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RESUMEN

TITULO DEL TFG: Proyecto bésico de cimentacién de gravedad para edlica offshore
mediante cajones cuadrados construidos en dique flotante

AUTOR: Sergio Garcia Monroy
DIRECTOR: Francisco Ballester Mufioz
CONVOCATORIA: Julio 2014

PALABRAS CLAVE: Eoélica, offshore, cimentacién, gravedad, esfuerzos, proceso
constructivo, fallo.

PLANTEAMIENTO: Se ha estudiado la posibilidad de construccién de un parque de
molinos para energia edlica offshore. Para ello se ha comenzado con unos datos de
partida que inclufan condiciones metaoceanicas basicas, estudio geoldgico simple y un
predimensionamiento. Este predimensionamiento consistia en un cajén hormigonado en
dique flotante de base octogonal.

A partir de lo mencionado se han ampliado los estudios marinos y geolégicos para poder
calcular los esfuerzos, mediante formulaciéon de Airy y Morison, en la estructura a causa
del oleaje, las corrientes y el viento. Posteriormente se han afiadido las cargas producidas
por el aerogenerador y se han estudiado los modos de fallo de una cimentacidn offshore:
hundimiento, deslizamiento, vuelco plastico y vuelco rigido.

Con los datos obtenidos se ha procedido a redimensionar la estructura para evitar el fallo
de cualquiera de sus formas, asi como para evitar fallos en operaciones de fondeo y
transporte. Para comprobarlo se han introducido los valores en el software PLAXIS para
la obtencidn de coeficientes de seguridad.

Por otro lado se ha realizado un estudio del proceso constructivo, comenzando por las
actuaciones previas a la construccion del cajon, pasando por todos los pasos en los que
fundamenta la creacién de la estructura y hasta su transporte. Una vez se ha finalizado en
su lugar de construccidn se traslada al punto en que sera fondeado. Para este apartado se
ha puesto especial atencién a las operaciones previas y posteriores al fondeo:
preparacion de la banqueta y proteccién a la socavacidn, respectivamente.

Por tultimo, se ha estudiado la planificacién de la realizaciéon de todo un parque de 50
elementos y su distribucién temporal para las fases de construccién, transporte y fondeo.
Para la viabilidad del proyecto se ha hecho una estimacion de costes tanto para una tnica
cimentacion como para todo el parque.

ESTUDIO ECONOMICO: El estudio revela que la cimentacién no se ha optimizado
econémicamente. Con un total de 4,6 millones de euros por cimentacién y con unos
parciales aproximados de 1 milléon para la construccién, 2 millones para la adquisicién y
colocacion de la torre metalica y 1,6 millones para operaciones maritimas.
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CONCLUSIONES: El trabajo revela que una cimentacién de gravedad puede ser
perfectamente viable para profundidades marinas que pueden llegar hasta los 30 metros.
La estructura soporta todas las cargas y no hay mayores complicaciones en las
operaciones de construccién y fondeo.

Sin embargo, no significa que sea la soluciéon éptima ni logistica, ni econémica, ni
tecnolégicamente. Se han puesto de manifiesto ciertas situaciones que sin llegar a ser un
problema pueden ser un condicionante a la hora de elegir este tipo de cimentacién, como
puede ser la necesidad de acopiar un nimero considerable de elementos durante la
estacion invernal o el elevado precio de los aridos muy densos.
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ABSTRACT

TFG TITLE: Basic project of gravity based foundations for offshore wind power by
means of square caissons constructed in floating dock

AUTHOR: Sergio Garcia Monroy
DIRECTOR: Francisco Ballester Mufioz
CALL: July 2014

KEY WORDS: Wind power, offshore, foundations, gravity, efforts, constructive process,
failure.

EXPOSITION: The possibility of a windmill offshore park construction for wind energy
production has been studied. We have started with some starting data that included basic
oceanic conditions, simple geologic studies and a presizing. This presizing consisted of a
concrete caisson with octagonal-shape base built in a floating dock.

To start with, marine and geologic studies have been extended to be able to calculate the
efforts, by means of Airy and Morison formulation, in the structure because of the waves,
currents and wind forces. Later, the loads produced by the aerogenerator were added and
the ways of failure of an offshore foundation have been studied: collapse, sliding, plastic
overturning and rigid overturning.

With the collected data it is time to resize the structure to avoid the failure in anyone of
its forms, as well as to avoid failures in operations of anchorage and transport. In order to
verify the values we introduced the data in the software PLAXIS to obtain safety factors.

On the other hand, a study of the constructive process has been conducted, beginning
with the construction previous activities for the caisson, happening through all the
passages on which it bases the creation of the structure and ending with its transport.
Once it has been built in his place of construction it moves to the point in which it will be
anchored. For this section we have put special attention to later and previous operations:
preparation of the foundation beds and scour protection.

Finally, the planning of the construction has been studied as well as for the whole park of
50 elements and its temporal distribution for the phases of construction, transports and
anchorage. A cost estimation for the viability of the project has been realized.

ECONOMIC STUDY: The study reveals that the foundations has not been optimized
economically. With a total price of 4.6 million Euros by foundtions and with
approximated partial of 1 million for the construction, 2 million for the acquisition and
positioning of the metallic tower and 1.6 million for marine operations.
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CONCLUSIONS: The work reveals that a gravity base foundation can perfectly be viable
for marine depths up to 30 meters. The structure bears all the efforts and there are no
majors complications in the operations of construction and anchorage.

Nevertheless, it does not mean that it is neither the optimal solution, logistically nor
economically, nor technologically. Situations have been certainly shown that without
happening to be a problem can be a conditioner at the time of choosing which type of
foundations to choose, as it can be the necessity to gather together a considerable
number of elements during winter time or the elevated price of the very dense ones.
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1. INTRODUCCION

A partir de los afios cincuenta se produce un fendmeno global de
desarrollo sin precedentes. Este desarrollo se ve condicionado notablemente por
un crecimiento imparable de la demografia, el consumo electro y la calidad de
vida de las personas. Este desarrollo, ya consolidado en potencias occidentales, se
ha disparado en los ultimos afios en diferentes economias, muy especialmente en
Asia Oriental. Para atender a toda esta demanda energética se habia apostado en
gran medida por los combustibles de origen fésil y por la nuclear; tendencia que
esta tomando un rumbo diferente.

Varios factores como que hay paises no pueden generar sus propios
recursos fdsiles para la produccién de energia y el descenso de la confianza en la
energia nuclear han llevado a que otras fuentes anteriormente experimentales
hayan pasado a la primera linea. Las guerras y tensiones politicas en paises
productores unidos a desastres nucleares como el de Fukushima desplazan estas
opciones en detrimento de otro tipo de formas de produccidon seguras y
nacionales.

Por otro lado la conciencia ecoldgica se abre paso rdpidamente en
aspectos no solo cotidianos como puede ser el reciclaje sino también en procesos
industriales y en programas de gobierno. Se ha hecho patente la necesidad de una
economia sostenible y respetuosa con el medio ambiente.

Recientes avances en ingenieria han permitido desarrollar
progresivamente estas iniciativas, de manera que se han convertido en la
alternativa de futuro. El reto ya no solo radica en producir mds y a un menor coste
sino que se exige minimizar el impacto ambiental.

Es en este contexto en el que la energia edlica toma protagonismo y por
muchos afios ha sido un referente en energia renovable. Es ya una tecnologia
madura y en plena explotacion que busca abrir nuevos horizontes: el mar. La
limitacién geografica ya no es un problema y el potencial energético que nos
ofrece la edlica maritima es inmenso. Se pretende que sea un recurso que aune
intereses econdmicos, sociopoliticos y que tenga un impacto minimo en los

ecosistemas marinos.

Page 9



E.T.S.I. Caminos, Canales y Puertos, Universidad de Cantabria

2. ANTECEDENTES Y ESTADO DEL ARTE.

2.1. CONTEXTO HISTORICO

El primer concepto documentado de energia edlica generada offshore fue propuesto
por Honnef en 1932 (Honnef 1932). Sin embargo el primero estudio detallado fue realizado
por Ismael Dambolena quien expuso para su doctorado en la Universidad de Massachusetts en
Ambherst en 1972, donde estudio bajo la tutela del Profesor William E. Heronemus. Heronemus
es usualmente asociado por proporcionar una vision de parques edlicos offshore a gran escala
para la generacién de energia justo antes del resurgimiento de la turbina edlica moderna.

En la década de los setenta, Heronemus predijo miles de “embarcaciones edlicas”
flotando en la costa este de Estados Unidos, pero no fue hasta principios de los noventa
cuando la industria de la edlica terrestre hubo conseguido éxito comercial y las principales
comunidades de investigacién retomaron el interés por la edlica offshore. Mientras que los
primeros proyectos piloto eran instalados en los noventa, algunos investigadores continuaron
persiguiendo conceptos de tecnologia flotante en laboratorio (Heronemus and Stoddard 2003,
Jamieson 2003).

Como cabia de esperar, la primera implementacién de edlica marina a escala real
consistia en tecnologia con subestructura de fondo fijado en aguas someras del Mar del Norte
y del Mar Baltico. El desarrollo inicial de este recurso estaba conducido en gran parte por las
aspiraciones comerciales de la industria edlica europea, cuyos partidarios veian el mar como
una soluciéon obvia a la escasez de emplazamientos terrestres. A fecha de septiembre de 2010,
todos los proyectos de gran escala han utilizado tecnologia de aguas someras, sin embargo la
tecnologia de aguas profundas se esta acercando a la comercializacién. Mdas de 2000 MW en
proyectos de edlica marina estan propuestos tan solo en los Estados Unidos.

Desde que hace unos 20 afios se diera el primer paso hacia la expansion de la edlica a
los mares con los parques edlicos offshore, se ha investigado notablemente la solucién para
sostenimientos fijos o pilotados, es decir, con las cimentaciones apoyadas o hincadas en el
lecho marino. A partir de ese instante la edlica marina ha continuado un desarrollo
sobresaliente y se prevé que asi sea durante al menos una década.

Como se puede deducir, son muchas las disciplinas que son necesarias manejar en el
disefo de una infraestructura como es un parque edlico marino flotante y, por ello, durante el
disefio es necesario fijar la prioridad de unas frente a otras y establecer una secuencia
ordenada de cdlculo que permita llegar a una solucién de compromiso que garantice la

viabilidad técnica, disminuyendo riesgos y, por tanto, atrayendo inversores.
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2.2. PROYECTOS ACTUALES

El primer parque edlico marino fue instalado en Vindeby, Dinamarca en 1991. Desde
entonces la industria ha ido creciendo lentamente en el noroeste de Europa mientras que los
desarrolladores y operados ganaban experiencia en implementacidn de turbinas marinas y los
requerimientos operacionales. En 2010 habian sido instalados aproximadamente 42 proyectos
de entre los cuales la mayoria seguia en funcionamiento para alcanzar un total de 2377 MW.
Practicamente todos fueron instalados en aguas someras de menos de 30 metros de
profundidad.

La siguiente tabla muestra la capacidad de los proyectos mas significativos, asi como el
afio en que fueron completados y la figura que le acompana resuelve la potencia instalada por

cada proyecto en cada afio.

Average Average

Rated Water  Distance Turbine
Capacity Depth Offshore Number of Capacity Turbine Year
Country Project (MW [m) (km}  Twrbines [MW)  Manufacturer Online
Belghsm Thomian Bank 30 20 29 [ 5 REpOWEr 28
China Donghal Bridge o2 10 105 34 3 SHniowval i [i]
Vindaby ] 4 3 11 045 Bonus 1951
Tuns Knob S 3 & 10 R Veslas 1985
Middelgrunden 40 a 3 20 2 Bonus 200d
Homs Rev 160 10 16 &0 2 Vestas 2002
Samsa 23 20 35 10 23 Bonus 2002
1]
Denmark Frededickehawn 105 3 1 4 255 Wsﬁ“ﬁg‘“ 2003
Mysted 165.6 i B ird 23 Bonus 2003
Foniand 172 Unknpan  Unknown i 23R Bsonus estas 2003
Homs Rew 2 209 13 30 91 23 Slemens 2009
Sproga ey 11 1 T 3 Vestas 2009
Avedare 72 2 0.1 2 .6 SlEmens 2003
Finland weml Ajos |+ 1 0 0 1 10 3 Win'inD 2008
Ems-Emdem 4.5 3 o1 1 4.5 Enencon 2004
Semany Breliling 23 2 0.5 1 23 Momex 2006
Hooksle| 3 H] 0.5 1 S Emnencon 2008
Alpha Venbus B0 20 45 12 S Repower 2009
Ireland Ardow Bank 232 13 10 7 3.6 GE 2004
Italy Brindsl 0.08 108 20 1 0.08 Biue H 2008
Japan Satana 1.32 10 0.2 2 .66 Vestas 2004
Lely 2 75 0.8 4 0.5 Headawind 1954
— Irzre Voimink 16.8 2 01 28 & Nordtank 1956
Egmand aan Zes 103 20 10 36 3 Vestas 2006
Prinses Amalla 130 22 23 &0 2 Vestas 2008
Norway Hywind 2.3 100 10 1 Slemens 2009
Bockstigen 24 7 3 [ 03 Windworid 1953
Utgrunden 10.5 T 7 7 1.425 E'"'D'E"r'gfg;""" 2000
S Yiire Stangrund 10 1 4 10 2 NEZMicon 2001
Liligrund 110 & 10 4B 23 Slemens 2007
Vanem 20 7 4 10 3 WWinWind 2010
Biyth 4 [ 1 2 2 Veslas 2000
Horth Hoyle &0 9 B 30 2 Veslas 2003
Soroby Sands &0 [ 3 30 2 Veslas 2003
wentish Flats 50 5 g 30 3 Veslas 205
Bamow-in-FIEmess S0 15 7 30 3 Weslas 2005
Uinited Kingdiom
Beatncs i0 4% 25 2 S Repower 2007
EBurto =] L] 5 25 3.6 Slemens 2007
Lynndirmer Dowsing 194 .4 10 5 54 36 Slemens 20049
Ryl Flais 50 | B 25 3.6 Slemens 2009
Fobin Rigg 150 5 95 30 3 Weslas 20049
Gunfiest Sands 173 ] T 45 3.6 Slemens 2010

Tabla 2-1 Resumen de proyectos offshore instalados hasta 2010
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Figura 2-1 Diagrama de capacidad de los proyectos instalados hasta 2010

En la siguiente imagen podemos comprobar como la tendencia global de la edlica

terrestre sera de estabilizacion del crecimiento, mientras que la offshore crecerd de manera

muy significativa en los préoximos 15 afos. En los diagramas circulares que van a continuacion

se puede ver el desglose de potencia por paises en 2008 y la previsién para 2020. Con datos

actuales vemos que Dinamarca y Reino Unido han tomado iniciativa en estos proyectos, pero

se veran ampliamente superados por sus competidores alemanes en el plazo de una década.
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Figura 2-2 Evolucion del mercado eélico offshore en Europa
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Desglose por paises de la potencia

Desglose por paises de la potencia

edlica offshore acumulada (2008) edlica offshore acumulada (2020)
Beéhica ROW
Sl 28% (12.555)
Dinamarca N . 23/:‘,'9{?8’320
Reino Unido 28% (409) EEUU ki
39% (590) | 6% (2.750) ‘
Finlandia =
2% (24) ) China
:;\_ﬁlf/méifj;a £% (3.500) Holanda
danda 02 ) enem)
Suecia Holanda 2% (25) Espafia Suecia
9% (133) 16% (246) 4% (1976) ReinoUnida % (3312)
18% (8.755)
Total: 1.471 MW Total: 46.611 MW
Figura 2-3 Desglose por paises de potencia acumulada
2.3. TIPOS DE CIMENTACION

En primera instancia, se requiere diferenciar soluciones flotantes y fijas. Para el
escenario de cimentaciones fijas la tecnologia es mds madura y avanzada, existiendo en la
actualidad casos en plena explotacién por paises noreuropeos que avalan su funcionalidad.
Este tipo de tecnologias cuentan con una gran influencia de la ingenieria civil, a pesar del alto
componente maritimo presente en su disefio. Dentro de este sistema podriamos agrupar
distintos tipos de cimentacidon como: monopilote, de gravedad, tripodes y Jacket. Cada una de
ellas tiene sus ventajas y desventajas, siendo la caracteristica mas definitoria la profundidad a
la que pueden estar sometidas. Los tres primertos tipos de soluciones se utilizarian para
profundidades de alrededor de 40 m vy las plataformas Jacket alcanzarian hasta 70 m.

