiempo de cdlculo, sino también en un esfuerzo mucho mayor en la preparacion de datos e
interpretacion de resultados. Por estos motivos se tiende, siempre que es posible, a modelizar la
estructura de forma que pueda evitarse el estudio tridimensional en beneficio de analisis mas
simplificados. Desafortunadamente este no es el caso de muchos problemas de interés practico en
ingenieria que exigen un andlisis tridimensional.

e (Campo de desplazamientos
Sea un solido tridimensional el movimiento de ur punto en el espacio queda perfectamente definido
por las tres componentes del vector de desplaza}nientos.

u(xy) = [u v wl’

(1)

e Campo de deformaciones
Siguiendo la teoria clasica de la elasticidad tridimensional, el vector de deformacion en un punto
estd definido por seis componentes como (2)

ou . dv
Yxy = E + a (4)

PROBLEMA S13. INGENIERIA DE ESTRUCTURAS




Vxz =Vyz = 0 (%)
Con respecto a la deformacion longitudinal ,hay que sefalar que en el caso de deformacion
plana se hace la hipotesis de que es nula.

€= [Ex € & Yxy Vxz Vyz]T (6)
Con;
_ Ou _0v _ Ow
G =5 ey—a—y; &=
du dv du ow dv  dw
ny:a'i'a; Yz = G-t 5 ]’xy:a'l'a

e (Campo de tensiones

El vector de tensiones en un punto contiene seis componentes de tension, conjugadas de las
seis respectivas deformaciones. Asi,

o=1[0x Oy Txy]|l (7)

Donde oy, g, g, son las tensiones normales y T, T,,, T,,S0N las tensiones tangenciales.

3.2. GEOMETRIA

La geometria escogida es la que en el caso bidimensional analizado hemos decidido que es la mas
Optima, que como ya veremos es el segundo caso analizado correspondiente a un modelo mas
conservativo que el primero que se ha considerado.

A diferencia del analisis bidimensional, en el tridimensional hay que crear volumenes que definiran los
diferentes tipos de materiales.

PROBLEMA S13. INGENIERIA DE ESTRUCTURAS

[LUSTRACION 5. GEOMETRIA DE LA PRESA Y EL TERRENO EN 3D




|
" [D=30}=
\
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[LUSTRACION 6. DIMENSIONES DE LA PRESA Y EL TERRENO

k,zy

\GiD|

[LUSTRACION 7. MODELO EN 3D

Es importante destacar que el dominio se ha tomado suficientemente grande para asegurar que los
contornos rigidos no alteren los resultados en la zona de estudio.

En este caso, se ha desestimado la necesidad de estudiar los asientos producidos en el terreno por el
calculo instantaneo del modelo antes de la construccion de Ia presa puesto que la rigidez del terreno es
altisima.

PROBLEMA S13. INGENIERIA DE ESTRUCTURAS
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3.3. CONDICIONES DE CONTORNO

Las condiciones de contorno impuestas en el dominio consisten en un empotramiento de la zona inferior
y el impedimento de los desplazamientos en direccion “x” en los laterales. Dichas condiciones
inicamente permiten el desplazamiento vertical (asientos) en la totalidad del modelo.

[ -GLoBAL-00.0m0

0.0m10.0m
[] -cLoBAL- 10.0m 1

x ‘;r
0.0m10.0m

[LUSTRACION 8. CONDICIONES DE CONTORNO

3.4. CARGAS

En este punto del preproceso es donde se distinguen los dos estados de carga diferentes que se deben
analizar. Por un lado, Unicamente aplicando el peso propio (a) y por otro aplicando el peso propio mas
la carga estatica del agua (b). Al tratarse de una presa de materiales sueltos, se ha desestimado la
presencia de sub-presiones bajo la base de la presa.

Estos dos estados seran analizados en el postproceso, junto con el razonamiento hecho para el
dimensionamiento de la presa objeto de estudio.

