7))
D
| -
qv
=
—
D
[®)
-
[e
-
D
Q.
D]
V)
qu;
s
-
&
‘O
S
[
al
©
D
>
O
7))
LL]

UNIVERSIDAD DE JAEN
Escuela Politécnica Superior de Linares

Trabajo Fin de Grado

ANALISIS DE LAS MEDIDAS DE
REFUERZO Y
REACONDICIONAMIENTO SiSMICO
EN LAS ESTRUCTURAS DE
EDIFICIOS DANADOS POR LOS
TERREMOTOS DE LORCA (2011)

Alumno: Alvaro Espadas Priego

Tutor:  Prof. D. JesUs Donaire Avila
Depto.: Ingenieria Mecanica y Minera

Febrero, 2017



INDICE

1. Resumen

2.

INErodUCCION ..o
2.1 Marco de referencia. antecedentes...........c.ccocevvenee.
2.1.1 Sismicidad de 1a zona..........ccccocervririnennnnn,
2.1.1.1 Periodo hiStorico.........c.ccocvrvvrvrnnnn.

2.1.1.2 Periodo instrumental..............c.........

2.2.2.3 Terremotos mas significativos..........

2.1.2 Marco geolOgicCo.........ccceevverrevieiieiiee e
2.1.3 Peligrosidad sismica de la regién de Murcia.

2.2 Caracteristicas del terremoto...........ccooevvevrerrennenn
2.2.1 LocalizaCion...........ccocvevveveiesese e,

2.2.2 Informacion MacrosisSmica ...........ooeeeeveeeee...

2.2.3 Caracteristicas de 1a Serie SISMICa........coovveeeeeeeeeeeee e

2.3 Registros de aceleracion...........ccccooveevevneieninenen,
2.3.1 Aceleraciones de suelo registrados................
2.3.2 Espectros de respuesta...........ccceevveeeerveieennnnn
2.3.3 Atenuacion del movimiento fuerte del suelo.

2.3.3.1 Modelizacion del movimiento fuerte

2.4 Geologia del terremoto..........ccocoveereieieeeseieee,
2.4.1 Fuente geoldgica........ccccoevvireieeve e,
2.4.2 Efectos geoldgicos.........c.coceeveveeiieieesircee

2.4.2.1 Anélisis de la posible ruptura superfi
2.4.2.2 Inestabilidades de ladera...................

2.5 Dafios en las edificaciones. ........cceeeeeeeeeeeeeeeeeeecennns

cialovueeeen,

2.5.1 Tipologias constructivas y caracteristicas urbanisticas de la

ciudad de LOrCa......cvvveeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeees
2.5.1.1 Encuadre hiStOrico........ccoeveuvueuennnnnnns

2.5.1.2 Tipologias constructivas caracteristicas del area de Lorca

2.5.1.3 Normas sismorresistentes nacionales

© ©O© ©O© N o o b~ BB DD DD

e T o e e T T T e o S
A W W W NN PR PP R R RO

14
14
15
15



2.5.1.4 Clasificacion de tipologias constructivas en términos
de vulnerabilidad............cccooeviiiiniiiie

2.5.2 Danos observados durante el terremoto............ccoceeereiiinnnne
2.5.2.1 Daiios observados en la edificacion tradicional...........

2.5.2.2 Danos observados en la edificacion tecnoldgica..........
2.5.2.2.1 Caracteristicas de la edificacion tecnoldgica..

2.5.2.2.2 Prestaciones sismorresistentes ..........ccccceee...

2.5.2.2.3 Elementos no estructurales.............cccceeerunnne.

2.5.3 Estadisticas de dafios a edifiCios...........ccccevveeveieneieninenennn

2.6 Conclusiones del estudio preliminar............cccocvveeieienenencne e
2.6.1 Peligrosidad SISMICA.........coevreieirineee e,
2.6.2 GEOIOGIA. ...cvveveciieee et
2.6.3 Normativa SiSmOrreSiStENte.........ccccvvvrierierieie s

2.7 Reparaciones recomendadas y criterios

de dimensioNaMIENTO..........cceiueiieri e
2.7.1 Encamisado con recrecido de hormigon............cccoeveveeieieennenn,

2.7.1.1 Detalles, aspectos tecnoldgicos y de construccion.........

2.7.1.2 Reparacion recomendada pilares cuadrados o circulares

con dafios MOderados..........ccovveereereeresie e
2.7.2 Camisas de acero y empresillado de acero...........c.cccovevvvennenne.

2.7.2.1 Alcance y Aspectos de construccion...............ccccevenenne.

2.7.2.2 Reparacion recomendada de pilares con requerimiento
de restituir la capacidad resistente con un empresillado

de perfiles angulares............cccooevviveiiciie i,
2.7.2.3 Reparacion recomendada de pilares con requerimiento
de restituir la capacidad resistente con un encamisado
de chapa con mortero inyectado............ccocererererinnne.
2.7.3 Encamisado de sistema de refuerzo de polimero reforzado con
FIDras (FRP).....ooiiiee e
2.7.3.1 Materiales de FRP para reacondicionamiento sismico.

2.7.3.2 Campo de aplicacion de 10s FRPS...........ccccocvvrnnnnne.

16
16
16
17
17
18
24
25
26
26
27
28

29
30
31

32

39
39

40

44

47
49
50



K O o] =] £ 1Yo 1SRRI

4. Célculo de acciones, esfuerzos y ductilidad segiin el método simplificado

e TANCSE-02.....c.oiiiieieiciee et
4. 1 Aplicacion del método simplificado de la NCSE-02.............cccu......
4.1.1 Datos del difICIO.......ccciiieriiie e s
4.1.2 Aceleracion sismica de CAICUlO...........ccccvvviieieiiin e,

4.1.3 Periodo fundamental del edificio y nimero de modos a considerar

4.1.4 Espectro elastico de reSpuesta...........cccevvevvereeresieeieereeseennenn,
4.1.5 Masas de 12 eStrUCTUIa. .........coueieiiiiiiere e,
4.1.6 Calculo de las acciones SiSMICas........cccvevververierieseresesnereenns
4.2 Método aproximado para distribuir el cortante procedente de las
ACCIONES SISMICAS. .. veviveitieiierieie ettt st
4.2.1 Reparto de cortante de planta asignado al pértico entre los
pilares de planta ( Sismo Recto sin Torsion)...........ccoceeevnene.
4.2.2 Célculo inercias pilares Yy Vigas.......cccevveveieeiieieeie e
4.2.3 Calculo rigidices POrtiCOS. ......c.ccvverrierveiieiieeieseese e se e
4.2.4 Célculo rigideces por planta en la direccion de los porticos 5y 7
4.2.5 Calculo cortantes de pilares por planta..........ccccoceveirienenennnn,
4.3 Célculo esfuerzos debido a la accion SiSmica..........cccevvvrcvrveeerierinnn.
4.3.1 Célculo Momentos en pilares debido a la accion sismica ......
4.3.2 Axiles debidos a la accidon sismica en pilares de planta baja.....
4.4 Célculo esfuerzos debido a cargas gravitatorias........cc.ccoceeveevrerienenn
4.4.1 Cargas gravitatorias a considerar sobre los Porticos5y 7......
4.4.2 Cortantes debidos a cargas gravitatorias en vigas..................
4.4.3 Axiles debido a cargas gravitatorias en pilares...............c.......
4.5 Célculo de momentos, cortantes y axiles planta baja............c..cccc......
4.6 Leyes de momentos, cortante y axil teniendo en cuenta un sismo
POSItiVO Y UN SISMO NEJALIVO......ccvveiieiiiciiie e
4.7 Calculo de la ley Momento-Curvatura, Momento-Axil y
Momento-Cortante mediante Response 2000 ...........cc.ccoovvveiiennenn.
4.7.1 Célculo diagrama momento curvatura y ductilidad..................
4.7.2 Célculo diagrama interaccion Momento-AXil............ccccceeuee.e.

4.7.3 Célculo diagrama interaccion Momento-Cortante...................

52

53
53
53
54

58
61
63

65

65
68
68
70
70
71
71
72
73
73
76
77
78

79

81
82
84
86



4.8 ANALISIS TESISTENCIA. ... vveeeeeeee et e e e e e e 86

4.9 ANALISIS dUCHHTIAA. ... e 87
4.9.1 Calculo de desplazamientos...........cceovrererinieneneienene s 88
5. Reacondicionamiento SISIMICO........ouvveeeee e 92

5.1 Aplicacion medida de reacondicionamiento. Recrecimiento de
0101441 To o] 4 SRR 92

5.1.1 Calculo inercias, rigideces de los nuevos pilares y rigidez de

PIANTAL ... 97
5.1.2 Calculo cortantes , momentos y axiles debido a la accion

sismica de 10S NUEVOS PIlares.........ccoviriiiiinninereesee, 98
5.1.3 Célculo de momentos en planta baja nuevos pilares................. 99

5.1.4 Leyes de momentos, cortante y axil teniendo en cuenta un

SiSmo positivo y un sismo negativo en nuevos pilares ............. 99
5.1.5 Diagrama Momento-Curvatura (Response 2000) nuevos

PHAIES. ...t 102
5.1.6 Diagrama de interaccion Momento-Axil (Response 2000)

NUEVOS PHAIES. ...t 102
5.1.7 Diagrama de interaccion Momento-Cortante (Response 2000)

NUEVOS PIIAIES........oivieiiicie e 103
5.1.8 Analisis resistencia NUEVOS PIlares..........c.ccceevvveveevieieeseeiennnn, 104
5.1.9 Anélisis ductilidad nUevos PIlares............ccoevvevreneienieseieenn. 105

5.1.9.1 Célculo desplazamientos debido a acciones nuevos

PHAIES. ... 105
5.1.9.2 Célculo desplazamientos en funcién capacidad

MAaxima NUEVOS PIlares...........cocevveveneienieneneesee, 105

5.2 Union pilar-viga y pilar-zapata cimentacion..............ccocoovevverenenene 107

B3 ETECLO P-A...eeeeceee et 110

6. CONCIUSIONES......coeiiiiiiiciiecieee e 112
T AANIEXOS. ..ttt 113
7.1 ANEXO0 L PlAN0S......coiiiciee e 113

8. Bibliografia.........c.cccooiiiiiii 114



1 RESUMEN

El terremoto de Lorca de mayo de 2011 puso en evidencia la elevada
vulnerabilidad sismica de estructuras porticadas de hormigdn armado sin medidas
especificas para soportar este tipo de cargas, como pueden ser, pantallas de hormigén
armado o disipadores de energia. Es decir la estructura porticada debe soportar por si
misma tanto las acciones gravitatorias como las sismicas. Los terremotos de Lorca se
pueden catalogar del tipo cerca de falla caracterizado por un pulso fuerte de aceleracion.
Este tipo de terremotos presentan como caracteristica el dafio en plantas bajas, cuando
las rigideces laterales de las estructuras son bajas, sobre todo cuando éstas son diafanas
y exentas de cerramientos de fabrica de ladrillo, tal y como se constatd en el segundo
terremoto de Lorca . El presente trabajo trata de establecer una comparativa conforme a
la normativa actual como a la situacion real de carga que se produjo en los terremotos
ocurridos en 2011. Se proponen medidas de reacondicionamiento sismico en los
principales elementos dafiados que fueron los pilares de planta baja. Estas medidas de
reacondicionamiento sismico estdn contempladas en la norma sismorresistente europea
y supervisadas por el profesor Michael Fardis (2009). En nuestro caso hemos utilizado
como medida de reacondicionamiento el refuerzo de pilares con recrecido de hormigon
armado, el cual se ha realizado a nivel local, evaluando la repercusion del incremento
de rigidez y/o resistencia en el comportamiento global de la estructura. Se pretende, por
tanto, analizar la efectividad de la medida planteada, en cuanto al incremento de su
capacidad de deformacion lateral (ductilidad) y la resistencia, asi como evaluar el
comportamiento global de la estructura. En este Gltimo caso, se determinara el grado de
concentracion de dafio en la misma planta 0 en otras cuando se vea sometida la
estructura a un terremoto de caracteristicas similares. Se analizara los pilares de planta
baja de la estructura de un edificio de 4 plantas construido en el pueblo de Lorca
(Murcia) segun la norma NCSE-94 (es decir, segin la norma anterior a la NCSE-
02),cuyos planos y detalles se incluyen en el Anexo I, la estructura de este edificio
soportd dichos terremotos, los cuales provocaron diferentes dafios. Para calcular las
diferentes acciones debidas al sismo que soporta el edificio se empleard un método

simplificado aproximado.



2 INTRODUCCION

El presente apartado trata de reflejar las caracteristicas del terremoto y de su
serie de réplicas, recogiendo los trabajos que han desarrollado diferentes equipos de
investigacion, tanto previos al terremoto como posteriores, recogidas en el Informe del
Sismo de Lorca de Mayo de 2011 (Universidad Politécnica Madrid, 2011). El estudio
describe los aspectos cientificos y técnicos de mayor interés, desde la historia sismica de
la zona hasta el comportamiento de las edificaciones de la ciudad de Lorca. Asimismo,
se acompafa de un encuadre geoldgico de la zona y de las caracteristicas de la falla de

Alhama de Murcia, responsable de la ocurrencia del terremoto.

Ademéas se presentan las recomendaciones y técnicas para la reparacion
estructural de edificios afectados por el sismo como indica el profesor Fardis M. (2009),
y se dan unos criterios basicos para su dimensionamiento recogidas en la guia para la
restitucion de la capacidad frente al sismo de elementos estructurales, tabiques,
cerramientos, petos y escaleras de edificios dafiados en el sismo de Lorca
(Ayuntamiento de Lorca, 2012) . Como ya se ha sefialado, estas reparaciones tienen
como objetivo principal devolver la capacidad resistente que tenian los edificios antes

del sismo, es decir, mantener la seguridad original de las estructuras.

2.1 MARCO DE REFRENCIA. ANTECEDENTES

2.1.1 Sismicidad de la zona

La zona donde ha ocurrido el terremoto de Lorca tiene una actividad sismica
moderada dentro del contexto de la peninsula Ibérica, donde se han producido
terremotos de intensidad VI1I-1X (EMS-98) en épocas histdricas y de magnitud méaxima
registrada de 5.0 en el periodo instrumental. Considerando la zona comprendida entre
los 37,2° y 38,2° de latitud norte y los -1,1° y -2,2° de longitud oeste en el entorno de
Lorca, la distribucion espacial de la sismicidad queda reflejada en el mapa de la Figura
2.1, donde se puede apreciar la sucesion de terremotos historicos e instrumentales que
han ocurrido a lo largo de la falla de Alhama de Murcia, responsable del reciente
terremoto de Lorca, también representado en el mapa. Asimismo, aparecen otros

nucleos de actividad notable en la vega del rio Segura y en la provincia de Almeria,
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sobresaliendo el terremoto de Vera de 1518, de intensidad VI1I-1X. Al norte de la regién
se distingue la actividad maés reciente, justo donde se han registrado las magnitudes

instrumentales mas elevadas.

Una forma de cuantificar de la actividad sismica de la region para todo el
periodo conocido, tanto histérico como instrumental, consiste en contabilizar los
terremotos y describirlos con un Unico parametro mediante la intensidad macrosismica.
Asi, el histograma de la Figura 2.2 representa el nimero de terremotos para cada valor
de intensidad. Desde el primer terremoto considerado hasta la actualidad se han
observado 53 sismos de intensidad superior a V, es decir, aquellos que han ocasionado
algun grado de dafio. La tasa de actividad que resulta para este nivel de intensidad, sin

considerar el actual sismo de 2011, seria de aproximadamente 0.1 terremotos/afio.

Con objeto de analizar la sismicidad de forma coherente con la informacion
disponible, la dividimos en los dos clasicos periodos, el historico y el instrumental. El
primero se iniciaria con el primer sismo que tuviese intensidad asignada y coordenadas
epicentrales, mientras que el segundo podria considerarse a partir del primer sismo con
magnitud instrumental calculada, o que haya sido registrado instrumentalmente en al
menos tres estaciones y con coordenadas epicentrales calculadas ya sea por métodos
graficos o numéricos. En nuestra area de interés, el periodo histérico empieza a

principios del siglo XV y el instrumental en 1930.

TERREMOTOS HISTORICOS EINSTRUMENTALES DEL ENTORNO DE LORCA
Mogrind 450 lmcandnd > N

Figura 2.1. Sismicidad de la zona de Lorca con terremotos de intensidad superior a VV o magnitud igual o
superior a 4.5.
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Figura 2.2. Distribucién del nimero de terremotos con intensidad para la zona de estudio.

2.1.1.1 Periodo historico

Los terremotos de mayor intensidad, superior a VI, ocurridos en el area de

estudio son los siguientes:

Tabla 2.1. Terremotos de mayor intensidad.

Fecha Hora(GMT) Latitud Longitud Intensidad Localizacion
30/01/1579 376833 -17000 VI Lorca.MU
28/08/1674 21:30:00 376833 -17000 VIl Lorca.MU
20/12/1818 09:45:00 377500 -16167 VI-VII NE Lorca.MU

2.1.1.2 Periodo instrumental

- Desde 1930 se han registrado en el area de estudio mas 2.200 terremotos, si bien casi

1.500 de ellos corresponden a magnitudes inferiores a 2.0.

- La magnitud méxima registrada, antes del terremoto de Lorca de 2011, alcanzé el
grado 5.0 (1948 y 2002) y en todo este periodo han ocurrido en la zona 20 terremotos de

magnitud igual o superior a 4.0.
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Figura 2.3. Distribuciéon del nimero de terremotos para cada magnitud (periodo 1930-2010).

- Entre los afios 1996 y 2005 se produjeron cuatro terremotos con picos de magnitud
cada tres afos.
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Figura 2.4. Distribucién temporal de la maxima magnitud registrada desde el afio 1930 para la zona de estudio.

2.1.1.3 Terremotos mas significativos

e Cehegin, 1948, magnitud 5.0

e Lorca, 1977, magnitud 4.2

e Mula, 1999, magnitud 4.7 (premonitorio 3.5 ocurrido 23 minutos antes)
e Bullas, 2002, magnitud 5.0

e LaPaca, 2005, magnitud 4.8



2.1.2 Marco geoldgico

En el periodo histérico no se han registrado grandes terremotos en las cercanias
de Lorca.

Estudios geoldgicos han permitido identificar en las proximidades de Lorca
paleoterremotos prehistdricos de magnitud mayor de 6.5.

En los ultimos 15 afios se han producido algunas series sismicas de magnitud
moderada en la zona de Murcia con magnitudes proximas a 5.0 que causaron dafios
significativos en edificaciones.

Los estudios geoldgicos indican que existen numerosas fallas en la zona capaces
de generar estas magnitudes, y que ademas son probables los fendmenos de interaccion
entre ellas, es decir, que un terremoto generado en una falla puede inducir otro en una
falla diferente y préxima.

En el siguiente mapa se muestran las principales fallas activas que se han
identificado en el entorno de Lorca y que pueden ser potencialmente generadoras de

terremotos de magnitud superior a 5.0:
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Figura 2.5. Mapa de las principales fallas activas del SE de la Cordillera Bética. AMF: Falla de Alhama de Murcia;
LVF: Falla de Las Vifas; PF: Falla de Palomares; MF: Falla de Las Moreras; AF; Falla de Amarguillo; LTF: Falla de
Los Tollos; CF: Falla de Carrascoy; CNF: Falla de Cafarico; BSF: Falla del Bajo Segura; (Martinez Diaz et al.,
2010).



2.1.3 Peligrosidad sismica de la region de Murcia

El terremoto ocurrido en Lorca el 11 de mayo de 2011, tuvo lugar en una zona
donde sismos relativamente frecuentes con baja y moderada magnitud causan un dafio
significativo. Ocasionalmente, esos terremotos estan agrupados en cortos intervalos de
tiempo. Es el caso de los cuatro sismos ocurridos en la provincia de Murcia con
importantes efectos en Mula (1999), Bullas (2002), La Paca (2005) y Lorca (2011). En
un plazo de 12 afios han tenido lugar cuatro eventos que, conjuntamente, han causado
los mayores dafios reportados por terremotos en Espafia en el las ultimas décadas.

Las relaciones causa-efecto observadas hacen crecer la probabilidad de
ocurrencia de futuros terremotos en aquellas zonas donde los esfuerzos estaticos han
crecido tras los sismos previos. Este hecho, unido al dafio evidenciado por terremotos de
baja magnitud en la region, confiere un importante riesgo sismico a la region.

La amplificacion local del movimiento sismico (quizd junto una con posible
directividad de la ruptura) y la relativamente elevada vulnerabilidad de las estructuras,
parecen explicar el dafio observado.

Algunos edificios recientes, construidos al amparo de las ultimas normativas,
han sufrido dafios significativos, lo que lleva a cuestionar dichas normativas,
preguntdndonos qué lecciones debemos extraer hacia la edicion de una nueva
normativa.