En la siguiente imagen se observan los pros y contras de las diferentes soluciones:

I : | +——— Tripodes —— . | _ | o d i,./
/ / / / / % de la - Bajo (<10%)
" /h j'- jm Jm - /T actividad
< l / ! /1 /] correspon-
2 E ] diente al
0-30 0-40 ¥ 240m .
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~ Disefio Barato = Mayor = Puede ser » Estabilidad » Usoen aguas
sencillo + MNoes estabilidad instalado por + Relativamente profundas Grado de - Alto
& - Extensionde necesaria que el barcos jack-up ligero » Menorusode | egncentra-
) torre offshore perforacién monopilote tradicionales acero i4n del
< = Los pilotes conce
] P t
= pueden ser Eacioy
construidos en
T, .- .- ~ Construccién
@ » Incremento » Serequiere » Instalacion » Mayores ~ Mayores > Mayores ptros > Maguinaria
5 notable de una de mayor costes costes costes CHRCEEE pesada
g diametro con preparacién complejidad actividad de | , Petroleoy Gas
5 profundidad del suelo players > Naval
§ - Dificultades maringe
a para la
perforacién = Sin cuellos de
Lead Times botella,

| Usado a mayores profundidades

=

Figura 2-4 Caracteristicas de cimentaciones offshore
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Las soluciones fijas quedan patentes en
varios parques ya desarrollados entre los cuales
podemos destar los siguientes. Middelgrunden
es un proyecto de demostracién de 40 MW
instalado en 2001 a tan solo a 3 km al este del
centro de Copenhague. En ese tiempo era el
parque edlico marino mds grande del mundo y
dio paso para otros dos proyectos mas
ambiciosos, Horns Rev | en 2002 y Nusted en
2003, ambos de 160 MW.

Estos proyectos experimentaron
sobrecostes y ratios de fallo mayores de lo

esperados resultado de una exposicidn al viento

y olas probadamente mds severa que la Figura 2-5 Parque Middelgrunden
anticipada. También hay que anadir una base

inmadura de planeamiento y ejecucién del proyecto. Estos contratiempos ralentizaron parte
de la euforia inicial por el desarrollo dela edlica marina. Como resultado, 2005 fue un mal ano
con tan solo un proyecto instalado.

Tanto los constructores como los desarrolladores pusieron gran empefio en
comprender y corregir los problemas asociados con esta primera fase de los proyectos. El
crecimiento se ha mantenido lento a través de los afos posteriores pero retomaron fuerza en
2009 con ocho nuevos proyectos instalados, reflejo de un rejuvenecimiento del desarrollo.
Cabe también destacar que el primer proyecto en Asia se ha implementado recientemente por
China.

Las lineas actuales de investigacion han dado el siguiente paso hacia las soluciones
flotantes. En la actualidad son varios los organismos y empresas tanto en Europa como USA
que trabajan en ellas. Por un lado, desde el punto de vista “maritimo” se necesita partir de un
bagaje en el disefio de estructuras flotantes, conocer sus caracteristicas generales, sus partesy
elementos y los aspectos criticos en su disefio, como estudio de estabilidad, comportamiento
en la mar, cdlculo de fondeo y resistencia estructural. Todos ellos enmarcados dentro de las
competencias propias de la Ingenieria Naval y Offshore.

Algunos de estos proyectos ya estan en fase de pruebas o en fases avanzadas de

desarrollo como los que se ven en las imagenes inferiores.
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Figura 2-6 Plataforma Spar Hywind Figura 2-7 Plataforma semisumergible Windfloat

Figura 2-8 Plataforma TLP Blue H

2.4. CIMENTACIONES EN GRAVEDAD

El tipo que se estudia en este proyecto es el relativo a la cimentacién de gravedad (GBF
por sus siglas en inglés: Gravity Based Foundation). Las subestructuras de gravedad han sido
desplegadas satisfactoriamente en lugares como el proyecto Nysted de 165.6 MW en el
suroeste de Zeeland, o el proyecto de Samsg de 23MW en el noreste de Jutlandia, ambos en
Dinamarca. También recientemente se ha implementado en Thornton Bank en Bélgica. Estas
subestructuras superan la flexibilidad estructura y el hincado en el terreno de los monopilotes,
pero son muy sensibles a las condiciones de la superficie del suelo. El coste de las
cimentaciones en gravedad suelen incrementar rapidamente a medida que la profundidad
aumneta. Bajo determinadas circunstancias donde los sustratos rocosos existen o donde no
hay disponibilidad de barcos para el hincado o estan excluidos por razones ecoldgicas, este
tipo de cimentacidn es la mejor alternativa. Se precisan analisis extensivos del suelo en la
localizacién donde se va a instalar cada una de las estructuras para asegurar propiedades del
suelo homogéneas y también se requiere compactacion para minimizar asentamientos
irregulares. Cuando las condiciones del fondo se conocen pormenorizadamente, el lecho ha de
ser preparado para que las cimentaciones puedan ser niveladas de manera precisa (llegando a
precisiones de 20 mm en algunos casos). Barcos de gran carga se utilizan para posicionar la
estructura de gravedad sin balasto en la posicion apropiada y miles de toneladas de lastre se

afiaden a la estructura para estabilizarla frente a momentos que puedan provocar su vuelco.
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3. REQUERIMIENTOS DE DISENO

3.1. GEOTECNIA

Los datos geotécnicos obtenidos para el lugar de implantacidon de la estructura se
resumen en la imagen que se adjunta en la siguiente pagina. Esta imagen sintetiza las
caracteristicas mas relevantes de los materiales, obtenidas a partir de un CPT (Cone
Penetration Test). También se afade una tabla resumen con las propiedades fisicas y
elementales.

La primera capa de casi 6 metros es de material inservible para la cimentacién por lo
que serd dragado y sometido a un proceso de explanacidn para asegurar la total
horizontalidad. El resto del terreno esta estratificado por dos materiales distintos, de codigos
6W1C para el primero (verde oscuro) y 6W1S para el segundo (verde claro). Se alternan en

capas de distintos espesores hasta los 46 metros de profundidad que alcanza el test.

CONDICIONES DEL SUELO

Unidad 1

Cédigo 6W1C

Peso especifico = 15 kN/m3
Peso especifico saturado = 20 kN/m3
Angulo de rozamiento interno = 0 ¢
Resistencia al corte sin drenaje = 217 kPa
Mddulo de Young = 33,00 Mpa
Modulo de Poisson = 0,50

Unidad 2

Cadigo 6W1S

Peso especifico = 16 kN/m3
Peso especifico saturado = 19 kN/m3
Angulo de rozamiento interno = 36 @
Resistencia al corte sin drenaje = 0 kPa
Mddulo de Young = 96,50 Mpa
Modulo de Poisson = 0,33

Tabla 3-1 Condiciones del suelo
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3.2. CONDICIONES METAOCEANICAS
En la siguiente tabla se proporcionan los datos ambientales del lugar en que se
posicionara la estructura. A partir de estos datos y los anteriores se podra proceder a los

calculos pertinentes de esfuerzos en la cimentacioén.

DESIGN BASIS

DATOS AMBIENTALES

Periodo de Retorno Rp = 50 vyears
VIENTO

Velocidad Extrema del viento Uw = 30 m/s
Altura de Aplicacion z = 10 m
OLEAIJE

Altura Significante Hs = 8,06 m
Altura Maxima Hmax = 15 m
Periodo Tp = 13,40 s
CORRIENTE

Velocidad de corriente Uc = 1,00 m/s
NIVEL DEL AGUA

Menor Marea Astrondmica LAT = 30,00 m
Mayor Marea Astrondmica HAT = 36,00 m
Nivel Medio del Mar MSL = 33,50 m

Tabla 3-2 Condiciones metaoceanicas

3.3. AEROGENERADORY TORRE
Las turbinas de generacién elegidas son las proporcionadas por REpower de 5MW.
Cuentan con un didmetro de rotor de 126 metros y la altura del buje sobre el nivel medio del
mar ascenderia hasta los 94 metros.
Sus dimensiones vienen especificadas en las imagenes, aunque las cuestiones que nos
atafien son las cargas que producen tanto el aerogenerador como la torre y se resumen en la
tabla. Tanto las cargas como el momento estan aplicados en la base de la torre: en el plano

horizontal de unién con la cimentacién y en el punto central de la torre.

CARGAS AEROGENERADOR + TORRE

Load case "dlc1.3_0051_Land_20,0v0_S03"
Carga Horizontal Fxy = 1,81 MN
Carga Vertical Fz = -9,3 MN
Momento M = 153 MN

Tabla 3-3 Cargas de la superestructura
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v Rated power:
¥ Rotor diameter:

¥ Hub height offshore:

Figura 3-2 Caracteristicas del aerogenerador Figura 3-3 Torre sustentadora

3.4. PUERTO
El puerto donde la cimentacion va a ser construida es el puerto de Gijon, al norte de
Espafia. Proporciona los recursos necesarios para su construccion asi como de suficiente

calado, tal y como vemos en su pagina web. En el anejo de planos se incluye un esquema.

Boca y canal de entrada

& Canal de entrada

Puerto Mo existe canal propiamente dicho, sino una amplia Mayor de Arenas y
del Musel zona de derrotas segln convenga. 18,50 m. margas
Fuerto 150 m. 250 m. 3,50 m. Arena y roca
Deportivo

€ Boca de entrada

Puerto del N.NE 500 m. 18,50 m. Inapreciable -

IMusel

Puerto 0w, 95 m. 3,50 m. Inapreciable Mo preciza
Deportivo remolcador

Figura 3-4 Caracteristicas del puerto de Gijon
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Figura 3-5 Planta del puerto de Gijon

3.5. PROCESO CONSTRUCTIVO
3.5.1. Dique flotante

El dique flotante es un artefacto flotante constituido basicamente por una pontona
metadlica flanqueada por torretas metalicas. Realiza maniobras de inmersion y reflote mediante
el lastrado y deslastrado de sus
tanques, lo que le permite realizar
operaciones de puesta a flote de
cajones de hormigdn construidos en
su cubierta. El dique flotante es un
equipo especificamente disefiado
para la construccion de cajones de
hormigén armado, dispone de
elementos auxiliares que le permiten

realizar dicha operacién, entre los

que cabe destacar: Figura 3-6 Detalle de un dique flotante

e Estructuras para el soporte de los encofrados. Son estructuras de celosia que se

deslizan en sentido vertical por unas guias soldadas a las torretas del dique. El
deslizamiento se produce por la accién de los gatos de trepado durante la fabricacién
del cajon o, en las maniobras en vacio, por la de unos cabrestantes situados en la parte
alta de las torretas.

e Encofrados, que estan formados por chapas metdlicas y conforman la seccidn

horizontal del fuste del cajén. Los encofrados interiores de las celdas van unidos a los
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de las celdas contiguas y, en su caso, a los encofrados exteriores mediante unos yugos
-piezas especiales que mantienen la separacidn entre los distintos paneles a la vez que
confieren rigidez al conjunto-. Los yugos estan suspendidos por cables de la estructura
y son arrastrados por el movimiento de ésta

e Equipo de deslizamiento. Consiste en una serie de gatos hidraulicos que ascienden por

unas barras metalicas dispuestas para tal fin mediante unas mordazas, arrastrando en
su movimiento la estructura y el encofrado que cuelga de ella.

e Equipos de distribucidon de hormigdn. Estan constituidos por un sistema de tuberias a

través de las cuales circula el hormigdn impulsado por bombas. Los tramos finales de
las tuberias son flexibles y al ser movidos por unos plumines alcanzan la totalidad de la
superficie del dique y permiten la puesta en obra del hormigdn.

e Equipos de lastrado. Realizan el llenado y vaciado de los tanques del dique para su

inmersién y su emersién controladas. Las operaciones de lastrado y deslastrado se
hardn de acuerdo a un procedimiento que garantice que se mantienen dentro de

limites adecuados:

La estabilidad del conjunto dique-cajén en todas las fases constructivas.

- Lasreacciones maximay minima del cajon sobre la pontona base.

La profundidad maxima de inmersién de los tanques vacios.

El franco-bordo del cajon.

e Plataformas de trabajo. Los diques disponen de plataformas de trabajo que

acompafian al encofrado y a las que se puede acceder desde el muelle. Su finalidad es
permitir el paso del personal y el acopio de materiales, en especial el acero de

armaduras.

Sus caracteristicas mas importantes se resumen a continuacion:

a. Son transportables. Pueden navegar remolcados a una velocidad entre 2 y 3 nudos con
altura de ola significante no superiora 2 m.

b. La preparacion del equipo para su transporte requiere de un plazo comprendido entre 5y
10 dias.

c. El montaje del equipo del dique flotante se realiza en el puerto donde se construyen los
cajones en un plazo comprendido entre 10 y 20 dias.

d. El montaje de las instalaciones terrestres, del taller de elaboracién de armaduras, de la

planta de fabricacién de hormigdn, de las instalaciones generales, de la grua torre, etc.,

Page 21



E.T.S.I. Caminos, Canales y Puertos, Universidad de Cantabria

suelen requerir plazos con duracién de 1 a 3 meses. Estos montajes se pueden acometer
con anterioridad a la llegada del dique.

e. Laflexibilidad de los equipos para modificar las dimensiones de las celdas es limitada.

f. Las modificaciones de los encofrados para cambiar la eslora o la manga de los cajones
dentro de las capacidades del dique demandan de 2 a 5 dias.

g. La total adaptacidon de los equipos humanos al trabajo se consigue normalmente al
terminar el tercer cajon. En efecto, el plazo de construcciéon del primer cajéon suele ser de
1,5 a 2 veces superior al plazo medio alcanzado a partir del tercer cajén, mientras que el
desfase en el segundo y tercer cajon se sitda entre 1,2 y 1,5 veces.

h. Las dimensiones de los cajones -eslora, manga y puntal- a construir en los diques

flotantes estan limitados por las caracteristicas de éstos.

3.5.2. Encofrados deslizantes

Se ha comentado con anterioridad que el proceso constructivo de los cajones
portuarios mds comun es utilizando la técnica de los encofrados deslizantes. Este
procedimiento consiste en la colocacién de encofrados de altura limitada —entre 1 metro y
1,50 metros- de manera que su desplazamiento en vertical se asegura utilizando gatos y barras
de trepa las cuales se apoyan o bien en la base de la pontona del dique flotante o bien en la
solera del cajon. También pueden desplazarse gracias a otros mecanismos distintos,
conectados a guias fijas colocadas en el dique flotante.

Hay dos procedimientos cominmente utilizados para la colocacion del encofrado y su
posterior remocidn: mediante cuelque de una estructura (diques flotantes) o bien mediante
una grua externa (pontonas sumergibles). El hormigoén se vierte en el encofrado de forma mas
0 menos continua y éste se desplaza verticalmente a medida que el hormigén endurece.
Dependiendo de varios factores en el momento del vertido tales como las condiciones
climdticas, tipo y estado del hormigdn y los equipos destinados a la colocacién de la ferralla, el
encofrado se desplaza verticalmente a una velocidad media de unos 20 cm cada hora, en
saltos comprendidos de entre 1 a 4 cm a la vez. Aplicando este método el encofrados se separa
del hormigén una vez hayan transcurrido de 4 a 12 horas del hormigonado.

El procedimiento que se acaba de describir genera unos rendimientos relativamente
altos y se sefala especialmente para estructuras de caracter regular, como pueden ser los
cajones portuarios. Sin embargo tiene la contraprestacion de que no se puede interrumpir el
trabajo, por lo que se ha de trabajar incluso por la noche, con dias de 3 turnos. Por otra parte,

también se especifican unas condiciones muy concretas al hormigén:
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e Se precisa una velocidad de fraguado alta. A las 5-6 horas ha de tener una resistencia
minima de 0,2 MPa de manera que pueda aguantar su propio peso.

e Laresistencia ha de aumentar a mayor velocidad que la carga que se le aplica.

e Docilidad, facilidad de compactacién, buena adherencia a la armadura y rozamiento
reducido sobre el encofrado.

e Su calidad y docilidad deben permanecer inalteradas a lo largo de la ejecucién de la
obra, lo cual supone un control estricto de la dosificacién y tiempos de transporte.

e El cemento a utilizar debe tener alta resistencia inicial y poca retraccidn.

e Esrecomendable el uso de arido rodado aunque esto no es siempre posible.

e El tamafo maximo del arido debe estar entre 1/5 y 1/7 del espesor de la pared y debe

ser siempre inferior a 30 mm.

3.5.3. Operaciones previas

El proceso comienza con la puesta a

punto de la totalidad de elementos vy

equipos que intervienen en la construccién

del cajén, maniobras de inmersidon, montaje
de encofrado, fondeo y amarre del dique.

Las actividades se inician con |las

operaciones de montaje del encofrado sobre

la pontona base del propio dique. Cuando

varios grupos de celdas estan montadas, se

procede a realizar su union mediante los Figura 3-7 Elementos de construccién del cajén
pies y puentes de yugos, conforme al
replanteo realizado en funcion de las dimensiones especificadas en los planos de montaje.
Para facilitar el deslizamiento y disminuir el rozamiento del hormigén con el encofrado, se
prefabrica éste con una cierta conicidad, de forma que el hormigdn pueda separarse de las
placas del encofrado durante el deslizamiento.