0 197m 1uuouwm'~w

[LUSTRACION 9. CARGA HIDROSTATICA



3.9. MATERIALES

La definicion de los materiales ha consistido en la asignacion a cada superficie el tipo de material que
corresponde tal como se observa a continuacion:

[ concrete

D Terrentﬁ

[LUSTRACION 10. ASIGNACION DE LOS MATERIALES

Siendo las caracteristicas de los materiales las siguientes:

MATERIAL MODULO DE YOUNG POISSON Y

RELLENO 37G N/m2 0.3 20 kN/m3

TABLA 2. PROPIEDADES FiSICAS DE LOS MATERIALES

3.6. MALLADQ. TIPO DE ELEMENTO

Este es un paso fundamental del preproceso pues de la calidad del mallado depende el grado de
fiabilidad de la solucion. En este proyecto se ha utilizado un mallado desestructurado en todos los ¢asos
dada la geometria singular de la presa. El terreno es un fantastico candidato a ser mallado de manera
estructurada, si bien se ha desestimado para poder realizar el mismo tipo de malla en el modelo
completo. Dicha decision esta muy lejos de afectar a la calidad de la solucion.

Dado el alto valor computacional que representa el calculo de estructuras en 3D, s6lo se opta por usar
elementos tetraédricos de 4 nodos.

PROBLEMA S13. INGENIERIA DE ESTRUCTURAS
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4. CALCULO

En este apartado se mencionan las principales ecuaciones y rutinas de calculo para la obtencion de los
resultados. Es precios decir que dichas ecuaciones se encuentran implementadas en el programario
RamSeries 2D de GiD utilizado para el modelado del andlisis bidimensional y RamSeries 3D para el
tridimensional. De esta forma, Ia funcion y responsabilidad del estudiante en el papel de ingeniero es
interpretar y discutir los resultados.

4.1. MALLADO. TIPO DE ELEMENTO

Una de las etapas fundamentales del calculo matricial es la obtencion de la ecuacion de equilibrio del
elemento aislado que relaciona las fuerzas actuantes en los nodos con los desplazamientos de dichos
nodos. El procedimiento mas habitual se basa en la aplicacion del Principio de Trabajos Virtuales (PTV)
que se enuncia como sigue: “Una estructura esta en equilibrio bajo la accion de un sistema de fuerzas
exteriores si a imponer a la misma unos desplazamientos arbitrarios por las fuerzas exteriores sobre l0s
desplazamientos virtuales es igual a | trabajo que realizan las tensiones en la barra sobre las
deformaciones producidas por los desplazamientos virtuales”.

En el caso de deformacion plana, el PTV tiene la siguiente forma:

ff 5eTotdA = ﬂ suTh tdA +j€ sulttds + ) Sulq,
A A l 7

Donde,
5e" = [6ex Sy yyull  Su= [u vl b= [by by
t= [t GIT Su; = [6u; O]l q:= [U; VT

Debido a que en el PTV aparecen Gnicamente primeras derivadas, se exigird tnicamente continuidad de
clase Cq a la aproximacion de elementos finitos.

4.2. Ecuacion matricial global

La ecuacion matricial global se obtiene tras la desratizacion en elementos del dominio, y sustituyendo
en la expresion del PTV.
Ka=f

Donde K es la matriz de rigidez global, a el vector de desplazamientos nodales y f el vector de fuerzas.

4.3. Obtencion de Ky f.

A continuacion se muestran la subrutina para el calculo de la matriz de rigidez K® y del calculo de f©
para fuerzas masicas.



[LUSTRACION 11. SUBRUTINA PARA EL CALCULO DE LA MATRIZ DE RIGIDEZ K Y DEL CALCULO DE F

Donde B es la matriz de deformacion del elemento y D es la matriz de deformaciones del elemento.

PROBLEMA S13. INGENIERIA DE ESTRUCTURAS
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5. POSTPROCESO 2D

En este apartado se presentan y discuten los resultados obtenidos mediante el modelo simplificado en
2D.

51.  RESULTADOS CASO ECONOMICO

Se empezard en analizar el caso mas econémico que se ha descrito anteriormente. Tendremos en cuenta
los dos casos de carga (peso propio y peso propio mas carga hidrostatica)

5.1.1. Desplazamientos

En cuanto los asientos, tal como se ha dicho antes, se han despreciado los asientos producidos por
asiento instantaneo del terreno, tal como se ha dicho en el apartado anterior, debido a que el terreno
subyacente es mucho mas rigido que el material de la presa. Asi pues, se asume que el desplazamiento
vertical obtenido en el modelo es el desplazamiento vertical de la presa.

5.1.1.1.  Peso propio

En primer lugar se realiza un andlisis de convergencia para determinar cual deberia ser el tamafio de
malla mas adecuado a la hora de realizar los calculos y cudl es el tipo de elemento mds indicado en
funcion del error cometido, los datos son computados en un Excel para obtener las graficas de
convergencia en funcion de la flecha méaxima y los grados de libertad de la estructura.

