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RESUMEN

Este trabajo evalla las prestaciones sismorresistentes de un pértico de hormigén
armado proyectado segun la norma espafiola en un emplazamiento de peligrosidad
sismica moderada, considerando un terremoto de proyecto con un periodo de retorno
de 475 afios. El portico estudiado atiende a criterios que persiguen la formacion de un
patrén de colapso lateral del tipo viga débil — columna fuerte que permita disipar la
energia introducida por la accion sismica més eficientemente, asegurando el reparto del

dafio entre todas las plantas y evitando la concentracion del mismo.

La evaluacion se realiza mediante calculos dinamicos directos con acelerogramas
histdricos registrados en el entorno europeo y escalados para adaptarse a la informacién
sismica de la zona. Los valores de aceleracién méaxima por planta y deriva entre plantas
obtenidos se comparan con los limites y criterios propuestos tanto por las normativas

como por otras autoridades para valorar el posible dafio sufrido por la estructura.

Palabras Clave: Evaluacion sismorresistente, Proyecto basado en prestaciones,

Criterio viga débil — columna fuerte, Célculos dindmicos, Deriva entre plantas.

ABSTRACT

This academic work evaluates the seismic-resistant performance of a reinforced
concrete frame projected according to the Spanish standard on a moderate seismic
hazard site, considering a design earthquake with a return period of 475 years. The
frame is designed by taking into account criteria that seek a lateral collapse pattern of
the weak beam - strong column type, in order to dissipate seismic energy more efficiently,

ensuring the distribution of damage among all floors and avoiding its concentration.

The evaluation is carried out through direct dynamic studies with historical
accelerograms recorded in the European environment and scaled to adapt to the seismic
information of the area. The maximum acceleration values per floor and interstory drifts
are compared to the limits and criteria proposed by both regulations and other authorities

to determine the possible damage suffered by the structure.

Key Words: Seismic resistance evaluation, Performance-based project, Weak

beam - strong column criteria, Time history analyses, Interstory drifts.
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1 Introduccidén

1.1. Objeto del trabajo

Los eventos sismicos producidos en los Ultimos afios, tanto en el entorno europeo
como en el resto del mundo, han puesto de manifiesto que gran parte de las
edificaciones no estan adecuadamente preparadas para hacer frente a estos incidentes,
lo que conlleva importantes pérdidas tanto humanas como econdmicas. El problema de
las acciones sismicas es que se caracterizan por un alto grado de incertidumbre
combinando una alta intensidad de la accién con una probabilidad muy baja de
producirse, siendo necesario asumir la posible aparicién de dafios para que los costes

econdémicos de la edificacidon sean razonables.

Por tanto, conocer el comportamiento de las estructuras frente a un terremoto es
fundamental para proyectar edificios que limiten en el mayor grado posible los dafios
producidos por las acciones sismicas. Este es el principal objetivo del presente Trabajo
Fin de Grado, donde se realiza una evaluacion basada en prestaciones de un pértico de
hormigén armado proyectado segun criterios sismorresistentes avanzados, es decir,
aguellos que no se centran exclusivamente en proporcionar resistencia lateral y buscan

una mayor eficiencia en el mecanismo de disipacion de energia y en el control de dafios.

En este primer capitulo se realiza un breve repaso de aquellos temas que
conforman la base teédrica en la que se sustenta el desarrollo posterior del trabajo:
evaluacién basada en prestaciones de proyectos sismorresistentes, estrategia de
proyecto segun un criterio viga débil — columna fuerte, y caracterizacion de la accion

sismica mediante acelerogramas para realizar estudios dinamicos directos.

En el segundo capitulo se exponen las dimensiones y armado del pértico de
estudio junto a los criterios considerados en su dimensionado, y en el tercer capitulo se
muestra el proceso llevado a cabo para generar el correspondiente modelo digital
utilizado en los diferentes analisis, comenzando por uno de autovalores para conocer

las propiedades fundamentales del portico.

En el cuarto capitulo se caracteriza la accién sismica mediante acelerogramas
historicos, que son empleados para llevar a cabo estudios dindmicos del modelo. Los
resultados de estos andlisis se exponen y comentan en el quinto y ultimo capitulo,

terminando con una serie de conclusiones sobre este trabajo.
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1.2. Evaluacién basada en prestaciones

Las primeras evaluaciones basadas en prestaciones de los dafios producidos por

acciones sismicas se desarrollaron a partir de estudios de campo sobre edificios

afectados, como en el caso del terremoto de Northbridge (EE.UU., 1994) que fue

evaluado por el SEAOC (Structural Engineers Association of California). El informe de

la evaluacion se incluyé en el documento “Vision 2000, a Framework for Performance-

Based Engineering” [1], que sentd las bases del denominado “proyecto basado en

prestaciones” (PBSD). La metodologia propuesta por el SEAOC para la evaluacién

basada en prestaciones parte de la definicibn de cuatro niveles de dafios, o estados

limite, que se definen de la siguiente manera:

Completamente operativo: La edificacion no sufre ningun tipo de dafio o estos
son despreciables, pudiendo continuar con su actividad habitual sin que se
produzcan alteraciones en el funcionamiento de ningun sistema.

Operativo: No se han producido dafios significativos y la capacidad sismica de
la estructura es practicamente igual a la inicial. Algunos elementos no
estructurales pueden sufrir dafios y necesitar reparaciones, pero la actividad del
edificio puede continuar sin alteraciones importantes.

Seguridad para la vida: Se producen dafios significativos en los elementos
estructurales, con reduccion considerable de su rigidez, pero manteniendo un
margen de seguridad frente al colapso. El edificio no puede ocuparse
inmediatamente y aunque sea reparable puede no ser econémicamente viable.
Cerca del colapso: Los dafios estructurales son muy severos, con gran pérdida
de resistencia y rigidez que no deja margen de seguridad frente al colapso,
aungue la estructura principal sigue soportando su propio peso. La reparacion

puede no ser técnicamente posible y en general es econdmicamente inviable.

Se establece también una clasificacion en cuatro categorias de los eventos

sismicos en funcion de la probabilidad de ser superados en un cierto periodo de tiempo,

correspondiéndose con un determinado periodo de retorno. Estos cuatro tipos de

eventos sismicos pueden verse en la tabla 1.1 con sus valores de referencia.

Evento sismico Probabilidad de excedencia Periodo de retorno
Frecuente 50% en 30 afios 43 afos
Ocasional 50% en 50 afios 72 afios

Raro 10% en 50 afios 475 afos
Muy raro 10% en 100 afios 970 afios

Tabla 1.1: Eventos sismicos definidos por el SEAOC
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Para determinar las prestaciones objetivo del proyecto, las edificaciones a evaluar
se diferencian en tres categorias: edificios o instalaciones criticas para la seguridad
(centrales nucleares), edificios esenciales en caso de terremoto (hospitales, estaciones
de bomberos), y edificios basicos. Dependiendo de esta categoria y del tipo de sismo
considerado, el documento Vision 2000 [1] especifica la prestacion objetivo o estado

limite que debe alcanzarse, como puede verse en la tabla 1.2.

Sismo Sismo . :
" Sismo raro Sismo muy raro
frecuente ocasional
Edificacion | Completamente . Seguridad para ,
2t . Operativo . Casi colapso
Basica operativo la vida
Edificacion | Completamente | Completamente : Seguridad para
. . . Operativo -
Esencial operativo operativo la vida
Edificacion | Completamente | Completamente | Completamente .
" , , : Operativo
Critica operativo operativo operativo

Tabla 1.2: Prestaciones objetivo definidas por el SEAOC

Ademas, para cuantificar cada una de las prestaciones objetivo el documento ha
incorporado posteriormente unos limites generales de la deriva entre plantas, que
pueden ser consultados en la tabla 1.3.

Maxima deriva entre Deriva entre plantas

EsiEnlp e plantas (%) remanente (%)
Completamente Operativo 0,2 0,0
Operativo 0,5 0,0
Seguridad para la vida 1,5 0,5
Cerca del colapso 2,5 2,5

Tabla 1.3: Limitacion de la deriva entre plantas segin el SEAOC

La aplicacion de la metodologia propuesta en el documento Visién 2000, aunque
supuso un avance frente a los planteamientos anteriores, presenta algunas limitaciones.
Posteriormente se han desarrollado estrategias mas completas para la evaluacién de
las prestaciones sismorresistentes y metodologias de proyecto que contemplan un
mayor numero de factores, como por ejemplo econémicos. Cabe destacar la labor
llevada a cabo por instituciones como el Pacific Earthquake Engineering Research
Center (PEER), el Applied Technology Council (ATC) y la Federal Emergency
Management Agency (FEMA); siendo estas dos ultimas las responsables del proyecto
ATC-58 para el desarrollo del proyecto basado en prestaciones, que se materializé en
el documento FEMA P-58 [2].
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Diferentes normativas, como por ejemplo la japonesa, han incorporado estos
conceptos y metodologias del proyecto basado en prestaciones. En Europa el
Eurocodigo 8: Proyecto de Estructuras Sismorresistentes [3] recoge estos

planteamientos y plantea dos requisitos fundamentales:

¢ Requisito de no colapso: Resistir la accion sismica de calculo sin que se
produzca colapso local ni global, es decir manteniendo la integridad estructural
y una capacidad portante residual. La posibilidad de excedencia de la accion
sismica considerada sera del 10% en 50 afios, periodo de retorno de 475 afios,
pudiendo ser modificada en funcion de la clase de importancia del edificio

e Requisito de limitacion de dafio: Resistir una accion sismica con mayor
probabilidad de excedencia que la de calculo, 10% en 10 afios y periodo de
retorno de 95 afios, sin dafios ni limitaciones de uso asociadas cuyos costes

sean desproporcionados en relacion al de la propia estructura.

Estos requisitos se comprueban mediante estados limite Ultimos asociados al
colapso de la estructura y estados de limitacion de dafios. Estos Gltimos, como se indica
en el apartado 4.4.3.2, deben comprobarse mediante el desplome entre plantas cuyo
valor debe ser inferior al 0,5% si existen elementos no estructurales de materiales
fragiles unidos a la estructura, pudiendo ampliar este limite hasta el 1% si no interfieren

con el movimiento de la estructura o no existen.