Una vez finalizada la operacion de montaje del encofrado interior de celdas, se
procede al montaje del encofrado exterior perimetral y unidn con interior. Antes de proceder a
la elevacidon del encofrado, se comprobara que la totalidad de elementos de cogida y cuelgues

estén firmemente instalados mediante los tensores dispuestos en cada uno de ellos.
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3.5.4. Construccion de la estructura

Una vez finalizadas las operaciones previas de montaje, los cajones se construiran

conforme a la siguiente secuencia:

1)

2)

Colocacién de la armadura de la solera. Se realiza en una pontona dispuesta a tal efecto,

que permite su montaje independientemente de la construccién del cajén, con el
consiguiente ahorro de tiempo y aumento de calidad en la operacién de montaje, al
ejecutarse esta operacién sin la premura de tener ocupado el cajonero. Una vez que la
armadura de la solera ha sido elaborada y montada sobre la pontona auxiliar, se traslada
al dique, previamente sumergido, donde la parrilla de armadura se suspende de la
estructura del mismo mediante unos cuelgues de cable de acero , retirando la pontona

auxiliar y procediendo a su descenso y colocacién en la base del cajonero.

Figura 3-8 Armadura de la solera

Hormigonado de la solera. Cuando la armadura de la solera ha sido trasladada al dique se

procede a la colocacién del encofrado de la solera del cajéon y al hormigonado de la
misma. La operacién de hormigonado de la solera se realizara mediante la distribucidn
uniforme del hormigdn en tongadas no superiores a 25 cm., con el fin de favorecer el

vibrado.

Figura 3-9 Pontona con armadura de solera Figura 3-10 Solera hormigonada
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Colocacién del primer tramo de armadura en el fuste. Una vez finalizada la operacidn de

hormigonado de la solera, se procedera a la colocacién del primer tramo de la armadura
del fuste y al descenso del paraguas con el encofrado para proseguir con el hormigonado

del resto del cajon

Figura 3-11 Hormigonado del fuste

Hormigonado del fuste. El hormigonado del fuste se realizard en tongadas de

aproximadamente 30 cm. de espesor, simultaneando las operaciones de colocacion de
armaduras, hormigonado, vibrado, deslizado, hasta alcanzar sin interrupcién la cota de
coronacion del cajon, obteniendo en el proceso un nivel de calidad superior al que se
alcanzaria con un sistema de hormigonado no continuo. en el que fuera necesario
disponer de juntas intermedias. En este paso los encofrados se deslizan a medida que se
va lastrando el cajén y se va hundiendo.

Preparacion de la botadura. Una vez hormigonado la totalidad del fuste del cajén, se

procederd a la inundacion del dique flotante hasta alcanzar el calado previsto de
botadura del cajon, momento en el cual se produce la flotacién libre del mismo,
permitiendo su remolque hasta su lugar de fondeo.

Botadura y reflote del Digue Flotante. El curado del hormigdn se realiza directamente

sumergiendo el cajén en el agua de mar. Este procedimiento no perjudica a las
caracteristicas resistentes ni a la durabilidad del hormigdn estructural. Para facilitar,
durante la botadura del cajon, el despegue del mismo de la pontona base, el dique
dispone en la cubierta de dicha pontona de una "cama drenante" de hormigdn poroso
sobre la que, previamente al hormigonado de la solera, se instalan |ldminas de papel y

pldstico para evitar la adherencia de la base del cajon.
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Figura 3-12 Botadura del cajon

Cuando el cajon esta a flote en el interior del cajonero, este es remolcado mediante una
embarcacién auxiliar o un remolcador. Los elementos para remolque han sido colocados
durante la construccién del cajon previamente a la botadura. Si es necesario, el cajon se
amarra para su fondeo como pueden ser winches, valvulas de inundacién, bombas de

achique, mangueras, grupos electrégenos...

7) Instalacidon de la torre. El Ultimo paso es instalar los dos primeros tramos de torre
metadlica sobre el cajon. Para ello la estructura ha de estar amarrada o arriostrada al
puerto y una grua posicionara dicho tramo de torre sobre la estructura. Para ello se
utilizard una grua que levante las 420 toneladas que pesa el tramo a una altura de 45
metros y una distancia de 22 metros. Para ello utilizaremos una grua Liebherr LR11000.
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1 42 48 54 B0 BE 72 i} B4 a0 96 02 18 | 14 120 1 132 138 144 150 158
D 36 D42
B | 627 | 622
] B2 | 627 | 622
BW | 629 | 621
B | 631 | 625 | 621 | 601
10 | B2 | 632 | 624 | 620 | 601
BW | 630 | 626 | 621 | 602
B [ 633 | 628 | 623 | 604 | 581
1 B2 | 636 | 628 | 624 | 604 | 585
BW | 633 | 625 | 624 | 606 | 585
B [ 630 | 628 | 625 | 604 | 584 | 563 | 537
12 | B2 | 64D | 633 | 628 | 607 | 588 | 566 | 540
BW | 639 [ 629 | 6828 | 607 | 588 | 565 | 542
B | 650 | 626 | 621 | 606 | 580 | 565 | 542 | 514 | 482 |442
14 | B2 | 650 | 642 | 636 | 615 | 594 | 572 | 548 | 519 | 485 (443
BW | 650 _%_ 636 | 616 | 595 | 572 | 548 | 520 | 485 |443
— | B [650] 621 [ 604 | 587 | 545 | 483 (443 (308 (358 (319
16 | B2 | 650 | 650 | 645 | 623 | 601 | 579 | 553 | 525 | 485 (443 |401 (362 321
BW | 650 | 649 | 645 | 623 | 601 | 578 | 553 | 525 | 485 |443 401 (362 |321
B | 608 [ 618 | 615 | 587 | 586 | 563 | 538 [ 515 | 483 [441 [397 [358 (319 [278 [242 (226
18 | B2 | 650 | 650 | 649 | 632 | 608 | 585 | 560 | 531 | 485 |443 (401 (363 [322 |279 233 224
BW | 650 | 648 | 649 | 630 | 607 | 585 | 560 | 530 | 485 (443 401 |363 [322 279 |233 |224
B | 529 | 561 | 572 | 566 | 575 | 563 | 537 | 511 | 475 (438 396 (367 |[317 |276 (242 (225 [197 (173 [153 [134
20 | B2 | 650 | 650 | 641 | 632 | 609 | 592 | 567 | 537 | 485 (443 |401 (364 |323 [279 233 |223 |188 |167 |148
BW | 650 | 624 | | 620 | 609 | 592 | 566 | 537 | 485 (443 (401 364 |303 [o70 oac |os3 |4@s [167 [148
B | 466 | 494 | 513 | 514 | 539 | 529 | 522 | 504 | 475 (433 (390 [354 [317 (274 (241 225 [197 [172 [152 [133
22 | B2 | 617 [ 633 | 613 | 615 | 598 | 599 | 563 | 539 | 485 (443 (401 [365 [323 [279 233 |223 |187 |167 [148 [123
BW | 601 | 618 | 614 | 608 | 595 [ 600 | 573 | 539 | 485 |443 | 323 |o7a |os> |oos [1a7 [167 148 [123
B | 415 | 439 | 459 | 471 | 493 | 480 475 | 462 (427 (385 (360 (311 [271 (240 (224 196 171 (151 [132
24 | B2 | 550 | 578 | 575 | 571 | 580 | 575 | 557 | 535 | 484 |443 (401 (365 (323 |279 |233 |222 |186 (166 (148 [122
BW | 534 | 572 | 577 | 672 | 586 | 570 | 579 | 538 | 485 |443 | 322 (279 1232 1222 1186 |166 |148 [122
B | 360 | 394 | 411 | 429 | 455 | 451 | 446 | 439 | 432 [411 |376 [347 |305 [267 |238 [221 |194 [170 [149 [130

Figura 3-13 Especificaciones Liebherr LR11000
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3.6. UBICACION Y TRANSPORTE
Una vez que ya tenemos el cajon plenamente listo tendremos que transportarlo desde
el lugar de su construccion hasta su destino final donde ha de ser fondeado. Este lugar de
fondeo es ThorntonBank (51.54548°N 2.92978°E), a unos 30 km de Zeebrugge en la costa de
Bélgica, cuyas aguas varian entre 12 y 30 metros de profundidad. La explotacién eléctrica se
inicié a comienzos del afio 2009, con una potencia inicial de 30 MW, aunque las previsiones es

gue siga incrementando paulatinamente hasta mds de 300 MW en el aio 2015.

c-/(
~— )

-
ot

Figura 3-14 Localizacién de ThorntonBank

Para ello es necesario disponer de unos dispositivos de amarre ya instalados y lastrarlo
parcialmente y con un remolcador se lleva a un puerto cercano del lugar de la instalacién. Este
puerto es el de Ostende, también en Bélgica, donde ya se habrian construido las estructuras

del parque ya existente.

Figura 3-15 Cajon con los dispositivos de remolque instalados

Page 27



E.T.S.I. Caminos, Canales y Puertos, Universidad de Cantabria

Figura 3-16 Relleno de cajon rectangular
En el puerto de Ostende esperard a la llegada de la embarcacion Rambiz que la llevara
al punto de instalacion y también la fondeara. El calculo total de peso de la estructura es de
3.184 toneladas, ligeramente menor que las 3.300 toneladas que nos permite esta

embarcacion.

Figura 3-17 Embarcacion RAMBIZ

Previo a la llegada de la cimentacidn al lugar han de realizarse acciones sobre el fondo
marino para asegurar su horizontalidad y homogeneidad. Estas acciones consisten en el
dragado de la capa superior de unos 5 metros del fondo marino dividido en dos etapas: un
dragado de volumen para extraer dunas y de la capa superficial y de un dragado de precision
para determinar una superficie horizontal con unas pendientes laterales de 1/5. Este dragado
de precisiéon solo puede ser llevado a cabo en situaciones climaticas favorables. Todo el

material dragado sera dispuesto en los alrededores o guardado para posteriores rellenos.

Page 28



E.T.S.I. Caminos, Canales y Puertos, Universidad de Cantabria
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Figura 3-18 Proceso de dragado del fondo marino

DRAGADO

Largo 50 m
Ancho 50 m
Profundo 5 m
Area fondo 2.500 m2
Area superior 5.625 m2
Volumen 20.312 m3

Tabla 3-4 Dimensiones de dragado

Después se instalara una banqueta sobre esta superficie del tamafo de nuestra
cimentacién mas 3 metros de sobreancho por cada lado y un metro de espesor. Esta banqueta
permitira transferir correctamente los esfuerzos al subsuelo. Estard constituida por una capa
de grava y llevada a cabo por Seahorse, una DPFV (Dinamically Positioned Fallpipe Vessel) que
se puede ver en la imagen con una carga maxima de hasta 18.000 toneladas. La imagen a la

izquierda es una representacion del fondo marino una vez realizada la banqueta.

Figura 3-19 Simulacién de banqueta circular-octogonal
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Una vez se ha remolcado el cajén a su lugar definitivo, comienza la inundacién de las
celdas interiores del cajon para su fondeo sobre la banqueta de apoyo que ha sido
previamente enrasada para disponer de una superficie uniforme. La inundacién de las celdas
se puede realizar mediante bombas de gran potencia o mediante valvulas y grupos de celdas.
Una vez se haya fondeado la estructura, se realiza el llenado de las celdas con material
mediante una draga de succion. Este relleno se compone de dos tipos diferentes de material
granular. En primer lugar utilizaremos un material de alta densidad de 2.900 kg/m3 cuyas
propiedades se resumen en la siguiente imagen, y posteriormente se rellena con arena de

1.900 kg/m3 de densidad hasta cubrir por completo las celdas.

Mangadense 20S 0-20mm: 2050kg
Arena 0-4mm: 670kg
Cemento CEMIIb: 380kg
Agua (incluso la humedad del arido): 170/1801
Superplastificante: 1.5 a 2% del peso de cemento

Propiedades Generales
Tamano de las particulas 0-20mm Contenido de agua <3%
Color Negro Densidad de bulto 29
Coeficiente de absorcion de agua 0,3% Peso especifico 4.7

Figura 3-20 Caracteristicas de la Barita
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4. PREDISENO

4.1. AJUSTE GEOMETRICO
La cimentacion esta constituida por los siguientes elementos:

e Solera: Losa maciza de hormigén normalmente de planta rectangular, aunque en este
caso es octogonal.

e Fuste: Prisma recto con aligeramientos en toda su altura. Consta de paredes interiores
gue delimitan los aligeramientos. Hay un cilindro central del que se desprenden 8
paredes interiores hacia los 8 vértices del octégono.

e Zapatas: Zonas voladas de la solera con respecto al fuste, en concreto 1 metro.

e Torre: se trata de un tronco de cono que se apoya sobre el cilindro interior al fuste y se

eleva hasta servir de apoyo a la torre del aerogenerador

Figura 4-1 Simulacion de la cimentacidon Figura 4-2 Simulacion de la cimentacion con torre instalada

Se ha comenzado con un predimensionamiento de 30 metros de anchura de soleray 1
metro de espesor y un fuste de 28m de anchura y 10 m de altura. Las paredes interiores y
exteriores de 50 cm de espesor y el cilindro central 70 cm de espesor mientras que la torre se
mantenia invariable. Con estos datos preliminares se han generado una serie de célculos que
se detallardn mas adelante para determinar su resistencia frente a los esfuerzos a los que esta
sometida la estructura. Una vez obtenidos esos datos se ha comprobado que para las

dimensiones que teniamos a priori se producen fallos no tolerables por la normativa de la
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ROM (Recomendaciones de Obras Maritimas) y de la DNV, referencias fundamentales en el
calculo. Por ello se han de acometer varios cambios para conseguir que la cimentacidn
funcione en condiciones de seguridad.

Comenzamos aumentando progresivamente la altura del fuste y analizamos el
comportamiento ante el cambio de dimensiones. En la siguiente tabla se han resumido las
fuerzas horizontal y vertical y el momento actuantes en el centro de la base de la cimentacién.
Se comprueba que las tres aumentan de manera mas o menos constante, aunque el aumento
es mas manifiesto para el momento que para la fuerza horizontal, debido a que también entra

en juego la componente de la distancia a la base.

Esfuerzossobrela cimentacion

800
—~

700 == B

[=)]
=]
[}

e
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=]
Q

—&#—Fuerza horizontal

—E—Momento

Esfuerzo (MN)
& &
[} =]

Fuerza vertical

Pt
=]
=]

100

10 11 12 13 14
Altura del fuste (m)

Figura 4-3 Diagrama esfuerzos-altura de fuste

Hemos comprobado que los esfuerzos aumentan con la altura del fuste, sin embargo
eso no soluciona los problemas que sostiene la estructura. El primer condicionante con el que
nos encontramos es que la solera no debe sufrir tracciones en ninguno de sus puntos,
condicionante que no se cumple para el dimensionamiento de partida. Para comprobarlo, se
ha calculado el nucleo central de la base, siendo un octédgono concéntrico -aunque girado
22.59- de 3.98 metros de apotema. Dicho nucleo central no varia introduciendo cambios en la
altura del fuste pues es independiente de esa parte de la estructura, variando Unicamente con
los cambios dimensionales aplicados a la solera. Por lo tanto se busca reducir la excentricidad
de la carga vertical respecto del eje vertical de la cimentacidn, que ha de ser inferior al valor de
la apotema para que desaparezcan las tracciones. Esta excentricidad es la relacion entre el

momento total respecto del centro de la base y el esfuerzo vertical total.
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En la tabla que sucede a este texto vemos que la excentricidad disminuye aumentando
la altura del fuste, aunque ese decrecimiento se estabiliza a alturas mayores. De todas
maneras no es suficiente como para hacer que desaparezcan las tracciones. Para ello seria
necesaria una altura de fuste tremendamente elevada, lo cual no tiene sentido llevarla a cabo.
Queda, por lo tanto, descartada la posibilidad de aumentar la altura de fuste para solventar los

problemas que acontecen en la cimentacién.

Excentricidad

n
.l

Distancia al centro [m])
L L L L
[#] E=Y un [a)]

sk
]

el
[

10 11 12 13 14
Altura del fuste (m)

Figura 4-4 Diagrama excentricidad-altura del fuste
La siguiente propuesta de dimensionamiento es incrementar las dimensiones de la
solera y del fuste armdnicamente la una con la otra —siempre dejando un metro de
sobreancho para la zapata-. Como se puede esperar los esfuerzos también aumentan
progresivamente, siendo el momento total el que mas se ve incrementado, de igual manera

gue aumentando la altura del fuste.

Esfuerzos sobre la cimentacion

700

"

9_._,_._.—-——--—!_'_'_'_
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—#—Fuerza horizontal
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2

+—Fuerza vertical
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-

30 32 34 36

Ancho de la solera (m)

Figura 4-5 Diagrama esfuerzos-ancho de solera
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Comprobamos entonces si el problema de las tracciones en la base se puede ver
solucionado de esta manera. En este caso tano el nucleo central como la excentricidad se ven
modificados por el cambio de dimensiones de la estructura. El ndcleo central es directamente
proporcional al lado del octégono regular, por lo que aumentando las dimensiones de este
ultimo aumentara también el ndcleo central. Por su parte la excentricidad disminuird pues
aunque el momento aumente al incrementar el lado del octégono, el esfuerzo vertical lo hace
de una manera relativamente mayor. Inevitablemente habrd un punto en el que la
excentricidad sea superada por la apotema del nucleo central. Incrementando el ancho de Ia
cimentacién a razén de 2 metros comprobamos que esto ocurre para 36 metros de ancho de

solera.