Convergencia del desplazamiento

Tamaro elemento  N°elementos ~ N°nodos N°GDL  Desplazamiento en “y” (m)

4 1231 689 1378 0.0042965
2 4898 2595 5190 0.0043435
1.5 8837 4612 9224 0.0043513
1 19658 10119 20238 0.0043572
0.75 35420 18096 36192 0.0043590
0.5 79839 40498 80996 0.0043597

TABLA 3. TABLA DE RESULTADOS PARA LA CONVERGENCIA DEL ASIENTO

0.00437
0.00436
0.00435
0.00434
0.00433
0.00432
0.00431

0.0043

0.00429
0 10000 20000 30000 40000 50000 60000 70000 80000 90000
(Grados de libertad

Desplazamineto en "y"

GRAFICA 1. CONVERGENCIA DE LOS ASIENTOS



Aproximadamente a partir de los 20000 grados de libertad el resultado es mds que aceptable, ha
convergido. Por lo tanto se aceptaran como buenos los resultados obtenidos con el tamario de malla de
1 0 menor.

A continuacion se muestran y analizan los resultados obtenidos en cuanto a asientos para el caso de
carga previamente enunciado. Son capturas realizadas con el GiD para el caso mas refinado.

Mostar Min de Displacements, Disp-Y (m).
Deformacidn ( x0): Displacements de Load Case, step 1. @

[LUSTRACION 12. MAXIMO DESPLAZAMINETO EN “Y”

Disp-Y (m)
0

I -0.00048434
-0.00096868
-0.001453
00019374

| -00024217
-0.002906
-0.0033904
-0.0038747

-0.004359

Areas coloreadas de Displacements, Disp-Y (m). W

[LUSTRACION 13. DESPLAZAMIENTOS EN “Y”

PROBLEMA S13. INGENIERIA DE ESTRUCTURAS




|Displacements|
0.0062069
I 0.0055173
0.0048276
£0.004138
0.0034483
| 0.0027588
0.002069
0.0013793
0.00068966
0

Areas coloreadas de Displacements, |Displacements|.
Deformacidn ( x3677.41): Displacements de Load Case, step 1. W

[LUSTRACION 14. DEFORMADA DE LA ESTRUCTURA

5.1.1.2.  Peso propio mas carga hidrostatica

En primer lugar se realiza un analisis de convergencia para determinar cual deberia ser el tamario de
malla mas adecuado a la hora de realizar los calculos y cudl es el tipo de elemento mas indicado en
funcion del error cometido, los datos son computados en un Excel para obtener las graficas de
convergencia en funcion de la flecha méaxima y los grados de libertad de la estructura.

Convergencia del desplazamiento

Tamaro elemento  N°elementos ~ N°nodos N°GDL  Desplazamiento en “y” (m)

4 1231 689 1378 0.0025114
2 4898 2595 5190 0.0025021
15 8837 4612 9224 0.0025004
1 19658 10119 20238 0.0024988
% 0.75 35420 18096 36192 0.0024984
g 0.5 79839 40498 80996 0.0024981
|DD£ TABLA 4. TABLA DE RESULTADOS PARA LA CONVERGENCIA DEL ASIENTO
w
= 0.002514
=
= 0.002512
=
o L 00025t
i = 0.002508
5 £ 0.002506
<C =
= € 0002504
= S 0002502
& S 00025
0.002498
0.002496

0 10000 20000 30000 40000 50000 60000 70000 80000 90000
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Aproximadamente a partir de los 20000 grados de libertad el resultado es mds que aceptable, ha
convergido. Por lo tanto se aceptaran como buenos los resultados obtenidos con el tamano de malla de
1 0 menor.