Este valor propuesto por el Eurocodigo para el requisito de limitacion de dafio no
permite determinar la magnitud o consecuencias del mismo, por tanto, para realizar una
evaluacion basada en prestaciones es necesario emplear otros criterios. Aunque existen
mas factores que permiten estudiar el dafio de un edificio frente a la accién sismica,
como la aceleracion maxima en cada planta, es la deriva entre plantas la que mas se ha
desarrollado y algunos autores [4, 5] han estudiado el efecto que tiene en diferentes
tipos estructurales relacionandola con una serie de dafios. La clasificacion del dafio en

poérticos de hormigdn armado segun estos estudios se recoge en la tabla 1.4 [5].

Nivel de dafio Pértico ductil Pértico no ductil
Sin dafio <0,2% <0,1%
Dario reparable leve 0,2% - 0,4% 0,1% — 0,2%
Dafio reparable moderado 0,4% - 1,0% 0,2% — 0,5%
Dafio irreparable 1,0% — 1,8% 0,5% — 0,8%
Dafio extremo 1,8% — 3,0% 0,8% — 1,0%
Colapso > 3,0% >1,0%

Tabla 1.4: Dafio asociado a la deriva entre plantas en porticos de hormigon
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Los niveles de dafio en funcion de la deriva entre plantas para estructuras
porticadas de hormigén armado empleados en la tabla 1.4 se asocian a los siguientes

dafios en el edificio [5]:

¢ Sin dafio: No se observa ningin dafio estructural, pero pueden existir pequefias
grietas en el yeso.

o Danfo reparable leve: Se inicia la fisuracién en vigas y columnas cerca de las
articulaciones. También aparecen grietas entre la estructura y los cerramientos.

e Daifio reparable moderado. Se produce fisuracion por flexion y cortante en vigas
y pilares, pudiendo alcanzarse el limite de fluencia en algunos elementos.

e Dafio irreparable: Se alcanza el limite de fluencia del acero en varios elementos
y la fisuracion del hormigén supera los 2mm, pudiendo producirse deformaciones
residuales. La capacidad ultima puede alcanzarse en algunos elementos y los
pilares cortos pueden colapsar. Los cerramientos sufren dafos considerables.

o Extremo: Se observa el colapso parcial de los elementos estructurales. Fallo por
cortante en vigas y pilares que provocan el colapso total de los cerramientos.

e Colapso: La estructura puede estar al borde del colapso o experimentar un

colapso total.

1.3. Estrategia de proyecto viga deébil - columna fuerte

Los primeros intentos de desarrollar una estrategia de proyecto sismorresistente
se basaron en proporcionar a la estructura suficiente resistencia lateral para resistir la
accion sismica, sin considerar los mecanismos mediante los cuales esta es disipada por
los elementos estructurales. El procedimiento de calculo basado en esta estrategia
transforma la accion sismica de proyecto en fuerzas laterales equivalentes que se
combinan con las cargas gravitatorias para comprobar la estructura. En la actualidad
muchas normativas contemplan este procedimiento, como la NCSE-02 [6] en Espafia, y
sigue siendo muy utilizado en edificacibn convencional aunque presenta algunas

limitaciones e inconvenientes.

La principal limitacion tiene su origen en el procedimiento de célculo, puesto que
al considerar la accion sismica como fuerzas laterales equivalentes estas son
compensadas por los pilares, que al estar sometidos a compresion por las cargas
gravitatorias ven limitada su capacidad para disipar energia. Ademas, disipar energia
mediante estos puede originar rotulas plasticas en sus extremos dando lugar a un patréon
de colapso lateral del tipo viga fuerte - columna débil o, en la situacion mas desfavorable,

podria originarse una planta blanda. Ambas situaciones pueden verse en la figura 1.1.

10
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Figura 1.1: Patron de colapso lateral viga fuerte — columna débil

No obstante, el mayor peligro de disipar el dafio mediante los pilares reside en que
el colapso de uno de ellos puede provocar el colapso de todo el edificio. Por todas estas
razones la estructura proyectada no puede ser muy ddctil, lo que se traduce en una
estructura cara y muy poco eficiente a la hora de disipar la energia introducida por un
terremoto. Ademas, en caso de un evento sismico mas intenso que el de proyecto el

margen de seguridad es muy escaso.

Frente a este planteamiento de proyecto sismorresistente que podemos
denominar convencional, se han desarrollado estrategias que pretenden actuar sobre
los mecanismos de disipacion de energia de las estructuras para conseguir que estos
sean mas eficientes, siendo necesarios procedimientos de célculo mas avanzados que
permitan obtener con mayor fiabilidad la respuesta de la estructura frente a las acciones
sismicas. Segun los objetivos perseguidos por las diferentes estrategias, algunos

autores [7] las han clasificado en tres grupos:

e Estrategias enfocadas en incrementar la capacidad de disipacion de energia de
cada planta: El caso mas especifico son los disipadores sismicos, elementos
disefiados con el Unico fin de disipar energia, pero también podemos encontrar
en este grupo estructuras mixtas rigido-flexibles.

e Estrategias orientadas a mitigar la concentracion de dafio: Estructuras con un
patron de colapso lateral del tipo viga débil — columna fuerte, 0 que incorporan
sistemas de dispersion del dafio como son las columnas dispersoras.

e Estrategias que utilizacion positivamente la concentracién de dafio: El ejemplo
mas comun son los edificios equipados con aislamiento de base, pero también
pueden desarrollarse estrategias que concentren el dafio en una planta

especialmente preparada para disipar energia.

11
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Las estrategias de proyecto basadas en generar un patron de colapso lateral del
tipo viga débil — columna fuerte como el que se muestra en la figura 1.2 tratan por un
lado de evitar la concentracion de dafio repartiéndolo equitativamente entre todas las
plantas, y por otro, de asegurar la aparicion de rotulas plasticas en los extremos de las
vigas ya que estas son capaces de disipar una mayor cantidad de energia. Estas
consideraciones, como han apuntado algunos autores [7], obligan a estudiar con detalle
la jerarquia entre vigas y pilares para que en cada nudo de la estructura la suma de los
momentos flector Ultimos de los pilares Y Mp sea mayor que la suma de los momentos

flectores maximos soportados por los extremos de las vigas Y My.

T

/ i
fp~){A%F—~{HiF—)(H7 )
[ S ( 1)
f /~ —C 72—4;7- :—ff:fj \ /
/ / / / ~u
J— {:?Z;!; Lo o ~

/ / /
f / / Mp1 + MpP2 > Mv1 + Mvz

Figura 1.2: Patron de colapso lateral viga débil — columna fuerte

Realizar esta comprobacion y asegurar que la resistencia de los pilares sea
superior a la de las vigas no es trivial ya que existen factores dificiles de estimar que
modifican estas relaciones como son la diferencia entre la resistencia real de los
materiales y la empleada en el calculo o el endurecimiento del acero al deformarse. Para
superar estas limitaciones y simplificar la comprobacion de los nudos, algunas
normativas han establecido unos valores de referencia para la relacion de momentos
pilares-vigas. En el caso del Eurocddigo 8 [3] esta relacion es YMp / Y My > 1.3, pero
algunos autores han propuesto relaciones mas conservadoras como en el caso de
Akiyama [8] que recomienda la siguiente relacion entre resistencias nominales a flexién
de pilares y vigas: YMp / > My > 1.71.

Como consecuencia de estos criterios los pilares resultan considerablemente
sobredimensionados en la practica, y por otro lado, como la disipacion de energia se
confia a los extremos de las vigas estas deben tener una elevada ductilidad y evitar el
fallo por cortante, lo que obliga a dimensionar la armadura transversal y comprobar las

bielas comprimidas en el hormigdn de una manera muy rigurosa.
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1 Introduccién

1.4. La accion sismica mediante acelerogramas

La caracterizacion mas directa de la accion sismica es mediante acelerogramas
donde se recoge el valor de la aceleracion del suelo a intervalos determinados de
tiempo. Las principales caracteristicas de un acelerograma son su amplitud,
representada por el valor maximo de aceleracion del suelo; su contenido en frecuentas

y su duracién. En funcién de su origen se distinguen dos tipos:

e Acelerogramas naturales: Son aquellos que proceden del registro de terremotos
historicos mediante acelerégrafos y se presentan normalmente en conjuntos de
tres acelerogramas, uno por cada direccion del espacio. Estos acelerogramas
pueden obtenerse en bases de datos de cualquier lugar del mundo y escalarse
para adaptase a las caracteristicas sismicas de una region concreta.

e Acelerogramas artificiales: Son aquellos obtenidos mediante simulacion de las
caracteristicas fisicas de un terremoto o mediante la modificacion del llamado
ruido blanco (sefial que contiene todas las frecuencias con la misma potencia)
con diferentes filtros para alterar su contenido en frecuencias y adaptarlo a la

region sismica deseada.

Los acelerogramas son el punto de partida a la hora de realizar un estudio
dindmico directo. El primer paso consiste en seleccionar una muestra representativa de
ellos adaptados a la informacion sismica de la zona donde se realiza el estudio, que
suele recogerse en las diferentes normativas. A continuacion, se elabora un modelo
numeérico de la estructuray se calcula su respuesta para cada uno de los acelerogramas,
lo que permite obtener las solicitaciones en la estructura promediando los resultados.
Por dltimo, estas se comparan con las resistencias asignadas en el modelo numérico a

la estructura.

Este procedimiento de calculo consigue una gran precision en la respuesta, pero
exige emplear un gran nimero de acelerogramas para que esta sea fiable ya que es
muy improbable que un terremoto se repita con las mismas caracteristicas. Esto
conlleva un esfuerzo de calculo considerable que solo se justifica en el caso de edificios
o0 instalaciones especiales, como por ejemplo hospitales, o para valorar la idoneidad de

métodos de célculo mas sencillos.
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2 Prototipo de estructura porticada de hormigon
armado

2.1. Descripcién y dimensionado de la estructura

Se va a estudiar un portico plano de hormigdn armado perteneciente a un edificio
de viviendas de 3 plantas (baja+2) situado en una zona de sismicidad moderada en
Granada, con forjado de viguetas de 25cm de canto y 550cm de luz, y vigas
descolgadas. El pértico tiene tres vanos de 500cm de luz y la altura entre plantas es de

380cm, excepto en planta baja que es de 410cm.