La peligrosidad de la region de Murcia se explica por la existencia de grandes
fallas con actividad geotectonica. Estas conforman una zona de deformacion (zona de
falla) de ancho variable, normalmente entre 1 y 5 km, que se reconoce en superficie por
longitudes de al menos 30 km, superando con frecuencia los 50 km, y llegando
excepcionalmente a 100 km. Casi todas las grandes fallas se pueden compartimentar en
segmentos tectonicos diferenciados, que pueden presentar longitudes desde los 10-15
km hasta unos 40 km en las fallas mas continuas, siendo estas longitudes determinantes
en la magnitud de los terremotos que pueden ocurrir.

Las fallas con mayor grado de actividad reciente en la Region de Murcia son las
fallas de Alhama de Murcia y Carrascoy, si bien fuera del territorio murciano también
hay que destacar la Falla del Bajo Segura y las fallas de San Miguel de Salinas y
Torrevieja (Alicante), con posibles efectos en la provincia de Murcia. La magnitud
méaxima estimada en cada falla y el periodo de recurrencia medio son indicados en la

Figura 2.6.
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Figura 2.6. Magnitudes maximas y recurrencias medias estimadas para las grandes fallas de la regién de Murcia con
periodo de recurrencia inferior a 10.000 afios. En el resto de las grandes fallas se indica Gnicamente la magnitud
méxima posible. Estas fallas no tienen influencia significativa en la peligrosidad para periodos de retoro inferiores a
su periodo de recurrencia, pero deberian considerarse en andlisis deterministas de la peligrosidad o en probabilistas
para muy bajas probabilidades de excedencia. Tomado de Garcia-Mayordomo (2005).

En la Tabla 2.2. se resumen los valores de magnitud maxima y periodo de

recurrencia estimados para cada falla de la provincia de Murcia y alrededores.

Tabla 2.2. Pardmetros sismicos de las grandes fallas de la provincia de Murcia (tomado de Garcia- Mayordomo,
2005).

Falla Segmento M,, Rec.media

Alhama de Murcia Pto.Lumberas-Lorca 6,8 7000 afios

Lorca-Totana 6,7 2000 afios

Carrascoy S@ Carrascoy-Cresta del 6,8 6000 afios
Gallo

Bajo Segura Hurchillo 6,3 1700 afios

Benejuzar 6,2 2000 afios

Guardamar 6,1 3000 afios

S.Miguel de las Salinas La Veleta-Rio Segura 6,5 8000 afios




2.2 CARACTERISTICAS DEL TERREMOTO

2.2.1 Localizacion

La localizacion de los terremotos de toda la serie se ha calculado con las
estaciones sismicas disponibles, tanto del IGN como de otras instituciones (IAG, ROA,
UCM, UA). Asimismo, dada la proximidad de los equipos de aceleracion, sus tiempos
de llegada también has sido utilizados en el calculo, sobresaliendo el acelerografo de
Lorca que situado muy proximo al epicentro ha permitido un calculo del hipocentro con
un margen de error muy pequefio. El modelo de corteza utilizado ha sido el utilizado en
el sistema ARS y los resultados del célculo de los pardmetros de localizacion de los dos
terremotos iniciales de la serie, el premonitorio y el principal, son los que figuran en la
tabla 2.3.

Tabla 2.3. Localizacion de los dos terremotos principales

Fecha Hora Latitud Longitud Prof(km)
(GMT)
11-mayo-2011  15:05:13 377041 -16812 2
11-mayo-2011  16:47:25 376946 -16756 3

Los dos terremotos estan muy préximos entre si y estan localizados
aproximadamente a 2 km al noreste de la ciudad de Lorca. También las profundidades
de los focos son similares.

El principal generd 8 veces mas energia que el premonitorio.

2.2.2 Informacion Macrosismica

El terremoto principal del dia 11 de mayo de 2011 se localiz6 a unos tres
kilometros de la ciudad de Lorca -donde practicamente todos los edificios han quedado
marcados por la sacudida- y se sinti0 incluso en Madrid, a mas de 400 km. Fue
precedido por un terremoto de 4.5 también dafino, que debilité y aumenté la
vulnerabilidad de algunos edificios. Nueve personas murieron, la mayoria bajo

parapetos y cornisas caidos desde las partes altas de los edificios. El ultimo terremoto



con una Intensidad similar en Espafia se produjo también en Murcia, el 29 de enero de
2005 al noroeste de Aledo, pero por haberse producido en una zona mucho menos
poblada, no tuvo las consecuencias sociales ni econémicas que el de Lorca.

Las personas que lo vivieron lo describen como muy fuerte y corto,
comparandolo con una explosion. Para muchos fue dificil estar de pie, especialmente
dentro de los edificios. Algunas personas refieren haber visto ondular el suelo. Los
objetos cayeron en gran namero.

Mientras que la mayoria de los edificios de la ciudad presentan dafios ligeros o
moderados, tan solo un edificio de viviendas colaps6 completamente. Era un edificio
construido recientemente, aparentemente sometido a los efectos producidos por pilares
cortos, planta baja diafana, choque con edificios colindantes con forjados a distintas

alturas y emplazamiento en pendiente y en esquina.

2.2.3 Caracteristicas de la serie sismica

En la hora y 45 minutos que transcurrieron entre el terremoto premonitorio de
magnitud 4.5 y el principal de 5.1 ocurrieron 6 sismos entre las magnitudes de 1.5y 2.6.
Después del principal se han producido 135 réplicas contabilizadas hasta el dia 14 de
julio, de las cuales fueron sentidas 16, alcanzando solo una de ellas el grado IV
(EMS-98).

Figura 2.7. Distribucion espacial del terremoto principal y la serie sismica.
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2.3 REGISTROS DE ACELERACION

2.3.1 Aceleraciones de suelo registradas

Los valores maximos de PGA registrados en Lorca en los dos primeros
terremotos son los méas grandes jamas antes registrados instrumentalmente en la
peninsula Ibérica, segun consta en las bases de datos del IGN. Estos altos valores de
aceleracion pico son, principalmente, consecuencia de la proximidad del terremoto,

cuyo epicentro se sitla a unos 3 kmy de la somera profundidad del foco.

2.3.2 Espectros de respuesta

La comparacién con los espectros de la NCSE-02 (Ministerio Fomento, 2003),
muestra que éstos han sido superados por los dos terremotos mayores, cualquiera que

sea la clase de suelo que se considere.

2.3.3 Atenuacion del movimiento fuerte del suelo

2.3.3.1 Modelizacion del movimiento fuerte

En el campo proximo la aceleracion es muy sensible a la profundidad del sismo.
Este hecho tiene una gran trascendencia en el célculo de la peligrosidad, basado en la
estimacion de la aceleracion por medio de modelos de movimiento fuerte. Si esos
modelos infraestiman la aceleracion en el plano de ruptura, la peligrosidad que resulta
en el entorno de la falla es también infraestimada y las correspondientes aceleraciones
son menores que las reales. El caso tiene una importancia especial cuando una
poblacién se encuentra en el plano de la falla, como ocurre en Lorca, porque entonces
las aceleraciones que se introducen en el disefio pueden estar siendo muy inferiores a las
que genera el terremoto a distancias muy cortas. Este podria ser un factor que
contribuye a explicar el importante dafio observado en estructuras recientes, construidas

supuestamente al amparo de la normativa.

11



2.4 GEOLOGIA DE LA ZONA SISMOGENETICA

2.4.1 Fuente Geologica

La posicion de los epicentros del terremoto principal de magnitud 5.1 asi como
del terremoto de magnitud 4.5 ocurrido aproximadamente 2 horas antes, coinciden
espacialmente con la localizacion de la traza en superficie de la Falla de Alhama de
Murcia a unos 2 km al noreste de la ciudad de Lorca.

La falla se encuentra segmentada en varios tramos con direcciones algo distintas.
Cuando se produce un terremoto en una gran falla no se reactiva toda ella sino
solamente uno de esos tramos denominados segmentos o parte de él.

El terremoto de Lorca al ser de magnitud moderada habria ocurrido en un limite
entre dos de esos segmentos: el Gofar-Lorca y el Lorca-Totana. Es importante tener
esto en cuenta puesto que el cambio de esfuerzos generado por este terremoto de Lorca
puede influir en el estado de esfuerzos de esos dos segmentos. Es necesario profundizar
en el estudio de esa influencia para cuantificar si dichos segmentos han podido quedar
desestabilizados y ser potenciales generadores de terremotos de tamafio similar o
incluso superior.

Los epicentros de los dos terremotos de mayor magnitud parecen relacionados a
una zona donde la FAM presenta una estructura algo compleja, con dos ramas
principales. Los epicentros podrian localizarse en cualquiera de las dos ramas, si bien
parece mas probable su localizacion asociada al Corredor Norte. Este corredor esta
formado por una estructura doble formada a su vez por dos ramas paralelas muy
préximas en superficie y cuyas trazas pasarian una por debajo del casco urbano de
Lorca y otra por el flanco NO del cerro del Castillo de Lorca. En todo caso la estructura
de la falla a su paso por Lorca es bastante compleja, sufre un ligero cambio de direccion
y podrian existir varias ramas activas de la falla en el sustrato del casco urbano. La
elevada aceleracion registrada antes descrita y la intensidad de los dafios son coherentes

con esta cercania de la falla.

Hay que destacar que en estudios paleosismicos previos se han identificado

terremotos prehistoricos en esta falla de magnitudes incluso superiores, mayores de 6.0
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Figura 2.8. Vista panordmica de la ciudad de Lorca tomada desde la zona del epicentro. Las trazas rojas muestran la
posicion de las trazas principales de la FAM a su paso por Lorca. Las dos fallas que se dirigen hacia el pueblo forman
el diplex de desgarre que forman un bloque de rocas de basamento metamdrficas levantadas y rodeadas por rocas
sedimentarias miocenas. Se han marcado como referencia varios puntos singulares de la ciudad.

2.4.2 Efectos geologicos

2.4.2.1 Analisis de la posible ruptura superficial

Los efectos superficiales mas importantes han sido las inestabilidades de ladera
que mas abajo se detallaran. Sin embargo, hasta la fecha de redaccion de este informe
no se ha detectado ruptura superficial de la falla, lo que parece apoyar que, a pesar de
escasa profundidad del hipocentro, la ruptura no ha llegado a afectar al suelo del ndcleo
urbano de Lorca ni de los alrededores, en cuyo caso los dafios habrian sido mucho

mayores.

2.4.2.2 Inestabilidades de ladera

Desprendimientos rocosos de diferente entidad y desmoronamientos de tramos
de la muralla exterior del castillo de Lorca. Merece destacarse que las medidas de
estabilizacion del frente rocoso de la falda sur del cerro del Castillo de Lorca han
funcionado adecuadamente, evitando lo que hubiera supuesto un agravamiento de los
dafos producidos por el terremoto, y quiza un mayor nimero de victimas.

La mayor parte de los efectos del terremoto se localizan al oeste del epicentro.
Este hecho puede indicar la existencia de directividad, es decir que la rotura se propagd
a lo largo de la falla desde el epicentro hacia la ciudad de Lorca, lo que pudo agravar

sus efectos.
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Figura 2.9. Caida de bloques: (a) en carretera; (b) en vivienda; (c) sobre valla proteccion.

2.5 DANOS EN LAS EDIFICACIONES

2.5.1 Tipologias constructivas y caracteristicas urbanisticas de la
ciudad de Lorca

2.5.1.1 Encuadre historico

El estrechamiento del Rio Guadalentin, donde abandona la Cuenca Alta de
Lorca a través de un paso en la Sierra de la Tercia ha sido un sitio escogido desde la
antiguiedad para vadear el rio, convirtiéndose desde hace siglos en un punto privilegiado
de comunicaciones. Debemos a la actividad de la Falla de Alhama de Murcia las
condiciones privilegiadas de este emplazamiento, caracterizado por un escarpe elevado
dotando de excelente visibilidad y seguridad a los habitantes primitivos del Neolitico.
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2.5.1.2 Tipologias constructivas caracteristicas del area de Lorca

e Edificacion tradicional: el casco histérico de Lorca esta compuesto

principalmente por estructuras murarias de mamposteria de piedra. Los forjados

son de madera.

o Edificacion tecnoldgica: a partir de mediados del siglo XX aparecen las normas

tecnoldgicas de obligado cumplimiento.

2.5.1.3 Normas sismorresistentes nacionales

La primera norma sismorresistente de ambito nacional se publica en el afio 1962.

La norma es renovada en los afios 1968; 1974; 1994 y 2002.

e NORMA SISMORRESISTENTE MV-101 1962
e NORMA SISMORRESISTENTE PGS-1 1968
e NORMA SISMORRESISTENTE PDS-1 1974
e NORMA SISMORRESISTENTE NCSE-94
e NORMA SISMORRESISTENTE NCSE-02

Figura 2.10. Mapa de peligrosidad de la norma sismorresistente NCSE-02.
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2.5.1.4 Clasificacion de tipologias constructivas en términos de
vulnerabilidad

Para Lorca identificamos 6 tipologias constructivas basicas, que en su totalidad
describen la practica totalidad del parque inmobiliario. Identificamos tres tipologias
tradicionales de estructura muraria de carga, descrito por el cédigo EM, y tres
tipologias tecnoldgicas de Hormigdn Armado descritas por el cédigo EH y ordenadas de
acuerdo a las tres renovaciones mas importantes de las normas sismorresistentes

espanolas. Las tipologias se describen a continuacidn en la tabla 2.4.

Tabla 2.4. Tipologias constructivas en términos de vulnerabilidad.

Codigo  Descripcion

EMM Estructura Muraria de Mamposteria Ordinaria + Forjados Madera sin efecto
diafragma

EML Estructura Muraria de fabrica de Ladrillo + Forjados Madera sin efecto
diafragma

EMH Estructura Muraria de fabrica de Ladrillo + Forjados de Hormigon Armado
con efecto diafragma

EHP Estructura de porticos de Hormigon Armado <1996

EHP94  Estructura de porticos de Hormigon Armado >1996<2004 NCSE 94
EHP02  Estructura de p6rticos de Hormigén Armado> 2004 NCSE 02

2.5.2 Dafos observados durante el terremoto

2.5.2.1 Darfios observados en la edificacion tradicional

Los dafios a los edificios de estructura muraria (EM) bajo la accion sismica
siguen un patrén reconocido y ampliamente estudiado. Los planos murarios sometidos a
esfuerzos de cortante se dafian en fisuras caracteristicas en forma de aspa o0 X, mientras
fuera de plano las estructuras murarias(EM) sufren deriva y pérdida de enlace con los

muros de arrostramiento perpendicular.
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Figura 2.12. Derrumbamiento de la nave de crucero de la iglesia de Santiago.

2.5.2.2 Dafos observados en la edificacion tecnoldgica

2.5.2.2.1 Caracteristicas de la edificacion tecnoldgica

La tipologia constructiva que mejor describe la edificacion actual de Lorca es la
de estructura de pilares y forjados de hormigon armado. Cuando se trata de una finca
urbana es habitual que la planta baja se destine a local comercial o actividad terciaria y
las plantas superiores a vivienda. El forjado habitualmente se resuelve con cara inferior
plano, compuesto de viguetas unidireccionales y vigas planas, forjados bidireccionales
(reticular) o losa maciza.
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Cuando no existe ningun elemento sismorresistente adicional, como seria el caso
de una pantalla resistente, los esfuerzos horizontales a sismo se resisten por la rigidez
del empotramiento entre pilares y forjado. Llamamos ‘nudo rigido’ a este estrategia de

rigidez estructural.

2.5.2.2.2 Prestaciones sismorresistentes

La tipologia de losa masiva y pilar débil no es una tipologia claramente
reconocida como sismorresistente y su uso se encuentra limitado en zonas de mayor

sismicidad en otros paises como es el caso de EEUU.
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Figura 2.13. Esquema de mecanismo inestable (izquierda) y estable (derecha).

¢ Plantas bajas diafanas

Se observa un comportamiento generalizado de planta baja diafana en los

edificios tecnoldgicos urbanos de Lorca.

e lIrregularidad en altura

Los edificios con plantas bajas de altura claramente distinta a las superiores
poseen una irregularidad de rigidez. Esta situacion esta penalizada en la ASCE-7 y
Eurocddigo 8.

El plan general de ordenacion urbana de Lorca obliga a los locales de planta baja
alturas libres minimas superiores a los de plantas de viviendas (3m locales comerciales;
3,2m locales hosteleria y 2,5m viviendas) Esta obligacion tiene gran relevancia al

generalizar por cumplimiento urbanistico el fendmeno de planta baja diafana.
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Figura 2.14. Edificio irregular (izquierda) y regular (derecha). El edificio de la izquierda posee una planta baja
débil por el cambio de rigidez en esa planta relativa a las superiores.

e Participacion de elementos no estructurales

Los cerramientos y particiones de albafileria de los edificios son considerados
elementos ‘no estructurales’ pero adquieren un claro carécter estructural durante un
sismo. Cuando estos elementos son mas rigidos que la estructura principal, la respuesta

del sismo viene condicionada por estos elementos.

Figura 2.15. Dafios a cerramientos de plantas bajas en un edificio de vivienda con locales comerciales de gran
esheltez.
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Figura 2.16. Dafios por cortante en el cerramiento no estructural de planta baja de un edificio de viviendas. El
cerramiento ha entrado en carga resistiendo los esfuerzos horizontales de la estructura, por lo que muestra los mismos
mecanismos de dafio que las estructuras murarias, fallando por cortante con grietas en forma de aspa.

Figura 2.17. Dafio fragil por cortante en cabezas de pilares de plantas bajas observados en varios edificios. Esto es un
mecanismo inestable de dafio de gran peligrosidad.

e Pilares cortos

Las fuerzas sismicas se consideran que actlan de manera dinamica sobre el
cuerpo libre u oscilante del edificio, considerandose la base del edificio el plano de
rasante del terreno del que emerge la estructura. Normalmente esto coincide con el nivel
de planta baja cuando ésta se encuentra a nivel de la rasante del terreno. En los casos
donde la planta baja se eleve respecto al terreno, se puede seguir considerando como la
base oscilante cuando se encuentre perfectamente rigidizado, por ejemplo cuando los
muros del sétano afloran en superficie hasta el forjado de planta baja. Cuando la planta
baja se eleve sobre pilares cortos, el edificio adquiere un caso de irregularidad de
rigidez en altura.
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Figura 2.18. Formacion de pilares cortos y su relacion con la base oscilante del edificio.

Figura 2.19. Pilares corto dafiado en edificio de Lorca.
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e Pilares que interactian con cerramientos

Se observa en muchos edificios dafios a la estructura de hormigén
armado por la interaccion con elementos no estructurales rigidizantes. Un caso

tipico y muy extendido son dos ventanas a ambos lados de un pilar.

Figura 2.20. Pilar secuestrado por el confinamiento de albafileria de un edificio de Lorca.

e Embestimiento

La norma NCSE-02 (Ministerio Fomento,2003) obliga a los edificios
colindantes a retranquearse unos de otros una distancia equivalente al desplazamiento
maximo calculado del edificio para evitar el embestimiento entre ellos, si bien las
normas antiguas no exigian este retranqueo.

En Lorca se observan muchos dafios por el embestimiento de edificios

colindantes.
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Figura 2.21. Dafios por embestimiento en edificios de altura en Lorca.
e Torsion

La disposicion irregular de los elementos de rigidez provoca una rotacion del
edificio sobre su eje vertical conocido como torsion. Los edificios en esquina son muy
sensibles a este fendmeno dado que sus medianeras se hallan rigidizadas por albafileria

en toda su altura, a diferencia de los alzados exteriores de esquina.

Figura 2.22. Torsion motivado por el efecto rigidizante de los muros medianeros de un edificio de esquina con
grandes deformaciones permanentes en el pilar de la esquina mas alejada del centro de rotacion. Este edificio se
derrumbd a los pocos dias de realizar las fotografias.
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2.5.2.2.3 Elementos no estructurales

e Cerramientos

Los cerramientos de albafiileria se consideran elementos no estructurales pero
indudablemente desarrollan rigidez y entran en carga durante un sismo al intentar
deformarse la estructura. Los fallos por cortante en forma de aspa o cruz evidencia este

proceso.

Figura 2.23. Grietas por cortante en forma de aspa en el cerramiento de un edificio publico de muy reciente
construccion en Lorca.

e Parapetos y antepechos

El desprendimiento de elementos no estructurales fue la principal causa de
mortalidad durante el terremoto de Lorca.

Antepechos y parapetos de fabrica de ladrillo en las coronaciones de los
edificios fueron lanzados a la via publica destrozando automoviles y matando a
transedntes.

La actual norma obliga a confinar los antepechos con enzunchados de hormigén

a partir de una peligrosidad de 0.12g.
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Figura 2.24. Un automdvil dafiado por la caida de parapetos de cubierta en la Calle Galicia.

2.5.3 Estadisticas de darios a edificios

El mapa de dafios se ha superpuesto sobre las caracteristicas de suelo del
municipio de Lorca realizado en el proyecto Sismozon donde se caracterizan 4 tipo de
suelos de firme a blando denominados IA, IB, 1l y Ill. Un analisis de la incidencia de
dafos sobre el total de edificios por cada tipo de suelo muestra un claro aumento de
dafios en el suelo tipo Ill, correspondiendo a los depdsitos sedimentarios del

Guadalentin.