Tracciones en la base

&
—
— ———

— 3 ‘_L_"‘_'!b-v—\_,__\_\_\_ -
E —
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)
c
a
5]
b 3
put —#— Excentricidad
o
£, —— Nucleo central
]
b
o]

1

o T T T |

30 32 34 a6

Ancho de la base (m)
Figura 4-6 Diagrama tracciones-ancho de solera

Quedaria por tanto solucionado el problema con las tracciones. Sin embargo
apareceria un problema derivado del incremento en las dimensiones de la estructura. El
fondeo es un punto critico para el cadlculo pues la embarcacién destinada a realizar la
operacion (Rambiz) esta limitada por unas 3.300 toneladas. Al aumentar el drea de la base y
del fuste, aumenta inevitablemente el volumen que ocupan las paredes del fuste y de la solera
misma. Al aumentar se excede la limitacidon de la embarcacion por lo que habra que buscar
una manera de que pueda ser fondeado con seguridad.

Se descarta la posibilidad de contratar una estructura mayor para realizar el fondeo
pues no se dispone de una embarcacion de tales caracteristicas, por lo que nos tendremos
que adaptar a la limitacién que nos impone. El peso total de la estructura cuando va a ser
fondeada puede alterarse modificando el espesor de las paredes que forman el fuste y el

espesor de la solera, provocando que el volumen hormigonado descienda notablemente. Se ha
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estudiado el impacto que tienen ambas dimensiones en el peso a la hora de ser fondeado,
pues se ha sustraido el empuje hidrostatico al ser sumergido en el agua. Los resultados
obtenidos se han resumido en la tabla siguiente, en la que vemos que necesitamos reducir el
espesor de la solera hasta tan solo 0,65 metros. Menos espesor podria derivar en problemas
estructurales. Asimismo, se ha de reducir los espesores del cilindro y de las paredes. Sin
embargo se ha optado por escoger una reduccion de 10 cm en ambos para no comprometer la

integridad de la estructura frente a los esfuerzos a los que se somenten.

Esfuerzosen fondeo

4500

4000 S

T

—

—4+—Espesorsolera: 1 m.

Peso [t]

—#— Espesor solera: 0.8 m.

Espesor solera: 0.65 m.

0,7/0,5 0,6/0,5 0,6/0,4 0,5/0,4
Espesor cilindro/paredes (m)

Figura 4-7 Diagrama esfuerzos de fondeo-espesor de paredes
Los esfuerzos obtenidos para el dimensionamiento elegido se recogen a continuaciony
representan las fuerzas verticales debidas al peso de la estructura junto con la torre, a la que

se le resta la fuerza hidrostatica generada por el desplazamiento del liquido.

CARGAS DE FONDEO

Carga 13.736 t
Empuje 10.552 t
Carga total 3.184 t

Tabla 4-1 Cargas totales de fondeo

Comprobamos también que el resto de limitaciones estructurales (deslizamiento,
vuelco plastico, hundimiento,...) no se ven comprometidas por el cambio de dimensiones y
cuentan todas con coeficientes de seguridad adecuados. Por ultimo comprobamos que el
transporte se va a realizar de una manera segura al quedar el metacentro por encima del
centro de gravedad al ser sumergida la estructura. Para ello se calcula la localizacién del centro
de gravedad de la estructura que al ser totalmente radial solo tendremos que averiguar su
altura respecto de la base. También necesitaremos saber el centro de carena, que es el punto

del centro de gravedad del volumen de agua desplazado. Por ultimo hallaremos el radio
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metacéntrico que es la distancia desde el centro de carena hasta el metacentro mismo. GM
representa la distancia desde el centro de gravedad de la estructura hasta el metacentro, que
ha de ser positiva para poder ser estable. De esta manera comprobamos que ni siquiera
necesitamos lastrar parcialmente la estructura para su transporte sino que es perfectamente

estable por si sola con un calado que apenas supera los 5 metros.

FLOTABILIDAD

Carga 5111 t
Empuje 10.274 t
Lastre (agua) 0 m
Calado 512 m
Centro gravedad 586 m
Centro carena 252 m
Inercia 92.379 m4
Radio 18,56 m
metacéntrico

GM 15,22 m

Tabla 4-2 Flotabilidad de la estructura

Se opta, por lo tanto, por la alternativa que se ha presentado en estas tablas. La
dimensidn total de la solera serd de 0,65 m de espesor y 36 m de ancho. Tendrd un sobreancho
de un metro respecto al fuste, que serd de 10 metros de alto, 34 m de ancho y cuyas paredes

tendran un espesor de 40 cm (aumentado a 60 cm en el cilindro central).

4.2. DETERMINACION PRELIMINAR DE ESFUERZOS
4.2.1. Velocidad y aceleracion de particula

Para determinar si la estructura es estable frente a las acciones exteriores en el
océano, tendremos que determinar los esfuerzos a los que esta sometida, de manera que lo
podamos reducir a carga horizontal, carga vertical y momento en el punto central de la base.
Todos los célculos realizados se han hecho en conformidad con el documento DNV-0S- J101
(DET NORSKE VERITAS).

A partir de los datos proporcionados de condiciones metaoceanicas calcularemos la
velocidad y aceleracién de particula en tramos de un metro desde el fondo marino hasta la
superficie. Con dichos datos ampliamos el conocimiento marino calculando diferentes
caracteristicas marinas que se recogen en la tabla. Posteriormente utilizaremos las férmulas de
Airy para obtener las velocidades y aceleraciones de particula en diferentes alturas y a tramos
de 1 metro. Los ultimos términos de las férmulas correspondientes al seno y al coseno (fases
de la ola) se han comprobado para diferentes posiciones de ola, en tramos que incrementan en

/4 y que corresponden a la posicidn con la que llega la ola a la estructura.
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CARACTERISTICA VALOR UDS

Altura ola maxima H= 15 m eI’ Ixh
Profundidad d= 30 m L= g‘““h[ I J
Periodo T= 13,4 s |

Longitud de onda L= 204 m

Celeridad C= 15,2 m/s

Amplitud &€= 75 m

Constante k= 0,0308

Frecuencia f= 0,0746 s-1

Tabla 4-3 Caracterizacion del estado marino

Estas son las formulas de Airy para calcular la

u(x,zt)={2xf

coshk,  (z+d)
—waw -~ ¢

wave

OS(J(“““.I - Mﬁ)

velocidad y aceleraciéon de particula. Una vez sinhk,,,d
_ s hk,  (z+d) .

. , , alx,z;t)=¢ (2w 2 SO e sinfk, x—27ft)
calculada la velocidad de particula se tendrda que 200 Gty sinhk,,,d e #
afiadir al resultado la correspondiente velocidad de > -

(4 wave amplitude (= 0.5 H) [m]
corriente para cada punto. Dicha velocidad sigue una Kyae | wave number = 2704, [m']
f wave frequency [Hz]
ley potencial como la siguiente: Ayave | wavelength [m]
d water depth [m]
7 if,
(z+d |™
UAi=U, ] (-d<z<0)
\d
with:
Ujz) | cument velocity at elevation g
U, | cument velocity at the sea surface z=0
z vertical co-ordinate, measured positively upwards from mea
d mean water depth
., | curentexponent, usually 1/7
Lo que nos da una distribucidon como la siguiente:
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Figura 4-8 Distribucion de velocidad de corriente
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4.2.2. Fuerzas de arrastre e inercia

Siguiendo con las indicaciones de la DNV, ahora tenemos que calcular el esfuerzo
horizontal total, suma de las fuerzas de arrastre (fd) y de inercia (fi) provocadas por la
velocidad y aceleracién de particula, respectivamente, y que han sido calculadas en el
apartado anterior. Las férmulas son las siguientes:

Storison ® 1= Fi(x, 2,0+ fi(x, 2,0)

fi(x2.0)=Cy-Lp, . D ulx.z,0|u(x,2,0)

, (2.12)
filx,z,t)=C,, -M-a(r.:.r)
4
with:

Jiorisen | hydrodynamic load [N/m]

fa hydrodynamic drag load [N/m]

fi hydrodynamic inertia load [N/m]

Cy hydrodynamic drag coefficient [-]

€ hydrodynamic inertia coefficient [-]

Puater | density of water [kg/m’]

u water particle velocity [m/s]

i water particle acceleration [mfsj]

D diameter of cylinder section [m]

* Fuerzade arrastre: [0.65 fork/D <10~ (smooth)
29 Oyl ’ ’

Comenzaremos calculado en primer término  Cp; =: T 410‘? ikl forl0” <k/D <107
el coeficiente de arrastre hidrodinamico Cd 1.05 fork/D >107 (rough)

teniendo en cuenta la imagen adjunta. El

pardmetro D hace referencia al didmetro de la estructura para cada profundidad y k
corresponde a la rugosidad del material y para hormigdn se puede asumir k=0,003. Por lo
tanto Cds varia a lo alto de la estructura, en un rango de 0,58 a 0,78 en la torre y tan solo 0,24
en la cimentacion.

Posteriormente calcularemos KD, relacidn entre el periodo multiplicado por Ila
velocidad maxima de particula en el nivel medio del mar y el didmetro en cada profundidad.
Una vez tengamos todos esos datos conseguiremos averiguar el factor de amplificacion { (en
la tabla en vertical), el cual habra que ser multiplicado por Cds para obtener el coeficiente final

Cd=Cdsx .
20 T T T T T T T T T T T
| | 1 | | | | 1 | | |
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L T
=1ILIN "V NN .
| _.r I I_--_I | | | | | |
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Figura 4-9 Diagrama de coeficiente de Morison Cd
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Ya con todos los datos necesarios para entrar en la férmula solo cabe recordar que la
densidad del agua se ha considerado 1.025 kg/m3 y que la velocidad de particula del agua en
cada estado se multiplica por su absoluto para mantener el signo. La férmula antes expuesta
estd optimizada para una estructura circular, por lo que el parametro D se ha de sustituir por la
anchura de la estructura a cada profundidad.

Fuerza de inercia: es necesario obtener primero el coeficiente que acompafia a la
férmula y se calcula de la siguiente manera: para valores de KC < 3 se tomard Cm = 2
automaticamnete, aunque para valores KC > 3 se tendrd que tomar en base a:

C, = max{2.0 —0.044(KC —3):1.6 — (C,, —0.65)}

M
En este caso tenemos ya todos los datos necesarios pues los hemos calculado para la
fuerza de arrastre. Para la estructura Cm = 2 pues KC excede 3 y para la torre prima el primer

término al ser el mayor (del orden de 1.7). Con estos datos se entra en la férmula con una
2
matizacion similar a la anterior:

corresponde al 4rea en planta ocupada por una

cimentacién en forma circulo, por lo que tendremos que sustituirlo por el drea ocupada por
nuestra cimentacion en forma de octégono para la solera y el fuste.

Finalmente haremos un sumatorio de los esfuerzos horizontales (inercia y arrastre)
producidos en cada profundidad y para cada estado de ola y escogemos el maximo. El mdximo
esfuerzo horizontal se alcanza cuando a =m/2, y es un total de 38,8 MN.

cos (at)

— sin (at)

N
=
=

- m|
r;il

Figura 4-10 Periodos de onda seno-coseno

4.2.3. Fuerzas de viento

Las ultimas cargas ambientales tomadas en consideracion seran las fuerzas provocadas
por la velocidad del viento sobre la torre que sirve de sustento a la nacelle y las palas. Para ello
nos creamos un perfil de velocidad del viento con la siguiente férmulacidn

N | e \Eshear

(@ V2=V, —= () (2.16)
In| ==
\ <o/
with: ) )
Vu(z) mean wind speed at height z [m/s]
Vi mean wind speed at the reference height z, [m/s]
Zr reference height [m]
Z0 surface roughness length [m]

o, power law coefficient [-1

fiear
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Como ya habiamos visto en las cargas metaoceanicas, la velocidad maxima del viento
es de 30 m/s aplicado a una altura de 10 metros sobre el la superficie libre del mar. Siguiendo
la guia de calculo de la DNV, para cdlculos de velocidad del viento de 10 minutos de media
para otra altura diferente del rotor utilizaremos la férmula anterior con el exponente a =0,11.

Perfil de viento

25

[*oee,

Altura (rm)
"o

k3
10 ry
i"
5 ‘_¢
ped
[} —r—— — — iR
[H] 5 10 15 20 25 30 35

Velocidad [mys)

Figura 4-11 Perfil de viento sobre la estructura

Con este perfil de viento aplicamos la formulacién de Morison de arrastre vista en el
apartado anterior y con un coeficiente Cd recomendado de 1,2 y una densidad del agua de
1.225 kg/m3. Con estos datos obtenemos un perfil de cargas a lo alto de la estructura que
suman un total de 0,09 MN, una cifra significativamente menor que la provocada por el mar.
Estas son las distribuciones de esfuerzos y de momentos (medidos en la base) a lo alto de la

estructura.

Fuerzas horizontales en la estructura

30

Fuerza (MM}

Figura 4-12 Perfil de fuerzas horizontales sobre la estructura
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Momentos en la estructura

E o 2 ; ; ; . . .
E -. f 10 15 20 25 20 35
= -10

=L

Momentos [MNFm)

Figura 4-13 Perfil de momentos en la estructura respecto a la base

4.3. ESFUERZOS TOTALES

Teniendo en cuenta las dimensiones dispuestas en el apartado anterior calculamos las
cargas verticales debidas al peso de la estructura aplicando las densidades de los materiales
que las componen. El resultado final que deseamos obtener se reduce a cargas verticales,
horizontales y momento totales medidos en el centro de la base en contacto con la banqueta.

Para ello aplicamos coeficientes de mayoracion para las cargas ambientales y que
afecta tanto a los momentos como a la fuerza horizontal. Segin recomendaciones tanto de la
ROM como de la DNV se ha tomado un valor para este coeficiente de 1,35. Posteriormente
trasladaremos las cargas al punto comentado anteriormente. Aqui los resultados.

CARGAS AEROGENERADOR

Carga Horizontal Fxy = 1,81 MN
Carga Vertical Fz = -9,3 MN
Momento M = 153 MN
Factor Carga Amb. = 1,35
Carga Horizontal* Hd = 2,44 MN
Momento M = 206,5 MN
CARGAS ESTRUCTURA

Carga Horizontal Fxy = 389 MN
Carga Vertical Fz = -239,4 MN
Momento M = 262,8 MN
Factor Carga Amb. = 1,35
Carga Horizontal* Hd = 52,5 MN
Momento M = 354,8 MN
CARGAS TOTALES

Carga Horizontal Fxy = 55 MN
Carga Vertical Fz = -248,7 MN
Momento M = 683,5 MN
Empuje E = 103,4 MN

Fuerza Vertical Total V -145,3 MN

Figura 4-14 Total de cargas sobre la estructura
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4.4. CALCULOS ESTRUCTURALES ANALITICOS

4.4.1. Hundimiento

Modos de fallo:

El hundimiento de la cimentacion sufre importantes movimientos, que suelen estar

acompafiados de rotacién en la base o incluso vuelco de la estructura. En la siguiente figura se

puede ver el comportamiento de una cimentacién en aguas someras en un suelo elasto-
plastico.
Load, p
- !
U 7 Plastic
\ /| zones
\\\ /’,
7 \\\_,’
-
®
Sl .
E <_I Il‘ ” Cd 'l’
o
b=
o)
w

Figura 4-15 Fases de fallo de una estructura en aguas someras

Las curvas de carga desplazamiento pueden ser desarrolladas de diferentes formas. De

acuerdo con las caracteristicas de la cimentacion (esbeltez) y el tipo de suelo (consistencia y

compactacion) se pueden considerar los siguientes modos de fallo:

Fallo general. Una superficie de fallo continuo desde la base de la cimentacién que
termina en un lado del suelo. La heterogeneidad suele causar una superficie de fallo
asimétrico, provocando que la estructura rote y levantando parte del suelo. Es tipico
de arenas compactadas y arcillas duras.

Fallo local. Intermedio entre el general y el punzonamiento en el que el suelo plastifica
sin crear superficies de fallo. Es tipico de arcillas blandas y medias y también de arenas
sueltas y medias.

Fallo de punzonamiento. La cimentacion falla con corte tangencial sobre el suelo y su

periferia con un desplazamiento vertical aproximado, afectando levemente los suelos
contiguos. Ocurre en cimentaciones esbeltas hincadas en suelos muy compresivos y no

resistentes o en cimentaciones en capas finas hincadas en estratos blandos.
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Figura 4-16 Formas de fallo

Los principales factores que afectan al modo de fallo son:

1) Propiedades del suelo (rigidez/resistencia. Cuanto mas rigido es el suelo, mas facil sera
que ocurra un fallo general.

2) Geometria de la carga de aplicacion

- Profundidad relativa (D/B). Valores altos general punzonamiento.