—m ¥ - — @ 7
o m o m im0
o m m m 5

# m == | S— T

Figura 2.1: Planta tipo y pértico de estudio

El pértico se proyecta para cumplir el criterio de viga débil-columna fuerte y en su
dimensionado se han tenido en cuenta las acciones definidas por el Codigo Técnico de
la Edificaciébn en su Documento Basico SE-AE [9] y los valores de la accién sismica
definidos por NCSE-02 [6]. Se han considerado las acciones debidas a cargas
permanentes (forjado 4.5kN/m?, pavimento 1.5kN/m?, tabiques 1kN/m?, solucién de
cubierta 1.5kN/m?), la carga variable (sobrecarga de uso 1kN/m? en cubierta y 2kN/m?
en viviendas), y la carga accidental introducida por el sismo como fuerzas laterales

actuando en cada planta. El resumen de estas acciones puede verse en la tabla 2.1.

Planta Carga Permanente Carga Variable Carga Accidental
Segunda 33,00 kN/m 5,10 kN/m 143 kN
Primera 38,50 kN/m 10,20 kKN/m 118 kN
Baja 38,50 kN/m 10,20 kN/m 51 kN

Tabla 2.1: Cargas consideradas en el dimensionado del pértico
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2 Prototipo de estructura porticada de hormigdén armado

Los valores de las cargas permanentes (Q) y variables (G) se han tomado segun
lo especificado por DB SE-AE [9] para los sistemas constructivos empleados en el
edificio y los usos previstos. Para el célculo de las cargas accidentales debidas a sismo
se ha aplicado el método simplificado descrito en NCSE-02 [6], de aplicacién al tratarse
de un edificio de pisos de importancia hormal con menos de cinco plantas, partiendo de

los siguientes datos:

e Aceleracion basica del suelo: 0.24g = 2.35 m/s?
e Tipodesueloll: C=1.3

e Periodo fundamental del edificio: 0.352 s

e Masas sismicas consideradas: Q + 0,5G

e Factor de importancia del edificio: 1

e Coeficiente de ductilidad del edificio: 3

e Modos de vibracion a considerar: Modo 1

e Modo 1 de vibracion: (1, 0.677,0.29)

2.2. Secciones y armado del portico tipo

Los pilares del portico se han proyectado con seccién y armado constante en todas
las plantas verificando la formacién del patrén de colapso lateral viga débil-columna
fuerte. Esta decision conlleva que la Unica diferencia entre los pilares de las distintas
plantas sea el nimero de estribos, ya que manteniendo el espaciamiento entre ellos
constante (15 centimetros) la longitud del pilar determina su ndmero, como puede
observarse en el cuadro de pilares de la figura 2.2 ademas de las dimensiones y armado

correspondientes a cada pilar.

Pilar de Planta Baja

Pilar de Planta Primera

Pilar de Planta Segunda

@20 |||

60

60

@20

60

60

@20 |||

60

60

Arm. Long. 16820
Arm. Trans. 2410/ 15

Arm. Long. 16220
Arm. Trans. 22010/ 15

Arm. Long. 16220
Arm. Trans. 22010/ 15

Figura 2.2: Cuadro de pilares de portico
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2 Prototipo de estructura porticada de hormigén armado

Respecto a las vigas, las dimensiones son 50cm de canto y 40cm de ancho,
excepto en planta baja donde son 60cm de canto y 60cm de ancho. El armado especifico
de cada viga queda reflejado en la figura 2.3, donde lo mas destacable es la pequefia
separacion entre estribos, especialmente en los extremos para evitar la rotura por
cortante ya que se persigue que en estos se formen rétulas plasticas con un

comportamiento ddctil.

o o O alpgsl

@ @ 500 @ 530 @
2012 (320) 2012 (320)
5012 (565) 5@12 (530) 5012 (565)
;3 25|
R NN
N9 N1O N1 N12
2s 3012 (565) 2012 (530) 3012 (565) 25|
2012 (400) 2012 (360) 2012 (400)
1181010 1501015 1181010 1181010 1581015 1181010 11810110 1501015 1181010
80 15 210 115 80 115 210 115 80 115 210 115 60
@] 530 2] 500 &) 530 [2)
2012 (210) 2012,(320} 2013 (320) 2012 (210)
= 4016 (565) 4016 (530) 4016 (565) »
T J25]

1 I I T

|28 2016 (565) 2016 (530) 2016 (565) 25|
2@16 (400) 2016 (380) 2@16 (400)
1181010 15@1015 1121010 11@10/10 15@1015 1121010 1191010 15@10/15 11@10/10
60 115 210 15 80 115 210 115 80 115 210 115 60

iy i I} [

530 & 500 & 530 €
2012 (210) 2012/320) 2212 (320) 2012 (210)
» 5016 (565) 5218 (830) 5016 (565) =
[25] [25]

1 ! g ]
AN A A MRRATI O SR AR RARAATARAT I T

74$JN1 J_"_lNE J_"_lNii N4 J_~77

|2s 4016 (565) 4016 (530) 4@16 (565) 25|
2016 (400) 2016 (380) 2016 (400)
11@10/10 15@10/15 11810/10 1161010 15@10/15 11@10/10 1161010 1581015 11810110
60 15 210 15 60 15 210 15 60 115 210 15 60

Figura 2.3: Vigas de pértico
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2 Prototipo de estructura porticada de hormigdén armado

2.2. Comprobacion del criterio viga débil-columna fuerte

El portico tipo se ha proyectado para cumplir con un patrén de colapso lateral del
tipo viga débil-columna fuerte (VD-CF), de modo que se formen rétulas plasticas en las
vigas antes que en los pilares como se discute en el primer capitulo. Esto sucede cuando
en cada nudo de la estructura la suma de los momentos flector ultimos de los pilares
>Mp sea mayor que la suma de los momentos flectores méximos soportados por los
extremos de las vigas Y My [7]. La relacion entre las dos sumas de momentos debe
superar también los valores definidos por las diferentes normativas, por tanto, se
establece el valor definido por el Eurocodigo 8 [3] >Me / > My > 1.3 como referencia y
para profundizar en el andlisis comparo los resultados con el valor mas conservador
propuesto por Akiyama [8] YMe / Y My > 1.71.

En total se han comprobado 9 nudos, puesto que los nudos centrales del pértico
son exactamente iguales. Para numerarlos se ha establecido el criterio de denominar
como nudo 1 al situado en planta baja y representado a la izquierda, e ir numerando en

orden ascendente de izquierda a derecha y de planta baja a planta segunda.

El cumplimiento del criterio VD-CF se verifica en cada nudo utilizando el programa
RESPONSE 2000, que permite calcular el momento ultimo soportado por las secciones
de vigas y pilares. En estos, para calcular el momento Ultimo se toma la hipétesis de
gue no existe interaccién entre momento y axil, y con los datos obtenidos se valora cada

caso particular como puede verse en la figura 2.4 para los nudos 2 y 3.

668 KNm
S ™
A
5016 + 2012 5316 + 2312
5 98 446KNm| < < | 438KNm § 88
6218 6016
&0 &0
A
w7
668 KNm zMPilares = 1336 kNm
% fsgzo, ZMVigaS = 884 kNm

3020
0ce
60

ZMP / ZMV =151>1,3

60

Figura 2.4: Comprobacién de los nudos 2y 3
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2 Prototipo de estructura porticada de hormigdén armado

La comprobacion para los demas nudos se recoge en el anexo Ay los resultados

obtenidos se muestran en la tabla 2.2 permitiendo su consulta y comparacién. La

condicién establecida por el Eurocédigo 8 se cumple en todos los casos, por lo que se

considera satisfecho el criterio viga débil-columna fuerte en el portico proyectado.

Nudo > Mbpiares > Mvigas SMe/YMyv | ECB8(1,3) Akiyama (1,71)
1 1336 KNm 438 KNm 3,05 Cumple Cumple
2,3 1336 KNm 884 kKNm 1,51 Cumple No Cumple
4 1336 KNm 446 KNm 3,00 Cumple Cumple
5 1336 kNm 183 kNm 7,30 Cumple Cumple
6,7 1336 KNm 414 kNm 3,23 Cumple Cumple

8 1336 kNm 231 kNm 5,78 Cumple Cumple
9 668 KNm 134 kNm 4,99 Cumple Cumple
10, 11 668 KNm 314 KNm 2,13 Cumple Cumple
12 668 kNm 134 KNm 4,99 Cumple Cumple

Tabla 2.2: Resultados comprobacién nudos VD-CF

El valor establecido por Akiyama no se supera en el caso de los nudos 2y 3 debido
a la mayor capacidad de las secciones extremas de las vigas que concurren a estos
nudos intermedios de planta baja, no sucediendo lo mismo en los nudos exteriores. El
calculo del momento flector Ultimo del pilar se ha realizado para una hip6tesis de
esfuerzo axil nulo, pero si se considera el axil actuante en la seccién del pilar (679 kN)

este momento es mayor (759 kNm) llegando a cumplir también con este criterio:
YMp/>My =1518 kNm /884 kNm = 1.72 > 1.71

Analizando los resultados de la tabla 2.2 pueden sacarse las siguientes
conclusiones relativas al cumplimiento del criterio para p6rticos sin variaciones bruscas
de seccion y armado. Por un lado, dentro de una misma planta se debe prestar mas
atencion a los nudos interiores (con dos pilares y dos vigas) que a los exteriores (con
una viga para dos pilares). Por otro lado, en la dltima planta el sumatorio de los
momentos flector ultimos se reduce practicamente a la mitad, reduciéndose también el

margen de cumplimiento del criterio VD-CF, especialmente en los nudos interiores.
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3 Modelo numérico digital de la estructura

3.1. Elaboracion del modelo con el software Seismostruct

Con el fin de estudiar el pértico prototipo proyectado en el capitulo anterior se ha
elaborado un modelo humérico digital con el software SeismoStruct [10], un software de
calculo por elementos finitos que permite predecir el comportamiento de estructuras
sometidas tanto a cargas dinAmicas como estéticas, teniendo en cuenta tanto las no

linealidades geométricas como la inelasticidad de los materiales.