Dafios a los edificios de Lorca por tipo de suelo:

e IA 6,50%
e IB 7,36%
o |l 6,31%
e Il 19,68%
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Figura 2.25. Dafios en Lorca indicando edificios declarados amarillo (dafios moderados) y rojo (dafios graves) por
distrito censal y tipo de suelo con datos del 20 de mayo. Se indican también aquellos edificios que ya se hallaban en
ruina antes del sismo. El parque inmobiliario del area censal estudiado en este trabajo es de 5155 edificios.

2.6 CONCLUSIONES DEL ESTUDIO PRELIMINAR

2.6.1 Peligrosidad sismica

La peligrosidad sismica en Lorca se puede calificar de alta, en el contexto de la
Peninsula Ibérica, si bien es moderada en un contexto mundial. Dicha peligrosidad se
explica por la localizacion de la poblacion en la traza del sistema de fallas activas de
Alhama de Murcia, con ocurrencia de terremotos significativos en el pasado. Ademas,
se han propuesto procesos de disparo entre series sismicas relativamente cercanas en el
espacio que parecen confirmarse también por la proximidad temporal de dichas series
(Mula, 1999; Bullas, 2002; La Paca, 2005 y Lorca, 2011). Este hecho, unido al dafio
observado por terremotos de baja-moderada magnitud, confiere un riesgo sismico

relevante a la poblacion.
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Deberian tenerse en cuenta:

- La necesidad de modelizar las fallas activas e incluirlas como unidades independientes
en el célculo de la peligrosidad, a fin de obtener aceleraciones mas realistas en la

proximidad de dichas fallas.

- La necesidad de ajustar las formas espectrales de la normativa con las deducidas de los

registros reales.

- La necesidad de determinar posibles efectos de resonancia entre el comportamiento
dinamico del suelo y el de las estructuras.

2.6.2 Geologia

-La serie sismica de Lorca fue producida por el movimiento de un pequefio tramo de la

Falla de Alhama de Murcia.

-La sacudida sismica se propagd desde el epicentro hacia la ciudad de Lorca.

-La asociacion de los terremotos de Lorca a la Falla de Alhama de Murcia podria
implicar la ocurrencia de nuevos terremotos asociados con otros tramos de la falla. El
estudio del cambio de esfuerzos local producido por el terremoto de Lorca en relacion
con los segmentos Gofiar-Lorca y Lorca-Totana de la misma falla debe ser analizado

con prontitud.

-Se tiene constancia histérica de que la ocurrencia de series sismicas en la zona de
Lorca suele estar compuesta por varios terremotos separados un tiempo determinado.
No debe desecharse la posibilidad de otro terremoto de similares caracteristicas en

entorno proximo.

-Los elevados dafios generados por un terremoto de magnitud moderada como este pero
muy proximo a una zona poblada apoya la necesidad de considerar la posicion,
geometria y parametros geologicos de las fallas en los estudios de peligrosidad sismica

dirigidos a mejorar las normas que regulan la gestion del riesgo sismico.
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-Los efectos geoldgicos superficiales indican hasta la fecha que el terremoto alcanzé

una intensidad de efectos geoldgicos y ambientales (ESI-07) de VII.

2.6.3 Normativa sismoresistente

Es la primera vez en varias décadas que un extenso parque inmobiliario de una

ciudad espafiola se somete a un movimiento de suelo fuerte.

Todos los estudios de vulnerabilidad y riesgo apuntan a la prevalencia de dafios
en edificios antiguos y mayor seguridad en edificios jovenes. Sin embargo en Lorca no

se observa una reduccion de la vulnerabilidad con los edificios tecnolégicos.

Esto puede deberse a la propia expansién urbana cuyos ensanches modernos
abandonan el suelo duro de la orografia mas alta para ocupar los suelos blandos del
valle del Guadalentin, donde el movimiento es amplificado. Sin embargo la norma
obliga a considerar el suelo en el calculo sismico por lo que estos edificios deberian

poseer mayores prestaciones sismorresistentes.

La tipologia constructiva de los edificios tecnoldgicos actuales en Lorca es un
problema desde el punto de vista sismorresistente. (Tipologia de losa, viga plana, losa
unidireccional o bidireccional sobre pilares, donde se confia la rigidez al sismo
Unicamente por el empotramiento entre estos elementos). La practica totalidad de los
edificios de hormigdén armado construido actualmente son de este tipo. Este esquema
estructural tiene un mecanismo inestable de fallo y su uso en zonas sismicas de otros
paises esta limitado, aparte de ser una tipologia ampliamente cuestionada en foros de
ingenieria sismica internacionales. Estas tipologias poseen una escasa rigidez y por ello

presentan importantes desplazamientos bajo la accion sismica.

Espafa posee una cultura constructiva basada en la albafiileria y la mayor parte
de los elementos no estructurales de nuestros edificios como cerramientos o particiones
se componen de estos materiales. La literatura actual sobre sismorresistencia
recomienda —por no obligar- que los edificios con particiones y cerramientos de
albafileria se rigidicen con pantallas de hormigén armado. EI motivo es dotar a la

estructura de una rigidez superior a la de los elementos no estructurales, permitiendo
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entrar en carga la estructura sin verse secuestrado por estos elementos. Cuando no es
asi, nuestras estructuras estan sometidas a los caprichos rigidizantes de los elementos no

estructurales.

El uso de pantallas rigidizantes no es habitual en nuestros edificios sencillamente
porque no hemos desarrollado una cultura constructiva sismorresistente. El uso de
pantallas permite seguir usando cerramientos de albafiileria y forjados planos porque
libera a estos elementos de la necesidad de resistir esfuerzos horizontales. Por eso es

una tipologia a potenciar y divulgar en nuestro territorio.

La proliferacidon de graves irregularidades prosismicas como plantas bajas diafanas
0 pilares cortos debe interpretarse como el resultado de displicencia profesional o
ignorancia frente a las acciones sismicas en las edificaciones. También pone de manifiesto
la escasa labor pedagogica de la norma sismorresistente y el poco interés o divulgacion de

principios de disefio sismorresistente entre nuestros profesionales.

Se podria resumir que en Espafia existe célculo sismorresistente, cominmente
realizado por programas informéaticos y no siempre de manera transparente, pero no

existe disefio ni concepto sismorresistente en nuestras estructuras

2.7 REPARACIONES RECOMENDADAS Y CRITERIOS
DE DIMENSIONAMIENTO

En este apartado se presentan las recomendaciones y técnicas para la reparacion
estructural de edificios afectados por el sismo , y se dan unos criterios basicos para su
dimensionamiento. Como ya se ha sefialado, estas reparaciones tienen como objetivo
principal devolver la capacidad sismorresistente que tenian los edificios antes del sismo,
es decir, mantener la seguridad original de las estructuras. En el caso que nos ocupa se
van a estudiar tres diferentes medidas: (i) recrecido de hormigdn; (ii) encamisado de
chapa y (iii) incremento de confinamiento de pilares con FRP (fibra de polimero
reforzado), que se han llevado a cabo en los pilares de planta baja de numerosas
estructuras en Lorca, aunque en este trabajo nos vamos a centrar en el recrecido de
hormigon, el cual aplicaremos en diferentes pilares y estudiaremos los estados de carga

antes y después de aplicar dicha medida.
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Medidas de refuerzo y reacondicionamiento sismico

2.7.1 Encamisado con recrecido de hormigén

Consiste en recrecer los elementos de hormigon armado con hormigén y
nueva armadura convenientemente anclada, asegurando la adherencia entre todos los
componentes.

Debido a su relacion coste-eficacia, los encamisados de hormigdn siguen
siendo uno de los métodos de eleccion para mejora del comportamiento sismico de los

elementos de hormigon individuales. Hay varias razones:

- Cada ingeniero o contratista estd familiarizado con el campo de aplicacion del
hormigon. Recordard al respecto que el reacondicionamiento, y en especial la
modificacion de los miembros, no se presta a la prefabricacién (aunque sea parcial).
Asi el hormigon es el candidato ideal, ya que es el material estructural mas comun como

campo de fabricacion y aplicacion.

- Encamisado de hormigon es la técnica mas adecuada para el reequipamiento de
miembros gravemente dafiados, el hormigén triturado y eliminado se sustituye mientras
se impulsa o proyecta el hormigon de la camisa, mientras que el doblado de barras no
tiene por qué ser totalmente restaurado si se sustituye por el nuevo refuerzo de la
camisa. Este aspecto era aln mas importante en el pasado, ya que s6lo en los dltimos
afios se ha producido una amplia aplicacién de refuerzo sismorresistente y sin dafio

sismico como desencadenante.
- Hormigon estructural es versatil y puede adaptarse a casi cualquier forma, por
ejemplo, con el fin de encapsular completamente los miembros y las articulaciones

existentes y proporcionar continuidad estructural entre los diferentes componentes.

- El encamisado de hormigon puede, a través del refuerzo apropiado, tener maltiples

efectos. Es el Unico medio para mejorar al mismo tiempo:
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1. rigidez,

2. resistencia al corte ,

3. capacidad de deformacion,

4. anclaje / continuidad de refuerzo en las zonas de anclaje o de corte y empalme ,

5. resistencia ,

6. resistencia al corte y adherencia en las articulaciones a través del cual continta la
camisa, y

7. proteccion del antiguo refuerzo contra la corrosion.

Camisas de hormigdn tienen ciertas desventajas, en comparacién con otras

técnicas de modificacién del miembro:

- Aumentan considerablemente dimensiones transversales del miembro.

- Por lo general causan mayor inconveniente y una prolongada alteracion de
ocupacion, producen mayor cantidad de polvo y escombros (especialmente si se utiliza
hormigon proyectado ) y causan una mayor contaminacion acustica y mas riesgos para

la seguridad o la salud de los trabajadores.

2.7.1.1 Detalles, aspectos tecnologicos y de construccion

El recubrimiento de hormigon de la camisa debe ser de al menos 75 a 100 mm,
para proporcionar recubrimiento suficiente del nuevo refuerzo y espacio para los
ganchos en los extremos de los estribos. A continuacién en la Figura 2.26 se muestran

diferentes disposiciones del nuevo refuerzo del recrecido de hormigon.
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Figura 2.26. Camisas de hormigdn en pilares: (a) caso mas simple; (b) barras de la envoltura agrupadas cerca de las
esquinas, enganchadas por lazos cruzados o lazo octogonal; (c) barras de la envoltura agrupadas en las esquinas,
conectadas mediante pasadores en el antiguo pilar; d) barras en U soldadas a barras de esquina; (e) placas de acero
soldadas a barras de esquina; (f) una 0 mas camisas de dos lados; (G) un recubrimiento de hormigoén unilateral con
una sola cortina de refuerzo bidireccional en el exterior de los muros perimetrales .

2.7.1.2 Reparacion recomendada pilares cuadrados o circulares con dafios
moderados

Cuando la capacidad resistente del pilar se vea moderadamente afectada por el
sismo, perdida de recubrimiento, sintomas de curvatura en la armadura sin que sea un
pandeo claro, integridad del nucleo, y no se deba restituir la capacidad resistente vertical
significativamente, puede utilizarse un encamisado de hormigon, como se muestra en
las figuras 2.27 y 2.28.

Con este procedimiento se restablece la situacion resistente del pilar al estado
previo al sismo del 11 de mayo de 2011 y se da un cierto confinamiento que aumenta la

capacidad de rotacién con respecto a la que tenia la estructura original, cualidad
imprescindible para acompafar el movimiento durante el sismo.
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Este tipo de refuerzo solo es valido para pilares circulares, cuadrados o
rectangulares con una relacion de lado mayor a lado menor no mayor de 1,50.El
encamisado tendra un minimo un espesor de 5 cm.

La armadura longitudinal estara formada por redondos pequefios, @ 12 mm, por
ejemplo, se dispondra en las esquinas, y a una distancia no mayor que 0,30 m y no tiene
por qué tener continuidad en los elementos superiores e inferiores. El objetivo
fundamental es, en el caso de las armaduras de las esquinas, para generar el cierre de las
bielas comprimidas que aseguran el confinamiento, y para las armaduras intermedias,
evitar la fisuracion superficial.

La armadura transversal es la verdaderamente importante. Es la armadura que
generara el confinamiento necesario para consentir una rotacion plastica, ademas de
mejorar la capacidad resistente del hormigén del nucleo. En la parte superior y en la
inferior de los pilares, debera ser proxima a una cuantia mecanica volumétrica ww =

0,08. Dicha cuantia mecéanica volumétrica de confinamiento viene dada por la siguiente

expresion:
W Wsc fya 2Asi'Ii* fya
W fea Acc St fea
siendo
W,  elvolumen de horquillas y estribos de confinamiento.
A, el drea de cada una de las armaduras transversales de confinamiento.
I la longitud de dada una de las armaduras transversales de confinamiento.
W, volumen de hormigon confinado.
A area del nucleo confinado.

separacion longitudinal de las armaduras transversales de confinamiento.

bl
3

Los cercos deben estar perfectamente anclados tal como se muestra en las
figuras 2.28 y 2.30.
La armadura transversal se debera disponer en una altura de soporte, en torno a

la zona dafiada, igual a dos veces la mayor de las dimensiones transversales de la pieza.
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Es preciso dejar exentos los pilares en todo su perimetro para poder rodearlos
con el encamisado, como puede ser el caso de pilares interiores de edificios, que estan
predominantemente comprimidos. En el caso de pilares situados junto a tabiques u otros
elementos arquitectonicos, se debe dar accesibilidad a todo el perimetro.

En el caso de pilares de junta esta solucion no es véalida desde el punto de vista
geomeétrico, pues debe dejarse la separacion existente, para garantizar que no se creen

protuberancias que generen puntos de contacto en los pilares durante el sismo.

e Materiales

El material empleado serd un micro-hormigon autocompactante de alta
resistencia, que permite obtener un material mucho méas uniforme, lo cual da mayor
fiabilidad al traspaso de las bielas comprimidas laterales, que se generan por las
esquinas de la seccion reforzada y son las responsables del confinamiento de la seccién
existente.

El hormigdn autocompactante se fabricara preferiblemente con cemento comun
tipo CEM 1 y las adiciones al hormigon reglamentadas (Articulo 30 de EHE-08). EI
tamafio maximo del arido serd& de 8 mm, dados los condicionantes geométricos
impuestos por el reducido espesor de la camisa y la densidad de armaduras,
especialmente en las zonas extremas. Ademas, se recomienda que la cantidad resultante
de sumar el contenido de particulas de arido fino que pasan por el tamiz UNE 0,063 y la
adicion caliza, en su caso ,del cemento no sea mayor de 250 kg/m: de hormigdn
autocompactante.

El uso de un aditivo superplastificante es requisito fundamental en el hormigén
autocompactante. Su empleo se realizara tras conocer su compatibilidad con el cemento
y las adiciones, comprobando un buen mantenimiento de las propiedades reoldgicas en
el tiempo previsto de puesta en obra del hormigdn autocompactante, asi como las
caracteristicas mecéanicas correspondientes mediante la realizacion de ensayos previos.
Los aditivos superplastificantes cumpliran la Norma UNE EN 934-2.

Los hormigones seran de la siguiente tipificacién, de entre las contempladas en
el Anejo no 17 de la Instruccion de Hormigén Estructural (Ministerio Fomento,2008).
HA-40/AC-E2+RB2/8/1
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Puesta en obra del micro-hormigén

v Vertido y colocacion del hormigén

El mejor acabado de las superficies vistas y la menor oclusion de aire se
obtienen cuando el hormigon se deposita 1o méas cerca posible del fondo del
encofrado, por lo que, cuando se bombea, es recomendable iniciar el
hormigonado situando la manguera tan cerca como sea posible del punto de
hormigonado.

v' Compactacion del hormigon

Debido a la condicion de autocompactabilidad, no es necesario, en

general, someter al hormigdn a un proceso de compactacion.
v" Hormigonado en tiempo caluroso
Deberan extremarse las medidas para disminuir el riesgo de desecacién
en las diferentes etapas de fabricacion, transporte, puesta en obra y curado,
sobre todo en las primeras horas.
v Curado del hormigén
Es conveniente realizar un buen curado que evite la desecacion
superficial y los efectos de la retraccion plastica a la que el hormigdn

autocompactante puede resultar mas vulnerable que el hormigon de

compactacién convencional.
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g Junta entre camisa y forjado: 1 cm
- 3

Bk Separacicn de cercos de
cenfinamiento dada por o, = 0,08

Separacién normal de cercos
ano mas de 0,15 m

Separacion de cercos de
B . confinamiento dada por o, = 0,08

Figura 2.27. de disposicion de los cercos en el pilar a reparar. B es la mayor de las dos dimensiones de la seccién
rectangular (de relacion de lados no superior a 1,5).

v’ Disposiciones constructivas

Bcarmonds
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Figura 2.28. Encamisado confinado a cuatro caras. La foto muestra un detalle indeseable de anclaje de los cercos por
patilla. La experiencia demuestra que ese detalle no es suficientemente eficaz en esas zonas extremas de
confinamiento, debiéndose proceder como se muestra en la seccion transversal, previo achaflanado u ochavado de las
esquinas.
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No sera necesario realizar tratamiento superficial para aumentar la rugosidad de
las caras del pilar antiguo o el uso de puentes de union. Solo se debe garantizar la
limpieza de los paramentos para que queden libres de polvo, grasas y otros agentes que
impidan la adherencia.

Se tendran que achaflanar u ochavar las esquinas, redondeando las superficies
para que tengan un radio de convexidad minimo de 5 cm. La geometria se controlara
con un atil disefiado al efecto. El objetivo de este ochavado en esquinas es conseguir
que toda la seccion del pilar original quede confinada, al mejorar tanto la adherencia

vertical como la entrada de la biela comprimida diagonal en planta (figura 2.29.).

Hormigdén no confinado
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Figura 2.29. Efecto de confinamiento del ntcleo de pilares no circulares.

El uso de un micro hormigon de alta resistencia en contacto con una superficie
antigua con rugosidad natural y con humedad suficiente aporta la resistencia tangencial
cuando el deslizamiento relativo entre las caras del pilar y el refuerzo es pequefio. Una
vez que se pierde esta componente, es decir, cuando aumenta el deslizamiento relativo y
se activa el mecanismo de friccion, resulta fundamental asegurar una elevada presion
normal a la superficie de contacto (garantizada por la elevada cuantia de armadura
transversal).

En los encamisados de hormigon armado los cercos a disponer, por razones
geomeétricas, son distintos a los de un pilar de nueva ejecucion. Por eso la solucion que
se propone consiste en usar dos semi-cercos enganchados contrapeados (figura 2.30)
para que la esquina de conexion entre cercos vaya cambiando alternativamente.

Se usaran diametros pequefios, 6 mm preferentemente, por la mayor facilidad

que conlleva su doblado y, por consiguiente, su mayor adaptabilidad al contorno.
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Figura 2.30. Disposicion de los cercos para los pilares objeto de reparacion.

e Procedimiento de ejecucion

v" Pilares interiores

1. Repicado del solado y de los falsos techos y revestimientos en la zona que
sera ocupada por el encamisado de hormigén.

2. Eliminacion de las partes sueltas de hormigén

3. Golpeo con un martillo del hormigdn aparentemente sano para confirmar tal
hipétesis.

4. Se repicaran las esquinas con un martillo hasta achaflanarlas a 45°, de
manera que quede a la vista el redondo longitudinal (vertical) de la esquina. Se
sugiere la ejecucion de dos rozas verticales de unos 5 0 10 mm, con radial, de
forma que configuren los bordes del achaflanamiento, que se ejecuta
facilmente con un cortafrios al haber inducido la fractura mediante la roza.

5. Se dispondra la armadura marcada en la figura 2.27.

6. Se encofrara de forma que el pilar quede recrecido de 5 a 10 cm en cada
flanco.

7. Se hormigonard empleando micro-hormigonHA-30/AC-E2+RB2/8/1.
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2.7.2 Camisas de acero y empresillado de acero

El encamisado de acero consiste en refuerzos de chapas de acero en L 0o en U
soldados entre si y adheridas alrededor de los pilares mediante mortero, puede ser un
zunchado completo o parcial sobre él pilar. ElI empresillado de acero se ejecuta
disponiendo angulares de acero en las cuatro esquinas del elemento y arriostrandolos

transversalmente entre si por medio de presillas soldadas a los angulares.

2.7.2.1 Alcance y Aspectos de construccion

Las camisas de acero son mas caras que las de hormigdn. Sin embargo, su
tecnologia es simple y familiar para la industria de la construccion y facilmente
disponible en casi todas partes. Por lo tanto, es la técnica de eleccién para el
fortalecimiento de emergencia y no manipulado, incluso horas después de un terremoto,
para evitar el colapso de los graves dafios de los edificios o devolver su uso
moderadamente durante el periodo de réplica. La evaluacion detallada y el disefio de
adaptacion pueden tener lugar despues. Las camisas de acero puede ser retiradas cuando
se implementa el reequipamiento, o incorporarse a una camisa de hormigén(como en la
Fig. 2.31 (a)). A pesar de esta ventaja y la larga historia de placas de acero de refuerzo
de elementos de hormigdén armado, estan siendo reemplazados rapidamente por FRP
unido a la superficie, que, aunque mas costoso, son mucho mas ligeros, mas faciles de

aplicar y mecanicamente mas eficaz.