- Longitud relativa (L/B). Valores bajos pueden producir punzonamiento.

3) Tensién inicial (KO). Valores altos producen un fallo general.
Los modos de fallo asociados a otras situaciones de carga, como las cargas excéntricas

o inclinadas se ilustran en la imagen.

Centered Eccentric Centered Eccentric
vertical load vertical load inclined load inclined load

! !

Figura 4-17 Presiones, desplazamientos y modos de fallo para cargas centradas, excéntricas e inclinadas
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Figura 4-18 Fallo con carga excéntrica (Meyerhof) Figura 4-19 Fallo con carga excéntrica (Brinch Hansen)

e Hundimiento en suelos homogéneos.

La férmula mas comun para verificar seguridad contra el hundimiento de
cimentaciones bajas es conocida por el nombre de Brinch Hansen, aunque existan diversas
versiones que se diferencian en algunos detalles en el procedimiento de obtener algunos
pardmetros. Con la introduccion en la formula de Terzaghi de la forma, de la profundidad, de la
carga, de la inclinacion superficial de la base y del suelo, y de los factores de la excentricidad

de la carga, Brinch Hansen propuso:

D = 6lNe Seille les D o FifolNg SysllgilgsDgty ¥+ 10 VB ® Ny Syl bys Dyl

S, b,
Inclination of ground
s, > Form factors b, > i el RS
57 bJ’
fdc t‘_
d, > Depth factors 4 > Groung éggﬁisnaﬁon
Id" t;r
fe B* Effective area of
iy > Load inclination > foundation (load
1’. factors L eccentricity factors
¥

Figura 4-20 Factores de correccién de Brinch Hansen

El resto de pardmetros son:

q = sobrepresién debida al peso de la tierra sobre la cimentacidn
c = cohesién
Nq, Nc, Ny = factores de capacidad de carga

Page 44



E.T.S.I. Caminos, Canales y Puertos, Universidad de Cantabria

v = peso especifico del suelo

Los factores de correccién son funcion, entre otras las variables, del angulo de
rozamiento interno. Los coeficientes de capacidad de carga son exclusivamente funcién del
angulo de rozamiento interno de suelos, y se pueden encontrar en cada normativa geotécnica

de referencia, con diferencias de menor importancia entre ellas.

5 ; >
: b TN

— X 7 )
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»
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Figura 4-21 Geometria del colapso por Brinch Hansen

Los calculos de la presidn vertical que produce hundimiento en un suelo sin drenaje se
deben hacer bajo teoria de no consolidacidn. El concepto de suelos con permeabilidad se basa
en la capacidad de la disipacién de la presién de poro, que es generado debido al uso de la
carga. El caso tedrico del fallo sin drenaje es mas realista en tanto a cuanto mas impermeable
es el suelo y mucho mas rapido se aplica la carga. La resistencia del suelo se puede simular
considerando un angulo interno de la friccidn igual a 0, y la cohesidn del suelo igual a la
resistencia al corte obtenida a través de pruebas de campo o de laboratorio.

c=su;®=0
El hundimiento en suelos con drenaje es tipico en suelos granulares. La mayor permeabilidad
de estos suelos hace que la carga se aplique sin generar incremento de la carga hidrostatica.

c=c;0=0q9=0

¢ Hundimiento en suelos no homogéneos.
Cuando existen dos o mas capas de diversos suelos (suelos heterogéneos) o existe un suelo
con resistencias diferentes en las direcciones verticales y horizontales (anisotropia) en la zona

de la influencia, el método expuesto del cdlculo no es conveniente.
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—

(a) (b) (c)

Figura 4-22 a) Homogéneo b) Linealmente heterogéneo c) Estratificado

Para suelos ¢ — @, alguna normative recomienda la posibilidad de usar la formula
analitica del hundimiento, consideranto los siguientes parametros equivalentes.

1

yeq = Ezyi ’ hi
1

('\I?q — Ez(’.; * h!’

1
In(tgg,,) = EZh; ‘In(tggh)

B*, L* = Dimensiones equivalentes de la cimentacién

H = Profundidad de la capa cohesiva

Pv = Presién vertical

La resistencia al hundimiento de la capa blanda puede ser calculada con la siguiente expresion:
Pvn = 6" Sy

Su = Resistencia al corte sin drenaje

Otros autores, como Hanna y Meyerhof, proponen métodos del calculo de los suelos
de varias capas en los cuales las capas de la arena y de la arcilla estdn presentes en el suelo, sin
embargo, es solamente conveniente para dos capas de suelos.

La dificultad de la situaciéon es determinar como el hundimiento del suelo sera
producido. Se demuestran diversas situaciones:
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clay
Cy  Pu=0

Figura 4-24 Modos de fallo en suelos bicapa por Meyerhof
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Figura 4-25 Modo de fallo para suelos bicapa por Soriano
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Para el caso de tres o mas capas con las arenas y las arcillas no se resuelve por
métodos analiticos, siendo necesario utilizar métodos del equilibrio del limite de andlisis de
elemento finito. Por otro lado, la normativa (Recomendaciones para cimentaciones de obras
maritimas, ROM 0.5-05) considera la situaciéon de una lecho de grava sobre el suelo natural,
proponiendo tres diversos métodos para verificar derrumbamiento en funcién de suelos

drenados, de suelos sin drenaje, o de casos mds complejos.

B&
e
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N Plane |
{ :.:b, t
2 Plane 2

METHOD | q, . 5

8
gl e e
METHOD 2 Tt 9 - Plane!
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—

“”*f‘?ill.._f; crpl i s

- Plane 2

Figura 4-26 Métodos simplificados de verificacion de colapso (ROM 0.5-05)

e Calculo
Para nuestro caso se ha tenido en cuenta el caso del hundimiento sin drenaje
siguiendo la normativa propuesta por la DNV. Como ya hemos visto anteriormente, hemos
simplificado las cargas a un esfuerzo horizontal, uno vertical, y un momento, todos aplicados

en el centro de la base. En la imagen se ve como se ha sustituido la componente del momento
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por un desplazamiento de la carga vertical igual a la excentricidad de dicha carga con respecto

al momento. Es con estos datos con los que comenzaremos el cdlculo analitico.

L —
T an Ty —
_— M
Y
:\r
R 11111111 E
—
2]
=
| ! F=
e [m] 7 2
roo
: i . o
rupture 2 *~ rupture 1

Figura 4-27 Cargas en condiciones ideales

Se simplifica el area total de la base a un rectangulo efectivo donde seran aplicadas las
cargas. Este rectdngulo se calcula de tal manera que su centro coincide con el punto de
aplicacién de la carga y su contorno se acerca lo maximo posible a la realidad. Para poligonos
con mas de dos simetrias se pueden aproximar a un circulo, como es nuestro caso. Se calcula

pues de la siguiente manera.

e
-
Aeﬁ &
&
R
5 2 & =5 35
Eﬁ Liti: &L £ o Agr = 1|:R BI'CCOSCE}— eyR® —e” }
B e = ﬁ%}t 5
I 1 b,=2(R-e)
— RS v
! b Y |I ! — .
'eff y :
) > l,=2R [1-{1--2 |
- be - ‘\J ER )

Figura 4-28 Area efectiva de la cimentacién

— -
Ly = vlagﬁ é and byg = j—gbe
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Aplicando estas férmulas obtenemos la siguiente area efectiva:

GEOMETRIA EFECTIVA

e = 4,7

be = 26,6 m
le = 34,75 m
Aeff = 683,0 m2
leff = 29,88 m
beff = 22,86 m

Tabla 4-4 Geometria efectiva de la cimentacion

A partir de estos valores y aplicando las férmulas vistas antes para las condiciones sin

drenaje obtenemos los siguientes valores:

SIN DRENAIJE

Nc = 5,14

Sc = 1,15

ic = 0,89

Cud = 217 kpasc
PO (q) = 0

Sud = 217 kpasc
q = 1.153,4 kpasc
V/Aeff = 212,69 kpasc

Tabla 4-5 Resultados del hundimiento sin drenaje

Como podemos ver la carga que podria ser soportada (1.150 kilopascales) es 5,5 veces
mayor que la carga que tenemos, por lo que no sufrira fallo. Sin embargo se ha optado por
aplicar una correccidon al no apoyarse directamente sobre el fondo marino, sino sobre la
banqueta destinada a que el contacto sea lo mas horizontal posible. Esta correccidon se ha

tomado de la ROM vy aplica la siguiente formula.

Figura 4-29 Esquema de rotura de una banqueta granular apoyada sobre un suelo blando sin drenaje
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. H
Pk =ps+IsKE(Y'H+2q]

P., = presion efectiva vertical que, aplicada sobre la banqueta, produciria el hundimiento.
i = coeficiente de inclinacion que puede estimarse mediante la expresion:
i.= (1 —05tgd)3
K = coeficiente que depende del dangulo de rozamiento correspondiente a grandes deformaciones del
material de la banqueta.

K=6tgdo
Y = peso especifico de la banqueta (sumergido, en su caso).
q = sobrecarga sobre la banqueta de extension indefinida.
p. = presion que depende de la resistencia al corte del suelo cohesivo y que puede estimarse mediante

la expresion siguiente:

Ps=(n+2) Su ic"'cliq_-YH (I _iq)
coeficiente de inclinacién para sobrecargas que puede tomarse:

iq= (1 -0 tgd)
siendo:
a=07-YH 05
10-s

u

i = coeficiente de inclinacion para la resistencia al corte.
Se tomarid el que da la expresion siguiente:

[ —l(lm’l—x]
C 2 .
siendo:x = 10tg & < |

Y se han obtenido los siguientes valores:

CORRECCION POR LA BANQUETA

Angulo de rozam ¢ = 0,63
Mddulo de Young E = 80.000 kpasc
Angulo de la result. 5 = 0,36
is is = 0,53
Coef. grandes defor K = 2,30
Altura banqueta H = 1 m
Ancho equivalente B* = 22,86 m
Peso esp. Sumergido Y = 35
Sobrecarga q = 0
ps ps = 578,6 kpasc
Coef. Inclin. Sobrec iq = 0,41

a = 0,68
Coef. Inclin. Resist. ic = 0,50

X = 1
Undrained shear su = 217 kpasc
Presion vertical pvh = 580,49 kpasc
Coeficiente segurid = 2,67

Tabla 4-6 Resultados frente a hundimiento con correccién por banqueta
Con estos datos podemos comprobar que el coeficiente de seguridad se reduce a tan
solo 2,67, menos de la mitad que con el procedimiento anterior. Aun asi estd lejos de

producirse el fallo debido a hundimiento.
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4.4.2. Deslizamiento
Todas las cimentaciones bajas han de ser comprobadas frente al deslizamiento.
Veremos los métodos de cdlculo.
e ROMO0.5-05.
La carga horizontal capaz de exceder la resistencia de desplazamiento de una
fundacion en el plano se puede obtener como:

H(failure) =V- tan(l)c +a-S+ (Fp - Fa) + RC

Vv = Carga vertical efectiva

b = 4dngulo de rozamiento entre superficies
a = cohesién

S = superficie de carga

Fo = Fuerzas pasivas a una profundidad D

Fa = Fuerzas activas a una profundidad D

R, = otras resistencias

Es frecuente y recomendable hacer una hipétesis conservadora al estimar las fuerzas
resistentes, no en vista de las resistencias debido al suelo situado sobre el plano del cojinete
de la fundacién (punto de congelacién - Fa) y Rc. Su continuidad no esta garantizada y su
movilizacién requiere los movimientos que pueden implicar dafios en la estructura. En las
cimentaciones de hormigdn prefabricado hincadas en los lechos de grava, es importante saber
el angulo de rozamiento entre el hormigdén y el lecho. Esta normativa propone, cuando el
desplazamiento no es un factor determinante en disefio, un dngulo interno de la friccion de:

$.=0.32 (1 = tan ¢ = 0,625)

e Guia de cimentaciones en obras de carretera. Fomento.
Verificar la resistencia de desplazamiento no es necesario en ninguna situacion en la

cual la inclinacién maxima de cargas aplicadas sea menos de el 20% (6 tan < 0.2).
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LP=B*"VN, iy

Actions:

V = Vertical loads
H, H,, Hg = Horizontal loads (B and L directions, and resultant force)
§,, dg = Inclination components of applied loads (B and L directions)

H
tg53:75

H
tgaszL

Figura 4-30 Esquema tipo de una cimentacion

H(failure) =V-tangp.+B*-L"-c. +R

Vv = Carga efectiva vertical
b = Angulo efectivo de rozamiento entre superficies
C. -Cohesion en la superficie de contacto

B*, L* = Dimensiones efectivas de la geometria equivalente
R = Suma de posibles resistencias adicionales en la misma direccién y en la contraria a H

La diferencia entre la normativa actual y la normativa anterior, se realiza para obtener ¢c. En
este caso, y para las cimentaciones prefabricadas, uno puede considerar:

¢ctan=0,6; cc=0
No se recomienda utilizar valores de la resistencia Rc mayores que el diez por ciento de la

fuerza horizontal (R < 0,10 H)

e APl RP 2A WSD 2005, DNV 0S J101, BS EN ISO 19901 4 2003.

Las mismas consideraciones son aplicables a estas normativas. Las condiciones de
limitacion de las ecuaciones de la fuerza de sustentacion, con respecto al cargamento
inclinado, representan deslizar falta y resultado en las ecuaciones siguientes:

Analisis Sin Drenaje (que considera el ¢ = 0):
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H=c-A
H = Carga horizontal de fallo
o = Resistencia al corte
A = Area efectiva de la base

Andlisis con drenaje:
H=c"+-A4Q " tand’

DNV-0S-J101 ademas indica que debera considerarse:

H<04
v .

e Calculo
Utilizando el procedimiento propuesto por la DNV comprobamos que no hay peligro de fallo

por deslizamiento.

RESISTENCIA AL DESLIZAMIENTO

H (fallo) = 14822 MN
H/V = 0,38 <0,40K
H(rotura) /H = 2,69

Tabla 4-7 Resultados de resistencia al deslizamiento
4.4.3. Vuelco rigido y tracciones en la base

La seguridad contra el vuelco se debe verificar en todos los casos en que la tipologia de
la cimentacion o la naturaleza del suelo (cimentaciones excéntricas) puedan facilitar un fallo
por vuelco. Para verificar la estabilidad contra el vuelco, se deben considerar dos modos de
fallos: vuelco rigido y vuelco plastico.

Se recomienda que, en todas las solicitaciones, la accidon efectiva resultante esté
situada dentro del nucleo central de la cimentacién. Si no habria una zona de la cimentacidn
que sufriria tracciones y puede ser problematico a largo plazo. Para ello hay que dimensionar
el nucleo central de la base, y conseguir que la excentricidad sea menor, para que la carga
vertical desplazada para crear el momento no genere tracciones. La estructura tiene simetria
central por lo que tan solo habra que calcular la distancia de un punto al centro de la base con

la siguiente formula:

El resultado ha sido el siguiente, aunque se ha dimensionado la estructura completa

teniendo en cuenta la posibilidad de tracciones en la base.
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TRACCIONES EN LA BASE

Inercia | = 92.379 m4
Nucleo central ey= 4,78 m
Excentricidad e= 4,70 m

Tabla 4-8 Calculo de tracciones en la base

4.4.4. Vuelco plastico
Las estructuras maritimas pueden experimentar un modo de fallo similar al vuelco
rigido. Cuando el resultado de las acciones sobre el suelo estd cerca de la esquina de la
superficie sustentadora, una concentracidn de tensién se puede producir, causando un
plastificacion local en esa zona. La tierra cederia, la estructura inclinaria y si no se dispusiera
ningun medio de ayuda, se produciria vuelco.
Se define como factor de seguridad contra el vuelco plastico, la multiplicacién necesaria del
componente horizontal de la accién resultante para causar la plastificacion local del suelo.

_ Hfailure _ tan 6failure 4

H = = tan 5failure ﬁ

F
tan §

Se alcanza la condiciéon de fallo cuando el valor medio de la componente vertical de la
presidn sobre el drea comprimida iguala la presion causada por la plastificacion local del suelo.
En general puede ser asumido que esta presion es igual a la presidn vertical del hundimiento.
La ROM 0.5-05 propone dos maneras diferentes de estimar el factor de la seguridad en el
vuelco plastico. El primero consiste en utilizar métodos empiricos de resultados del SPT (Soil

Penetration Test), y segundo de la férmula polindmica de Brinch Hansen.