A continuacion se muestran y analizan los resultados obtenidos en cuanto a asientos para el caso de
carga previamente enunciado. Son capturas realizadas con el GiD para el caso mas refinado.

i)

Mostar Min de Displacements, Disp-Y (m). W

[LUSTRACION 15. MAXIMO DESPLAZAMINETO EN “Y”

Disp-Y (m)

0
-0.0002776
-0.0005552

-0.0008328
-0.0011104
-0.001388

-0.0016656
-0.0019432
-0.0022208
-0.0024984

Areas coloreadas de Displacements, Disp-Y (m). W

[LUSTRACION 16. DESPLAZAMIENTOS EN “Y”
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|Displacements|

0.004191
I 0.0037253
0.003259
0.002784
0.0023283
| 0.0018627
0.001387
¥ 0.00093133
L 0.00046566
x 0
Areas de Di , |Di
Deformacion ( x7080): Displacements de Load Case, step 1. W

[LUSTRACION 17. DEFORMADA DE LA ESTRUCTURA

5.1.2. Tensiones
Se muestran las tensiones del terreno, las maximas de traccion y las maximas de compresion.
5.1.2.1. Peso propio

En este apartado se analiza el estado tensional para el caso en que unicamente actda el peso propio. A
priori este estado no serd el limitante para el dimensionamiento de la presa, si bien es interesante su
estudio y sobretodo su comparacion con el segundo estado de carga analizado.

Si-Stresses PS
1.2745e+05
I -8074.2
-1436e+05
--27912e+05
-4.1464e+05
l -5.5018e+05
-6.8569e+05
¥ -8.2121e+05
[ -9.5673e+05
x -1.0923e+08
Areas coloreadas de Stresses PS, Si-Stresses PS.
Deformacién ( x0): Displacements de Load Case, step 1. W

[LUSTRACION 18. TENSIONES MAXIMAS DE TRACCION
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Siii-Stresses PS
-4413.3

-52713e+05
-1.0498e+06
-1.5726e+08

-2.0953e+06
-2.618e+06
-3.1407e+06

-3.6634e+06
-4.1861e+06
-4.7089e+06

L.

Areas coloreadas de Stresses PS, Siii-Stresses PS.
Deformacidn ( x0): Displacements de Load Case, step 1.

[LUSTRACION 19. TENSIONES MAXIMAS DE COMPRESION

Efectivamente se comprueba que no hay tracciones en la presa ya que el terreno es comprimido por su
propio peso.

Como el enunciado solo nos limita las tensiones del hormigdn no nos fijaremos en el comportamiento
tensional del terreno.

Si nos fijamos bien encontramos puntos conflictivos donde se producen concentracion de tensiones
que hay que analizar para ver si €sos resultados son reales o ficticios. Para ello se realiza una grafica de
las tensiones del refuerzo a lo largo de la longitud de la presa. Se obtienen diferentes curvas que
corresponden a las tensiones segun los diferentes mallados, los cuales son cada vez mas refinados (se
refina con un tamafio mucho menor en las zonas criticas). Se hard un mallado irregular, es decir en el
punto de conflicto se tendra una malla mucho mas pequefa en relacion al resto de la presa.

Si-Stresses PS
1.2745e+05
-8074.2
-1.436e+05
-2.7912e+05

-4.1464e+05
-5.5016e+05
-6.8569e+05

-82121e+05
-9.5673e+05
-1.0923e+08

das de Stresses PS, Si-Stresses PS.
( x0): Displacements de Load Case, step 1.

[LUSTRACION 20. AMPLIACION DE LA ZONA DE CONCENTRACION DE TENSIONES
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[LUSTRACION 21. EJEMPLO DE MALLA REFINADA EN EL PUNTO CONFLICTIVO

Como se puede observar a continuacion, después de ir refinando, vemos que la concentracion de
tensiones de tracciones solo afecta al terreno y como se comento anteriormente como el enunciado
solo nos limita las tensiones de traccion del hormigon no nos fijaremos en el comportamiento tensional
del terreno. Si que hay concentracion de compresiones en la presa, pero como no tenemos limitacion

en este aspecto no haremos ¢aso a los resultados de compresion.

[LUSTRACION 22. EVOLUCION DE LAS TENSIONES A MEDIDA QUE SE REFINA EN EL PUNTO CONFLICTIVO

5.1.2.2.  Peso propio mas carga hidrostatica

En este apartado se analiza el estado tensional para el caso de peso propio mds carga hidrostatica.