Figura 2.31. Chaquetas de acero construidas in situ con angulos de esquina y correas horizontales.
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2.7.2.2 Reparacion recomendada de pilares con requerimiento de restituir la

capacidad resistente con un empresillado de perfiles angulares

En este apartado se analizaran los pilares en los que el dafio debido al sismo es
mayor y es necesario restituir la capacidad portante del mismo. Esta solucion se ejecuta
disponiendo angulares de acero en las cuatro esquinas del elemento y arriostrdndolos
transversalmente entre si por medio de presillas soldadas a los angulares.

En la cabeza y pie del pilar se ejecutara una corona de refuerzo alrededor del
pilar existente, formada también por angulares que se sueldan a los angulares de esquina
y se retacan contra el pilar y el forjado.

Ademéas, se dispondrd un mortero de retraccion controlada o ligeramente
expansivo que ponga en contacto desde el primer momento el nuevo soporte metalico
con el forjado o la estructura de vigas adyacentes superior e inferiormente, con el
objetivo de que entre en carga el refuerzo metélico para cualquier incremento de carga.

Se plantea el criterio de dimensionar un refuerzo capaz de asumir el 100% de la

gue asumia el pilar antes del sismo del 11 de mayo de 2011, de manera que:

Ng= A" fyaa (2)

siendo

M,  elaxil solicitante mayorado que recibe el soporte para las acciones gravitatorias,
deducido a partir de un esquema simplificado de “bajada de cargas” o de dreas de
influencia. Se tomard, para su estimacion, j=135Y J=1,5-

el area total de acero aportado por los angulares de refuerzo, que es el valor
buscado, y

e

la resistencia de calculo del acere estructural de los angulares, que se tomara igual
a275M1,10 = 250 MPa.

.E_ Ll
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Figura 2.32. Tipologias de refuerzo con elementos metélicos formados por angulares, presillas y unos collarines
superior e inferior.

Para el dimensionamiento preciso de los soportes empresillados se recurrira al
articulo 71.2.3.2. Elementos empresillados, del capitulo XV “Elementos Estructurales”
de la Instruccién de Acero Estructural (EAE-10). Asimismo, en el articulo 5.9.3.2 del
Eurocodigo-3 se detallan los condicionantes para los detalles constructivos. En este
caso, como se ha sefialado ya, la mision de las presillas es arriostrar los elementos
angulares situados en las esquinas, con lo que seran estos los que se encarguen de
absorber las solicitaciones exteriores. Este arriostramiento permite a los angulares
ejercer asimismo un confinamiento en el hormigdn del pilar existente, si bien no es el
objetivo del refuerzo.

Ademas, antes de proceder a este refuerzo sera necesario sanear y recomponer a
la zona dafiada.

Se trata de un sistema de rapida ejecucién y que presenta muy buen
comportamiento en elementos de excentricidad reducida. Sin embargo, es necesaria una
cuidadosa ejecucion para evitar que aparezcan holguras indeseables, especialmente en
las parte superior e inferior, que pueden ser originadas por las inevitables
imperfecciones de los pilares de hormigon armado. Ademas es necesario propiciar que
las esquinas del pilar estén en contacto con los perfiles para activar el efecto de
confinamiento deseado. De forma orientativa se exponen en la figura 2.33 las
dimensiones de los angulares de refuerzo en esquinas, las chapas metalicas y la
separacion entre presillas aunque, como ya se ha indicado anteriormente, se debe
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particularizar para cada caso siguiendo los célculos indicados en la normativa
correspondiente. Siempre que sea posible, se dispondran presillas de tal forma que la
longitud de la pieza quede dividida como minimo en cinco tramos, siendo las presillas

intermedias del mismo tamafio y espaciadas uniformemente entre si.

Forjado

Inyoccidn de moetern con I 3
retracchdn controladay 1
{’ .

Iigeramenie expansivo

- ——————
-t s st S s

8o mm

l -

Perfil angular Ligox140xis
1™ de cabeza

. Perfiles angulares
Ligoxigoxis

Saldadura - : .
w— o mm

W~ 20 mm

1

Mix B

ARG TNy 8400 Fu) . % B: lade menor del pilar

Presilla espesor 1045 mm

Figura 2.33. Refuerzo de pilares apantallados con un empresillado metalico.

e Materiales

Los perfiles angulares y las chapas seran de acero laminado en caliente S 275 J,
al menos, e iran unidos mediante soldadura.

Como se ha comentado, se dispondra un mortero mono-componente de
retraccion compensada y ligeramente expansivo, a base de cemento, que garantice la
entrada en carga de la estructura de refuerzo metalica, en la parte superior e inferior del
pilar. Se debera aportar ficha de los productos de inyeccion y, si hay varios, asegurar su
compatibilidad.
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e Procedimiento de reparacion

Para la ejecucion de esta reparacion se seguira el procedimiento que se indica a

continuacion:

1. Repicado del solado y de los falsos techos y revestimientos en la zona de apoyo de la
estructura metélica en cabeza y pie para que exista un contacto directo con la estructura

portante existente.

2. Disposicion de una capa de mortero autonivelante en la base para el apoyo de los

perfiles angulares sobre los que descansa la estructura metalica.

3. Disposicion de los angulares en la base del pilar (corona) que constituyen el apoyo
inferior de la estructura de refuerzo y seran del tipo L140x140x15, o mayores si lo

exige el dimensionamiento previo efectuado.

4. A continuacién se colocaran los perfiles angulares en las esquinas del pilar y se

soldaran a los elementos de apoyo inferior.

5. Se dispondran posteriormente los angulares en la cabeza del pilar (corona) que
constituyen el apoyo superior de la estructura de refuerzo y serdn del mismo calibre que
los verticales. Esto seran soldados a los perfiles angulares dispuestos anteriormente en

las esquinas del pilar.

6. Se procede a soldar las presillas de entre 10 a 15 mm de espesor, distribuidas
uniformemente en toda la longitud del pilar con una separacion maxima igual a B,
siendo B la longitud de la menor dimension de la seccién del pilar. En cualquier caso,

este valor no sera superior a 40 cm en ningun caso.

7. Inyeccion de un mortero de retraccién compensada y ligeramente expansivo en el
capitel superior de la estructura metalica que estara en contacto con el forjado o vigas,
con el objeto de solidarizar la union del conjunto y asegurar la entrada en carga del

refuerzo.
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2.7.2.3 Reparaciéon recomendada de pilares con requerimiento de restituir la
capacidad resistente con un encamisado de chapa con mortero o inyectado

Una alternativa muy eficiente a los refuerzos anteriormente descritos es utilizar
una camisa estanca de chapa que permite acoger un mortero inyectado y admite resistir
las cargas verticales y ofrecer un eficiente confinamiento para el aumento de la
ductilidad. Dicho confinamiento, como en los casos anteriores, sera tanto mas eficaz
cuanto mas se aproxime la forma del pilar a la circular o a la cuadrada.

En la cabeza y pie del pilar se ejecutara una corona o collarin de refuerzo
alrededor del pilar existente, formada también por angulares que se sueldan a los
angulares de esquina y se retacan contra el pilar y el forjado.

Ademéas, se dispondrd un mortero de retraccion controlada o ligeramente
expansivo que ponga en contacto desde el primer momento el nuevo soporte metalico
con el forjado o la estructura de vigas adyacentes superior e inferiormente, con el
objetivo de que entre en carga el refuerzo metélico para cualquier incremento de carga.

Se plantea el criterio de dimensionar un refuerzo capaz de asumir el 100% de la

que asumia el pilar antes del sismo del 11 de mayo de 2011, de manera que:

Na=Aq"fyaa (3)

siendo

M, el axil solicitante mayorade que recibe el soporte para las acciones gravitaterias,
deducido a partir de un esquema simplificado de “bajada de cargas™ o de dreas de
influencia. Se tomara, para su estimacion, jz=135y Jp=15.

A, elareatotal de acero aportado por las chapas de refuerzo. A estos efecto,

computard como arez la suma de longitudes de chapa, medidas desde cada
esquinay lado iguales a 10 veces el espesor.

la resistencia de cilculo del acere estructural de los angulares, que se tomari igual
22751,10 = 150 MFPa.

;E_ Ll
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Capitel metdlico
formado por
angulares y recibido
con mortero
tixotrépco
ligeramente
expansivo

| —

Forjado o
jacena
superior

Camisa estanca de
chapa con
soldadura completa

en sus bordes Mortero

inyectado

Seccion A-A'

Capitel metdlico formado
por angulares y recibido
con mortero tixotrépco
ligeramente expansivo

Forjado o jacena
inferior o cimentacion

Figura 2.34. Tipologias de refuerzo con elementos metélicos. La figura de la derecha muestra el caso en el que el
refuerzo pretende aprovechar la capacidad resistente del pilar existente, objetivo no perseguido en esta propuesta, que
confia a la estructura metalica la totalidad de la capacidad resistente.

La chapa, que tendra un espesor no inferior a 10 mm, funcionara conjuntamente

con el mortero inyectado del interior, de manera que el espesor de dicha capa de

mortero sea del orden de 3 cm, pero gque se ajustara en cada caso de manera que

albergue cualquier irregularidad que se pueda detectar.

Se trata de un sistema de rapida ejecucion, pero es necesario sanear y

recomponer la zona dafiada antes de proceder a este refuerzo.

Las caracteristicas de los angulares de los capiteles o collarines superior e

inferior seran como los de la figura 2.34.

e Materiales

Los perfiles angulares y las chapas seran de acero laminado en caliente S 275 J,

al menos, e iran unidos mediante soldadura.
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Como se ha comentado, se dispondra un mortero mono-componente de
retraccion compensada y ligeramente expansivo, a base de cemento, que garantice la
entrada en carga de la estructura de refuerzo metélica, en la parte superior e inferior del
pilar. Se debera aportar ficha de los productos de inyeccion y, si hay varios, asegurar su
compatibilidad.

En cuanto al mortero de inyeccion, se podra utilizar una lechada como las de
inyeccion de pretensado, con &rido de tamafio méximo 2 mm y en proporcion 1:2
(cemento-arena). La consistencia, medida segin UNE EN 1015-3, y sera de 150+10

mm.

e Procedimiento de reparacion

Para la ejecucion de esta reparacion se seguira el procedimiento que se indica a

continuacion:

1. Repicado del solado y de los falsos techos y revestimientos en la zona de apoyo de la
estructura metalica en cabeza y pie para que exista un contacto directo con la estructura
portante existente.

2. Saneo del pilar dafiado, eliminando los fragmentos sueltos y, en la parte superior,
disposicion de mortero tixotrépico con pendiente para facilitar la purga del mortero de

inyeccidn posterior.

3. Disposicion de una capa de mortero autonivelante en la base para el apoyo de los
perfiles angulares sobre los que descansa la estructura metélica.

4. Disposicion, aun incompleta del forro de chapa, con disposicion L o en U, a decidir

en funcién de la geometria y accesibilidad del pilar.

5. Completado del forro de chapa, con soldadura completa y corrida para asegurar la
estanquidad. La soldadura serd de penetracion completa para asegurar la colaboracion

completa de las chapas en sentido transversal.

6. Disposicién de los angulares en la base del pilar (collarin) que constituyen el apoyo

inferior de la estructura de refuerzo y seran del tipo L140x140x15.
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7. Se dispondran posteriormente los angulares en la cabeza del pilar (corona) que
constituyen el apoyo superior de la estructura de refuerzo y serdn del tipo
L140x140x15. Estos iran soldados a la camisa de chapa dispuesta anteriormente.

8. Inyeccion del mortero a partir de un orificio dispuesto en la parte inferior, con purga

por la parte superior, dispuesta esta en el punto més alto del hueco superior.

2.7.3 Encamisado de sistema de refuerzo de polimero reforzado con
fibras (FRP)

El FRP consiste en enrollar el elemento a reforzar con una lamina de material
compuesto adherida al pilar original con resinas epoxidicas.

El &mbito de reforzamiento sismico con FRP es:

a) Capacidad de deformacion a flexion de las rotulas plasticas: Una camisa de FRP, con
sus fibras principalmente a lo largo del perimetro de la seccion, se aplica sobre toda la
longitud de la rétula pléstica, para confinar el hormigdn y evitar el pandeo de la barra

deformada.

b) deficientes empalmes de solapa : Una camisa de FRP como en (a) se aplica al menos

sobre la longitud completa de solape.

c) resistencia al corte: Se aplica una capa de FRP, con las fibras principalmente en la

direccion en el que se persigue la mejora de la resistencia al corte.

A diferencia de la camisa de hormigon ,la cual reduce a través de una mayor
rigidez el desplazamiento sismico y las demandas de deformacion, , la aplicacién de
FRP mejora fundamentalmente el grado de confinamiento del elemento de hormigon
armado y, por tanto, su nivel de ductilidad.

FRP no se prestan para la mejora de la resistencia a flexion de los miembros
en contra de las acciones sismicas. La razon es que los FRP encolados con fibras en la
direccion longitudinal de una viga, columna o pared no pueden facilmente continuar en
la articulacion maés alla de la seccion del extremo del miembro donde el momento de

flexion sismico es maximo. La resistencia a flexion y la rigidez de un miembro pueden
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facilmente ser mejorado en su lugar a traves de una camisa de, que puede extender
facilmente en una articulacion més alla del extremo de la pieza, proporcionando
continuidad de la adaptacion entre el miembro y la articulacion y - al mismo tiempo - el
fortalecimiento de la propia articulacion. Por lo tanto, FRP se prestan solo para la
modificacion selectiva de elementos de hormigén, en particular de las columnas o
paredes, para mejorar su rendimiento atributos mencionados anteriormente como (a-c).
A pesar de su alta relacion coste-peso, FRP encolados se estan convirtiendo en

el material de eleccién en aplicaciones de reforzamiento sismico, debido a su:

- Alta relacion resistencia-peso
- Inmunidad a la corrosién

- Facil manejo y aplicacién ( reduciendo los costos de mano de obra y minimizar las

rupturas durante la instalacion)

- Espesor muy pequefio ( reduciendo el &rea, cuando el FRP se aplica externamente a los

miembros verticales).

En cuanto al patrimonio cultural o edificios histéricos, cuya arquitectura no
debe ser alterado por la intervencion, FRP encolados tienen una ventaja sobre cualquier
otra técnica: se pueden hacer para tener casi ningin impacto en las dimensiones
externas y el aspecto de los elementos estructurales. Por otra parte, su aplicacién es
totalmente reversible.

Dicho esto, hay que tener en cuenta ciertos inconvenientes de los FRP, como
su sensibilidad a la temperatura y el fuego.
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2.7.3.1 Materiales de FRP para reacondicionamiento sismico

Las fibras de FRP utilizadas para reforzar las estructuras de ingenieria civil
son de carbono, vidrio o aramida, dando un FRP comunmente denominado CFRP,
GFRP o AFRP, respectivamente.

Las fibras de carbono muestran mejor estabilidad a altas temperaturas y
mejor resistencia al deterioro en ambientes acidos, alcalinos u organicos, incluyendo
marina. Tienen alta rigidez (modulo eléstico) y resistencia a la traccion, pero mayor
Madulo va normalmente junto con una menor resistencia a la traccion y resistencia
ultima a traccion. Sin embargo, son mucho mas caras que las fibras de vidrio o aramida
(10-30 veces mas costosas que las fibras de vidrio E (FIB 2007)).

Las fibras de vidrio, especialmente los de vidrio E, son menos costosos que
las fibras de carbono o aramida. Fibras de vidrio E y S-vidrio pueden perder hasta un
30-100% de su resistencia a la traccién en ambientes alcalinos, especialmente a altas
temperaturas.

Aramida es el término usado para las fibras poliméricas procesadas
apropiadamente para lograr alta resistencia a la traccion relacion resistencia-densidad.
Al igual que E-vidrio y vidrio S, estas fibras pueden también perder hasta 25 a 50% de
su resistencia a la traccion en ambientes alcalinos, pero tienen buena caracteristicas de
tenacidad y fatiga y son mas tolerantes al dafio.

Las fibras son lineales-elésticas hasta el fallo, tanto en tensiébn como en

compresion, con Fuerza y médulo en compresidén un poco menos que en tension.

Tabla 2.5 Propiedades tipicas de las fibras.

Fibre material Elastic modulus (GPa)  Strength (GPs)  Ultimate strain (%)
Carbon  High srength 715-240 3548 11-20
Ulra high smength 215240 3560 1523
Hizh modulus 330-500 2531 509
Ulirs high modulus 500700 21-24 0.2-04
Glass E 725 19-34 1545
g 85-90 3548 1355
AR 70-76 18-35 20-3.0
Aramid  Low modulus 60-80 2841 4350
Hizh modulus 115-175 3442 1535
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2.7.3.2 Campo de aplicacion de los FRPs

En el reequipamiento sismico, particularmente de edificios, los FRPs se
aplican tipicamente in situ con el método "wet lay-up™ (o "lay-up"”). En este método
flexible, una primer revestimiento de adhesivo se extiende sobre la superficie de
hormigon preparada apropiadamente. Los tejidos de fibra seca, pre-cortado en el tamafio
deseado, se impregna en el lugar presionando el adhesivo usualmente con un rodillo
(Fig. 2.35 (a, b)). El adhesivo y el aire se aprietan a través de la hoja de fibra, teniendo
cuidado de evitar las arrugas en el FRP y burbujas de aire atrapado. La capa siguiente y
las subsiguientes se aplican de la misma manera, después de la nueva aplicacion de una
capa de adhesivo sobre la capa de FRP subyacente. Alternativamente, el tejido de fibra
se impregna con el adhesivo en el suelo y después presionado contra la capa
previamente aplicada (figura 2.35(c)), para continuar la envoltura del FRP alrededor del
miembro de hormigon, el adhesivo se enrolla sobre la capa de FRP se aplica por ultimo
justo delante de la hoja de fibra préxima.

Figura 2.35. Pasos aplicacion FRP.
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Figura 2.36. Diferentes formas de aplicar FRP.
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3 OBJETIVOS

Los objetivos de este trabajo fin de grado, son los siguientes:

e Analizar la carga sismica a la que se ve sometida una estructura porticada de
hormigon armado con vigas planas localizada en Lorca (Murcia), debida tanto a
la accién de proyecto que indica la norma NCSE-02 (ab=0.12g) como a la que
realmente se vio sometida durante los terremotos de Mayo de 2011 (ab=0.36Q).

e Determinar las acciones en los pilares de planta baja de la estructura,

comparando los resultados con la capacidad resistente de los mismos.

e Determinar los desplazamientos de la estructura en cada escenario sismico y
compararlos con la capacidad de desplazamiento Ultimo de los pilares,
determinando si el nivel de ductilidad es adecuado.

e Plantear medidas de reacondicionamiento sismico consistente en recrecido de
pilar mediante encamisado de hormigoén, con el objetivo de mejorar resistencia y

ductilidad para hacer frente a las acciones sismicas planteadas.

e Analizar los resultados en la estructura cuando se llevan a cabo las medidas de

reacondicionamiento sismico planteadas.
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4. CALCULO DE ACCIONES, ESFUERZOS Y
DUCTILIDAD SEGUN EL METODO
SIMPLIFICADO DE LA NCSE-02

4.1 APLICACION DEL METODO SIMPLIFICADO DE LA
NCSE-02

La Norma de Construccién Sismorresistente Espafiola NCSE-02, (Ministerio
Fomento , 2003) es de obligado cumplimiento en el territorio espafiol. En este apartado
explicaremos como se aplica esta norma a un edificio con un modo de vibracion 1,
obteniendo la fuerza equivalente a nivel de cada forjado asi como la distribucién de
cortantes de planta debido a la accion sismica. A continuacion, se seleccionan dos
porticos de la estructura, uno interior y otro exterior, en los que se calculan los esfuerzos
en pilares de la planta baja objeto de estudio, tanto debido a las acciones gravitatorias

como sismicas.
4.1.1 Datos del edificio

El edificio que se ha escogido para la aplicacion de la NCSE-02 (Ministerio de
Fomento,2003) es un edificio de viviendas de 13 m. de altura total, con 4 plantas sobre
rasante (altura de cada planta: 3m y planta baja: 4 m) formada por pdrticos de hormigén
armado con vigas planas y construido en el pueblo de Lorca (Murcia) segun la norma
NCSE-94 (es decir segun la norma anterior a esta) cuyos planos y detalles se incluyen
en el Anexo I. El terreno bajo el edificio esta formado por una capa de suelo granular de

compacidad media.