El programa permite trabajar con siete tipos diferentes de andlisis de los cuales
nos interesan dos: el analisis de autovalores para obtener las propiedades
fundamentales del modelo, y el andlisis dinamico directo para estudiar el

comportamiento ante cargas sismicas definidas mediante acelerogramas.

Para elaborar el modelo digital, el portico se idealiza mediante una serie de nodos
y elementos conectores entre ellos que definen las vigas y los pilares. Los pilares se
modelan considerando una Unica seccién constante en toda la longitud del elemento,
mientras que en el caso de las vigas se utilizan dos secciones diferentes, para lo cual
se divide el elemento en tres partes: dos en los extremos correspondientes al 30% de la

longitud cada una y una central del 40%.

Se ha optado por reducir el nimero de secciones diferentes, es decir de igual
dimensién pero diferente armadura, a dos por cada elemento viga con el fin de
simplificar el modelo y los célculos, ya que un nimero mayor de secciones no aporta
una diferencia significativa en el detalle. Para obtenerlas se ha establecido, en relaciéon
con el armado expuesto en el capitulo anterior, una armadura longitudinal inferior y
superior igual para ambas secciones, obteniendo asi la primera de ellas correspondiente
al tramo intermedio de la viga. Para definir la segunda se parte de la primera, afiadiendo
armadura superior y manteniendo la misma armadura inferior, de manera que la seccién

resultante se corresponde con la seccion en el extremo de la viga.

Estas secciones caracteristicas de pilar y vigas pueden verse detalladas en la
figura 3.1. Por su parte, el esquema idealizado del portico que sirve de base para la
elaboracion del modelo digital se muestra en la figura 3.2, indicando las partes del
modelo correspondientes a cada una de las secciones, asi como los nodos (N1, N2, etc)

que serviran para definir la geometria del pértico.
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3 Modelo numérico digital de la estructura
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Figura 3.2: Esquema idealizado del pértico
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3 Modelo numérico digital de la estructura

En la elaboraciéon del modelo es necesario ir definiendo, normalmente en un
determinado orden, las caracteristicas del mismo. El programa dispone de una serie de
pestafias para introducir de manera ordenada los datos necesarios dependiendo del
analisis a realizar, que para el caso mas simple de un analisis de autovalores son:
Materiales, Secciones, Clases de elementos, Nodos, Conectividad elementos, Vinculos

internos, Vinculos externos, Cargas aplicadas y Output del analisis.

Estas pestafas, excepto la Ultima, son utilizadas para definir las caracteristicas
del modelo por lo gue son comunes a todos los analisis que se realicen. En los siguientes
subapartados se detallan los datos introducidos en cada pestafia de manera que queda

reflejado el proceso completo de elaboracién del modelo digital.

3.1.1. Materiales

Se han definido dos materiales para este modelo, “Hormigébn_HA25” para el
hormigon y “Armaduras_B500” para las armaduras del mismo. En ambos casos se parte
de elementos predefinidos disponibles en el programa, comprobando que sus
caracteristicas se corresponden con lo exigido por la normativa espafiola de hormigén
estructural EHE-08 [11].

El material usado para el hormigén (Hormigéon_HA25) se ha definido a partir del
tipo de material denominado por el programa “con_ma”, utilizando los ajustes
predefinidos para hormigdén armado de resistencia caracteristica 25MPa como puede
observarse en la figura 3.3, donde también puede verse un grafica de ejemplo del

comportamiento del material ante cargas ciclicas.

E MNuevo Material de Normativa x
Grafico de Ejemplo (Factor de Confinamiento = 1.2)
Material 5 4

h =
ormigon A o

5
Clase de Material
BT
€25(30 -
-15
Clase de Hormigdn (Resistendia Cilindro/Prisma)) C25/30
Resistencia Caracteristica: 25MPa

Resistencia Media: 33MPa

-20

Esfuerzo [MPa]

-25
-20

Modelo de Material
55

con_ma
40

1 u 1 1 1 1 1 1 1 1
-0,008 -0,007 -0,006 -0,005 -0,004 -0,003 -0,002 -0,001 0 0,001
Deformacion [ - ]

Ayuda & 0K # cancelar

Figura 3.3: Eleccion de material “Hormigon_HA25”
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3 Modelo numérico digital de la estructura

Este material, cuyas propiedades o parametros pueden verse en la figura 3.4, esta
basado en el “Modelo no lineal de Mander et al. para hormigén” [12] y es descrito en el
manual del programa [13] como un modelo uniaxial no lineal de confinamiento
constante, programado inicialmente por Madas (1993), que sigue la relacidn constitutiva
propuesta por Maner et al. (1988) y las leyes ciclicas propuestas por Martinez-Rueda
and Elnashai (1997). Para el calculo de los efectos del confinamiento provistos por la
armadura transversal se asume una presiéon de confinamiento constante a lo largo de

todo el rango de esfuerzos-deformaciones.

m Editar Propiedades de Material

Parametros para Revisiones basadas en Codigo

MNombre de Material: [Hiormigdn_HAZ25 | " 0K ;‘ Cancelar
(O) Material_Existente (®) Material_Nuevo
) Mota: Vaya al mend de Ajustes de
Tipo de Material: | con_ma ~ | "Modelos Constitutivos™ para definir los
modelos de materiales que se muestran Valor de resistenda media |33000,00
aqui
Modelo no lineal de Mander et al. para hormigdn Ayuda
¥ Valor Nominal o Caracteristico |25000,00
Grafico de Muestra
Propiedades Material Grafico de Muestra
Esfuerzo de Compresion Medio (kPa) |33000,00 Factor de Confinamiento (valor indicativo)
Esfuerzo de Tracdon Medio (kPa) |3300,00
El factor de confinamiento especificado
Modulo de elasticidad (kPa) |2,6999E+007 aqui es solo para propésitos de muestra.
Los factores de confinamiento empleados en el
Deformacion al valor del maximo pico de esfuerzo (m/m) (0,002 TEAEECEE s Gy A MRS S.ECCIDHES'
basandose en el refuerzo de las secciones.

Peso espedfico (kN/m3) |24,00

{Pseudo)Tiemp: Deformacidn ~
1 0,000

2 -0,002

3 0,000

4 -0,002

5 0,000

] -0,004

7 0,000

Figura 3.4: Propiedades del material “Hormigdén_HA25”

Por su parte, el material usado para el acero de las armaduras (Armaduras_B500)
se ha definido a partir del tipo de material denominado por el programa “stl_mp”, que es
el recomendado para el caso de barras de acero corrugadas en hormigébn armado
sometidas a historiales de carga complejos. Se han utilizado los ajustes predefinidos

para armaduras de acero B500 con resistencia de fluencia de 500MPa.

Este material, cuyas propiedades o parametros pueden verse en la figura 3.5, se
basa en el “Modelo de Menegotto-Pinto para acero” [14] y en el manual del programa
[13] se define como un modelo uniaxial para acero, programado inicialmente por Yassin

(1994) sobre la base de la relacidon esfuerzo-deformacion propuesta por Menegotto and
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3 Modelo numérico digital de la estructura

Pinto (1973), enriquecida con las leyes de endurecimiento isotropico propuestas por
Filippou et al. (1983). Su utilizacién debe ser limitada al modelado de estructuras de
hormigén armado, en particular aquellas sometidas a historiales de carga complejos en

los cuales pueden ocurrir inversiones de carga significativas.

m Editar Propiedades de Material

Nombre de Material: [Armaduras_B500 | 0K 8 Cancelar Parametros para Revisiones basadas en Codigo

(C) Material_Existente (@) Material_Nuevo
) Mota: Vaya al mend de Ajustes de
Tipo de Material: |st_mp ~ | "Modelos Constitutivos™ para definir los

modelos de materiales que se muestran Valor de resistenda media |575000,00
aqui
e Valor Nominal o Caracteristico |500000,00

Modelo de Menegotto-Finto para acero

Grafico de Muestra
Propiedades Material Grafico de Muestra

Modulo de elasticidad (kPa) |2,0000E+008 {Pseudo)Tiemp: Deformacion ~
1 0,002
Limite de fluenda (kPa) |575000,00
2 -0,002
Pardmetro de endurecimiento por deformacién {-) 3 0,002
Parametro de forma inicial de la curva de transicidn (-) 4 -0,002
5 0,004
Coef, de calibracién de la forma de la curva de transicidn A1 (-) 18,50
5] 0,004
Coef. de calibracion de la forma de la curva de transicion A2 (-) 7 0,004
8 -0,004
Coef. de calibracién del enduredmiento isotrdpica A3 (-
9 0,008
Coef, de calibracién del enduredmiento isotrépico A4 (-) 10 0,008

Deformadsn de rotura/pandeo (-) 11 0,008

12 -0,008
P R 13 0,008
14 -0,008

Figura 3.5: Propiedades del material “Armaduras_B500”

Por ultimo, en la figura 3.6 se muestran las gréficas de comportamiento ciclico de
los materiales utilizados. A la izquierda la del hormigdn que trabaja principalmente a

compresion, y a la derecha la del acero que trabaja tanto a compresion como a traccion.

o 600
z A 550
& soo
-2 aso
4 400
e 350
s 300
10 250
200

-1z
150 |
e ® 100

£ 16 =

£ 2
g 18 2 =
5 20 2 -so
& -22 100
g2 -150
-26 -zo0
-28 -2s0
-30 -300
-32 - -350
_aa -a00
-aso

-36
-s00
e -ss0
9 -600

-0,008 -0,007 -0,006 -0,005 -0,004 -0,003 -0,002 -0,001 o 0,001 -0,008 -0,006 -0,004 -0,002 o 0,002 0,004 0,006 0,008
Deformacién [ - ] Deformacién [ - 1

Figura 3.6: Graficas de comportamiento de los materiales
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3 Modelo numérico digital de la estructura

3.1.2. Secciones

Las siete secciones caracteristicas definidas anteriormente y que pueden
consultarse en la figura 3.1 han sido introducidas en esta pestafia del programa, donde
se han denominado respectivamente: SECC_PILAR, SECC V1, SECC V2, SECC V3,
SECC_V4, SECC_V5Y SECC_V6.