Si-Stresses PS
2.2846e+06

I 1.95586+06
1.6269¢+06
1.298e+06
9.6917e+05
6.403e+05
3.1143e+05
17441
-3.4831e+05

-6.7518e+05

Areas coloreadas de Stresses PS, Si-Stresses PS.
Deformacidn ( x0): Displacements de Load Case, step 1. W

[LUSTRACION 23. TENSIONES MAXIMAS DE TRACCION

Siil-Stresses PS
-8163.5

I -2.535e+05
-4.9884e+05
-74418e+05
-9.8952e+05

I -1.2349e+06
-14802e+06
-1.7255e+06
-1.8709e+06

1 I
-22162e+06
x

Areas coloreadas de Stresses PS, Siii-Stresses PS
Deformacidn ( x0): Displacements de Load Case, step 1. W

[LUSTRACION 24. TENSIONES MAXIMAS DE COMPRESION

A diferencia del caso anterior encontramos puntos conflictivos donde se producen concentracion de
tensiones a traccion que hay que analizar para ver si esos resultados son reales o ficticios. Para ello se
realiza una grafica de las tensiones del refuerzo a lo largo de la longitud de la presa. Se obtienen
diferentes curvas que corresponden a las tensiones segun los diferentes mallados, los cuales son cada
vez mas refinados (se refina con un tamafio mucho menor en las zonas criticas). Se hard un mallado
irregular, es decir en el punto de conflicto se tendrd una malla mucho mas pequena en relacion al resto
de la presa.
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GRAFICA 3. CONVERGENCIA DE LAS TENSIONES

Vemos que alrededor de la concentracion de tensiones el valor converge, lo contrario pasa en el punto
critico, donde las tensiones crecen sin estabilizarse. Por lo tanto, se deduce que tenemos una
concentracion de tensiones a traccion ficticia que implica que el valor maximo proporcionado por el
programa no es real. Se obviaran los valores que no convergen, es decir, aquellos valores a un foco de
un metro de la concentracion de tensiones.

Entonces tendremos un valor de tensiones maximo alrededor de 1Mpa, lo que nos trae problemas ya
que este también es el limite permitido. Por lo tanto hay que considerar un caso mas conservador para
gvitar que las tracciones superen las maximas.

5.2. RESULTADOS CASO CONSERVADOR

Se analizara el caso mds conservador dado que, como anteriormente se ha explicado, las tracciones
producidas en el anterior caso superan las maximas. Tendremos en cuenta [os dos casos de carga (peso
Propio y peso propio mas carga hidrostatica).



La nueva geometria de la presa es:

O=a1]
' '
D=30] D=h3 L D=84 [D=53]

[LUSTRACION 25. GEOMETRIA DEL CASO MAS CONSERVADOR

Como nos lo que nos interesa es saber las tensiones Unicamente si cumplirdn ahora las restricciones
pasamos directamente a analizar las tensiones en el caso mas desfavorable, es decir, con peso propio
y carga hidrostatica.

5.2.1. Tensiones

5.2.1.1. Peso propio mas carga hidrostatica

Si-Stresses PS
3.0203¢+06
I 2.6045¢+06
2.1887¢+06

1.773+06
1.3572¢+06

I 9.4148e+05
| 5.25726+05
1.0997¢+05
-3.0579¢+05
721546405
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Areas coloreadas de Stresses PS, Si-Stresses PS. @

[LUSTRACION 26. MAPA DE TENSIONES DE TRACCION
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[LUSTRACION 27. AMPLIACION DE LA ILUSTRACION ANTERIOR

Encontramos puntos conflictivos donde se producen concentracion de tensiones a traccion que hay que
analizar para ver si esos resultados son reales o ficticios. Para ello se realiza una grafica de las tensiones
del refuerzo a lo largo de la longitud de la presa. Se obtienen diferentes curvas que corresponden a las
tensiones segun los diferentes mallados, los cuales son cada vez mas refinados (se refina con un tamaro
mucho menor en las zonas criticas). Se hara un mallado irregular, es decir en el punto de conflicto se
tendra una malla mucho mas pequena en relacion al resto de la presa.

9000000
8000000
7000000

6000000

Tension (Pa)

5000000

4000000

3000000

2000000

1000000 N

0 0.5 1 1.5 2 2.5 3 3.5 4
Distancia (m)
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Vemos que alrededor de la concentracion de tensiones el valor converge, lo contrario pasa en el punto
critico, donde las tensiones crecen sin estabilizarse. Por lo tanto, se deduce que tenemos una
concentracion de tensiones a traccion ficticia que implica que el valor maximo proporcionado por el
programa no es real. Se obviaran los valores que no convergen, es decir, aquellos valores a un foco de
un metro de la concentracion de tensiones.

Entonces tendremos un valor de tensiones maximo alrededor de 0,8Mpa, que cumple con el objetivo.
Por lo tanto hay que considerar este caso para el analisis 3D.