En la figura 4.1 se puede ver la distribucion de pilares y porticos de la estructura

en una vista en planta y alzado del edificio.
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Fig.4.1. Vista en planta de pilares y pérticos (izquierda). Vista en alzado portico 5 (derecha). Vistas incluidas en el
plano 1,3 y 4 del Anexo I.

4.1.2 Aceleracion sismica de calculo

La aceleracion sismica de calculo (ac) se obtiene a partir de la expresion:

a.=S-p-a (2)

siendo:

ab : aceleracion sismica bésica

Es el valor caracteristico de la aceleracion horizontal de la superficie del terreno. Se
obtiene a partir del mapa de peligrosidad sismica (Figura 4.2) y del listado de
municipios (anejol) de la NCSE-02 ( Ministerio Fomento, 2003).

Para Lorca : ab=0.12g¢
Realizaremos los célculos ademas de para una aceleracion sismica béasica real de
0.12 g para una aceleracién sismica basica tedrica de 0.36 g (que fue la maxima

registrada en los terremotos de Lorca 2011) y compararemos diferentes resultados para

ambas aceleraciones.
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MAPA SISMICO DE LA NORMA SISMORRESISTENTE NCSE-02

. trbag

a,=0,16g
0,12g«a, <0,16g
0.08g = a,<0,129
0.04g < a, <0,08g
a, <0049

Cooficiente do
contribucion K

b e
Q
@
Y
| 00DOBA

Figura 4.2. Mapa de Peligrosidad Simica.
p: coeficiente adimensional de riesgo:

)0.37

t
P =g (3)
Depende de la probabilidad de que se exceda a; en el periodo de vida para el que
se proyecta la construccién (t).
Para edificios de viviendas, considerados construcciones de importancia normal

(t=50 afios) p = 1.0 .

S: coeficiente de amplificacion del terreno. Este coeficiente depende de (p-ap) y de C,
siendo C el coeficiente del terreno.
para 0.1g <p-a, <0.4g

S

133300 ™ _0.1)1 -

-~ 1.25
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El coeficiente C depende de las caracteristicas geotécnicas del terreno de cimentacion
obtenidas a partir del estudio geométrico, hasta una profundidad de 30 m. Si el terreno

no es uniforme, se utilizara la expresion siguiente:

=Zci'ei

“="30 (5)

Segun el terreno descrito en el apartado 2.4. de la NCSE-02 (Ministerio Fomento,2003)

el coeficiente C sera:

Suelo granular de compacidad media : terreno tipo 11l: C=1.6
Por tanto mediante (4) obtenemos los valores de S para las diferente ay:

e paraab=0.12¢g

s——l'6 3.33(0.12 01(1 —1'6)—1261352
=125 (0.12-0.1) S 1.25)

e paraab=0.36¢g

S—16+333(036 01)(1 1'6)—1037576
T 1.25 7 ' ' 1.25)

El valor de la aceleracion sismica de célculo se calcula mediante (2):

e paraab=0.12g
a.=S-p-a,=0.15136224 g
e paraab=0.36¢

a.=S-p-a,=0.45408672 g
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4.1.3 Periodo fundamental del edificio y nimero de modos a

considerar

Debe ahora definirse el periodo fundamental del edificio para establecer el
namero de modos de vibracion a considerar.
La tipologia de edificio corresponde a la de un edificio con porticos de

hormigon armado sin la colaboracion de pantallas rigidizadoras.

Por tanto, segun las indicaciones del apartado 3.7.2.2 de la NCSE-02 (Ministerio

Fomento,2003) el periodo fundamental se obtiene con la expresion:

Trp=0.09-n (6)

Tp=0.09-4=0.36seg

Al no depender més que del nimero de plantas n, las fuerzas sismicas seran las

mismas en las dos direcciones ortogonales en las que hay que considerarlas.

— s @ o
l . ~ -
e - -
’ 1 E SISt a
- L .
- Py @ " o
1 . v *

Figura 4.3. Modos de vibracion en modelos planos de estructuras.
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Como el periodo fundamental es menor que 0,75 seg s6lo se considerara el

primer modo. T1 = TF = 0.36 seg

4.1.4 Espectro elastico de respuesta

La norma proporciona un espectro elastico de respuesta de pseudoaceleracion,

Spa, normalizado por la aceleracién de calculo, ac. Por tanto :

Spa
a=""/a (7)

T.. T, Periodos caracteristicos del espectro de respuesta, de valores

T,=K-Cho
T,=K.Cl2.5

ulh
30+

S

10 ) \ —
Ta Ta Peoriodo de oacllacion, T
Figura 4.4. Espectro eléstico de respuesta NCSE-02.
Cc
Ta=K-79 (8)
T K ¢ =1 =0.16
47710 7 10
c
Ty =K-75 (9)
Tg =K ¢ =1 1'6—064
B=" 10 7 25
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En la Figura 2.2, K es el coeficiente de contribucidn, que tiene en cuenta la influencia

de los terremotos procedentes de la zona Azores-Cabo San Vicente.

K(Lorca) =1

Cuando se emplea el método simplificado de célculo, la norma NCSE-02
(Ministerio Fomento, 2003) propone como espectro de calculo simplificado el siguiente:

2,04

1,0

0
0 T Periodo de oscilacidn, T,

Figura 4.5. Espectro elastico de respuesta simplificado NCSE-02.

a(T,) =2.5

A partir de este espectro, se puede calcular Sy, para cada modo de vibracion n :

_ a(T,) v-a.

n = 10
pan u (10)
donde:
5
— 0.40
v=(—
@) (11
siendo €2 = 100-Z, es decir £ expresado en tanto por

ciento, y 4 el coeficiente de ductilidad.

59



Se podra adoptar un coeficiente de comportamiento por ductilidad p= 2
(ductilidad baja), si la estructura posee los soportes de acero u hormigon con nucleos,
muros o pantallas verticales de hormigén armado, pero no satisface los requisitos

anteriores en cuanto a tipo y detalles estructurales.
En particular, se encuadran en este grupo:

e Las estructuras de tipo péndulo invertido o asimilables.

e Las de losas planas, forjados reticulares o forjados unidireccionales con vigas
planas.

e Aquellas en que las acciones horizontales son resistidas principalmente por
diagonales que trabajan alternativamente a traccion y a compresion, por ejemplo

estructuras con arriostramientos en forma de «V» (Figura 4.6).

[
I_I:I_l'_"l' —

— — =1
LOSAS, RETICULADOS MURDE DE ARFICETRADD DAGOMALEE
VIOAS FLANAS

Figura 4.6. Ejemplos de organizaciones estructurales que permiten un valor del coeficiente de comportamiento por
ductilidad p=2.

Tabla 4.1. Valores del coeficiente de respuesta .

Coeficiente de

. - comportamiento . -

Tipo de estructura Compartimentacidn £ (%) por ductilidad Sin ductilidad

de las plantas w=1)

Uu=4|u=3|u=2

Hormigan armado Diafana 4 027 | 0,36 | 055 1,08
0
acero laminado Compartimentada 5 0,25 | 0,33 | 0,50 1,00
I'l.'flur.-:-s y tipo Compartimentada 6 — — 0.46 0,93
similares

0=100x0.05=5

Mediante (11) calculamos :
V= (5/9)04— — (5/5)04— =1
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A partir de (10) obtenemos el valor Spa para ambas aceleraciones :

e paraab=0.12g

~2,5-1-0.15136224 g

Span = - — 1.85607947
e paraab=0.36¢
2,5-1-0.45408672
Span = & _4.58037925

2

4.1.5 Masas de la estructura

Se consideran las masas que gravitan sobre la estructura, mas una traccion de

sobrecargas:

e Uso viviendas, hoteles, residencias: 0.50

e edificios publicos, oficinas, comercios: 0.60

e locales de aglomeracion y espectaculos: 0.60

e nieve cuando permanezca més de 30 dias/afio: 0.50
e almacenes, archivos, etc : 1.0

e tabiqueria: 1.0

e piscinas y grandes depdsitos: 1.0

Las masas se consideran concentradas a nivel de cada forjado con un grado de
libertad por planta (desplazamiento X o Y). La masa de los pilares, se considera
repartida en cada forjado a razon de la mitad de la altura de los pilares que acometan

superior e inferiormente al forjado.

Por tanto, para un modelo de masas concentradas, resultara la siguiente matriz

de masas diagonal:
m 00

0 =~ 0
0 0 my

[M]

61



Tabla 4.5 Datos del edificio.

Datos
Area forjado( m?) 297
Perimetro(m) 69
g(m/s) 9.81
Datos
P.P. forjado + cp (KN/m?) 4.25
(P.P. forjado + cp )eubierta ( KN/m?) 3
P.especifco aparante cerramientos
(KN/m?3) 18
P.P. pilares y vigas (KN/m?) 25
Sobrecarga de uso ( KN/m?) 3.2

Tabla 4.6. Masas concentradas planta y cubierta.

Entre plantas.m1,m2 y m3

Masas Cargas Permanentes

Total (KN*s°/m))

mcp (KN*s*/m) 216.0275229
264.4678899
Masas Sobre carga de Uso
mcp (KN*s*/m) 48.44036697
Cubierta.m4
Masas Cargas Permanentes Total (KN*s°/m))
mcp (KN*s*/m) 90.82568807
139.266055
Masas Sobre carga de Uso
mcp (KN*s*/m) 48.44036697
m4 0 0 0
(M =| © m3 0 0
0 0 m2 0
0 0 0 ml
140 0 0 0
M] = 0 265 0 0
0 265 0
0 0 0 265

62



donde K hace referencia a la masa de la planta k. La matriz indicada, debe ordenarse de
esta forma si los vectores modos de vibracion y de fuerzas aplicadas también se ordenan

desde 1 (inferior) hasta k (superior).

4.1.6 Calculo de las acciones sismicas

Se calcularan las acciones para un modelo de masas concentradas. Las
componentes correspondientes a cada planta “k de los vectores modo de vibracioén “n”

[ Dkn], se determinan de la siguiente forma:

~[(2n —1)mh,,
rbkn sen - o
f:'-'}‘l.u ] -{211 - ].;'T{h-l
sen o
= =
o SR
g2
g ™~
=

Fig. 4.8. Alturas plantas edificio.

donde hk es la altura sobre rasante de la planta k y H es la altura total del edificio sobre

rasante.

1
(2] = 0.935016243
0.748510748
0.464723172
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El calculo de las fuerzas exteriores que producen en la estructura la deformacién

elastica que conducen a las fuerzas recuperadoras elasticas para un modo de vibracion

669

n- es:
Ly,
fs,n max = [M][0,] M_Spa (12)
n
M, = [0,]"[M][8,] (13)
M, = [0,]7[M][,] = 577.3802053
L, = —[0,]7[M][r] (14
L, = —[0,,]T[M][r] =709.286293
F 4,1 [M][ ]i‘;
L= O [Jrs.n m:.:xl = ! Qbu ."lrf”- pa
F 3,1
C) para ab =0.12g para ab = 0.36g
F21
E () 319.2157263 F4 787.7513409
F1,1 564.9646471 Fs 1394.203423
- () 452.2724754 F, 1116.10494
280.7995743 F. 692.9490715

A partir de este vector de fuerzas exteriores, se puede calcular el cortante

maximo que actta en cada planta:

Q44 &% para ab=0.12g para ab 0.36g
O

Q31 =_ 319.2157263|  Qu 787.7513409
D 884.1803734 Qa1 2181.954764

Q21 == 1336.452849|  Q,, 3298.059704

Q11 EOE 1617.252423| Q. 3991.008775
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4.2 METODO APROXIMADO PARA DISTRIBUIR EL
CORTANTE PROCEDENTE DE LAS ACCIONES
SISMICAS

Realizaremos los calculos para dos porticos diferentes, el 5y el 7, uno exterior y

otro interior.

‘; Porticos ~ Portico 6 Portico7  Portico 8 Portico
- I,.-’ 3
5 | PO02 P004 POJS
|I E
™~ [ E
a |
=
=
]
a ‘ P009 P10
E
® 3
a
=
£ |
&
| PO14 PO15
|
|I c
T | “
= Il
-E I|I P{.‘I]_'Q P‘ﬂ
5 P
a
4.5 m

Figura 4.7. Vista en planta pilares y porticos.

4.2.1 Reparto de Cortante de planta asignado al Portico entre los pilares de
planta ( Sismo Recto sin Torsion)

En este trabajo, por simplificacion, despreciamos los efectos de torsién ya que

tenemos un edificio simétrico, es decir, el centro de torsion y centro de masas coinciden.
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pilar,j

El cortante de planta que se asigna a los porticos, Qy qx

se repartira entre los

€699

] pilares de planta en funcion de la rigidez al desplazamiento de los mismos.

kpilar,j
Qpilar,j _ Qp(’)rticos k
k — “Kmax ZTot pil kpilar,m (15)
m=1 k

El calculo de las rigideces al desplazamiento de los pilares de la planta genérica
“k”, expresadas como kx 0 ky (segun ejes X e Y, respectivamente), se realiza de la

siguiente forma, de acuerdo con el método propuesto por el profesor Akiyama (1985).

En nuestro caso el edificio que estudiamos consta de pilares cuadrados por lo

que las inercias de los pilares no varian segun la direccion.

Consideramos que existe cierto giro de los pilares en sus extremos:

Ip; Iy
o Iy " 0.5I: 037
Ip: | Ibs 0.5 0.51
Ips lps | ’ _ |
| 0.57ps 0.51p5
] L] =
0505 0.50s
|
Portico plano completo Porticos de planta

Fig. 4.9. Descomposicion pdrtico de planta en porticos ficticios para calculo de rigidez de pilares con giro en
extremos.

e Para los pilares de plantas intermedias obtendremos su rigidez mediante:

o _12EL[ K
YT hl |2+K; (16)
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e Para los pilares de planta baja: si no existen vigas de cimentacion, y se considera
que los pilares tienen los giros impedidos en las zapatas, pero giran en el

extremo superior:

12E1, ll - 61?]-]

xj 3 74
hj 14+ 6K; (17)

donde hj es la altura del pilar “j” en la planta de célculo(entre ejes de forjados), y E es el
modulo de deformacion secante del hormigén.
El calculo del modulo secante del hormigon segun la EHE-08 (Ministerio de

Fomento,2008) se calcula como sigue :

E =85003/f. + 8 (18)
con fck en N/mm2.
siendo:
I
L
J I (19)
h;

donde |, es la inercia de las vigas que acometen al pilar en base y coronacion,
considerando el 50% si la viga es compartida entre varias plantas (Figura 4.9.), y el

100% si solo existe una planta (como el forjado de cubierta).

Estudiaremos solo el comportamiento de los pilares de planta baja ante un sismo

con una aceleracion real y teorica.
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4.2.2 Calculo inercias pilares y vigas

En primer lugar calculamos las inercias de los pilares y vigas de los dos porticos

que vamos a estudiar, el portico 5y 7, la dimension de los pilares se obtienen del plano

2 del Anexo I:
Tabla 4.7. Inercias pilares y vigas.
INERCIAS. ly (m*)
Pilar Planta baja Primera planta | Segunda planta | Tercera planta
1 0.000325521 0.000325521 0.000325521 0.000325521
PORTICO5 6 0.000675 0.000325521 0.000325521 0.000325521
11 0.000675 0.000325521 0.000325521 0.000325521
16 0.000325521 0.000325521 0.000325521 0.000325521
Pilar Planta baja Primera planta | Segunda planta | Tercera planta
3 0.000675 0.000675 0.000675 0.000325521
PORTICO 7 8 0.002133333 0.001250521 0.000675 0.000325521
13 0.002133333 0.001250521 0.000675 0.000325521
18 0.000675 0.000675 0.000675 0.000325521
Planta baja Primera planta | Segunda planta | Tercera planta
VIGAS Pértico 5 0.0009 0.0009 0.0009 0.000675
Pértico 7 0.00135 0.00135 0.00135 0.0014625

4.2.3 Calculo rigidices porticos

Calculamos las rigideces de los 8 pilares por planta de los dos pérticos 5y 7,

referencia de los pérticos interiores y exteriores, respectivamente:
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Tabla 4.8. Rigideces portico extremo n° 5.

Pilares plantabaja  Pilares planta T T Total rigidez
; 12E1, 1 + bk niermedias L Partico
PORTICO 5 Pilar =1 - — ki ‘ Pilares pianta baja extremo
Ty ! W 2+ K e L | (KNiml)
K11 1005351515 1220.703125 0. 700365603 8556703097
. kE.1 035363637 253125 0.634444444 Trar. 3125
Planta baja
k111 0.95363637 253125 0.6344dd444 T7ST.6125 S226.966513
k16,1 1005351515 1220.703125 0. 700365603 §55.6703097
K1z 150807277 2533.513513 0.4235356392 12438842356
Primera planta kB2 3016145455 2893.518513 0601257473 1739.536455 5367441352
k1.2 3016145455 2533.513513 0601257473 1733.836455
k6.2 1505072727 2593.518513 0423556332 124 3.5542 56
k13 150807277 2593.513519 0.423356392 1243.8594256
Segunda planta kG5 3.016145455 2893.518513 0601257473 1739.536455 D367 441352
k1.3 3016745455 2£833.513513 0601257473 1733.836455
k6.3 1508072727 2693.518513 0423556392 12d43.65542 36
k14 15550303039 2833513513 0435211231 1403365551
Tercera planta kG4 3701515 2893.518513 0653330471 1530.597423
k1.4 37701515 2833.518513 0653330471 1530.597429 535913136
k16,4 1535030309 2533.513513 04585211531 1403 365551
Tabla 4.9. Rigideces portico interior n° 7.
Pilares plantabaja Pilares planta Flares s memenss
o L7 ﬂ 1 + bK; . Irmmr.‘dm s | y Total rigidez
PORTICO 7 Pilar il Iy hi ‘ﬁ - ! z ‘ Pilaras piants bajs Pértico central
B 24K ,[1+ 6 (KKtml)
|: Bk
K31 0727272727 253125 0.641304 345 162330163
Planta baja k.1 0460227273 5000 0.586302521 4450.420168
k131 0460227273 5000 0556302521 4450.420168 121474436
1151 0. 72T2TETT 223123 [0.541304 345 1523, 30153
K32 1.030303031 =] 0352341178 217647053
Primera planta kB.2 117714 1574074 0370612206 4113.623137
K132 1177EI 14 1574074 0370612206 4113.623137 12474.55251
k13,2 1.030303031 500 0. 332341175 2117647053
K33 1.0303030 5000 0332341175 217647053
Segunda planta kB.3 21815315182 G000 052173313 3130.434 783 1043615365
K133 2151815182 G000 0.52173313 3130434753
k18,3 1.030303031 5000 (1.352341176 Z117.64 7053
K34 30E1ETETET £833.513513 0.541654474 1356, 7253303
Tercera planta kB4 T. 163345455 2833.5153513 0. 751733103 2261976571 5237404358
K134 T.163345455 2833.518513 0781733103 Z2E1.97E5T1
k18,4 3BEIETEYZY 2533.516513 [.6416544 74 1556, 725308
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4.2.4 Calculo rigideces por planta en la direccion de los porticos 5y 7

Mediante la suma de las rigideces de los porticos calculados anteriormente (2
unidades de pérticos extremos y 3 de porticos interiores) obtenemos las rigideces por

planta (KN/m).

Tabla 4.10. Rigideces por planta.

Rigideces por planta (KN/m)

Planta baja 46896.26443
Primera planta 49358.5403
Segunda planta 43423.37381
Tercera planta 24712.21487

4.2.5 Calculo cortantes de pilares por planta

Los cortantes de los pilares por planta debido a la accion sismica se obtienen

mediante (15).

A partir de (15) se procede a calcular el cortante de los pilares de los porticos 5y 7.

Tabla 4.11. Cortantes pilares portico 5y 7 (ab = 0.12g).

Cortantes de pilares por planta (KN) (ab = 0.12 g)
Portico 5 Portico 7

Pilares |exteriores (1-16) | interiores (6-11) | exteriores (3-18) [ interiores (8-13)
Planta

paja 2050844527 | 60.61946638 | 55.98075939 153.4760367
P;;;?ﬁ;a 33.67993908 47.1085525 57.33831323 111.5448338
SS?:n”tga 25.3277885 35.42629491 | 43.11921904 | 63.74145424
Tpelgﬁ’t;a 18.13551893 24.4214626 23.98393314 | 29.21868791
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Tabla 4.12. Cortantes pilares portico 5y 7 (ab = 0.369).

Cortantes por planta (KN) (ab = 0.36 g)

Portico 5 Portico 7
Pilares | exteriores (1-16) | interiores (6-11) | exteriores (3-18) [ interiores (8-13)
Planta
baja 72.82008814 149.5949666 138.1476996 378.7437264
Pgl';‘;]et;a 83.11437999 116.253124 141.4978318 | 275.2671162
SS?;n”t‘;a 62.50318425 87.42398641 106.4083622 157.299318
Tp?;ﬁi;a 44.75430933 60.26657939 59.18685684 72.10503331

4.3 CALCULO ESFUERZOS DEBIDO A LA ACCION
SISMICA

4.3.1 Calculo Momentos en pilares debido a la accién sismica

Los momentos en pilares debido a la accion sismica, teniendo en cuenta las dos
aceleraciones bésicas, se obtienen teniendo en cuenta que la ley de momentos es lineal y
se anula aproximadamente en el punto medio de su longitud. Por tanto, el célculo se

realiza mediante el producto del cortante del pilar de planta baja por la mitad de la
longitud del pilar.