Figura 4-31 Esquema de vuelco plastico
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Al usar este método de calculo, uno debe preceder a una serie de valoraciones,
asumiendo en cada uno de ellas, un resultado predeterminado del factor de seguridad contra
el vuelco. Asumiendo un valor Fi para una valoracién determinada, los dos componentes de la
accion resultante se obtiene:

- Componente vertical =V
- Componente horizontal = Fi H
Calculo del respecto correspondiente del momento del vuelco a la esquina del pie:

M=V-a—F,-H-h
La distancia del resultado a la esquina de la cimentacién debe ser calculada:

dy = —
"y

Obtencién de los parametros necesarios del calculo para funcionar con la férmula polinémica:

tan6=Fi-§ , B*=2-d,

La utilizacién de la ecuacion polindmica llevara a un valor pv, necesario para comparar

el valor de la presion vertical que corresponde para descomponer en factores el Fi:

V
ppZE

El proceso debera ser iterativo y concluira cuando p, = p,. En nuestro caso no se
produce vuelco plastico sino que podemos operar con un factorde seguridad de 2.95. Los
resultados han sido los siguientes:

VUELCO PLASTICO

FI 2,95

0,36
a 18
h 12,43
M 595,37
do 4,10
tg 6 1,12
B* 8,19
Pp 593,25
is 0,085
iq 0,013
X 11,18
ic 0,5
ps 592,41
pvh 593,25
pvh-pp 0,0001

Tabla 4-9 Resultados de calculo de seguridad frente al vuelco plastico
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4.5. CALCULOS POR METODOS NUMERICOS: PLAXIS

4.5.1. Consideraciones generales

El suelo y las rocas tienen una tendencia a comportarse de una manera fuertemente
no linear bajo efecto de cargas. El comportamiento no linear de la tensidn-deformacién se
puede modelar con varios niveles de sofisticacidon. Sin embargo, el nimero de parametros
necesarios aumenta al aumentar el nivel de sofisticacidn.

El modelo mas frecuente utilizado, Mohr-Culomb, se considera como una
aproximacién de primer orden al comportamiento verdadero del suelo. Este modelo
perfectamente eldsto-plastico requiere cinco pardmetros basicos: Mddulo de Young, E,
coeficiente de Poisson, v, cohesion, ¢, angulo de rozamiento interno, ¢, y dngulo del dilatacidn,

U.

Se observa la idealizacién de las curvas de tensién-deformacién tipicas obtenidas de
pruebas triaxiales estandar al usar un modelo del Mohr-Culomb. La siguiente imagen da una
indicacion del significado y de la influencia de los cinco parametros del modelo basico:

0103I/—\ |o4-03

2c cos @ + |04-03] sin @

_51 ‘E1
£y £y
~_ € (12v) N
(a) L (b)
o4 Axial stress €4 Axial strain
g3 Constant confining pressure €y Volumetric strain

Figura 4-32 Tension-deformacion para esquema de Mohr-Coulomb

Hay cuatro tipos fundamentales de elementos que hemos empleado en la simulacion:

- Holocene (1HOL): Comprende desde finas a gruesas arenas de densidad media a muy
densa. Dada su naturaleza variable también podria abarcar arcilla.

- Westkapelle Ground | Clay (6W1C): arcilla muy dura.

- Westkapelle Ground | Sand (6W1S): arenas finas o medias que varian desde densidad
media a muy densa.

- Gravel bed (Banqueta): consiste en dos capas: una capa filtrante circular hasta 0.55 m
debajo del nivel de la cimentacidn, seguido por una capa circular de la grava hasta
nivel base de la estructura. El diametro de particula de la capa filtro variaria desde
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0/63 mm de grava de machaqueo mientras que la capa superior de grava tendria un

rango de 10/80 mm de didmetro. Mas especificaciones de la banqueta se sefialan en

siguiente apartado.

Aqui se sefialan las caracteristicas correspondientes

a cada material utilizadas por el

programa:
GRAVEL BED (GB)
Unit weight Mohr-Coulomb parameters Other phisical and hanical p
Non saturated unit weight Vinonsaturates) 20 kN/m3 Young module E' 80 Mpa Type of soil Gravel
Saturated unit weight Visaturated) 22 kN/m? Poisson module v' 0,3 Cone penetration qc - Mpa
Shear module G 52 Mpa Moisture %
Effective parameters of the soil Bulk module K 10,67 Mpa Pore index e 0
Submerged unit weight Visub) 12 kN/m? Earth pressure coefficient at rest Ko 0,357
Effective cohesion c 0 kPa Correlation factors for E' and E,
Effective friction angle @' 40 ¢ Hardening Soil and HSSmall parameters Sands
Dilatancy w 0 ¢ Tangent initial module Eoed 80 Mpa o Factor according Bowles a recommended (2 - 4)
Permeability ky =ky - m/day Secant module at 50% Eso 80 Mpa
Unload and reload module Eur 240 Mpa Clays
Undrained parameters Unload and reload poisson module v, 0,2 a Factor according to Butler recommended (100 - 400)
Shear strength Sy, Cy kPa Unload and reload shear module Gyr 100 Mpa
Undrained Young module E. 92 Mpa Power HS m 0,5
Undrained shear module Gy 31 Mpa Failure ratio R¢ 0,9
Undrained poission module Vy 0,5 Initial shear module Gy 500 Mpa
Undrained friction angle >, 2 Shear resistantat 0,7 G Yo,7 2E-04
HOLOCENE (1HOL)
Unit weight Mohr-Coulomb parameters Other phisical and hanical s
[1HOL Non saturated unit weight V(non saturates) 15 kN/m3 Young module E' 34 Mpa Type of soil Sand
Saturated unit weight Visaturated) 18 kN/m® Poisson module v 0,3 Cone penetration dc 11 Mpa
Shear module G 22,1 Mpa Moisture w 22 %
fe of the soil Bulk module K 4,53 Mpa Pore index e 0,17
Submerged unit weight Visub) 8 kN/m3 Earth pressure coefficient at rest Ko 0,549
Effective cohesion c 0 kPa Correlation factors for E' and E,,
Effective friction angle P! 27 @ Hardening Soil and HSSmall parameters Sands
Dilatancy w 0 ° Tangent initial module Eoed 34 Mpa a Factor according Bowles a 3 recommended (2 - 4)
Permeability ky=ky - m/day Secant module at 50% Eso 34 Mpa
Unload and reload module Eur 102 Mpa Clays
Undrained Unload and reload poisson module v, 0,2 a Factor according toButler — a 130 recommended (100 - 400)
Shear strength Sy Cy 105 kPa Unload and reload shear module Gyr 42,5 Mpa
Undrained Young module Ey 39 Mpa Power HS m 0,5
Undrained shear module Gy 13 Mpa Failure ratio R¢ 0,9
Undrained poission module Vy 0,5 Initial shear module Go 212,5 Mpa
Undrained friction angle >, 0 ¢ Shear resistantat 0,7 G Yo,7 2E-04
WESTKAPELLE GROUND | CLAY (6W1C)
Unit weight Mohr-Coulomb parameters Other phisical and hanical p S
Non saturated unit weight Vinonsaturates) 15 kN/m3 Young module E' 28,26 Mpa Type of soil Clay
Saturated unit weight V(saturated) 20 kN/m? Poisson module v' 0,3 Cone penetration dc 7 Mpa
Shear module G 18,37 Mpa Moisture w 25 %
Effective parameters of the soil Bulk module K 3,768 Mpa Pore index e 0,19
Submerged unit weight Visub) 10 kN/m? Earth pressure coefficient at rest Ko 0.5
Effective cohesion c' 0 kPa Correlation factors for E' and E,,
Effective friction angle ' 0 ¢ Hardening Soil and HSSmall parameters Sands
Dilatancy w 0 @ Tangent initial module Eoed 28,26 Mpa o Factor according to Josep  a 3 recommended (2 - 4)
Permeability ky=ky 0 m/day Secant module at 50% Eso 28,26 Mpa
Unload and reload module Eur 84,78 Mpa Clays
Undrained S Unload and reload poisson module v, 0,2 o Factor according toButler o 130 recommended (100 - 400)
Shear strength Su Cy 217 kPa Unload and reload shear module Gyr 35,33 Mpa
Undrained Young module Ey 33 Mpa Power HS m 1
Undrained shear module Gy 11 Mpa Failure ratio Ry 0,9
Undrained poission module Vy 0,5 Initial shear module Go 176,6 Mpa
Undrained friction angle >, 0 @ Shear resistant at 0,7 G Yo7 2E-04
WESTKAPELLE GROUND | SAND (6wW1s)
Unit weight Mohr-Coulomb parameters Other phisical and hanical S
Non saturated unit weight Vionsaturated) 16 kN/m® Young module E' 96,5 Mpa Type of soil Sand
Saturated unit weight Visaturated) 19 kN/m® Poisson module v 0,3 Cone penetration qc 32 Mpa
Shear module G 62,73 Mpa Moisture w 25%
ffe s of the soil Bulk module K 12,87 Mpa Pore index e 0,20
Submerged unit weight Visub) 8,5 kN/m? Earth pressure coefficient at rest Ko 0,409
Effective cohesion c' 0 kPa Correlation factors for E' and E,,
Effective friction angle 36 ¢ Hardening Soil and HSSmall parameters Sands
Dilatancy 0 @ Tangent initial module Eoed 96,5 Mpa a Factor according to Josep o 3 recommended (2 - 4)
Permeability 8,6 m/day Secant module at 50% Eso 96,5 Mpa
Unload and reload module Eur 289,5 Mpa Clays
Undrained s Unload and reload poisson module vy, 0,2 o Factor according toButler  a 130 recommended (100 - 400)
Shear strength Su Cu - kPa Unload and reload shear module Gur 120,6 Mpa
Undrained Young module Ey - Mpa Power HS m 0,5
Undrained shear module Gy - Mpa Failure ratio R¢ 0,9
Undrained poission module vy - Initial shear module Go 603,1 Mpa
Undrained friction angle >, -0 Shear resistantat 0,7 G Yo7 2E-04

Figura 4-33 Caracteristicas de los materiales para Plaxis
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4.5.2. Analisis de elementos finitos con PLAXIS

En este capitulo se describe el andlisis realizado por el método de elemento finito
(software de PLAXIS). Plaxis es un paquete de elementos finitos que se ha desarrollado
especificamente para el analisis de la deformacién y de la estabilidad en proyectos geotécnicos
de ingenieria. En este caso, los calculos se han desarrollado en 2D bajo hipétesis de tension
plana.

El mallado empleado es Unico para cada prueba, asegurando el nimero maximo de
elementos finitos triangulares de 15 nodos posibles, haciendo tan grande como sea posible los
puntos de la integracion del Gauss donde se calculan las tensiones, para los puntos nodales,
donde se estiman las dislocaciones.

Las fijaciones empleadas son las generales en este tipo de proyectos, permitiendo
dislocaciones verticales en bordes laterales pero dislocaciones no horizontales, y ningunas
dislocaciones en la parte inferior de la geometria.

La geometria ha de ser lo mas fiel posible a la realidad, utilizando un sistema 2D de
varias capas de suelo, una banqueta trapezoidal y una fina capa que actua de cimentacién. Un
ejemplo de cdmo seria la geometria:

Figura 4-34 Geometria y mallado introducidos en Plaxis

La configuracién de la carga depende del 2D de la geometria y de la hipdtesis de la
tensidn del plan. Las cargas introducidas en el software se han reducido a la carga por el metro
en la direccién de z. El momento se ha convertido a un esfuerzo de torsidn con una d distante
igual a la anchura de la fundacién.

Las dimensiones del mallado generado, para evitar problemas del limite y facilitar un
analisis comparativo de cada caso de la carga, siguen siendo la anchura de seis didmetros y la
profundidad de tres didmetros.

La carga aplicada a la cimentacién bajo condiciones de trabajo se puede simplificar
como una carga vertical monolitica y ciclica V, la carga horizontal H, y momento M. El cociente
del momento al componente horizontal indica si una estructura es propensa un
desplazamiento o falta del vuelco. Una cimentacién circular sujeta a la accién de las cargas
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combinadas se considera un problema tri-dimensional. Para lograr calculos en anadlisis de la
tensién plana, algunos pasos preliminares deben ser realizados. Seguin la DNV Classification
Notes 30.4 (1992), el area circular de la cimentacidn se ha transformado en rectangular con la
misma drea y momento de inercia.

4.5.3. Fases del calculo

El analisis de la tensidn-deformacién se ha realizado con las fases siguientes:

1) Situacidn inicial. Analisis KO. Generacidon de tensiones iniciales.

[}
110

Vi, AvAvAvAVLVAVAVA"AVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVA‘AVAV.‘VAVAVA'AVA‘VAVAVAVAVAVAVAvAVA"'AVA'@'AVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVA.VAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAV&VAVAVA'AVAV ¥,
r‘vAVAVA"AVAVAVAVA'AVA"A'AVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAYAVAVAVAVAVAVAVAVAVA'AVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAYAV‘VAYAVAVAVAVAVAVAV‘\VAVAVAVAVAVAVAVA"AVAVAVA"VAVA

Malla deformada |u| (en escala real)
Valor uniforme de 0,000 m

Figura 4-35 Fase 1 de cdlculo en Plaxis

2) Dragado. Extraccion de la capa baja necesaria de holoceno (a partir de 1 a5 m)

102 m)
55

1AVAVAVAVAVAVAVAVA’VAVAVA
VAVAVAVAYAYAVAYATAVAVAY, A s
e OB ITRR

AVAVATAS V. TAVAS
A AT AATATAT A A AV AV AT VAL e

Malla deformada |u] (aumentado 2,0010% veces)
Valor méximo = 2,702°10°3 m (Elemento 3402 en odo 12637)

Figura 4-36 Fase 2 de cdlculo en Plaxis
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3) Instalacién de la banqueta. Simulacion de la instalacion de la banqueta.

m

AV AY AV AV AVAVAVAVAVANAVAVAVAVAVANS it

Malla deformada |u] (sumentado 200 veces)
Vaor mixmo = 0,02380 m (Flemento 3566 en Nodo 11947)

Figura 4-37 Fase 3 de cdlculo en Plaxis

4) Instalacion de la turbina de la cimentacion y de viento. Simulacién de la instalacion de
los elementos estructurales, activando la carga vertical.

AVAVA.V)- PN TAY A VA Vg A
SOOI R AR TR R AVAVs T ANARAVATAT AYAYAVATAY) ATATAVAVAVAVA o5
'AV;.?AVAVAVAVAVAVAVAVH.V..vﬂsv.gmvg,\v,yAvAuvﬂuuvAwnv..""A"A"A 2k % "‘YvA%I%.%AvA@Av,ﬁAwAvAuvAVEAVA‘WAVA’VAVAYLVAWAVAYAVA‘:.

Tyl

Halla deformada [u| (aumentado 50,0 veces)
o] Vedor méxino =0,09048 m (Elemento 3581 en Nodo 11505)

Figura 4-38 Fase 4 de calculo en Plaxis
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5) Simulaciéon de efectos ambientales. Simulacién de acciones ambientales, activando las

cargas y el momento torsor horizontales.

RPN AR X R R ]

SN NN JATAY \TAVAVAVAVAVAVAY Va)
A AN A A A A AT AN AT AV AV AT AT AV AV A AV AV AT AT ATt s AVAVAY a5 0 e A A AT AT AN AT AV AV AV AVATAYATAVAVAVAVAVAVAVASS

Malla deformada |u] (sumentado 50,0 veces)
Valor mémo = 0, 1195 m (Eemento 3721 en Nodo 15038)

Figura 4-39 Fase 5 de calculo en Plaxis

4.5.4. Modos de fallo

Finalmente hemos sometido a nuestra cimentacion a las cargas para el fallo. Las cargas

finalmente obtenidas se resumen en la siguiente tabla:

CARGAS TOTALES

Carga horizontal Fxy = 55 MN
Carga vertical Fz = -248,7 MN
Momento M = 683,5 MN
Empuje E = 103,4 MN
Fuerza vertical total Vv = -145,3 MN

Tabla 4-10 Cargas totales sobre la estructura

Para poder ser aplicadas se ha tenido que calcular la geometria efectiva que

utilizaremos en el programa. Como ya dijimos se ha de transformar en un cuadrado de igual
area por lo que hemos obtenido:

Aoctégono = 212(1 +2)
Acuadrado = B?

B=L=328m

™

El perfil del mallado se ha tomado de las prospecciones vistas anteriormente gracias al CPT e
incluye cinco capas de los dos tipos de suelos. Las capas superiores tienen una densidad de
nodo de 0,6 mientras que las inferiores tan solo de 0,8. El ancho total es de 7 didmetros (229,6
m) y la profundidad alcanza los 3 diametros (98,4m). La banqueta se encuentra centrada y con
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una pequefia modificacion: se ha dimensionado con 3 metros de espesor para evitar
problematica con el mallado y la transmision de esfuerzos.