PROBLEMA S13. INGENIERIA DE ESTRUCTURAS




6. POSTPROCESO 3D

En este apartado se presentan y discuten los resultados obtenidos mediante el modelo en 3D.

-
SN DE

6.1. DESPLAZAMIENTOS

Tanto en el analisis de los desplazamientos como en las tensiones se consideran los dos tipos de cargas
diferentes.

6.1.1. Peso propio

Si analizamos los desplazamientos bajo peso propio, se observa movimiento de la presa no simétrico
debido a la geometria de la presa lo que produce que se mueva hacia aguas arriba, tal como se muestra
en las imagenes siguientes. Cabe destacar que los resultados que se muestran a continuacion son
absolutamente l6gicos y esperables si solo aplica el peso propio de la estructura, de manera analoga al
comportamiento del modelo en 2D.
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Disp-X (m)
I 0.00085201

0.00066676

0.00048151

0.00029626
0.00011101
-7.4244e-05
-0.00025949
-0.00044475
-0.00063
-0.00081525

Areas coloreadas de Displacements, Disp-X (m).
Deformacion ( x1): Displacements de Load Case, step 1. .II




Areas coloreadas de Displacements, Disp-Y (m).
Deformacion ( x1): Displacements de Load Case, step 1

Areas coloreadas de Displacements, Disp-Z (m).
Deformacion ( x1): Displacements de Load Case, step 1.

Areas coloreadas de Displacements, | Displacements|.
Deformacidn ( x1): Displacements de Load Case, step 1.

Disp-Y (m)
I 0.00020305

8.5289e-06
-0.00018599
-0.00038051
0.00057503
0.00076955
-0.00096407
0.0011586
0013531
-0.0015476

)

Disp-Z (m)

0

I 00032798

00065596
-0.00098393
0013119
| -00016389
0019679
0022958

I -0.0029518

0026238

|Displacements|
I 0.003308

0.0029404
0.0025728
0.0022053
0.0018378

| 0.0014702
0.0011027
0.0007351
0.00036755
0

)

PROBLEMA S13. INGENIERIA DE ESTRUCTURAS




6.1.2. Peso propio mas carga hidrostatica

En el caso en que se aplican las cargas del fluido, se espera que la distribucion de desplazamientos se
vea mayorada en comparacion al anterior caso de carga. Esta reflexion inicial queda corroborada con
los resultados obtenidos tal como se muestra en las siguientes imagenes.

Disp-X (m)
I 0.00093484

0.00073531
0.00053638
0.00033805
0.00013911
-5.9819e-05

-0.00025875
-0.00045768
-0.00065661

-0.00085555

Areas coloreadas de Displacements, Disp-X (m). W

Disp-Y (m)

0.0014123
0.0012339
0.0010555

0.00087706
0.00069865
I 0.00052025
0.00034184
0.00016344
-1.4967e-05
-0.00018337

* Areas coloreadas de Displacements, Disp-Y (m). W
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Disp-Z (m)

0
-0.00026705
-0.00053411

-0.00080116

-0.0010682
-0.0013353

-0.0016023
-0.0018694
-0.0021364

-0.0024035

Areas coloreadas de Displacements, Disp-Z (m). @




|Displacements|
0.0027806
0.0024716
0.0021627
0.0018537
0.0015448
0.0012358
0.00092686
0.00061791
0.00030895
0

=
Areas de Di . |Di W

6.2. TENSIONES
6.2.1. Peso propio

En este apartado se analiza el estado de tensiones de la presa bajo carga de peso propio Unicamente.
Es importante destacar que, si bien el maximo admisible para tracciones en la presa es 1 Mpa, el valor
es mayor si se miran los valores de la leyenda. De todas formas, estos valores maximos se dan en |0s
contornos del dominio, y por tanto, por un lado, no pertenecen al estado tensional de la presa, y por
otro no son reales pues son debidas a los efectos de las condiciones de contorno. Este hecho puede
comprobarse si se aumenta el dominio del terreno de la presa, que por complejidad del modelo se ha
desestimado puesto que no se observa afectacion alguna al estado tensional de la presa.