/_'-M=C1x h/2

M=Q x h/2

Figura 4.9. Esquema de céalculo de momento en el pilar
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Con este esquema de calculo, se procede a calcular el momento en los pilares de

los porticos 5y 7 para cada escenario sismico.

Tabla 4.13. Momentos debido a la accion sismica (ab = 0.12g).

Momentos [KN m ] [ab= 0.12 g)
Partico 5 Partico T
Pilares P1 P16 PE& P11 P1 P16 PG P11
Planta baja 109.5367332 1313017615 1313017812 09.5367332 | 197968358586 | 474.269324 | 474.263324 | 137965353
Primera planta| 8351153135 123.8022711 1238022711 85851159138 | 1506862584 | 262923432 | 262.523432 | 150636235
[Segunda plantd 55.13436116 §3.77I63627 8§3.77I63627 E5.13436116 | 1006547283 | 133440213 | 133.440213 | 100654725
Tercera planta| 27.2032754 3E.6321337 3E.6321337 272032784 | 3597583371 | 43.8280313 | 438250319 | 35.9758337
Tabla 4.14. Momentos debido a la accién sismica (ab = 0.369).
Momentos (KN m) [ ab = 0.36 g
Pértico 5 Partico T
Pilares P1 P16 PB P11 P1 P16 PG P11
Planta baja 2703117463 4735695192 4735636192 2703117463 | 4858.5421469 | 170.385813 170.38813 | 488.542147
Primera planta| 215.4263463 3055156656 3055156656 218.4263463 | 3718532303 | 648.843651 | B48.843651 | 371.859291
Segunda plantal 160.5362404 22153584587 2215358487 160.8362404 | 2453928285 | 344106527 | 344106527 | 248392523
Tercera planta E7. 131464 90.33356303 30.33356303 E7.131464 5. 7Ta028525 | 10813755 10815795 | 898.7802853

4.3.2 Axiles debidos a la accion sismica en pilares de planta baja

En los pilares de planta baja calculamos los axiles debido a la accion sismica en

los diferentes porticos y en funcion de las distintas aceleraciones basicas, se obtienen

mediante el producto de la carga sismica de cada forjado multiplicado por la distancia a

la planta baja (justo en la mitad de los pilares de dicha planta).
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Figura 4.10. Esquema cortantes y axiles en los porticos.

Tabla 4.15. Axiles debidos accidn sismica pdrtico 5 en pilares de planta baja.

Pértico 5
Axiles debido accidn sismica
ab=0.12g ab=0.36g
M d N M d N
1545.897477 16.5 93.6907562 3814.9211 16.5 | 231.20734
Tabla 4.16. Axiles debidos accidn sismica pdrtico 7 en pilares de planta baja.
Pértico 7
Axiles debido accidn sismica
ab=0.12g ab=0.36g
M d N M d N
2980.38898 16.5 180.629635 7354.917762 16.5| 445.752592

44 CALCULO ESFUERZOS DEBIDO A CARGAS
GRAVITATORIAS

4.4.1 Cargas gravitatorias a considerar sobre los Porticos5y 7

Para obtener los pesos de cada planta (sobre rasante) debemos multiplicar las

cargas superficiales por la superficie de actuacion y las lineales por la longitud.
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Figura 4.11. Superficie de actuacidn de las cargas en los portico5y 7.

Cada carga se vera afectada por el coeficiente correspondiente segun el apartado
3.2 de la NCSE-02 (Ministerio Fomento,2003) . Para las cargas permanentes este
coeficiente es 1, para la sobrecarga de uso de viviendas 0.5 y para la carga de nieve, si

permanece menos de 30 dias, es 0.

Supongamos que las plantas 1 a 4 son todas iguales, siendo diferente Gnicamente
la planta de cubierta.

Tabla 4.17. Datos edificio.

DATOS
P.P. forjado + cp (KN/m?) 4.25
(P.P. forjado + cp )eubierts ( KN/m?) 3
P .especifico aparente cerramientos (KN/m?>) 18
P.P. pilares y vigas (KN/m°) 25
Sobrecarga de uso ( KN/m?) 3.2
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Realizaremos los calculos para obtener las cargas permanentes y sobre cargas de

uso de los pérticos 5y 7:

Tabla 4.18. Cargas planta y cubierta portico 5.

Portico 5

Cargas tipo planta

Cargas Permanentes (G)

Cargas Variables ( Q)

P.P vigas ( KN/ml) 3| | Q(KN/mI) 7.2
Pértico 5 | p p forjado (KN/ml) 9.5625
P.P cerramiento (KN/ml) 12.42
Total 24.9825
04 (KN/m) 27.1425
Cargas Cubierta
Cargas Permanentes (G) Cargas Variables ( Q)
Portico 5 P.P vigas ( KN/ml) 1.62 | [Q (KN/mlI) 56.25
P.P forjado (KN/ml) 9.5625
P.P cerramiento (KN/ml) 0
Total 11.1825
dq4 (KN/m) 28.0575
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Tabla 4.19. Cargas planta y cubierta portico 7.

Portico 7

Cargas tipo planta

Cargas Permanentes (G) Cargas Variables ( Q)
P.P vigas ( KN/ml) 4.5 Q (KN/ml) 14.4
Portico 7 P.P forjado (KN/ml) 19.125
P.P cerramiento (KN/ml) 12.42
Total 36.045
g4 (KN/m) 40.365
Cargas Cubierta
Cargas Permanentes (G) Cargas Variables ( Q)
P.P vigas ( KN/ml) 3.51 Q (KN/ml) 112.5
Pértico 7 P.P forjado (KN/ml) 19.125
P.P cerramiento (KN/ml) 0
Total 22.635
g4 (KN/m) 56.385

4.4.2 Cortantes debidos a cargas gravitatorias en vigas

Los cortantes debido a cargas gravitatorias en vigas se obtienen dividiendo la
viga en tramos isostaticos y calculando los cortantes en los diferentes puntos de la viga.

Tabla 4.20. Cortantes debidos a cargas gravitatorias.

Cortantes debidos a cargas gravitatorias

qd Cortante Vb=Vc | Cortante Va=Vd MA=MD
(KN/m) (KN) (KN) (KN m)
Porticos Entreplanta | 27.1425 59.7135 74.641875 36.94772813
Cubierta 11.16 24.552 30.69 15.19155
Portico? Entreplanta| 40.365 88.803 111.00375 54.94685625
Cubierta | 22.695 49.929 62.41125 30.89356875
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4.4.3 Axiles debido a cargas gravitatorias en pilares

Los axiles debido a cargar gravitatorias en pilares se obtienen mediante la
sumatoria de los cortantes de las vigas de cada planta.

Tabla 4.21. Axiles debido a cargas gravitatorias portico 5.

Axiles debido a cargas
gravitatorias (KN)
Pilar 6-11
N4 61.38
" N3 210.66375
S N2 359.9475
£ N1 509.23125
e Pilar 1-16
N4 30.69
N3 105.331875
N2 179.97375
N1 254.615625

Tabla 4.22. Axiles debido a cargas gravitatorias portico 7.

Axiles debido a cargas
gravitatorias (KN)
Pilar 8-13
N4 124.8225
~ N3 346.83
9 N2 496.11375
£ N1 645.3975
- Pilar 3-18
N4 62.41125
N3 173.415
N2 248.056875
N1 322.69875
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4.5 CALCULO DE MOMENTOS, CORTANTES Y AXILES

PLANTA BAJA

A continuacion se muestran momentos, cortantes y axiles de planta baja debido a

la accion sismica y debido a las cargas gravitatorias.

Tabla 4.23. Momentos planta baja.

Momentos planta baja (KN m)

Momentos. Cargas Gravitatorias

Momentos.Acci
Sismica.ab=0.12g

6n | Momentos.Accion
Sismica.ab=0.36g

Momentos en
pilares planta Momentos
baja (Base) Planta baja Planta baja
Pértico | Pilares
5 1,16 15.83474063 7.917370313 59.01689053 145.6401763
Pliares
6,11 22.48790967 11.24395483 121.2389328 299.1899333
Pértico | Pliares
7 3,18 23.54865268 11.77432634 111.9615188 276.2953992
Pilares
8,13 30.84172162 15.42086081 306.9520734 757.4874528
Tabla 4.24. Axiles planta baja.
Axiles. Accién Axiles. Accién
Axiles .Cargas gravitatorias Sismica. ab=0.12g Sismica. ab=0.36g
Planta Baja Planta baja Planta baja
Portico5 | Pilares1,16 | 254.615625 93.69075621 231.2073396
Pliares 6,11 509.23125 0 0
Pértico 7 | Pliares 3,18 322.69875 180.6296351 231.2073396
Pilares 8,13 645.3975 0 0
Tabla 4.25. Cortantes planta baja.
Cortantes. Accion Sismica. Cortantes. Accion Sismica.
ab=0.12g ab=0.36g
Planta baja Planta baja
Pértico Pilares
5 1,16 29.50844527 72.82008814
Pliares
6,11 60.61946638 149.5949666
Pértico Pliares
7 3,18 55.98075939 138.1476996
Pilares
8,13 153.4760367 378.7437264
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46 LEYES DE MOMENTOS, CORTANTE Y AXIL
TENIENDO EN CUENTA UN SISMO POSITIVO Y UN
SISMO NEGATIVO

Sumamos los momentos, axiles y cortantes debidos a la accion sismica tanto en

signo positivo como en negativo a los momentos, axiles y cortantes debido a las cargas

gravitatorias y obtenemos las cargas totales que recibe la planta baja del edificio que

estamos estudiando.

PORTICO 5

Tabla 4.26. Momentos, cortantes y axiles totales pilares 16,1 (ab =0.12 g).

Pilar exterior(P16,1) ab=0.12g
Sismo + Gravitatorias Total

M| 59.01689053 (-7.917370313 | 51.09952022

N | 93.69075621 | -254.615625 |-160.9248688

Q | 29.50844527 29.50844527
Sismo - Gravitatorias Total

M| -59.01689053 [-7.917370313 | -66.93426084

N |-93.69075621 | -254.615625 |-348.3063812

Q (-29.50844527 -29.50844527

Tabla 4.27. Momentos, cortantes y axiles totales pilares 16,1 (ab = 0.36 g).

Pilar exterior(P16,1) ab=0.36g

Sismo + Gravitatorias Total
M| 145.6401763 | -7.917370313 | 137.722806
N | 231.2073396 | -254.615625 | -23.40828543
Q| 72.82008814 72.82008814

Sismo - Gravitatorias Total
M| -145.6401763 | -7.917370313 | -153.5575466
N | -231.2073396 | -254.615625 | -485.8229646
Q| -72.82008814 -72.82008814

Tabla 4.28. Momentos, cortantes y axiles totales pilares 6,11 (ab = 0.12 g).

Pilar interior(P6,11) ab=0.12
Simo + Gravitatorias Total
M ([ 121.2389328 | -11.24395483 | 109.9949779
N 0 -509.23125 -509.23125
Q | 60.61946638 60.61946638
Simo - Gravitatorias Total
M ([ -121.2389328 | -11.24395483 | -132.4828876
N 0 -509.23125 -509.23125
Q | -60.61946638 -60.61946638
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PORTICO 7

Tabla 4.29. Momentos, cortantes y axiles totales pilares 6,11 (ab = 0.36 g)

Pilar interior(P6,11) ab=0.36¢g

Simo + Gravitatorias Total
M| 299.1899333 | -11.24395483 | 287.9459784
N 0 -509.23125 -509.23125
Q| 149.5949666 149.5949666

Simo - Gravitatorias Total
M| -299.1899333 | -11.24395483 | -310.4338881
N 0 -509.23125 -509.23125
Q| -149.5949666 -149.5949666

Tabla 4.30. Momentos, cortantes y axiles totales pilares 3,18 (ab = 0.12 g).

Pilar exterior(P3,18) ab=0.12g

Simo + Gravitatorias Total
M| 111.9615188 | -11.77432634 | 100.1871924
N | 180.6296351 | -322.69875 |-142.0691149
Q| 55.98075939 55.98075939

Simo - Gravitatorias Total
M| -111.9615188 | -11.77432634 | -123.7358451
N [ -180.6296351 | -322.69875 | -503.3283851
Q | -55.98075939 -55.98075939

Tabla 4.31. Momentos, cortantes y axiles totales pilares 3,18 (ab = 0.36 g).

Pilar interior(P3,18) ab=0.36g

Simo +

Gravitatorias

Total

2

276.2953992
231.2073396
55.98075939

-11.77432634
-322.69875

264.5210729
-91.49141043
55.98075939

Simo -

Gravitatorias

Total

o z=

-276.2953992
-231.2073396
-55.98075939

-11.77432634
-322.69875

-288.0697256
-553.9060896
-55.98075939

Tabla 4.32. Momentos, cortantes y axiles totales pilares 8,13 (ab = 0.12 g).

Pilar interior(P8,13) ab=0.12g

Simo + Gravitatorias Total
M| 306.9520734 | -15.42086081 | 291.5312126
N 0 -645.3975 -645.3975
Q| 153.4760367 153.4760367

Simo - Gravitatorias Total
M| -306.9520734 | -15.42086081 | -322.3729342
N 0 -645.3975 -645.3975
Q| -153.4760367 -153.4760367
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Tabla 4.33. Momentos, cortantes y axiles totales pilares 8,13 (ab = 0.36 g).

Pilar interior(P8,13) ab=0.36g

Simo + Gravitatorias Total
M| 757.4874528 | -15.42086081 | 742.0665919
N 0 -645.3975 -645.3975
Q| 378.7437264 378.7437264

Simo - Gravitatorias Total
M| -757.4874528 | -15.42086081 | -772.9083136
N 0 -645.3975 -645.3975
Q | -378.7437264 -378.7437264

Con los axiles totales obtenidos podemos calcular mediante el programa

Response 2000 (Bentz y Collins, 2000) las leyes momento-curvatura.

4.7 CALCULO DE LA LEY MOMENTO-CURVATURA,
MOMENTO-AXIL Y MOMENTO-CORTANTE
MEDIANTE RESPONSE 2000

El objetivo de este apartado es calcular la capacidad resistente de los pilares de
planta baja. Para ello, se emplea el programa Response 2000 (Bentz y Collins, 2000)
que permite el céalculo de ley momento-curvatura asi como los de interaccion axil-

momento (M-N).

Response-2000 es un programa de andlisis de secciones facil de usar que
calculara la resistencia y ductilidad de una seccion transversal de hormigén armado
sometida a esfuerzo cortante, momentaneo y axial. Las tres cargas se consideran
simultaneamente para encontrar la respuesta de carga-deformacion completa usando la
ltima investigacion basada en la teoria del campo de compresion modificado. El
programa fue desarrollado en la Universidad de Toronto por Evan Bentz en un proyecto

supervisado por el profesor Michael P. Collins.
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4.7.1 Calculo diagrama momento curvatura y ductilidad

Para garantizar condiciones de ductilidad en pilares, cuando se formen rétulas
plasticas en los mismos analizamos relaciones momento-curvatura. Deben tener un

amplio recorrido pléstico.

En general, la ductilidad se puede definir como la propiedad de los materiales de
experimentar deformaciones sin llegar a romperse debida a la aplicacién de una carga
mantenida en el tiempo. Desde un punto vista estructural un elemento estructural ddctil
es aquel que ha sido disefiado intencionadamente para admitir deformaciones inelasticas
tras muchos ciclos de carga debidos a la accién sismica, sin que esto implica una

degradacidn significativa ni de su resistencia ni de su rigidez.

La ductilidad local o ductilidad a nivel de seccion se determina mediante un
diagrama momento curvatura, siendo esta el coeficiente entre el valor de curvatura

ultima y el de curvatura en el momento de la primera plastificacion de la armadura:

Dy
= 9, (20)
Momento -- Curvatura
40 |'I Mmax
400 /",\
- 0 80% Mmax o
E 30
i 250
E 60% Mmax
€ 200
5
g 150
100
50
o g0 20 30 40 50 U 6o
Curvatura (rad/krm)

Figura4.11. Diagrama Momento-Curvatura.
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La curvatura gy se obtiene a partir de la constante K y el Mpyax , siendo K el

cociente entre el 60 % del Mmax y SU correspondiente curvatura a ese mismo porcentaje.

K = 60% Mmax
" 3 60% Mmax (21)
g Mmax
y =
k (22)

La curvatura ultima @, se obtiene con el 80 % del Max

Vamos a estudiar 4 pilares en planta baja, en esquina, laterales e interiores. ). El
armado y dimensiones de los pilares utilizados se ha tomado del cuadro de pilares del

plano 2 incluido en el anexo I.

Pértico 5 Partico 7
P0O03
P001 {/ \ / > o
]/ L
gl PO0S /|
POO6 | | f \“-.
N/

o |

Figura 4.12. Planta Edificio. Pilares utilizados

Para realizar el estudio de ductilidad realizaremos un analisis de empuje
incremental con el programa Response 2000 (Bentz y Collins, 2000).
El hormigén de nuestros pilares ser4 hormigén armado HA-25/mm? y acero

B400 con una tension Ultima de rotura de 480 N/mm?2.

Tabla 4.34. Dimensiones pilares estudiados.

P001 P003 P006 P008
Tipo 1 3 4 5
Altura (m) 4 4 4 4
Seccién (cm) 25x 25 30 x 30 30x30 40x40
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En el diagrama momento-curvatura obtenemos a partir de los calculos realizados

en response los valores de momento maximo y curvatura maxima, y a partir de estos la

ductilidad de cada pilar. Los pilares centrales es decir el 6 y 8 no se ven afectados por el

sismo.

Figura 4.35. Momento maximo, curvatura maxima y ductilidad pilares (RESPONSE 2000).

Momento(KN m)-Curvatura(rad/km)
0.12g 0.36g

Sismo + Sismo - Sismo + Sismo -

) Mmax 53.514 63.22 45.292 64.966
Pl:llar M-Curvatura | Curv.max | 219.055 112.41 320.718 63.452
vl 15.01414 | 7.35057972 | 21.02496 | 4.5638979

. Mmax 248.211 249.211 250.211 | 251.211
Plilgar M-Curvatura | Curv.max | 102.878 102.878 102.878 | 102.878
0 11.57268  11.572678 [11.57268 ( 11.572678

. Mmax 104.219 104.219 104.219 | 104.219
Pléar M-Curvatura [ Curv.max | 93.675 93.675 93.675 93.675
K 7.94424 |7.94424006 | 7.94424 |7.9442401

) Mmax 89.324 104.132 86.266 | 104.842
Pléar M-Curvatura | Curv.max | 182.546 93.675 182.546 | 85.159
K 13.70143 (8.01030813 1 13.43124|7.4432712

4.7.2 Calculo diagrama interaccion momento-axil

En el diagrama de interaccién momento-axil (M-N), determinamos el axil pico

(Np) cuando el momento es positivo o0 negativo y el axil es negativo (compresion), es

decir, linea azul de envolvente 3er y 4° cuadrante de la Figura mostrada abajo. Hay que

intentar que el pilar quede encuadrado para cualquier estado de cargas, con valores

menores a Ny, para evitar rotura fragil del hormigon.
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Legend
Cracking
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Crush on Top
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M-N Interaction
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Axil pico

Moment (kNm)

Figura 4.13. Diagrama Momento-Axil.

A continuacion, se exponen en la Tabla 4.33 los resultados obtenidos en el
programa response 2000:

Tabla 4.36. Axiles pico pilares (RESPONSE 2000).

Momento(KN m)-Axil (KN)
0.12g 0.36g
Sismo + Sismo - Sismo + Sismo -
M 61.5 61.5 61.5 61.5
Pilar 1 M-N
N -575.5 -575.5 -575.5 -575.5
) M 259.8 259.8 259.8 259.8
Pilar 8 M-N
N -1433 -1433 -1433 -1433
M 101.7 101.7 101.7 101.7
Pilar 6 M-N
N -826.8 -826.8 -826.8 -826.8
M 101.7 101.7 101.7 101.7
Pilar 3 M-N
N -826.8 -826.8 -826.8 -826.8
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4.7.3 Calculo diagrama interaccion momento-cortante

En el diagrama interaccion momento-cortante obtenemos los valores pico del
cortante en los diferentes pilares.

Tabla 4.37. Cortantes pilares (RESPONSE 2000).