O H AN AN A A AN A AN AAAAAA A A AN AA AN A A A KA AN AN L]
VAN ZAVANVAN ZANZAVAN VAN ZaN ZAVAVAN
A AV AV AVAVAVAVAVATAAN

VAN AN AN AN Vmﬂmmmmmmmmmmmnmvemv \/ vew‘r

VAV AVAVAVAVAVAVAVANANAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAN

Figura 4-40 Esquema final de calculo en Plaxis

Por ultimo se detallan las capas de suelos con las que se han llevado a cabo los célculos:

R

v* o= 12,0  kN/m®  E* = 80,0 Mpa

BANQ c* = 0,0 kPa v* = 0,3 H, = 3 m
o* = 400 ° q.* = - Mpa
v¥ o = 200  kN/m?®  E* = 326  Mpa

6W1C ¢t = 217,4 kPa v¥ = 0,5 H, = 10 m
o* = 0,0 e qc* = 7,3 Mpa
v* o = 85  kN/m®  E* = 9%,5 Mpa

6W1S ¢t = 00  kPa v¥ = 0,3 H, = 5 m
o* = 362 ° qc* = 32,2 Mpa
v¥ = 200  kN/m?®  E* = 326  Mpa

6W1C ¢t = 217,4 kPa v¥ = 0,5 H, = 2 m
o* = 0,0 e qc* = 7,3 Mpa
v o= 85  kN/m®  E* = 96,5 Mpa

6W1S ¢t = 00  kPa v¥ = 0,3 Hsg = 7 m
o = 362 © q* = 32,2  Mpa
V¢ o= 20,0  kN/m®  E* = 32,6 Mpa

6W1C ¢t = 217,4 kPa v¥ = 0,5 Hg = 5 m
o* = 0,0 e qc* = 7,3 Mpa
V¢ o= 20,0  kN/m®  E* = 32,6 Mpa

6W1C c* = 217,4 kPa v¥ = 0,5 H, = 4 m
o* = 0,0 o qc* = 7,3 Mpa
v¥ = 200  kN/m?®  E* = 326  Mpa

6W1C ¢t = 217,4 kPa v¥ = 0,5 Hg = 4 m
o* = 0,0 e qc* = 7,3 Mpa
v*o= 20,0  kN/m®  E* = 32,6 Mpa

6W1C ¢t = 217,4 kPa v¥ = 0,5 Hy = 3 m
o* = 0,0 e qc* = 7,3 Mpa

*The correspondent to clay or sand

Tabla 4-11 Estratificacion de suelo y banqueta para Plaxis
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» HUNDIMIENTO: La carga vertical se modela como la carga vertical excéntrica del
diseno, simulando la carga del momento.

(eccentricity = Moment load/ vertical load)

Para determinar el fallo, ambos componentes se incrementan en la misma proporcion
hasta que se alcance el fallo. El factor de seguridad es el factor que se multiplica
necesario para causar derrumbamiento.

DEFORMACIONES

SAFETY FACTOR
ZONE 1A 3,25

TENSIONES PRESIONES INTERSTICIALES (Pactive)

N
v&wmmwm mnmrmmmgamw LV AN N VAN VN TN AV

Tabla 4-12 Resumen de hundimiento en Plaxis

> VUELCO PLASTICO: La carga vertical se modela como la carga vertical excéntrica del
diseno.El disefio de la banqueta se modela como interfaz con sus caracteristicas
mecdnicas. Para determinar el fallo, el componente horizontal se incrementa
gradualmente, que hace que la excentricidad aumente también hasta que se alcance el
hundimiento.

DEFORMACIONES

SAFETY FACTOR
ZONE 1A 2,9
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TENSIONES PRESIONES INTERSTICIALES (Pactive)

u'—n‘n“mm‘nmmvnmmm

O e b et R O Ve, e G I 4 < G 1 T T i el W0 W e VS

Tabla 4-13 Resumen de vuelco plastico en Plaxis

> DESLIZAMIENTO: Un modelo 2D de tensién plana de la cimentacién se modela,
considerando un cajén con el peso equivalente a la estructura entera. Se ha utilizado
con el objetivo de comprobar el contacto cimentacion-suelo. Para ello, se ha impuesto
un desplazamiento capaz de movilizar la resistencia a deslizamiento sobre una interfaz
compuesta de las mismas caracteristicas mecanicas de la banqueta. El factor de
seguridad se calcula de la comparacidon entre la fuerza horizontal de fallo y la
componente horizontal de disefio.

La fuerza de reaccién para un fi de 322 (como dice la ROM. Si utilizamos la DNV, serian
369, pero minorado = tan fi /1,15 obtienes un fi minorado de 32,28. Mas restrictivo 32), es de
2.917 kN. Si hacemos V/tan fi con V = 145,3 MN/29,9 de la base efectiva= 4.863 kN), tenemos
4.863 * tan32 = 3.039 kN como Hrotura. Es decir, factores de seguridad (con H =
55MN/29,87=1.841 kN) = 1,65y 1,58.

Desplazamientos totales 0,1297 m.

Figura 4-41 Desplazamientos totales para deslizamiento
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Desplazamientos verticales maximos y minimos = 0,1139 m y 0,045 m, es decir, asiento
diferencial = 6,89 cm.

. B

Figura 4-42 Desplazamientos verticales para deslizamiento

Respecto a las tensiones, la maxima es 780 kN/m2 y la minima 351,8 kN/m2 (la maxima donde
esta el mayor desplazamiento y la minima lo contrario).

Sin embargo hay que tener en cuenta que marca las tensiones efectivas igual que las totales.
Para obtenerlo bien, dejamos las totales como estan, que estan bien, y le restamos la presion
intersticial a la efectiva:

g =0—Uu

o, n

u” serad la altura del nivel freatico que tienes. Son 35 m en este caso, por lo tanto,

kN
¢ =0—-350—
m2

Por lo tanto quedarian en la maxima es de 430 kN/m2 y la minima 1,81 kN/m?2
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5. DISENO DEFINITIVO

5.1. GEOMETRIA DEFINITIVA
Las siguientes tablas resumen los valores geométricos de la cimentacidn, dividido en
solera, fuste, torre y lastre. El fuste incluye las paredes exteriores, las paredes interiores vy el
cilindro interior al fuste que sirve de base para la torre. Por su parte la torre hace referencia al
tronco de cono que se apoya sobre el cilindro interior al fuste y se eleva hasta servir de apoyo
a la torre del aerogenerador. Por ultimo el lastre incluye todos los volimenes interiores a las
celdas del fuste, los cuales serdn rellenados por agua para su transporte y finalmente de barita

de gran densidad hasta un punto determinado y a partir de ahi por arena.

SOLERA VALOR UDS
Altura 0,65 m
Ancho 36 m
Apotema 18 m
Perimetro 119,3 m
Lado 149 m
Area en planta 1.073,6 m2
Volumen 697,8 m3
Area zapata 115,98 m?2
Volumen zapata 75,38 m3
Densidad 2.500 kg/m3
Peso 1.744.667 kg
Tabla 5-1 Geometria y peso de solera
FUSTE VALOR UDS
Altura 10 m
Ancho 34 m
Apotema 17 m
Perimetro 112,7 m
Lado 14,08 m
Espesor paredes 04 m
Area paredes Ext. 55,67 m2
Area paredes Int. 25,60 m2
Area cilindro 36,57 m2
Area pards+cilind 117,84 m2
Area octégono 957,66 m?2
Diametro cilindro 10 m
Espesor en 0,6 m
cilindro
Volumen 1.178,4 m3
Densidad 2.500 kg/m3
Peso 2.946.014 kg
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Tabla 5-2 Geometria y peso del fuste

TORRE VALOR UDS
Altura sobre LAT 20 m
Punto mas alto 50,00 m
Altura total 39,35 m
Espesor en cono 0,055 m
Diametro en base 10 m
Pérdida por 0,102 m/m
metro

Volumen 108,5 m3
Densidad 7.850 kg/m3
Peso 840.281 kg

Tabla 5-3 Geometria y peso de la torre de cimentacion

LASTRE VALOR UDS
Altura total 10 m
Area 839,8 m2
Volumen total 8.398 m3
Densidad media 2.300 kg/m3
Peso total 19.315.887 kg
Densidad barita 2.900 kg/m3
Altura barita 4 m
Densidad arena 1.900 kg/m3
Altura arena 6 m

Tabla 5-4 Geometria y peso del lastre

En la unidén de las paredes exteriores con las interiores se utilizan acuartelamientos con
relacion base/altura comprendida entre 1:1 y 2:1. La altura suele variar entre 0,20 — 0,25m. En
la union de las paredes interiores también se disponen chaflanes con relacion base/altura 1:1y

altura variable entre 0,20 —0,25m

Figura 5-1 Acuartelamiento y chaflanes en paredes interiores
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5.2. ARMADURAS

La elaboracion de la ferralla, longitudes de anclaje, solapes, refuerzos, etc, debe
responder, en términos genéricos, a lo establecido en el Art. 66 de la EHE. Sin embargo, la
ejecucién y control de las armaduras en estas obras de cajones armados presenta
particularidades muy especificas que deben ser objeto de analisis especial dado que suele ser
el mayor condicionante para regular el ritmo de deslizado del cajén. A este efecto resulta
necesario estudiar, en cada caso:

e La distribuciéon y composicién de los equipos de trabajo. Existe un condicionante
severo que es el reducido espacio de trabajo y que puede llevar a ciertos desfases en
el ritmo de colocacidon de las armaduras por los diferentes equipos que estén
trabajando. Por ello, es necesario tener un buen programa de prevencién para no
tener accidentes con personal no siempre cualificado.

e Los sistemas de control que se van a emplear, puesto que es muy complejo realizar un
seguimiento constante de las armaduras colocadas en cada celda del cajén.

e Los niveles de atado adecuados han de ser compatibles con la ubicacién de los pasos
entre celdas. Tiene que evitarse el posible movimiento de las armaduras por presiones
excesivas de los encofrados o separadores y durante la fase de hormigonado.

En general contaremos con unos 300kg de armaduras por cada metro cuadrado de hormigdn.

ARMADURAS

Proporcion 300 kg/m3
Solera 209.360 kg
Fuste 353.522 kg
Total 562.882 kg

Tabla 5-5 Peso de las armaduras en la estructura

5.3. BANQUETA

Como ya se ha comentado en el proceso constructivo, previo al fondeo de la estructura
en su lugar definitivo se prepara una banqueta que transmita los esfuerzos de manera efectiva
al fondo marino. Se ha disefiado con un sobreancho de 3 metros con respecto a la base y un
espesor de 1 metro pues la sensibilidad de la excavacion es de +/- 0.5 metros.

BANQUETA

Altura 1 m
Ancho 42 m
Apotema 21 m
Perimetro 139,18 m
Lado 17,39 m
Area en planta 1.461,4 m2
Volumen 1.461,4 m3

Tabla 5-6 Geometria de la banqueta

Como uno de los enlaces mas importantes del proyecto, la banqueta se asegura de que
las tensiones inducidas por la estructura siga estando dentro de limites aceptables. La
bangueta también crea un primer, el nivel crucial para alcanzar la verticalidad especificada de
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la turbina y asegura de que el peso de cada cimentacidn esta transferido correctamente al
subsuelo. Las banquetas consisten en dos capas: una capa filtrante circular hasta 0,55 m
debajo del nivel de la cimentacién, seguido por una capa circular de la grava hasta nivel base
de la estructura. El didmetro de particula de la capa filtro variaria desde 0/63 mm de grava de
machaqueo mientras que la capa superior de grava tendria un rango de 10/80 mm de
didmetro.

La instalacion de las banquetas se realiza usando el Seahorse (DPFV). El recipiente es
de la clase 2 del DP con una capacidad de cargamento de la roca de 18.000 toneladas. La
colocacién de la grava con el Seahorse es alcanzada transfiriendo la grava de los asimientos del
recipiente en un sistema del fallpipe que se pueda dirigir exactamente por medio de un
vehiculo teledirigido (ROV) equipado de los empujadores. El fallpipe ROV (FPROV) también se
equipa del equipo mas avanzado del momento (viga multi incluyendo Echosounders) y de las
camaras, que permiten verificar y supervisar el progreso de los trabajos y documentar el
estado as-built.

Figura 5-2 Embarcacion Seahorse para colacién de la banqueta

La grava fue colocada después de pistas predefinidas. Una vez que el volumen
requerido de material fue llevado al fondo, la nivelacidon de precision fue alcanzada con una
herramienta de nivelacién disefiada para la ocasidn. Esto asegurd que la nivelacion local en las
superficies de ambas capas. La herramienta fue instalada en el extremo inferior del fallpipe y
arrastrada cuidadosamente a través del area hasta que las tolerancias de la instalacién fueran
alcanzadas.

Una superficie casi perfectamente horizontal de capa de grava se puede conseguir en
todas las banquetas, mientras que un permiso para la inclinacion de 0,75° fue incluido en el
diseio. En 30 kilémetros de la orilla, y con profundidades de agua de casi 30 metros, esto es un
logro Uunico, especialmente en vista de las dimensiones de las superficies (de
aproximadamente 700 m?, equivalentes a dos campos adyacentes del baloncesto).
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5.4. PROTECCION AL SOCAVAMIENTO

Es fundamental que una vez tengamos dimensionada y colocada la banqueta la
protejamos del fendmeno de socavacion que se produce en la base de las estructuras
submarinas. Se denomina socavamiento al proceso de excavacidn y arrastre del lecho marino
gue experimentan los aledafios de la base, provocado por las corrientes derivadas de las olas y
las mareas. Se trata de un tipo de erosiéon hidrica. Este fendmeno depende del tipo de material
del lecho y también de la velocidad de corriente y las olas a las que esté sujeto dicho material.

Surface Wakes

i

Figura 5-3 Socavamiento marino

Comprobaremos entonces si nuestros materiales de banqueta y de lecho marino necesitan
protecciéon frente a este proceso. El célculo del socavamiento en cimentaciones de gravedad esta
poco extendido y no es totalmente preciso, sino que se trata de una adaptacion del célculo llevado
a cabo en las cimentaciones basadas en pilotes, mucho mas extendido y precisado. Se ha acudido
una solucién similar a la utilizada para el parque edlico Hornsea, Reino Unido. Para ello se han

utilizado las siguientes formulas que atienden Unicamente a la velocidad de corriente:

-

5 2 (143 it Ay
8 o ls0800 Tk f[O._.ar[,)'
D . U D | gh

¢ or C,

with U/U,_, =1 for U=U,

f 0.34
and N =0.83 —<
D

€

Donde S es la altura necesaria de proteccidn, Dc es el didmetro de la cimentacién, a es un
parametro geométrico, U es la velocidad media de corriente (representada en el capitulo anterior),
Ucr es la velocidad critica de socavacién, hc es la altura de la cimentacién y h es la profundidad del
lecho marino. Para poder calcular Ucr acudimos a diferentes férmulas dependiendo de las
dimensiones de las particulas de nuestro fondo, diferentes para la banqueta y el lecho. Estas
expresiones se han tomado de Leo C. van Rijn en su Principles of Sediment Transport in Rivers,

Estuaries and Soastal Seas.
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i, = 0.19 {d log[%] for 0.0001 < dgy < 0.0005 m

1/6

Neill T, = 14 [6-Dg dy [di
50

La primera se utiliza para tamafios medianos de particula (Dg,) de entre 0,1 y 0,5 mm para

la arcilla, mientras que la segunda se usa en gravas cuyos tamanos medianos son mayores de 2

mm, para la banqueta. El parametro

un
S

corresponde a la relacidn entre la densidad del material y

la del agua y el didametro Dq( es el que permite pasar un 90% de las particulas y se toma como el

doble del Dgy,.

VELOCIDAD CRITICA DE CORRIENTE

GRAVA DE BANQUETA

Diametro material mediano
Diametro material al 90%

Densidad material
Densidad agua
Profundidad

Velocidad critica banqueta

ARCILLA DE FONDO

Diametro material mediano
Diametro material al 90%

Profundidad

Velocidad critica banqueta

D50
D90
pg
pW
h

s
Ucrl

D50
D90
h
Ucr2

0,045
0,09
1.900
1.025
30
1,85
2,54

0,0001
0,0002
30
0,44

kg/m3
kg/m3

m/s

m
m
m
m/s

Tabla 5-7 Calculos de velocidades criticas para el scour protection

Con estos datos que hemos obtenido tan sélo tendriamos que introducirlos en las formulas

propuestas anteriormente para obtener la altura de proteccidn necesaria.

SCOUR PROTECTION

SOCAVACION EN LA BANQUETA

Diametro de la base
Constante geométrica
Altura de cimentacion
Profundidad
Parametro N

Dc

hc
hc

Velocidad corriente promedio U

Vel. critica para la banqueta Ucr
Altura de socavacion S
banqueta

Vel. critica para la arcilla Ucr
Altura de socavacion arcilla S

36
2,1
10,65
30
0,55
0,52
2,54
-0,73

0,44
1,91

m
m

m/s
m/s
m

m/s
m

Tabla 5-8 Calculos de necesidad de proteccion contra la socavacion
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Lo que nos da el resultado de una necesidad de proteccién para la arcilla del lecho marino
pero no para la grava utilizada en la banqueta. De todas maneras, se prevé que sea utilizado sobre
ambas superficies para mayor seguridad. Los cdlculos llevados a cabo se considerardn preliminares
para decidir la necesidad de proteccién o no, pero el dimensionamiento se realizard con otros
procedimientos.

Se tomara una disposicion en forma circular y para determinar su radio el USACE (Cuerpo
de Ingenieros de Estados Unidos) propone un dimensionamiento conservativo al simplificar la
planta a un circulo. El diametro total que ocupa la proteccion serd de 2,5 veces el radio de la
circunferencia en la que el octégono esta circunscrito, o lo que es lo mismo, una corona circular de

0,75 veces el diametro alrededor de la cimentacion. En total se cubre un area de 5.288 m2.