Si-Stresses TS

1.3711e+06
1.1451e+06
9.191e+05

6.9312e+05
4.6713e+05
2.4114e+05

15158
-2.1083e+05
-4.3682e+05

-6.628e+05
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Areas coloreadas de Stresses TS, Si-Stresses TS.
Deformacion ( x1): Displacements de Load Case, step 1 W




Sii-Stresses TS
1.616e+05
-16937e+05
-5.0024€+05
831126405
11620406

11 -1.4929e+06
-18237e+06
-21546€+06
-2.4855€+06

-2.8164e+06

z
(x Areas coloreadas de Stresses TS, Siii-Stresses TS. W

Deformacion ( x1): Displacements de Load Case, step 1

También aparece una zona de concentracion de tensiones en el contacto tierra-presa, pero como hemos
podido comprobar son tensiones ficticias. A continuacion de muestra esta zona coloreando sélo valor
que supera el TMp.

\\\.g,,,ﬁ//) Si-Stresses TS
e

1.3711e+06

1.3298e+06

I 1.2886e+06

1.2474e+08

1.2062e+06

—— I 1.1649e+06

1.12376+06
T J 1.0825e+06
T 1.0412e+06

z
x
Areas coloreadas de Stresses TS, Si-Stresses TS.

Deformacién ( x0): Displacements de Load Case, step 1. W
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z
: J Areas coloreadas de Stresses TS, Si-Stresses TS.

Deformacisn ( x0): Displacements de Load Case, step 1
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Mostrar Max de Stresses TS, Si-Stresses TS. .l GiD.

Las tensiones en la presa se concentran en el terreno y en la base de la presa. Las mayores compresiones
se dan en el pie de la presa aguas arriba.

6.2.2. Peso propio mas carga hidrostatica

En este apartado se analiza el estado de tensiones de la presa bajo carga de peso propio mas carga
hidrostatica.

Si-Stresses TS

1.1404e+06
9.4937e+05
7.583e+05

5.6724e+05

3.7617e+05
1.851e+05
-5962

-19703e+05

-3.8809e+05
-5.7916e+05

* Areas coloreadas de Stresses TS, Si-Stresses TS. .| GiD.
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Areas coloreadas de Stresses TS, Siii-Stresses TS.

Areas coloreadas de Stresses TS, Si-Stresses TS.

Siii-Stresses TS
96377
-81378
-2.5913e+05
-4.3689%e+05
-6.1465e+05
-7.924e+05
-9.7016e+05
-1.1479e+06
-1.3257e+08
-15034e+06

Si-Stresses TS
1.1404e+06
1.1248e+06
1.1092e+06
1.0936e+06
1.078e+06

1.0624e+06
1.0468e+06
1.0312e+06
1.0156e+06

Areas coloreadas de Stresses TS, Si-Stresses TS.




0749: 1.1404e+006

Mostrar Max de Stresses TS, Si-Stresses TS.

Las tensiones de la presa con agua varian en el terreno pero en la presa propiamente se siguen
concentrando en |as base, cambiando compresiones maximas de aguas arriba a aguas abajo.
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. GCONCLUSIONES

La presa de hormigon ha sido un ejemplo claro de simplificado de un solido 3D a un analisis
bidimensional, aprovechando las caracteristicas de la presa- deformacion plana- y simplificando las
condiciones de contorno.

El analisis bidimensional es mucho mas exacto porque se puede refinar mas la malla al tener menor
coste computacional, aunque no se simula suficientemente bien la carga de aguas y 1a superficie
inferior. Como el analisis era de la presa el terreno irregular no ha sido una mala simplificacion. El
cambio se da en las cargas ya que no se da tanta carga de agua.

Asi pues se puede concluir que el anlisis 2D te deja del lado de la seguridad, por este motivo se
realizara primeramente los calculos en 2D y se verificaran en 3D en cuanto todo este dimensionado para
ver si la simplificacion es suficiente.

En este andlisis también se han dado concentraciones de tensiones que se deberian eliminar del analisis,
siempre que asi sea. Se debe analizar si la concentracion se da en un punto 0 en una zona Si se da en
una zona, no son concentraciones ficticias y por lo tanto se deben tener en cuenta. Otra forma de evitar
las concentraciones es redondear la zona y mallas lo suficiente para poder ajustarse al redondeo y asi
desaparecen las concentraciones ficticias.

En este sequndo proyecto se ha dimensionado al igual que el primero con criterio ingenieril. No se ha
escogido el modelo mas econdmico, sino un equilibrio entre el mas econdmico y el mas estable.

Como ultima conclusion se puede evidenciar la potencialidad del Método de elementos finitos (MEF),
que consigue aproximarse a una la solucion exacta del problema planteado.