Momento(KN m)-Cortante (KN)
0.12g 0.36g
Sismo + Sismo - Sismo + Sismo -
M 53.5 63.2 453 65
Pilar 1 M-V | N -160.2 -347.9 -23 -485.2
Vv 71.4 84.3 58.1 86.2
M 251.2 251.2 251.2 251.2
Pilar 8 M-V | N -644.9 -644.9 -644.9 -644.9
Vv 209.3 209.3 209.3 209.3
M 104.2 104.2 104.2 104.2
Pilar 6 M-V | N -509 -509 -509 -509
Vv 115.8 115.8 115.8 115.8
M 89.3 104.1 86.3 104.8
Pilar 3 M-V | N -142.2 -503 -92 -554
Vv 99.2 115.7 95.7 116.5

4.8 ANALISIS RESISTENCIA

En este apartado, se procede a comparar los valores calculados debidos a
acciones gravitatorias y sismicas con los valores obtenidos en Response 2000, es decir
comparandolos con la capacidad resistente de los mismos. Introducimos el axil debido a
acciones en el programa de calculo Response 2000 y se observa su momento y cortante
correspondiente. Este momento y cortante deben de ser superiores al cortante y
momento debido a acciones para garantizar la capacidad resistente, en la mayoria de los
pilares el momento debido a acciones se encuentra por encima (valores en rojo), por lo

que habrd que garantizar la resistencia de los pilares planteando alguna medida de
reacondicionamiento.
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Tabla 4.38. Tabla donde comparamos momento y cortantes debido a acciones con momentos y cortantes
correspondientes al axil introducido en Response 2000.

Debido a acciones

Response 2000

M-N M-V
Momento | Cortante Axil Momento Axil Cortante
012 Simo+ 51.10 29.51 -160.92 53.51 -160.92 71.40
Pilar 1 8 Sismo- -29.51 -348.31 63.22 -348.31 84.30
ilar
0.36 Sismo+ -23.41 45.29 -23.41 58.10
208 Sismo- -72.82 -485.82 62.54 -485.82 86.20
Simo+ 153.48 | -645.40
0.12g
Sismo- -153.48 | -645.40
Pilar 8 251.21 -645.40 | 209.30
Sismo+ -645.40
0.36g
Sismo- -645.40
Simo+ 60.62 -509.23
0.12g
Sismo- -60.62 -509.23
Pilar 6 104.22 -509.23 | 115.80
Sismo+ -509.23
0.36g
Sismo- -509.23
012 Simo+ 55.98 -142.07 89.32 -142.07 99.20
Pilar 3 48 Sismo- -55.98 -503.33 | 104.13 -503.33 | 115.70
ilar
0.36 Sismo+ -91.49 86.27 -91.49 95.70
208 Sismo- -553.91 | 104.84 -553.91 | 116.50

4.9 ANALISIS DUCTILIDAD

En este apartado se va a determinar los desplazamientos de la estructura en cada

escenario sismico y compararan con la capacidad de desplazamiento Gltimo de los

pilares, determinando si el nivel de ductilidad es adecuado.
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4.9.1 Calculo de desplazamientos

Partimos del modelo completo del edificio.

@ (Dky
Q4 =]
< Dks
Q3 =
q 0L
Q2 =+
Dk =

Q1 =

£
Rl

Figura 4.14. Esquema modelo edificio.

e En primer lugar calculamos los desplazamiento debido a acciones :

K; s (23)

siendo Q; = cortante por planta debido a la accion sismica
u = coeficiente de comportamiento por ductilidad pu= 2 (ductilidad baja)

K; s = rigidez fisurada por planta

Segun el documento ACI318-11 ( Requisitos de Reglamento para Concreto
Estructural ) en su apartado 8.8.2 tenemos que tener en cuenta para la rigidez
fisurada que :

Las deflexiones laterales de sistemas estructurales de concreto reforzado
provenientes de fuerzas laterales mayoradas deben calcularse ya se mediante un
analisis lineal con la rigidez de los elementos definida por (a) o (b), o bien, usando
un analisis mas detallado que considere la rigidez reducida de todos los elementos

bajo las condiciones de carga:
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(@) por las propiedades de las secciones definidas en 10.101.4(a) hasta (c), 0

(b) el 50 % de los valores de rigidez basados en las propiedades de la seccién bruta.

Tabla 4.39. Rigideces por planta y cortantes por planta.

Rigideces por planta (KN/m) Rigideces por planta(50%) (KN/m)
Cota 0 46896.26443 Cota 0 2344813221
Cortantes por planta(KN) 0.12g Cortantes por planta (KN) 0.36g

Ql 1617.252423 Ql 3991.008775

Tabla 4.40. Desplazamientos por planta debido a acciones.

Calculo desplazamiento(acciones) (m)
Planta 1(0.12g) 0.137942963
Planta 1(0.36g) 0.340411657

e Una vez calculados los desplazamientos debidos a acciones se procede al célculo
de desplazamientos segun la capacidad maxima:

Aé‘i,max = le,max “d

(24)
siendo By ;max = giro
d : distancia entre las rotulas plasticas del pilar
Opimax = (Q)u - Q)y) ‘L
(25)

siendo @,, = curvatura ultima ( 80% Mmax)

@,, = curvatura ( 20 % Mmax)

L,; = longitud rotula plastica
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Para el calculo de la longitud de la rotula plastica aplicaremos la Férmula del
profesor Fardis M.(2009) , para cargas ciclicas, ya que es un formula recomendada y
obtendremos unos valores aproximados. Segiun ACI 318-11 (ACI, 2011) podemos
aplicar una longitud de rétula pléastica igual al canto del pilar utilizado, pero este método

es mas restrictivo y se obtendran valores mas mayorados.

I, =02h 1+3 in(9; 2
p_ ] ( 8 mln( Jh) (26)

siendo Lv = longitud vano cortante, normalmente L/2 siendo L la longitud del

elemento estructural considerado y h el canto del elemento estructural.

Tabla 4.41. Dimensiones pilares.

h(cm) Lv(h/2) (cm)
Pilar 1 25 200
Pilar 6 30 200
Pilar 8 40 200
Pilar 3 30 200

Tabla 4.42. Longitud rétula pléstica pilares.

Longitud rétula plastica (cm)
Pilar 1 (25x25) 20
Pilar 6 (30x30) 21
Pilar 8 (40x40) 23
Pilar 3 (30x30) 21

Tabla 4.43. Giro pilares.

Giro ( radianes)
Sismo+ 0.040893017
0.12g -
. Sismo- 0.018406215
Pilar 1
Sismo+ 0.061092768
0.36g -
Sismo- 0.00951969
i . 2
0.12g Sl'smo+ 0.03553680
. Sismo- 0.01640827
Pilar3 -
Sismo+ 0.035480519
0.36g -
Sismo- 0.01458928
Pilar 6 0.016187239
Pilar 8 0.021617302
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Lpl/?2 + hff2

€
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Figura 4.15. Longitud rétula pléstica, distancia entre rétulas plasticas y desplazamiento.

Tabla 4.44. Distancia entre rotulas plasticas.

d(m)
Pilar 1 3.640625
Pilar 6 3.62875
Pilar 8 3.605
Pilar 3 3.62875

Tabla 4.45. Desplazamiento en funcién de la capacidad maxima del pilar y desplazamientos debido a acciones

desplazamiento(capacidad) (m) Desplazarr.uentos debido a
acciones (m)
Si + | 0.143125561
0.12g 210 0.137942963
. Sismo- 0.064421751
Pilar 1
Si + 0.21382469
0.36g |22 0.340411657
Sismo- 0.033318915
Sismo+ 0.12402344
0.12g 0.137942963
. Sismo- 0.057264863
Pilar3
Si + | 0.123827012
0.36g F° 0.340411657
Sismo- 0.050916587
Pilar 6 0.056493463 0.137942963
Pilar 8 0.075012037 0.137942963
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El desplazamiento en funcion de la maxima capacidad deberad ser mayor que el
desplazamiento debido a las acciones, para que asi el pilar se encuentre dentro de un
régimen ddctil. Comparamos los valores calculados para ambos desplazamientos.

Observamos que los desplazamientos en funcion de la maxima capacidad son
menores que los desplazamientos debido a acciones, por lo que los pilares no se
encuentran en un estado ductil y deberemos aplicar una medida de reacondicionamiento

para garantizar la ductilidad.

5 REACONDICONAMIENTO SISMICO

5.1 APLICACION MEDIDA DE
REACONDICIONAMIENTO. RECRECIMIENTO DE
HORMIGON

Como medida de reacondicionamiento aplicaremos un recrecimiento de
hormigon para asi incrementar la rigidez en pilares de planta baja y por tanto que los
desplazamientos debido a acciones sean inferiores a los desplazamiento en funcion de la
capacidad méaxima. También se mejora la resistencia frente a cortante y flector al

aumentar la seccion de los pilares.

Habra que tener en cuenta los requisitos que se recogen en la Instruccion de
hormigdn estructural EHE-08 (Ministerio Fomento, 2008) y Norma de construccion
sismoresistente NCSE-02 (Ministerio Fomento, 2003) para asi conocer el recubrimiento

minimo, tamafio y disposiciones de las armaduras de los nuevos pilares.
e Dimensionamiento segun EHE-08

La armadura se dimensionara en base a la norma EHE-08 (Ministerio
Fomento,2008) en su capitulo 7 Durabilidad, en el apartado 37.2.4 Recubrimientos, y
dentro del mismo el apartado 37.2.4.1 Especificaciones respecto a recubrimiento de

armaduras pasivas Y activas pretesas, donde se muestran los recubrimiento minimos.
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Tabla 5.1. Recubrimientos minimos (mm) para las clases generales de exposicién | y I1.

Npe Go coments
m
1 Cualquiers L»5 13 5
Bxl,<® 5 5
M1
>80 1 2
ila - - —— -
Otres tipos de camentos 0 en Bel, <8 2 kY
ol caso de empleo de adco- |- -
nes 3l hormgta > 1 %5
o Bl <t » )
M - -
>4 5 %
ue =
Otres tipos de camentos 0 an Bel,<8 b3 k 3
of caso d¢ empleo de adco -
503 al hormegia L>% 2 X

La clase de exposicion a la que estad sometida nuestra estructura es Il a , el
hormigon esta fabricado con un cemento CEM |, la resistencia caracteristica es de 25
N/mm2 y la vida util de proyecto de 100 afios, por lo que el recubrimiento sera de 25

mm.

En el capitulo 10 Calculos relativos a los Estados Limite Ultimos, en el apartado
42.3 Disposiciones relativas a las armaduras, se muestran las normas a cumplir para la

colocacion de la armadura del recrecido de hormigon.

e Dimensionamiento segun NCSE-02

En apartado 4.5.3 Soportes se indican las reglas generales a tener en cuenta para

dimensionar la armadura.

En cada pilar hay que mirar las cuatro vigas que llegan a la cabeza del pilar y las
vigas que son ortogonales a ese portico.

T WUz Boci H V78 6530 V78 B5030 T
i i i
H L ‘
o &
5
TG TSy

e

VIiZG B30

E; T =)

;: Viga25 | Viga2s

il 60x30 i 60x30
VZ5 B0

[

i

H Pilarg ||
Li] 40x40 |i

el 150

Figura 5.2. Vigas que acometen en cabeza de pilar 8 y 3. Pdrtico incluido en el plano 4 del Anexo I.
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Figura 5.3. Vigas que acometen en cabeza de pilar 6 y 1.Portico incluido en el plano 3 del Anexo |
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Figura 5.4 .Vigas ortogonales al pértico. Forjado incluido en el plano 5 del Anexo I.

Las vigas son de 40 cm de ancho para los pilares de 30 cm y de 60 cm para los
pilares de 40. Quiere decir esto que ese seria el ancho maximo que se le podria dar al
pilar si queremos que en la parte superior la resistencia a flexion se incremente anclando

la armadura en la viga mediante taladros.

El ancho de las vigas seria el ancho maximo que se le puede dar al pilar
reforzado con las camisas si queremos mejorar la resistencia frente a cortante y flector

tanto en la base del pilar como en la coronacion.
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En el plano 2 (Cuadro de pilares) del Anexo I, junto a las secciones de los
antiguos pilares se incluye las secciones y armados de los nuevos pilares.

Pilar 1(25x25)-----—----- Nuevo ancho pilar = 40x40
Pilar 6 (30x30)---------—--- Nuevo ancho pilar = 40x40
Pilar 8 (40x40)------------ Nuevo ancho pilar = 60x60
Filar 3 {30x30)----------- Muevo ancho pilar = 60x60

Teniendo en cuenta los requisitos y limitaciones recogidos en la EHE-08 y la
NCSE-02 utilizaremos para:

e |os pilares 1y 6 (exteriores):

- Armadura longitudinal : 3 redondos de didmetro 16 mm en cada una de las caras
- Armadura transversal : estribos de diametro 8 mm separados cada 100 mm

.<\ &) 0
] g
] (a] &

Figura 5.5. Seccidn pilar 1 antiguo (izquierda), pilar recrecido (derecha).

.{\\ (8] T
%Q\UL‘. \%ULL
% L= L=
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Figura 5.6. Seccion pilar 6 antiguo (izquierda), pilar recrecido (derecha).
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e pilares 8 y 3 (interiores):

- Armadura longitudinal : 4 redondos de didmetro 20 mm en cada una de las caras, dos
de ellos unidos a los redondos del antiguo pilar mediante estribos, como se muestra en
la Figura 5.7 y 5.8, y como recomienda Fardis M. (2009).

- Armadura transversal : estribos de didmetro 8 mm separados cada 200 mm

O 7 7 o
[
+

S S

Wil
S

—

.

Figura 5.7. Seccion pilar 3 antiguo (izquierda), pilar recrecido (derecha).
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Figura 5.8. Seccion pilar 8 antiguo (izquierda), pilar recrecido (derecha).

Una vez tomadas las nuevas medidas y disposicion de las armaduras de los
pilares citados anteriormente procedemos a calcular rigideces, cortantes, momentos y
los diagramas momento-curvatura, momento-cortante y momento-axil mediante el
programa RESPONSE 2000 y asi ver si las nuevas acciones estan dentro de los limites

maximos que establece dicho programa de calculo.
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5.1.1 Caélculo inercias , rigideces de los nuevos pilares y rigidez de

planta
Tabla 5.1. Inercias nuevos pilares.
Inercias (m*) Pértico 5
Pilar Planta baja
1 0.002133333
6 0.002133333
11 0.002133333
16 0.002133333
Inercias (m*) Pértico 7
Pilar Planta baja
3 0.0108
8 0.0108
13 0.0108
18 0.0108
Tabla 5.2. Rigideces (KN/ml) nuevos pilares.
m pilares plants Pilares plantas intermeding
1I_ I‘ ‘1] f.‘-f'l.' Pilanes planta baja :—r::rrw:lh.v. sl B | :rc_'tal
K; - 1 + 6K, i Y rigidez
Péartica 5 Pilar ) d h 3 '+ 6N [: "y, ‘ Pilares plants bajs Partico
Ry I =T | Extremo
jeR (KM ! ml]
k1.1 0153403031 g000 0.330300231 322.401345
Plants bais kE.1 03065815152 g000 0.4563551323 3831.050554
: K111 03065815152 g000 0.4563551323 3831.050554 14026, 30456
k16,1 0.1573403051 000 0.33035300231 3122.401345
I Pilares planta b Pilares plarita e "’I.j!.” 'm‘r.ﬁzc:as Total
| 12EL, | TR e o] rgide
Pdrtica 7 Pilar ’ T' g ) | ""_' K, PHaces piscts Daja Partico
Ty h; 4+ 6K, 2+ K; 1ZE1, || + 6k Central
' ! W, (KN ¢ mi)
k3.1 0.045454545 40500 029757234 12063.52373
Plantsbais |51 0.030303031 40500 0.34 13770
Bl k11| 0.030909091 40500 0.34 13770 51667 55957
k181 | 0045454545 40500 029757234 12063.52973

Tabla 5.3. Rigidez planta baja.

Rigidez planta baja (KN/m)

183056.7884
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Observamos que al aplicar el encamisado de hormigon se incrementan las

rigideces como se muestra en la Tabla 5.4.

Tabla 5.4. Factor de incremento de rigidez de los nuevos pilares con respecto los antiguos.

Pilares

Incremento de rigidez

Pilar 1(40x40)
Pilar 6(40x40)
Pilar 8(60x60)
Pilar 3(60x60)

3.649068599
2.213575443
3.094089879
7.431662459

5.1.2 Calculo cortantes, momentos y axiles debido a la accion sismica
de los nuevos pilares

Tabla 5.5. Cortantes y momentos debido accidn sismica nuevos pilares.

Cortantes por planta (KN) (ab =0.12 g)

Pértico 5 Pértico 7
Pilares | exteriores (1-16) interiores (6-11) exteriores (3-18) interiores (8-13)
Planta
baja 27.58549408 34.37627765 106.5803575 121.6538652
Cortantes por planta (KN) ( ab = 0.36 g)
Pértico 5 Pértico 7
Pilares | exteriores (1-16) interiores (6-11) exteriores (3-18) interiores (8-13)
Planta
baja 68.07468479 84.83278416 263.015925 300.2138915
Tabla 5.6. Momentos debidos accion sismica nuevos pilares.
Momentos debidos accion sismica (KN m)
Momentos. Accidn Sismica. Momentos. Accidn Sismica.
ab=0.12g ab=0.36g
Planta baja Planta baja
Portico | Pilares
5 1,16 55.17098816 136.1493696
Pliares
6,11 68.75255529 169.6655683
Portico | Pliares
7 3,18 213.160715 526.03185
Pilares
8,13 243.3077304 600.4277831
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Tabla 5.7. Axiles debido a la accion sismica nuevos pilares.

Portico 5

Axiles debido accidn sismica

ab=0.12g ab=0.36g
M d N M d N
1433.232918 16.5 86.8626011 3536.89076 16.5 214.357016
Pértico 7
Axiles debido accidn sismica
ab=0.12g ab=0.36g
M d N M d N

2980.38898 16.5 180.629635 7354.917762 16.5 445.752592

5.1.3 Calculo momentos en planta baja nuevos pilares

Tabla 5.8. Momentos en planta baja nuevos pilares.

Momentos. Cargas Gravitatorias

Momentos en pilares planta baja Momentos (Base)
Pértico 5 | Pilares 1,16 30.70149332 15.35074666
Pliares 6,11 30.70149332 15.35074666
Pértico 7 | Pliares 3,18 50.720175 25.3600875
Pilares 8,13 47.59836843 23.79918421

5.1.4 Leyes de momentos, cortante y axil teniendo en cuenta un sismo

positivo y un sismo negativo en nuevos pilares

Tabla 5.9. Momentos, cortantes y axiles totales (ab=0.12g)

Pilar exterior(P16,1) ab=0.12g
Sismo + Gravitatorias Total
M 55.17098816 -15.35074666 39.8202415
N 86.86260107 -254.615625 -167.7530239
27.58549408 27.58549408
Sismo - Gravitatorias Total
M -55.17098816 -15.35074666 -70.52173482
N -86.86260107 -254.615625 -341.4782261
-27.58549408 -27.58549408
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Pilar interior(P6,11)

ab=0.12

Simo + Gravitatorias Total
M 68.75255529 -15.35074666 53.40180863
N 0 -509.23125 -509.23125
34.376278 34.376278
Simo - Gravitatorias Total
M -68.75255529 -15.35074666 -84.10330195
N 0 -509.23125 -509.23125
-34.376278 -34.376278
Pilar exterior(P3,18) ab=0.12g
Simo + Gravitatorias Total
M 213.160715 -25.3600875 187.8006275
N 185.1817386 -322.69875 -137.5170114
Q 106.5803575 106.5803575
Simo - Gravitatorias Total
M -213.160715 -25.3600875 -238.5208025
N -185.1817386 -322.69875 -507.8804886
Q -106.5803575 -106.5803575
Pilar interior(P8,13) ab=0.12g
Simo + Gravitatorias Total
M 243.3077304 -23.79918421 219.5085462
N 0 -645.3975 -645.3975
Q 121.653865 121.653865
Simo - Gravitatorias Total
M -243.3077304 -23.79918421 -267.1069146
N 0 -645.3975 -645.3975
Q -121.653865 -121.653865
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Tabla 5.10. Momentos, cortantes y axiles totales (ab=0.36g)

Pilar exterior(P16,1) ab=0.36g
Sismo + Gravitatorias Total
M 136.1493696 -15.35074666 120.7986229
N 214.3570157 -254.615625 -40.25860926
Q 68.07468479 68.07468479
Sismo - Gravitatorias Total
M -136.1493696 -15.35074666 -151.5001162
N -214.3570157 -254.615625 -468.9726407
Q -68.07468479 -68.07468479
Pilar interior(P6,11)
Simo + Gravitatorias Total
M 169.6655683 -15.35074666 154.3148217
N 0 -509.23125 -509.23125
Q 84.83278416 84.83278416
Simo - Gravitatorias Total
M -169.6655683 -15.35074666 -185.016315
N 0 -509.23125 -509.23125
Q -84.83278416 -84.83278416
Pilar interior(P3,18) ab=0.36g
Simo + Gravitatorias Total
M 526.03185 -25.3600875 500.6717625
N 214.3570157 -322.69875 -108.3417343
Q 106.5803575 106.5803575
Simo - Gravitatorias Total
M -526.03185 -25.3600875 -551.3919375
N -214.3570157 -322.69875 -537.0557657
Q -106.5803575 -106.5803575
Pilar interior(P8,13) ab=0.36g
Simo + Gravitatorias Total
M 600.4277831 -23.79918421 576.6285989
N 0 -645.3975 -645.3975
Q 300.2138915 300.2138915
Simo - Gravitatorias Total
M -600.4277831 -23.79918421 -624.2269673
N 0 -645.3975 -645.3975
Q -300.2138915 -300.2138915
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5.1.5 Diagrama Momento-Curvatura(Response 2000) nuevos pilares

Tabla 5.11. Momento maximo, curvatura maxima y ductilidad nuevos pilares.