Para su definicion se parte del mismo tipo de seccidn de entre las disponibles en
el programa, “seccién rectangular de hormigén armado”, ya que no se distingue entre
secciones de pilar o de viga. Al ser todas del mismo tipo el proceso es idéntico y consiste
en introducir las caracteristicas que definen cada una, como se muestra a modo de
ejemplo para SECC_PILAR y SECC_V1.

En primer lugar, como puede verse en la figura 3.7, es necesario definir los
materiales y dimensiones de la seccion. Los datos relativos a los materiales son
idénticos en todas las secciones (Armaduras_B500 y Hormigon_HAZ25) al igual que el
espesor de recubrimiento en el apartado de dimensiones que se establece en 0,025m
(2,5cm), por tanto, de unas secciones a otras solo varia la altura y el ancho de las
mismas. Solo se muestra el caso de la seccion SECC_PILAR ya que en el caso de
SECC_V1 los datos son exactamente iguales y solo es diferente el nombre.

Mombre de Secddn: |SECC_PIL.E\R |

. | Concreto reforzado | rers: Seccidn rectangular de hormigén armado e
Tipo de Seccidn:

Materiales y Dimensiones  Armadura  Caracteristicas de la Seccidn

e Dimensiones Seccion {m)

Armadura
Armaduras_5500 w Altura seccidn

Hormigdn |IZ|,6E| |
Hiormigon_HA25 w Ancho. secoon

||:|,su:| |

Espesor Recubrimiento

|n,nz5 |

Figura 3.7: Materiales y dimensiones SECC_PILAR

A continuacion, es necesario definir la armadura de cada secciéon, tanto
longitudinal como transversal. En funcion de la complejidad y regularidad de la armadura
longitudinal el proceso se realiza de un modo u otro existiendo dos opciones diferentes,

cuyas diferencias pueden observarse entre SECC_PILAR y SECC_V1.
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3 Modelo numérico digital de la estructura
En el caso de que la armadura longitudinal correspondiente a lados opuestos de

la seccidn rectangular sea igual, como es el caso de SECC_PILAR, solo es necesario

definir el esquema de disposicion de la armadura como puede verse en la figura 3.8.

Esquema de disposicidn de la armadura X
Esquema(s) de disposicion de la armadura
esquinas #
lados_superior_inferior #
lados_izquierdo_derecho £
—
@

Figura 3.8: Esquema de disposicién de armadura SECC_PILAR

Si la condicion anterior no se da, como en el caso de SECC_V1, el proceso es
més complejo y consiste en introducir un esquema de disposicién de armadura al que
posteriormente se afiaden barras adicionales, como puede verse reflejado en las figuras
3.9y 3.10.

Esquerna de disposicion de la armadura X

Esquema(s) de disposicidn de la armadura
esquinas # 16mm

t6mm
lados_superior_inferior #
lados_izquierdo_derecho #

A

Figura 3.9: Esquema de disposicion de armadura SECC_V1
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3 Modelo numérico digital de la estructura

m Barras Adicionales x
Barras de Armadura Adicional
Area(m2) d2(m) d3(m)
Agregar Barra
0,00020106 0,05 -0,255
0,0001131 0,05 0,255 )
0,0001131 0,05 0,255 Sl

Eliminar Barra

W 0K

3£ Cancelar

Figura 3.10: Barras adicionales de armadura SECC_V1

Una vez introducida la armadura longitudinal, para definir la transversal es
necesario definir las caracteristicas de los estribos y el nimero de ramas de ellos tanto
a lo largo de la altura como de la anchura. En todas las secciones se utilizan barras de
10mm de didmetro para los estribos, por tanto, los Unicos datos que varian son el
espaciamiento entre ellos y el nUmero de ramas en cada direccion. Un ejemplo de esto
para SECC_PILAR se muestra en la figura 3.11, donde ademas puede verse el acceso
a los menus donde se define la armadura longitudinal.

Mombre de Secddn: |SECC_PILAR |

. | Concrefo reforzado | rors: Secdon rectangular de hormigon armado w
Tipo de Seccion:

Materiales y Dimensiones  Armadura  Caracteristicas de la Seccidn

Armadura longitudinal

Esguema de disposicidn | Editar Esquema Disposicidn Armadura
esquinas(4@20mm) lados_superior_inferior{é@20mm) lados_izquierdo_derecho(6@20mm)
Barras de Armadura Adicional

Armadura transwversal

Estribos
barras # | 10mm e Espadamiento (m) 0,150 -2

Mo. de ramas de los estribos

Alo largo de la Altura Alo largo del Ancho '

Fortalecimiento con FRP

FRP Envoltura Editar FRP Envoltura No hay envoltura FRP

Figura 3.11: Armadura SECC_PILAR
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3 Modelo numérico digital de la estructura

Por ultimo, en el apartado caracteristicas de la seccién, no es necesario introducir
ningun dato, solo asegurarse de que todas las opciones de calculo automatico estan
activadas como se ve en la figura 3.12 para SECC_PILAR. También se ofrecen datos
orientativos de las diferentes propiedades de la seccidén, aunque estos no se
corresponden con los utilizados posteriormente en el calculo, y puede verse el factor de

confinamiento que el programa calcula automaticamente para la seccién.

Mombre de Seccidn: |5ECC_PILAR |

. | Concreto reforzado | rers: Seccidn rectangular de hormigdon armado e
Tipo de Seccidn;

Materiales y Dimensiones  Armadura  Caracteristicas de la Seccién

Resistencia a Corte Factores de Confinamiento
Use Valor para Revisiones de Capacidad a Cortante [ céleulo Automatico de los Factores de Confinamiento
Llevar a cabo verificaciones de capacidad a corte para los Mo Confinado
elementos que utilizan la seccidn actual (Mddulo Criterios de 1 000
Performance) '

. i Confinado
Calculo Automatico de la Capaddad a Corte

1,166
Induir las Contribuciones del Hormigdn v la Fuerza Axial

A lo largo del gje 2-2 682,860

A lo largo del gje 3-3 682 860

NOTA: Los valores de resistencia a cortante mostrados arriba
son indicativos solamente, ya gue consideran unicamente la
contribucion del refuerzo transversal y el concreto (e.g ecuacion
(812} de EC8, Parte 3). La resistencia real a cortante del
miembro puedevariar durante el analisis, dependiendo de
factores como nivel de fuerza axial y la demandade ductilidad
de desplazamiento. Ademas, no se considero ningan factor de

. S ] i o
seguridad en laderivacion de los valores presentados. [ Estribos cerrados a 135

Propiedades de Seccion Elastica
NOTA

E& (kI) 9719640,000 Las propiedades elasticas de la seccion mostradas agui son
computadas sin considerar |a presenda de barras de

ET2 (kMNm2) 291589,200 armadura, las cuales son, en cambio, completamente
EI3 (kMm2) 291539, 200 tenidas en cuenta durante los andlisis
I (kNm2) 205337,294

Masa y Peso de la Seccidn

Masa Propia de la Seccion {tonnem) 0,508
Peso Propio de la Secdon (kM/m) 8,911

Figura 3.12: Caracteristicas de la seccién SECC_PILAR

Como se ha visto existen una serie de caracteristicas que deben introducirse para
definir cada seccion, unas comunes a todas y otras que varian. Todas ellas se recogen
a modo de resumen en las tablas 3.1, 3.2, 3.3 y 3.4; excepto las referentes a materiales
ya que son las mismas para todas las secciones. Cabe mencionar que en la definicién
de las secciones es posible introducir refuerzos de fibras de carbono, pero en este caso

no es necesario.
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Seccién Altura seccién (m) | Ancho seccion (m) | Esp. Recubrimiento (m)
SECC_PILAR 0,60 0,60 0,025
SECC_V1 0,60 0,60 0,025
SECC_V2 0,60 0,60 0,025
SECC_V3 0,50 0,40 0,025
SECC_V4 0,50 0,40 0,025
SECC_V5 0,50 0,40 0,025
SECC_V6 0,50 0,40 0,025
Tabla 3.1: Dimensiones de secciones Seismostruct
secuon | eswnas | Sypeiere [ ey | B
SECC_PILAR 4020 6020 6220 No
SECC_V1 4016 616 2010 Si
SECC_V2 4016 616 2010 Si
SECC_V3 4016 4016 2010 Si
SECC_V4 4016 4016 2010 No
SECC_V5 4012 6012 2010 No
SECC_V6 4012 6012 2010 Si
Tabla 3.2: Armadura longitudinal de secciones Seismostruct
Seccion Area (m2) d2 (m) d3 (m)
SECC Vi 0,00020106 0,05 -0,255
SECC_V1 0,0001131 0,05 0,255
SECC_V1i 0,0001131 -0,05 0,255
SECC_V2 0,00020106 0,05 -0,255
SECC_V3 0,00022619 0,00 0,205
SECC_V6 0,0001131 0,05 0,2085
SECC_V6 0,0001131 -0,05 0,2085
Tabla 3.3: Barras adicionales de secciones Seismostruct
Seccion Barras Espaciamiento (m) | Ramas altura | Ramas ancho
SECC_PILAR @10 0,15 3 3
SECC_V1 @10 0,10 2 4
SECC_V2 @10 0,15 2 4
SECC_V3 @10 0,10 2 2
SECC_V4 @10 0,15 2 2
SECC_V5 @10 0,15 2 2
SECC_V6 @10 0,10 2 2

Tabla 3.4: Armadura longitudinal de secciones Seismostruct
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3.1.3. Clases de Elementos

El siguiente paso en la elaboracién del modelo consiste en definir los diferentes
tipos o clases de elementos utilizados, lo que equivale a definir cada pilar y viga distinto,
que como puede deducirse de la figura 3.2 son cinco, un pilar y cuatro vigas. Para ello
se utiliza, dentro de la categoria de tipo de elementos viga-columna, los de tipo “infrmFB”
0 elementos ineldsticos tipo pértico basados en fuerzas ya que segun el manual de
usuario del programa [13] es el méas preciso y permite la definicion de diferentes
secciones dentro del mismo, en lugar de tener que dividir este en diferentes elementos,

lo que resulta de utilidad en el caso de las vigas.