DIMENSIONES DEL SCOUR PROTECTION

Diametro total D = 90 m
Area diametral A = 6.361 m2
Area de scour At = 5.288 m2
Espesor de la protecciéon e = 1,1 m
Volumen Vv = 5.816 m3

Tabla 5-9 Dimensiones de la proteccion al socavamiento

El material que compone el recubrimiento consta de dos capas para evitar que al colocar
una capa de gran tamafio de didmetro sobre una de pequefio didmetros se produzcan filtraciones a
través de los huecos, por eso se hace progresivamente. Una primera capa de grava de machaqueo
de diametros maximo y minimo de 10/80 mm con una media de 50 mm y un espesor de capa de 50
cm se sitla sobre el lecho. Sobre esta primera capa se coloca otra de grava de cantera de 60 cm de
espesor y con mayor dimensién de particula, un diametro maximo de 400 mm impuesto por la
fallpipe (la misma que se ha utilizado para la banqueta) que lo va a colocar y con un tamafio medio
de 250 mm.

Por ultimo comprobaremos que la proteccién disefiada no sufre levantamiento de sus
componentes debido a los esfuerzos a los que estd sometida. Acudimos al mismo documento de
Leo y sumamos algunas formulas a los datos que ya habiamos obtenido anteriormente.

Comenzaremos calculando la tension al corte critica para la cual las particulas serian

levantadas del fondo.
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(-]
[

e = Thadl(PemP)Bdg]
s [(s-1)g/v?1"d,

critical Shields parameter

o
i

particle parameter

A
=2
1]

time-averaged critical bed-shear stress.

A
S

B,=024D for 1 <D
6, =014D° for 4 <D <10
6, =004 D™ for 10 < D. < 20

6, = 0013 D  for 20 < D. <150

6, = 0.055 for D. >150

Una vez tenemos la tension critica debemos saber si la tensidn que opera en nuestros
elementos supera la critica. Si la superara significaria que se produciria el levantamiento y de este
modo habria que reconsiderar el tamafio de los elementos. Se consigue sumando la tensidn
producida por la corriente mas la tensidn producida por el oleaje. La producida por la corriente

utiliza las siguientes féormulas iterativas:
pg)’
T

: 12h _ (b
18 logl[—-—k, - 3‘3““‘&] U = (

Tpe =

s 0,5
/p(1025)

Mientras que la producida por el oleaje utiliza estas 4 también iterativamente:

T =025 p £, (0, _ _ A -0.19
byw w (Vs f, = exp|-6 + 14(U,)

(Opaf = 0.21 2R, Hds))* 6-Dgdyy A, = U, T/2n

LEVANTAMIENTO DE LA PROTECCION

Densidad grava pg = 2.400 kg/m3
Densidad agua pw = 1.025 kg/m3

S = 2,34
Viscosidad v = 0,000001 m2/s
Diametro material mediano D50 = 0,25 m
Diametro material 90% D90 = 0,37 m
Diametro de particula D* = 5.900
Parametro de Shields Ocr = 0,055

ks = 1,11

u¥,c = 0,036
Tension de corte corriente th,c = 1,32 N/m2

Ocr = 2,01

Acr = 4,29

fw = 0,0084
Tension de corte oleaje thw = 8,75 N/m2
Tensidén de corte total th,cw = 10,07 N/m2
Tension de corte critica th,er = 185,3 N/m2

Tabla 5-10 Calculos del levantamiento de la proteccion a la socavacién
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Lo que nos da una tension total de 10 N/m2, muy inferior a la necesaria para el

levantamiento de 185 N/m2. Se puede afirmar que la proteccion no sufrira dafio alguno
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6. PLANIFICACION

Se abordarad la construccion del cajon sin tener en cuenta los procesos previos
auxiliares tales como preparacién de la pontona auxiliar o transporte y colocacién de acopios
en el puerto. Se considera, pues, que todo esta preparado para comenzar la ejecuciéon. Los
turnos de trabajo son de 8 horas y se realizan dos consecutivos al dia, trabajando todas las
jornadas de la semana. En total son 112 horas a la semana.

Siguiendo el proceso explicado anteriormente, se calcularia el tiempo dedicado a la
construccién de la siguiente manera:

1) Construccién de la solera, dividido en tres fases: instalacion del armazdn de la solera,
colocacién del mallado y vertido del hormigdn. En total ocuparia dos dias completos.

2) Construccion del cajon, separado en dos fases fundamentales: desplazamiento vertical
de la estructura al hormigonarse (a razén de unos 20 cm/h) y la botadura del cajon en
el agua y su desprendimiento del cajon flotante. Se llevaria a cabo a lo largo de 4 dias.

3) Estimando una eficiencia del 85% tendriamos que afiadir un dia mas a todo el proceso.

En total se estima que el proceso de construccion de cada cajon tomaria 7 dias.
Teniendo en cuenta que el total del parque son 50 elementos, completar la construcciéon de
todas las cimentaciones nos llevaria 50 semanas, practicamente un afio completo. En la
siguiente imagen podemos ver las zonas del puerto de Gijon que seran utilizadas para la
construccién e instalacion de la torre. La zona rectangular inferior corresponde a la pontona
auxiliar, la del medio al cajonero y la zona superior es la zona de amarre para colocacion de la
torre. El area sombreada sobre el puerto se trata del drea dedicada a los acopios y operaciones

auxiliares especificadas anteriormente.

=

°
SANIDAD.
EXTERIOR:

Figura 6-1 Detalle de la zona de construccidn en el puerto de Gijén
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Tras la construccion completa nos tomara otro dia mas para remolcarla hasta la zona
del puerto en que se amarra para poder instalar la torre y la instalacién de la torre
propiamente dicha, dividida en dos tramos. Una vez que la torre estd situada sobre la
cimentacidn, se lastra con agua y se traslada hasta el puerto de Ostende, cercano al punto de
la instalacion y desde donde se recogeran las cimentaciones para ser fondeadas por la
embarcacion Rambiz. La distancia recorrida por el remolcador hasta la costa belga es de 1.237
km, 668 millas nauticas. La velocidad media al remolque es de 4 nudos, por lo que tardaria
unas 167 horas en el desplazamiento que son 7 dias completos por lo que necesitariamos 2

remolcadoras para cumplir la produccion.
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Figura 6-2 Traslado de las estructuras al puerto de Ostende

Sin embargo el proceso de instalacion de las cimentaciones no se lleva a cabo durante
todo el afio, sino que se reserva para los seis meses en que las condiciones metaoceanicas son
mas favorables, de abril a septiembre ambos inclusive. Para estos meses se considera una
altura de ola significante Hs = 1,5 m. que es aceptable para el fondeo de las estructuras. Por
esta razén se tendran que acopiar las estructuras en el puerto hasta que lleguen los meses
favorables. En total se tendrdn que acopiar un maximo de 25 cimentaciones en el momento en

que se comienzan las labores de fondeo al principio de abril.
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Figura 6-3 Detalle del acopio en el puerto de Ostende

Por su parte las labores de fondeo se realizarian a lo largo de un dia completo, al que
hay que sumar el tiempo empleado en trasladar las estructuras al lugar indicado y también la
vuelta de la embarcacién. La distancia media al puerto de Ostende es de 41 km (22 millas
nauticas) y se estima una velocidad media de la Rambiz de 4 nudos por lo que tardaria 11
horas entre la ida y la vuelta. El total del tiempo empleado en el fondeo es de dos dias
completos por lo que tan solo nos llevard 100 dias las tareas de fondeo de todas las
cimentaciones. Esto supone dividir el trabajo en 2 periodos: el primero dura desde el comienzo
del periodo estival hasta que se acaben los elementos que colocar y el segundo dura desde
que se hayan acopiado un nimero determinado de cajones otra vez hasta el final de Ia
construccion. De este modo construccidon y colocacidn terminarian conjuntamente y se
ahorrarian los tiempos intermedios de alquiler de naves. El nimero de cajones que han de

estar acopiados para optimizar el proceso se explicara mas adelante.

Blankenbergey

DelHaan

Qostende ™
Middelkerke

Figura 6-4 Traslado hasta su localizacion final
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La planificacion para la construccion y el transporte de cada cimentacion consta de un
ciclo de 15 dias. La colocacidn en su punto exacto se analiza aparte pues tiene que ser

acopiado un numero variable de dias y su ciclo dura dos dias.

Nombre de tarea ~ | Duracién ~  Comienze ~ Fin -~ F o 0 0 0 0 0 0 o 0 0 0 0 0 0 [} o
4 CONSTRUCCION DEL 7 dias lun dom Ll
CAION 13/10/14  19/10/14
4 SOLERA 2 dias lun 13/10/14 mar 14/10/1:
Instalacion del 8 horas lun lun
armazén 13/10/14 13/10/14
Colocacién del 8 horas lun lun 3
mallado 13/10/14  13/10/14
Vertido de 16 horas mar mar 4
hormigén 14/10/14 14/10/14
4 FUSTE 4dias mié 15/10/1: sib 18/10/14 2
Desplazamientt 3,5 dias mié sdb
de los 15/10/14 13/10/14
Botadura del ca 0,5 dias sab 18/10/14 séb 18/10/14 7
EFICIENCIA 1ldia dom 19/10/1 dom 19/10/1 6
COLOCACION DELA  1dia lun lun 1
TORRE 20/10/14  20/10/14
TRANSPORTE HASTA 7 dias mar lun 1
OSTENDE 21/10/14  27/10/14

Figura 6-5 Programacion de la construccion y transporte de una estructura

Mombre de tarea w | Duracion » | Comienze - | Fin v |Preded © (3 (6 |9 (12,15 (18, A |0 (3 69 12,15 13| A
" 4 INSTALACION DE LA 1,81dias  mié jue i 1
ESTRUCTURA 01foaf1s  02f04f15 :
Transporte hasta 5,5 horas mié mié
el lugar 01/04/15 01/04/15 ] l
Fondeo 1dia mié 01/04/1! jue 02/04/15 2 l
Transporte de 5,5horas  jue jue 3
vuelta 02/04/15  02/04/15 : l
Eficiencia 2 horas jue 02/04/15 jue 02/04/15 4

Figura 6-6 Programacion de la instalacion de la estructura

Por lo tanto la planificacion completa para cada cajon serd la siguiente:

dom 21/09 mar 23/09 jue 2509 sab 27/09 lun 29/09 mié 01/10 vie 03/10 dom 05/10 mar 07/10 jue 09/10
Nombre de tarea + |Duracién = | ¢[ 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 i 0 0 0 0
4 CONSTRUCCION DEL CAION 7 dias i I T
» SOLERA 2 dias i
» FUSTE Adias n H_;—&
EFICIENCIA 1dia d
COLOCACION DE LA TORRE 1dia It i 3
TRANSPORTE HASTA OSTENDE 7 dias n : i
INSTALACION DE LA ESTRUCTURA 2 dias n %
PREPARACION DE BANQUETA 0,5 dias I % 1
PROTECCION A LA SOCAVACION 0,5 dias I

Figura 6-7 Programacion completa

6.1. PLANIFICACION DEL PARQUE
Una vez tenemos el plan para una cimentacion hay que realizar la planificacién
temporal de todo el parque. Como hemos comentado, la construccidon se alarga durante todo
un afio mientras que la instalacion solo se realiza de abril a septiembre. El proceso comenzaria
el 22 de septiembre con la construccion del primer cajon, y el lunes de cada semana se
dispondria de una unidad mas. El dia 30 de septiembre, tras un dia dedicado a la instalacién de
la torre, se transportaria dicho cajon hasta el puerto de Ostende (llegando el dia martes 7 de

octubre), donde serd acopiado para su posterior colocacién cuando las condiciones
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metaocednicas sean favorables. Este ciclo se repetira 50 veces hasta que todas las estructuras
hayan sido completadas finalizando la construccién el dia 7 de septiembre.

Una vez llegado el comienzo de abril se inician las labores de instalacion. El ciclo de
instalacidon tan sdélo dura dos dias por lo que en 72 dias se habran colocado los cajones
trasladados hasta el puerto. El nimero mdaximo de cimentaciones simultaneas en el puerto de
Ostende es de 25 unidades. El dia 11 de junio, habiendo instalado ya 36 elementos, se pararian
las labores de instalacién al no disponer de mas estructuras y se retomarian el 20 de agosto
para terminar el dia 17 de septiembre con las restantes. Ese mismo dia terminarian las labores
de cimentacion. Se ha programado para que haya dos semanas en las que todavia las

estructuras puedan ser fondeadas por si hubiera algun retraso imprevisto.

22-5ep

22-ago

22-jul
Acopiados en Ostende

22-jun

22-may

Instalados

-

PLANIFICACION

22-abr

22-nov 22-dic 22-ene 22-feb 22-mar
2014 - 2015
Transportados a Ostende

Construccion

22-oct

22-zep

60
50

g 8 &

SEINPNIISE ap 0Jawnp

10
o

Figura 6-8 Programacion del parque
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7. ESTUDIO ECONOMICO

Se ha realizado un estudio econdmico sobre una estructura y también sobre la
totalidad del parque a desarrollar. En la columna de la estructura los costes se refieren a los
referidos a una Unica cimentacidn, mientras que la columna parque hace referencia a las 50
cimentaciones que forman el conjunto. Para ello se han tenido en cuenta tres aspectos
diferentes fundamentales:

1) Construccion del cajon: En lo relativo al hormigdn se incluido todo lo relativo al dique
flotante, encofrados, medios auxiliares, mano de obra, materiales, planta de
hormigdn, etc. En el apartado de las armaduras se incluye medios auxiliares, mano de
obra, materiales y parque de ferralla.

CONSTRUCCION CAJON ESTRUCTURA PARQUE
Hormigdn m3 €/m3 € €
Losa 697 136 94.909 4.745.495
Fuste 1.178 136 160.263  8.013.159
Losa superior 136 0 0
Armadura kg €/kg € €
Losa 209.360 1,25 261.700 13.085.006
Fuste 353.521 1,25 441.902 22.095.108
Losa superior 1,25 0 0
PARCIALES 958.775 47.938.769

Tabla 7-1 Resumen del estudio econémico de la construccion del cajon

2) Adquisicion e instalacidn torre metadlica: Al igual que en el apartado anterior se han
considerado los gastos de mano de obra, adquisicién y transporte.

ADQUISICION E INSTALACION DE LA TORRE METALICA ESTRUCTURA PARQUE

Material Torre metalica kg €/kg € €
Acero 840.281 2,37 1.991.468 99.573.409
Instalacion torre metalica d €/d € €
Gruas 1 1.500 1.500 75.000
PARCIALES 1.992.968 99.648.409

Tabla 7-2 Resumen del estudio econémico de la instalacion de la torre metalica

3) Operaciones maritimas. Para el subapartado de operaciones maritimas se ha
considerado que se podrian realizar dos unidades de dragado, banqueta, relleno y
proteccion frente a la socavacion en un mismo dia. Por lo tanto se ha estimado la
mitad de una jornada para cada cimentacién. Cabe destacar el precio
desproporcionado del relleno MagnaDense, que replantearia el proyecto si se
atendieran criterios econémicos.
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OPERACIONES MARITIMAS Estructura Parque
Materiales m3 €/m3 € €
Banqueta 1.461 25 36.533 1.826.681
Relleno Arena 5.038 0 0 0
Relleno MagnaDense 3.359 350 1.175.749 58.787.482
Scour protection 5.816 36 209.408 10.470.405
Operaciones maritimas d €/d € €
Dragado 0,5 80.000 40.000 2.000.000
Banqueta 0,5 100.000 50.000 2.500.000
Relleno 0,5 80.000 40.000 2.000.000
Scour protection 0,5 100.000 50.000 2.500.000
Instalacion (remolcador) 7 9.600 67.200 3.360.000

Tabla 7-3 Resumen del estudio econémico de las operaciones maritimas

Lo que nos da unos costes totales unitarios ligeramente superiores a 4.600.000 €, con
un total de mds de 230 millones de euros para todo el parque.

COSTES TOTALES CIMENTACION PARQUE

Construccion del cajon 958.775 47.938.769
Adquisicidn e instalacion torre metalica 1.992.968 99.648.409
Operaciones maritimas 1.668.891 83.455.569

Tabla 7-4 Resumen de costes totales

Podemos comprobar que la adquisicidn e instalacién de torres metalicas es el aspecto mas
caro, seguido de certa por las operaciones maritimas (con el relleno de alta densidad a la
cabeza) y en un segundo plano queda la construccién del cajon.

Distribucion de costes

CONSTRUCCION
CAION
21%

ADQUISICION E
INSTALACION
TORRE METALICA
43%

Figura 7-1 Distribucion de costes para la cimentacion offshore
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9. PLANOS

Se incluyen los planos de detalle de la cimentacién asi como del conjunto con el
aerogenerador. También se facilitan mapas del puerto de Gijéon y de Ostende y los lugares
donde se realizaran labores con los cajones.
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