Momento(KN m)-Curvatura(rad/km)

0.12g 0.36g Sin sismo
Sismo + | Sismo - | Sismo + Sismo -

Mmax 191.98 | 207.95 180.11 218.51
Pilar 1 | M-Curvatura | Curv.max | 165.66 124.46 165.66 102.862

I 17.37 13.71 16.67 11.73
Mmax 729.40
M-Curvatura | Curv.max 91.27
Pilar 8 I 14.65
Mmax 243.40
M-Curvatura | Curv.max 102.86
Pilar 6 I 10.89

Mmax 578.56 | 624.90 | 571.76 631.12
Pilar 3| M-Curvatura | Curv.max | 100.40 | 91.274 | 100.40 91.274
VI 15.60 15.11 15.47 15.25

5.1.6 Diagrama de interaccion Momento-Axil (Response 2000) nuevos
pilares

Tabla 5.12. Axiles nuevos pilares.

Momento(KN m)-Axil (KN)

0.12g 0.36g Sin sismo
Sismo + Sismo - Sismo + Sismo -
. M 240.3 240.3 240.3 240.3
Pilar 1 M-N
N -1416.4 -1416.4 -1416.4 -1416.4
M 840.1
M-N
Pilar 8 N -3190.7
M 254.4
M-N
Pilar 6 N -1453.2
M-N M 760.8 760.8 760.8 760.8
Pilar 3 N -3100.1 -3100.1 -3100.1 -3100.1
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5.1.7 Diagrama de interaccibn Momento-Cortante (Response 2000)
nuevos pilares

Tabla 5.13. Cortantes nuevos pilares.

Momento(KN m)-Cortante (KN)

0.12g 0.36g Sin sismo
Sismo + Sismo - Sismo + Sismo -
M 192 208 180.1 218.5
Pilar 1 N -160.7 -348.1 -23 -486
M-V | V 160 173.3 150.1 182.1
M 729.4
Pilar 8 N -644.8
M-V | V 405.2
M 243.4
Pilar 6 N -508.8
M-V | V 202.8
M 578.6 624.9 571.6 631.1
Pilar 3 N -141.5 -502.5 -91 -553.5
M-V | V 321.4 347.2 317.6 350.6
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5.1.8 Analisis resistencia nuevos pilares

En este apartado, con los nuevos pilares recrecidos se procede a comparar los
valores calculados debidos a acciones gravitatorias y sismicas con los valores obtenidos
en Response 2000, es decir comparandolos con la capacidad resistente de los mismos.
Introducimos el axil debido a acciones en el programa de célculo Response 2000 y se
observa su momento y cortante correspondiente. Este momento y cortante deben de ser
superiores al cortante y momento debido a acciones para garantizar la capacidad
resistente, observamos que los valores obtenidos en Response 2000 estan por encima de
los valores de momento y cortante debido a acciones gravitatorias y sismicas por lo que
estan dentro de las limitaciones, y la aplicacion de la medida de reacondicionamiento es
efectiva ya que se cumple el objetivo buscado, garantizar la resistencia de los pilares de

planta baja.

Tabla 5.14. Tabla donde comparamos momento y cortantes debido a acciones con momentos y cortantes
correspondientes al axil introducido en Response 2000.

Response 2000

Debido a acciones

M-N M-V
Momento | Cortante Axil Momento Axil Cortante
Simo+ 39.82 27.59 |-167.75| 191.98 | -167.75 | 160.00
. 0-12¢ Sismo- -70.52 -27.59 | -341.47 | 207.95 | -341.47 | 173.30
Pilar 1 Sismo+ 120.79 68.07 -40.25 180.11 -40.25 150.10
0-368 Sismo- -151.5 -68.07 |-468.97 | 21851 | -468.97 | 182.10
0.12¢ Simo+ 219.5 121.65 |-645.40

. Sismo- -267.10 -121.65 | -645.40
Pilar 8 - 729.40 -645.40 | 405.20
Sismo+ 576.62 300.21 | -645.40

0.36g| .
Sismo- -624.22 -300.21 | -645.40
Simo+ 53.4 34.38 |-509.23
0.12g| .
. Sismo- -84.1 -34.38 | -509.23
Pilar 6 - 243.40 | -509.23 | 202.80
0.36 Sismo+ 154.31 84.83 |-509.23
=08 Sismo- -185.01 -84.83 | -509.23
012 Simo+ 187.8 106.58 |-137.51( 578.56 | -137.51 | 321.40
pilar 3 o8 Sismo- -238.52 -106.58 | -507.88 | 624.90 | -507.88 | 347.20
ilar
0.36 Sismo+ 514.26 263.02 |-108.34| 571.76 | -108.34 | 317.60
-568

Sismo- -551.81 -263.02 | -537.05| 631.12 -537.05 | 350.60
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5.1.9 Analisis ductilidad nuevos pilares

5.1.9.1 Célculo desplazamiento debido a acciones nuevos pilares

Tabla 5.15. Rigideces y cortantes por planta nuevos pilares.

Rigideces por planta (KN/m) Rigideces por planta (50%) (KN/m)
Cota O | 183056.7884 Cota O 91528.39422
Cortantes por planta(KN) 0.12g Cortantes por planta (KN) 0.36g
Q1 1617.252423 Q1 3991.008775

Tabla 5.16. Desplazamiento en funcion de la capacidad méaxima nuevos pilares.

Calculo desplazamiento(acciones) (m)
Planta 1(0.12g) 0.035338813
Planta 1(0.36g) 0.087208102

5.1.9.2 Desplazamiento en funcion de la capacidad maxima nuevos
pilares

Tabla 5.17. Dimensiones nuevos pilares

h(cm) Lv(h/2)(cm)
Pilar 1 40 200
Pilar 6 40 200
Pilar 8 60 200
Pilar 3 60 200

Tabla 5.18. Longitud rétula plastica nuevos pilares.

Longitud rétula plastica (cm)
Pilar 1 (40x40) 23
Pilar 6 (40x40) 23
Pilar 8 (60x60) 27
Pilar 3 (60x60) 27
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Tabla 5.19. Calculo giro.

Giro(radianes)

0.12g Sismo+ 0.03590819

) Sismo- 0.026537946
Pilar 1

0.36g Sismo+ 0.03581677

Sismo- 0.025091897

0.12g Sismo+ |0.025370263

. Sismo- 0.024902919
Pilar3

0.36g Sismo+ |0.025355467

Sismo- 0.024917878

Pilar 6 0.02148577

Pilar 8 0.022960218

Tabla 5.20. Distancia entre rotulas plésticas nuevos pilares.

d(m)
Pilar 1 3.47
Pilar 6 3.47
Pilar 8 3.43
Pilar 3 3.43

Tabla 5.21. Desplazamiento en funcion capacidad maxima nuevos pilares.

Calculo desplazamiento(capacidad) (m)

Desplazamiento debido a
acciones (m)

Sismo-+ 0.124601418
0.12¢ Smo 0.035338813
. Sismo- 0.092086671
Pilar 1
Sismo-+ 0.12428419
0.368 5mo 0.087208102
Sismo- 0.087068882
Sismo-+ 0.087020003
0.12g 5mo 0.035338813
, Sismo- 0.086911186
Pilar3
Sismo-+ 0.086969253
0.36g Smo 0.087208102
Sismo- 0.085468322
Pilar 6 0.074555622 0.035338813
Pilar 8 0.078753548 0.035338813
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Con la medida de reacondicionamiento aplicada, es decir con el recrecimiento de
hormigon, los desplazamientos debido a acciones son inferiores a los desplazamientos
en funcion de la capacidad méaxima, por lo que la medida aplicada es efectiva y los

nuevos pilares si se encuentran en un régimen dactil.

5.2 UNION NUEVOS PILARES RECRECIDOS. PILAR-
VIGA Y PILAR-ZAPATA DE CIMENTACION

La union de los pilares de planta baja en cabeza de pilar y en base de pilar se
realizardn mediante anclaje de armadura mediante un taladro en la viga que acomete en
cabeza del pilar y un taladro en la cimentacion, donde se introduce la armadura anclada
mediante una resina epoxi, en nuestro caso utilizaremos un anclaje quimico
multimaterial HIT-RE 500-Hilti, que es una resina epoxi de maximo rendimiento para

uniones de corrugado y anclajes de carga pesada.

e Caracteristicas

v' Alto nivel de carga y superioridad técnica segun las homologaciones
internacionales

v’ Especialmente indicado para elementos de gran didmetro y elevada
profundidad de empotramiento

v Nivel de cargas igual o superior que un corrugado embebido
v Resina de fraguado lento que permite mayor flexibilidad en la ejecucion

v Apto para fijaciones en taladros con diamante
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e Aplicaciones

v Conexiones estructurales con corrugados instalados a posteriori (p. ej.

ampliacion/union a muros, pilotes escaleras, pilares, zapatas etc.)

v" Fijaciones estructurales en acero (p. ej. vigas o pilares de acero, etc.)

v Reparacion estructural de edificios, puentes y otras obras civiles, permite el

refuerzo de elementos de hormigon

v" Correccion de esperas mal replanteadas

v" Apto para aplicaciones en taladros con percusion submarinos

A continuacion mostramos diferentes figuras con los detalles del anclaje del

pilar en cabeza y en base :

Figura 5.9. Unién pilar-viga y pilar-zapata.
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Antiguo pilar

Recrecido hormigdn

/Redondo

Zapato
AN Talodro con resina epoxi

Figura 5.10. Detalle unién pilar-zapata.

Taladro con resina epoxi

Antiguo pilar

Recreclda hormlghn

-

/Redonclo

Figura 5.11. Detalle union pilar-viga.

El solape de la armadura que conecta el pilar con la viga y la zapata se
hara a una altura de h/2, porque el momento en ese punto es aproximadamente

nulo.
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h/2

Figura 5.12. Detalle solape .

5.3 EFECTO P-A

Una vez calculados los desplazamientos, es necesario realizar una comprobacién
de equilibrio con la estructura deformada debido a cargas laterales. Es lo que se conoce
como calculo en 2° orden o efecto P-A. Este efecto se produce debido a que la estructura
soporta cargas verticales y ademas se desplaza. Si los desplazamientos son elevados, el
producto de estas cargas verticales por el desplazamiento lateral pueden alcanzar

valores de momentos de 2° orden importantes que no deben ser despreciados
La norma europea Eurocodigo-8, plantea la consideracion del efecto P-A
mediante el parametro, 6y, definido para cada planta k como el coeficiente de

sensibilidad al desplazamiento entre plantas. Se define como sigue:

0. = Ptot,k ’ Ak,u
K —Qk,y “hy, (27)
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El Eurocodigo-8 indica lo siguiente:

e Sif < 0.1entodas las plantas, se puede despreciar el efecto P — A

e Si0.1 <6< 0.2en todas las plantas, el efecto P-A se puede considerar de

forma aproximada multiplicando las solicitaciones sismicas por 1/(1 —8) . Es

decir, multiplicando el cortante de cada planta obtenido en un primer calculo, Q;

por el factor 1/(1 — 6).

Tabla 5.22. Coeficiente de sensibilidad al desplazamiento entre plantas.

coeficiente de sensibilidad al desplazamiento entre plantas (©)

. . . 0.12g 0.189012176
sin recrecido hormigon
0.369 0.189012176
. . 0.12g 0.048421941
con recrecido hormigon
0.369 0.048421941

Sin aplicar un encamisado de hormigon el coeficiente 8, estd comprendido entre

0,1y 0,2 por lo habria que multiplicar los cortantes de planta por el factor comentado

antes. Con recrecido de hormigon el valor esta por de valor 0.1 por lo que se puede

despreciar el efecto P-A.
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6 CONCLUSIONES

Tras realizar el analisis de la carga sismica a la que estd sometida la estructura
del edificio que estamos estudiando segin la NCSE-02 (Ministerio Fomento, 2003),
teniendo en cuenta tanto la aceleracion de proyecto como la del terremoto real de 2011,
, Se ha procedido a calcular las acciones en pilares de planta baja, acciones debidas a las
cargas gravitatorias y debidas a la accion sismica, para obtener los esfuerzos totales a
los que estd sometida la estructura. Se ha realizado un analisis de resistencia, y se han
comparados resultados debidos a acciones con los valores que nos proporciona el
programa de calculo Response 2000, que nos aporta datos sobre la capacidad resistente
de los pilares que estamos estudiando, es decir los de planta baja. Los valores debido a
acciones deben estar por debajo de los obtenidos mediante dicho programa para
garantizar la capacidad resistente de los elementos estructurales, observamos que la
mayoria de los esfuerzos calculados debido a acciones superan estos valores limite, por
lo que habra que aplicar alguna medida de reacondicionamiento sismico para garantizar
dicha capacidad. A continuacién se ha realizado un analisis de ductilidad, comparando
los desplazamientos de la estructura con la capacidad de desplazamiento Gltimo de los
pilares y se observa los desplazamientos en funcion de la méxima capacidad son
mayores que los desplazamientos debido a acciones, por lo que el nivel de ductilidad

no es adecuado Yy sera necesario aplicar alguna medida de reacondicionamiento.

Tras determinar que es necesario una medida de reacondicionamiento,
estudiamos las diferentes medidas y aplicamos un recrecimiento de hormigén en los
pilares de planta baja. A continuacion, y realizamos otra vez en los nuevos pilares un
analisis de resistencia y ductilidad. Ahora con los nuevos valores y datos, observamos
que se cumplen ambos analisis. En conclusion, las medidas han sido muy positivas
puesto que resisten los esfuerzos derivados de las acciones sismicas estudiadas asi como

la demanda de desplazamiento a la que se ve sometida.
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7 ANEXOS

7.1 ANEXO I. PLANOS
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ESCUELA POLITECNICA
DIBUJADO |11/02/2017] ALVARO
COMPROBADO ESPADAS SUPERIOR
PRIEGO LINARES
ESCALA: Andlisis de las medidas de refuerzo y reacondicionamiento | N° PLANO
sismico en las estructuras de edificios dafiados en el 1
\_ \mo terremoto de Lorca (2011)
SUSTITUYE A:
PLANO COTA O
SUSTITUIDO POR:




CUADRO DE PILARES DE LACOTA 0

Pilar PO01 Pilar P002 Pilar P003 Pilar P004 Pilar P005
HOR 25x25 HOR 30x30 HOR 30x30 HOR 30x30 HOR 25x25
Tipo ‘_ q_noN Tipo “w Tipo N Tipo A
Pilar P006 Pilar P007 Pilar P008 Pilar P009 Pilar P010
HOR 30x30 HOR 40x40 HOR 40x40 HOR 40x40 HOR 30x30
Tipo h Tipo m Tipo m Tipo m Tipo A.
Pilar PO11 Pilar P012 Pilar P013 Pilar P014 Pilar P015
HOR 30x30 HOR 40x40 HOR 40x40 HOR 40x40 HOR 30x30
Tipo A. Tipo m Tipo m Tipo m Tipo A
Pilar P016 Pilar P017 Pilar P018 Pilar P019 Pilar P020
HOR 25x25 HOR 30x30 HOR 30x30 HOR 30x30 HOR 25x25
Tipo \_ Tipo M Tipo w Tipo M Tipo ,_
Alturas y cotas en cm Recubrimiento 36 mm
TIPOS DE PILARES DE LA COTA 0
Tipo 1 (x4) Tipo 2 (x4) Tipo 3 (x2) Tipo 4 (x4) Tipo 5 (x6)
HOR 25x25 HOR 30x30 HOR 30x30 HOR 30x30 HOR 40x40

1=400 Ib=64 Is=128

1=400 Ib=25 1s=128

L=400 Ib=25 Is=36

o [

1=400 Ib=251s=128

L=400 Ib=25 1s=82

1c(N2)o8s15 1c(N4)+1c(N5)+1c(N6)e8s15 1c(N8)+1c(N9)+1c(N10)#8s15 1c(N12)+1c(N13)+1c(N14)e8s15 1c(N16)+2c(N17)+2c(N18)@8s15
N1d|Nlg | Diam | _Longitud unitaria (cm) Total NId[N1g | Diam | Longitud unitaria (cm) Total NId[N1g [ Diam | Longitud unitaria (cm) Total N1d[N1g [ Diam [ Longitud unitaria (cm) Total N1d[N g ] Diam | Longitud unitaria (cm) Total
PI|LRecta |PF| Total | (cm) | (kg) PI[LRecta[PF[ Total | (cm) | (kg) P I[LRecta [P F[ Total [ (cm) | (kg) PI[L Recta [P F[ Total | (cm) [ (kg) P1[L Recta[P F| Total | (cm) (k)
1| 4/e20 528 528 2112]  53.752 3| 20jp12 528 528| 10560] 96.753 7| 16/012 436 436 6976| 63.916||| 11 16]g12 528 528| 8448 77.403||| 15| 28/912 482 482) 13496| 123.654
2| 2808 86 2408 9.806, 4| 28|98 106|  2968| 12.086 8 2808 106| 2968 12.086(|| 12| 28/¢8 106 2968 12.086||| 16| 28|08 146) 4088  16.647
Total+10%  69.914 5 28|e8 70 1960 7.981 9| 28|08 84| 2352 9.578(|| 13| 28|08 84| 2352  9.578||| 17| 56|08 100 5600,  22.804
Total+10% (kg) 6] 28|08 70 1960 7.981 10]  28/98 84 2352 9.578||| 14| 28|08 84 2352  9.578||| 18] 56|08 100 5600,  22.804
28 10.787 Total+10% 137.281 Total+10% 104.675) Total+10% 119.510) Total+10%  204.499
220 59.127) Total+10% (kg) Total+10% (kg) Total+10% (kg) Total+10% (kg)
Total 69.914 08 30.853 08 34.367 08 34.367 28 68.480
012 | 106.428 912 70.308 012 85.143 912 136.019
Total | 137.281 Total | 104.675 Total | 119.510 Total | 204.499
TECTIAL NOWBRE | FRVA ESCUELA POLITECNICA
DIBUJADO |11/02/2017] ALVARO
COMPROBADO ESPADAS SUPERIOR
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Vo17

HOR-30x30-P011

PORTICO: P7

V025

Barra | Nid | N'lg | Diam| Longitud unitaria (cm) Total
P1|LRecta) PF | Total | (cm) (kg)
VO17 | 86| 107|e6 120] 12840| 29.411
87| 107|06 64| 6848/ 15.686
88| 3012 9 127 1136] 3408 31.225
89| 312 | 16| 1134 1150] 3450, 31.610
90 3jp12 577 9| 586 1758 16.107
91 3012 584/ 16| 600| 1800, 16.492
92| 2012 9 120 1129] 2258 20.688
93| 2012 570, 9| 579 1158/ 10.610
9% 4012 440 440 1760| 16.126
95| 4jp12 350 350 1400| 12.827
9| 4012 290 290  1160] 10.628
97| 2012 410 410 820, 7513
98 1012 170 170 170 1.558
9 2012 230 230 460, 4215
100 2jg20 | 23] 878 901 1802 45.862
101 2|20 878) 23| 901| 1802 45.862
102 1)g20 | 23] 163 186 186)  4.734
103]  4/020 370 370| 1480 37.667
104) 2020 275 275 550, 13.998
105 2020 305 305 610 15.525
106 1620 163] 23] 186 186]  4.734
Total+10% 432.388
Barra | NId | NIg | Diam| Longitud unitaria (cm) Total
Pl |LRecta| PF | Total | (cm) (kg)

V025 11 108|26 160] 17280 39.581

2| 108|g6 64 6912] 15.832

3 3jp12 6 1129 1135 3405 31.197

4 3g12 | 13 1136 1149) 3447 31.582

5 3jp12 579 6| 585 1755 16.080

6| 3jp12 586 13| 599 1797 16.465

71 216 | 17) 1131 1148)  2296| 37.398

8 2016 581 17) 598 1196 19.481

9 4jp16 470 470) 1880 30.622

10 6|s16 380 380 2280 37.138

1" 2|016 320 320 640 10.425

12/ 2016 440 440 880| 14.334

13 1)016 200 200 200, 3.258

14/ 2016 260 260, 520 8.470

15 2(e25 | 23] 906 929 1858 73.887

16 2025 906 23] 929 1858) 73.887

17 2\e25 | 23] 216 239 478) 19.008

182|025 500 5000  1000| 39.767

19 4/g25 410 4101 1640| 65.217,

20| 2925 470 470 940 37.381

21 2|025 216) 23] 239 478 19.008

Total+10% 704.022
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