Existen una serie de pardmetros que se han definido comunes a todos los
elementos, estos son el nUmero de secciones de integracion de cada elemento y el
namero de fibras en que se divide cada seccion, cuyos valores son 5 y 150
respectivamente. También es comun la decisiobn de no considerar ninguna masa
adicional por unidad de longitud para representar las cargas sobre cada elemento al ser
estas introducidas en la pestafia de cargas, asi como no considerar un amortiguamiento

especifico puesto que se define uno global para toda la estructura.

Para definir este amortiguamiento global es necesario acudir a los ajustes de
proyecto, concretamente al apartado amortiguamiento, donde como tipo de
amortiguamiento se ha escogido el de Rayleigh. Los parametros utilizados en este
modelo para definir el amortiguamiento pueden observarse en la figura 3.13.

m Ajustes de Proyecto K
Eigenvalores Modelos Constitutivos Subdivision del Elemento Anélisis de respuesta espectral
General Analisis Elementos Vinculos Internos Criterios de Convergendia
Estrategia Iterativa Gravedad & Masa Esquema de Integracidn Amortiguamiento Pushover Adaptativo

Tipo de amortiguamiento Amartiguamiento de Rayleigh

() Ningtinfuno Modo 1

() Amortiguamiento propercional a la rigidez Periodo (seq)

() Amortiguamiento proporcional a la masa

(®) Amortiguamiento de Rayleigh Coef. de Amortiguamiento (%) |4,00

Parametro de Masa Modo 2

0,314159 oae

'
Parémetro de Rigidez el e
0,00501338 Coef, de Amortiguamiento (%)

(®) Rigidez Inidal
Mote gue el amortiguamiento definida a nivel del elemento tendra prioridad

O Rigidez Tangendial por zobre el amortiguamiento global definido en los Ajustes de Proyecto,

Figura 3.13: Amortiguamiento global del modelo Seismostruct
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3 Modelo numérico digital de la estructura

Como puede verse en la figura 3.14 para definir el elemento “PILAR”, ademas de
los pardmetros comunes expuestos solo es necesario seleccionar SECC_PILAR como

nombre de seccidn ya que esta es continua en toda la longitud de los pilares del pértico.

s Clase de Elemento: |p1|_AR |

« OK
Tipo de Elemento: . RSP r-
infrmFB: Elemento ineldstico tipo pdrtico basado en fuerzas x Cancelar
Mombre Seccidn Seccones de Integracién
SECC_PILAR RE |
Fibras Secddn
[] seccones de Integracién Diferentes | 150 |

Visualizar Discretizadidn

Masa Adicional/Longitud [tonne,m]
0,00

Amartiguamienta

Mingdn funo

Figura 3.14: Clase de elemento PILAR en Seismostruct

En el caso de las vigas, como estas han sido idealizadas mediante dos secciones
distintas, es necesario considerar secciones de integracion diferentes para definirlas
correctamente, por lo que conviene asegurarse de cémo divide el programa los
elementos dentro de los ajustes de proyecto. Los valores por defecto, que pueden verse

en la figura 3.15, son los adecuados para este caso.

Subdivision en 5 y 6 elementos

Procentaje de la longitud de los 0 x| Procentaje de la longitud de los o
elementos extremos con respecto a segundos elementos con respecto a la
la longitud total del miembro longitud total del miembro

[ = . = = u = = = = = a

Figura 3.15: Subdivision de elementos por defecto en Seismostruct
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Por tanto, solo es necesario seleccionar la opcién de secciones de integracion

diferentes y definirlas, como puede apreciarse en la figura 3.16 para el caso del

elemento “VIGA _PB_extremoymedio”.

Definir Nombres de Secciones

Ayuda Clase de Elemento: |1.-'IGA_PB_extremoymedic-

Tipa de Elemento: | ifmes: Elemento ineléstico tipo pértico basado en fuerzas

Secciones de Integracidn

' OK

# Cancelar

| SECC_V1 SECC_V1 SECC_V2 SECC_VW1 SECC_i | |5

Secdones de Integracion Diferentes

Masa Adidional/Longitud [tonne/m]

Fibras Seccidn

|151

Visualizar Discretizacion

E‘ Definir Secciones de Integracién

|5Ecc_u1 SECC_V1 SECC_V2 SECC_V1 SECC_V1

Secdidn 1

Definir Secdones Miltiples

SECC V1

Seccidn 2

SECC_V1

0,00

Secddn 3

Amortiguamiento

Mingdn/uno

SECC_W2
Seccidn 4
SECC_W1
Secdidn 5

SECC_W1

Figura 3.16: Clase de elemento VIGA_PB_extremoymedio en Seismostruct

En este modelo es necesario definir cuatro elementos viga, uno en planta baja y

primera y dos en planta segunda, como se puede apreciar en la figura 3.2. El nombre

gque se ha dado a cada elemento viga permite identificar su posicién en el portico ya que

tienen el formato VIGA_PLANTA_posicion, y las diferentes secciones de integracion que

los componen se encuentran en la tabla 3.5, siendo en cada elemento tanto las

secciones 1y 2 como las 4 y 5 respectivamente la misma.

Nombre del elemento Seccion 1y 2 Seccion 3 Seccibn4y5
VIGA_PB_extremoymedio SECC_V1 SECC_V2 SECC V1
VIGA_P1_extremoymedio SECC_V3 SECC_V4 SECC V3

VIGA_P2_extremo SECC_V5 SECC_V5 SECC_V6
VIGA_P2_medio SECC_V6 SECC_V5 SECC_V6

Tabla 3.5: Clases de elementos viga en Seismostruct
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3.1.4. Nodos

La geometria y dimensiones del pértico se definen en la pestafia de nodos, donde
estos se introducen mediante coordenadas en tres ejes X,Y,Z. Para el portico de estudio
precisamos de 16 nodos, 4 para la base de los pilares de planta baja y 12 para cada
una de las uniones pilar-viga del portico, todos ellos de tipo estructural ya que los de tipo
no estructural se utilizan para dividir elementos en partes y definir cada una como un

elemento independiente, que no es el caso.

El criterio para definir los nodos ha consistido en definir un nodo N1 con
coordenadas 0,0,0 correspondiente a la base del primer pilar del pértico en la esquina
inferior izquierda del esquema de la figura 3.2, y a continuacion el resto de nodos de
izquierda a derecha y de abajo a arriba asignandoles una numeracién creciente. De este
modo se ha facilitado la introduccién de datos en posteriores fases y la localizacion de
los nodos, la totalidad de los cuales pueden verse en la figura 3.17 con sus respectivas
coordenadas X,Y,Z donde la coordenada Y es siempre O al tratarse de un pértico plano,
mientras que la X sitGa el nodo en horizontal y la Z en altura.

Nambre Nodo X ¥ Z  Tipo Editar Coordenadas Nodo *
M1 0,00 0,00 0,00 estructural
N2 5,00 0,00 0,00  estructural Nombre de Modo:
M3 10,00 0,00 0,00  estructural |N1 | 0K
N4 15,00 0,00 0,00 estructural
M5 0,00 0,00 4,10  estructural
NE 5.00 0,00 410  estructural Coordenada X (m): 3 Cancelar
N7 10,00 0,00 4,10 estructural (0,00 |
M3 15,00 a,00 4,10 estructural
Na 0,00 0,00 7,80 estructural S minn Ayuda
N1 5,00 0,00 7,90 estructural 0,00 |
M11 10,00 0,00 7,90 estructural
N12 15,00 0,00 7,00 estructural Crrn s 20
M13 0,00 0,00 11,70 estructural |u,on |
M14 5,00 0,00 11,70  estructural
N15 10,00 0,00 11,70 estructural TEDEEEIE
M16 15,00 0,00 11,70  estructural Modo estructural e
I

Figura 3.17: Nodos del modelo digital en Seismostruct

3.1.5. Conectividad de elementos

Definida la geometria del portico mediante nodos, se pasa a establecer que clase
de elemento unen unos con otros en la pestafia de conectividad de elementos, para lo
cual solo es necesario darles un nombre, seleccionar la clase de elemento
correspondiente y los nudos extremos de cada uno; como puede verse en la figura 3.18.
Por defecto el programa define la orientacion de cada elemento mediante un angulo de
rotacion igual a 0, lo que es valido en este caso, y el resto de parametros no son

necesarios asi que no se ha modificado nada.
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Paralelamente al criterio utilizado para definir los nodos, se han establecido otros
dos para nombrar los elementos pilar y viga. En el caso de los pilares el patrén es el
mismo que para los nodos, comenzando por el tramo en planta baja del primer pilar, el
situado en la parte inferior izquierda y que he denominado PILAR_1, y continuando de
izquierda a derecha y de arriba abajo. Para las vigas se utiliza el mismo orden pero la
nomenclatura corresponde a la formula VIGA_PLANTA_nuamero, ya que asi resulta mas

facil comprobar que los datos se han introducido correctamente.

En cuanto a la definicion de los nodos extremos, para mantener un orden se ha
optado por establecer como nudo 1 el de menor numeracién, excepto en el caso del
elemento VIGA P2 3 donde es necesario aplicar el criterio opuesto. Esto se debe a que
en general como los elemento son simétricos no importa el orden en que se definan los
nudos, pero en el caso de los elementos viga extremos de la segunda planta estos no

lo son, asi que es necesario asegurase de que el elemento se define correctamente.

El resultado una vez introducidos todos los datos puede verse en la parte izquierda
de la figura 3.18, siendo fécil relacionar estos datos con el esquema idealizado de la

estructura que se tomé como base del modelo.

Mombre Elemento  Clase de elemento Mombre(s) nodo(s) E‘ Editar Propiedades de Elementos
WIGA_PB_1 VIGA_PB_extremoymedio M5 N& deg=0,00
WIGA_PB_2 VIGA_PB_extremoymedio N& N7 deg=0,00 bre de gl
VIGA_PB_3 VIGA_PB_extremoymedio N7 N8 deg=0,00 [T IR Es B R
VIGA_P1_1 VIGA_P1_extremoymedio M9 MN10 deg=0,00 VIGA_PE_1 0K i cancelar
WIGA_P1_2 VIGA_P1_extremoymedio M10 MN11 deg=0,00 Clase de Elemento:
WVIGA_P1_3 VIGA_P1_extremoymedio N1l N12 deg=0,00 - Ayuda
VIGA_P2_1 VIGA_P2_extremo M13 N14 deg=0,00 VIGA_FB_extremoymedio
VIGA_P2_2 VIGA_P2_medio N14 N15 deg=0,00
VIGA_P2_3 VIGA_P2_extremo N6 N15 deg=0,00 Nodos Extremos Elemento Orientacidn Elemento
PILAR_1 PILAR M1 NS5 deg=0,00 Nodo 1
PILAR_2 PILAR M2 N& deg=0,00 - Definir mediante Angulo de Rotaddn
N5 ~
PILAR_3 PILAR M3 N7 deg=0,00 : s
= z Angulo de Rotadidn -
PILAR_4 PILAR M4 N8 deg=0,00 MNodo 2: m
FILAR_S PILAR N5 N3 deg=0,00 N& e . . .
PILAR_& PILAR M& M10 deg=0,00 [ befinir mediante Nodos Adidenales
PILAR_7 PILAR N7 N1l deg=0,00 Nodo de Orientacidn 1:
FILAR_& PILAR M3 M12 deg=0,00 debnit
FILAR_S PILAR N3 MN13 deg=0,00 —
PILAR_10 PILAR M10 N14 deg=0,00
PILAR_11 PILAR Mil Ni5 deg=0,00
PILAR_12 PILAR MN12 N1 deg=0,00
Liberaciones & Cachos Rigidos
Liberaciones de Momento /Fuerza Longitud Cachos Rigidos {en coord. globales)
Nodo 1 Modo 2
Ow O Or e
dy
Cws  Cws O
*
expandir ¥
TiempoF.C. de Activacién |-1e20 [ ]
Tiempo,F.C. de Desactivacidn expandir Y
"
Mostrar Margenes i
expandir Z
v v

Figura 3.18: Elementos de pilar y viga definidos en Seismostruct
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3.1.6. Vinculos Internos

En este apartado es posible definir vinculos internos dentro de la estructura, o
dicho de otro modo, restringir el movimiento de ciertos nodos al de otros. El caso mas
tipico y que se emplea en este modelo es el diafragma rigido que introduce la presencia
de un forjado, obligando a todos los nodos de esa planta a rotar y desplazarse
manteniendo su posicidn relativa, como si se encontraran enlazados mediante brazos
de palanca rigidos [13].

Para ello, se debe seleccionar el tipo de vinculo interno “diafragma rigido”
aplicando la restriccién en el plano X-Y, correspondiente al plano horizontal. Cada
diafragma rigido se define mediante los cuatro nodos correspondientes a una misma
planta, tomando como nodo maestro el de menor numeracién y como nodos esclavos
el resto para mantener un criterio comun. Este proceso puede verse en la figura 3.19,

asi como las caracteristicas de los tres diafragmas rigidos definidos.

Tipo de Vinculo ... Modos Maestros GDOLs restringidos Modo(s) Esdavo(s)
Diafragma Rigido N5 plano X-Y ME N7 M3
Diafragma Rigido N9 plano X-Y M10 N1l N12
Diafragma Rigido  M13 plano X-Y Mi4 N15 Mi6
ﬂ Editar Muevo Vinculo Internc *

Tipo de Vinculo Interno Tipo de Restricddn

» OK
Diafragma Rigido - plano X-Y v
i Cancelar
Modo Maestra | N5 o <
Ayuda

Modos Esdavos

Figura 3.19: Vinculos internos en el modelo de Seismostruct
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3.1.7. Vinculos Externos

En esta pestafa es posible definir todas aquellas restricciones en los grados de
libertad de cada nodo que son impuestas por elementos ajenos a la propia estructura.
En este modelo solo se han impuesto restricciones en los nodos inferiores de la
estructura con el fin de representar la accién de las zapatas como se ve en la figura

3.20, donde se ha optado por restringir todos los grados de libertad de los mismos.

Mombre Nodo Vinculos Externos
M1 X+ +Z-HXHYHZ
M2 X+y+z-HXHyHzZ
M3 Kz HRHyHzZ
M4 Xxty+zHxHyHz
M5
NG ﬂ Mueve Tipe de Vinculo Externc
N7 N |1
N3 Tipo de Restriccidn « OK
NS |x+y+z+rx+ry+rz
N0 H-y-Z Iy -Ty -rz #& Cancelar
M11
N1z X w rx w
M13
N14 ¥ w ry w Ayuda
M15 z - iz - — I
M1G Restringir Todo
T

Figura 3.20: Vinculos externos en el modelo de Seismostruct

3.1.8. Cargas aplicadas

Las cargas, tanto las dinamicas como las estaticas, son introducidas en esta
pestafia del programa. Es posible definir el peso (cargas gravitatorias) a partir de las
masas, o definir las masas a partir del peso. En concreto, las cargas pueden definirse
mediante un valor de masa adicional asignado a la seccion, mediante elementos
especificos de masa o mediante cargas puntuales y/o distribuidas. En este modelo se
ha optado por el dltimo método asi que como puede verse en la figura 3.21 se han
seleccionado las opciones de definir las masas exclusivamente mediante cargas y que

estas no se deriven de las masas.

En este apartado de ajustes generales también pueden revisarse los relativos a la
gravedad, asi como activar o desactivar las direcciones en las que el programa
considera masa. En este caso, al trabajar con un portico plano, se han desactivado las

direcciones Y y Z para no tener en cuenta modos de vibracién anémalos.
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3 Modelo numérico digital de la estructura

ﬂ Ajustes de Proyecto *
General Analisis Elementaos Vinculos Internos Criterios de Convergencia
Eigenvalores Modelos Constitutivos Subdivisidn del Elemento Andlisis de respuesta espectral
Estrateqia [terativa Gravedad & Masa Esguema de Integradon Amortiguamiento Pushover Adaptativo
Ajustes de Masa Ajustes Gravedad

Direcciones Globales de Masa

Considerar masa en las siguientes direcciones:  Valor de m/sec2

X B Direccidn de las Fuerzas de Gravedad
Ly RY O +x O x
|
[z R O 4y Cy
O +z ® -z
Definir Masas a partir de: Definir Cargas de:

De Elementos de Portico (peso espedfico v
(_Imasa adidonal de seccidn), y Elementos de
Masa (Imass y dmass).

(®) Las Cargas no son derivadas de las Masas.

Las Cargas son derivadas de las Masas (S0LO
{_Jen la direccidn de la gravedad),basadas en el
De Cargas (puntuales y distribuidas) valor de a.
(®) aplicadas S0LO en la direccién de la Las Cargas son derivadas de las Masas en
gravedad, basadas en el valor de g. () cualguier direccidn transladional, en fundén de
los coeficientes definidos por el usuario,

() De Elementos de Pértico/Masa y Cargas.  NOTA: Las Cargas definidas en el médulo
Condidones de Carga son aplicadas siempre.,

Figura 3.21: Ajustes de gravedad y masa en Seismostruct

Para introducir las cargas bastard con definirlas sobre los elementos viga del
modelo, como puede verse en la figura 3.22, seleccionando la opcion de carga

permanente, el elemento sobre el que se aplica, la direccion z, el tipo “fuerza” y su valor.

Esta carga debe definirse en la misma direcciéon que la fuerza gravitatoria, para
este caso -z, y su valor sera segun NCSE-02 [6] igual al valor de la carga permanente
mas la mitad de la sobrecarga de uso, lo que se traduce en 44 kN/m para las vigas de
planta bajay primera, y 36 kN/m en planta segunda.

Cargas de Elementos

— Categoria Nombre Ele...  Direccidn Tipo Valor m‘ Editar Carga de Elemento b4
Carga Permanente  VIGA_PB_1 z fuerza -44,00
Carga Permanente VIGA_PB_2 z fuerza -44,00
Cargs Permanente VIGA PE 3 z fuerza 44,00 Carga Permanente -
Eliminar Carga Permanente  VIGA_P1_1 z fuerza -44,00 Lista de Elementos de Pdrtico
Carga Permanente VIGA_P1 2 z fuerza 44,00 « 0K
Duptezsiin Carga Permanente  VIGA_P1_3 z fuerza -44,00
Carga Permanente  VIGA_P2_1 z fuerza -36,00 3 Cancelar
Ayuda Carga Permanente  VIGA_P2_2 z fuerza -36,00
Carga Permanente  VIGA_P2_3 z fuerza -36,00
Ayuda
Input Tabular
© Direccidn: z ~
Input Grafico
Tipo: fuerza ~

<<

Figura 3.22: Cargas aplicadas en el modelo de Seismostruct
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3.2. Andlisis de las propiedades fundamentales

El primer analisis realizado al modelo ha sido uno de autovalores para obtener las
propiedades dindmicas del mismo relativas a los modos de vibracion de la estructura:
periodos, frecuencias y masas modales efectivas. También se ha obtenido la forma de
cada modo de vibracion.

La ejecucion del andlisis solo requiere ordenar al programa que procese el modelo
ya creado para acceder a los resultados. En total se han obtenido cuatro modos de
vibracion diferentes, pero uno de ellos se descarta debido a que segun los resultados
no participa en la respuesta dinamica del portico al ser tanto su factor de participacion

modal como su masa modal efectiva iguales a cero.

En la tabla 3.6 se muestran el periodo y la frecuencia de los tres modos de
vibracién de la estructura, asi como su masa modal efectiva expresada en porcentajes.
Los valores de esta Ultima nos permiten anticipar que la respuesta de la estructura frente

a la accién sismica estara gobernada por el primer modo de vibracion.

Modo de vibracién Periodo (s) Frecuencia (Hz) | Masa modal efectiva (%)
Modo 1 0,3520 2,84 83,10%
Modo 2 0,1150 8,69 14,40%
Modo 3 0,0606 16,49 2,50%

Tabla 3.6: Caracteristicas de los modos de vibracién del portico

La informacion relativa a las deformaciones asociadas a cada modo de vibracién
obtenida con el programa es dificil de interpretar, ya que muestra las deformaciones
para los seis grados de libertad posibles en cada uno de los 16 nodos, siendo los valores
iguales a cero cuando se trata de movimientos restringidos; por ello, se ha decidido
considerar solo los relativos al desplazamiento en el eje horizontal X al ser los mas

representativos en un portico plano.

Como se definieron diafragmas rigidos en cada planta la deformacion de los nodos
en cada una de ellas es idéntica, por lo que se toma el valor de un nodo de cada planta
y, suponiendo un desplazamiento igual a la unidad en el nodo superior, se modifican los
demés valores hasta obtener un sistema equivalente que resulta representativo del

modo de vibracion.

El resultado obtenido con este procedimiento se corresponde al de un modelo de
tres masas concentradas de un grado de libertad equivalente al poértico analizado y

permite comprender mejor los modos de vibracion del mismo.
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En la tabla 3.7 se recogen los valores adimensionales de desplazamiento
obtenidos mediante el proceso descrito anteriormente y que reflejan la forma de cada
modo de vibracioén, no siendo relevante por ahora la amplitud de las deformaciones sino

sus valores relativos.

Planta Modo 1 Modo 2 Modo 3
Segunda 1 1 1

Primera 0,677 -0,735 -2,134

Baja 0,29 -1,107 2,156

Tabla 3.7: Modos de deformacion del poértico

Por altimo, el programa también ofrece una representacién grafica, tanto estatica
como animada, de cada uno de los modos de vibracién calculados que ayuda a
visualizar de una manera mas directa los patrones de deformacién descritos
anteriormente. Estas representaciones pueden verse en las figuras 3.23, 3.24 y 3.25

para los modos de vibracion 1, 2 y 3 respectivamente.

Figura 3.23: Modo 1 de vibracién del pértico, T=0.35s
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Figura 3.25: Modo 3 de vibracién del portico, T=0.06s
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4 Calculos dinamicos con acelerogramas

4.1. El calculo dindmico en la normativa

El modelo numérico digital elaborado se somete a una serie de calculos dindmicos
con acelerogramas para obtener los resultados que permitiran valorar la resistencia y el
dafio del pértico ante una accion sismica con un periodo de retorno de 475 afios, que
es el considerado tanto por la normativa espafiola [6] como el recomendado por el

Eurocodigo 8 [3] para el requisito de no colapso.

El calculo dinamico mediante acelerogramas esta contemplado tanto en la norma
espafiola como en el Eurocodigo, siendo en este ultimo donde se recogen mas detalles
y requisitos. La normativa espafiola NCSE-02 [6] especifica que, para llevar a cabo el
estudio dindmico tanto en el dominio del tiempo como en el de la frecuencia deben
utilizarse acelerogramas representativos del movimiento del suelo, siendo necesario
escalarlos en tiempo y amplitudes para compatibilizarlos con la informacién sismica
descrita por la norma, concretamente con el espectro de respuesta elastica y la
aceleracion sismica de célculo. Es posible emplear tanto acelerogramas reales
escalados como artificiales, debiendo realizarse un minimo de 5 calculos a partir de
terremotos diferentes, que en el caso de estructuras espaciales requieren de 3
acelerogramas independientes actuando cada uno en una de las direcciones principales

consideradas.

Por su parte, EC-8 [3] dice en su apartado 4.3.3.4.3 que cuando la respuesta del
modelo se obtenga a partir de 7 estudios dinAmicos diferentes, la respuesta de los
mismos puede promediarse para obtener la respuesta final del sistema, siendo
necesario utilizar la respuesta mas desfavorable si se lleva a cabo un nimero menor.
También indica que para poder realizar el estudio dinAmico los acelerogramas deben
ser acordes a lo definido en el apartado 3.2.3.1 donde, al igual que la norma espariola,
se especifica que para modelos espaciales deben utilizarse tres acelerogramas

diferentes, pudiendo ser estos artificiales, registrados o simulados.

Los acelerogramas deberan escalarse para ser representativos de la informacién
sismica definida por la norma, pero a diferencia de NCSE-02 es posible utilizar
acelerogramas generados mediante una simulacién fisica de los mecanismos de la
fuente y la trayectoria. Ademas, se ofrecen unas reglas para determinar si han sido

correctamente escalados [3]:
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e La media de los valores de la respuesta espectral de la aceleracién para el
periodo cero (calculada a partir de los acelerogramas individuales) no deberia
ser menor del valor de ag-S para el emplazamiento en cuestion.

e Enelrango de periodos entre 0,2 T1y 2 T1, donde T1 es el periodo fundamental
de la estructura en la direccién en que se aplicara el acelerograma, ningan valor
del espectro medio para el 5% de amortiguamiento, calculado a partir de todos
los acelerogramas o historias en el dominio del tiempo, deberia ser menor del
90% del valor correspondiente del espectro elastico de respuesta para el 5% de

amortiguamiento.

En este caso de estudio, al tratarse de un portico plano, se ha decidido ejecutar
siete andlisis dindAmicos con siete acelerogramas diferentes, uno para cada analisis,
escalados de forma que cumplan las reglas descritas por el Eurocédigo pero adaptadas

a la normativa espafola.

4.2. Acelerogramas empleados

Los acelerogramas utilizados en el analisis se obtienen a partir de acelerogramas
historicos escalados con el software Seismomatch [15] para adaptarse al espectro de

respuesta correspondiente a la localizacion del edificio segun la norma espafiola.

El origen de los mismos es la European Strong Motion Database [16], una
plataforma de libre acceso a una base de datos que recoge la informacién sismica
registrada en Europa y areas adyacentes durante los Ultimos afios. En la tabla 4.1
pueden encontrarse los datos basicos de los acelerogramas empleados: localizacion del
terremoto, estacion donde se ha registrado, cédigo identificativo, fecha de registro,
magnitud del terremoto y duracién del mismo. La representacion gréfica de los
acelerogramas escalados se encuentra en la figura 4.1, donde se muestra la aceleracion

del suelo como fracciéon de la gravedad a lo largo del tiempo en segundos.

Terremoto Estacion ID Fecha | Magnitud | Duracion
Duzce Ai_159 Fi TK.9907 | 12/11/99 7.0 42.325 s
lzmit Ai_011_Dzc TK.8101 | 17/08/99 7.4 27.190 s
Turkey Ai_137_Din TK.0302 | 01/10/95 6.4 27.995 s
Turkey Ai_022_Cyh_Tim TK.0105 | 27/06/98 6.2 29.215 s
Western Iran Lahijan [1.LHJ 20/06/90 7.7 60.385 s
Azores Islands Horta IP.HOR | 09/07/98 6.2 16.840 s
NW Balkan | Veliki Ston-F-K-Soli | CR.VELS | 15/04/79 6.9 29.220 s

Tabla 4.1: Datos basicos de los acelerogramas
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4 Célculos dinamicos con acelerogramas
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Figura 4.1: Acelerogramas empleados en el calculo dinamico
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4 Calculos dinamicos con acelerogramas

Para comprobar si los acelerogramas estan convenientemente escalados se
siguen las reglas propuestas por el Eurocédigo, calculando en primer lugar el espectro

de respuesta elastica definido por NCSE-02 [6] para la localizacion del portico.

Es importante tener en cuenta que este espectro se define a partir del coeficiente
de amplificacién a, siendo el cociente entre la aceleracibn maxima absoluta
experimentada como respuesta por un oscilador simple y la aceleracion del terreno que
provoca esa respuesta, por lo que deben modificarse los valores para representar la
aceleracion de respuesta. El espectro resultante y que sirve como referencia puede

verse en la figura 4.2 como una linea negra a trazos.

Por otro lado, es preciso calcular el espectro de aceleraciébn de respuesta
correspondiente a un oscilador simple de un grado de libertad, como el empleado por
NCSE-02, sometido a cada uno de los acelerogramas. Esto conlleva realizar los célculos
para diferentes sistemas con diferentes periodos obteniendo asi el espectro de
respuesta de cada acelerograma. El conjunto de todos ellos puede verse en la figura
4.2 comparandose con el espectro de referencia calculado previamente.

TK.9907 TK.8101 =——TK.0302 TK.0105 =——I1.LH} ==——|P.HOR =———CR.VELS

1,8
1,6

1,4

al

Aceleracion de respuesta (g)

Periodo, T (s)

Figura 4.2: Justificacion de los acelerogramas empleados
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4.3. Célculos dindmicos en Seismostruct

Para llevar a cabo los analisis dinamicos en Seismostruct es preciso seleccionar
esta opcion, lo que nos abrirda nuevas pestafas para introducir los datos relativos a los
acelerogramas, siendo en la llamada “curvas time-history” donde cargaremos los
acelerogramas escalados a partir de archivos de texto. El proceso consiste en
seleccionar el archivo de origen y después configurar los pardmetros que pueden verse
en la figura 4.3 para el acelerograma TK.9907.

Hay que dar un nombre a la curva, en este caso “AC1_TK9907” para identificarla
facilmente. El programa establece el resto de parametros autométicamente, pero hay
que comprobar que el incremento de tiempo entre puntos del acelerograma coincida con
el del archivo (0,005s en este caso), asi como introducir un factor de escala de 9,81 ya

gue el acelerograma esta como fraccién de la gravedad y el programa trabaja en m/s2.

ﬂ' Parametros de Archivo de Entrada *
Mombre Curva: Descripcan
|40 _Tka907 | Matched_TK.9907. txt
Eri Li »  OK
rimera Hnea IZI (®) valor tnico de aceleracidn por linea
Ultima Linea 8470 i) Valores de Tiempo & Aceleracién por linea 3 Cancelar
() Miltiples valores de aceleradidn por linea
Incremento de tempo dt  |g.o0s
() SMC Format
Ayuda
Factor de Escala 9.81 () Peer NGA Format
Columna Aceleraddn
Columna de Ti L3
olumna de Tiempo -
Retraso
Frecuenda 1 =
Valores Iniciales Saltados 0 =
Archivo de Aceleradcn
Time Series matched accelerogram: TE.S507. . HNE.D.15%891112.1&5715.C ]
Time Step: 0.005 s
Time (sec) Leoo (g)
0.00000 0.00000
0.00500 0.00000
0.01000 —-0.0000%9
0.01500 —-0.00018
0.0Z000 —-0.00018
0.0Z500 —-0.00018
0.03000 -0.00018 h

Figura 4.3: Importacion de acelerogramas en Seismostruct
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Una vez comprobados todos los parametros, el programa mostrara una
representacion de la curva, como la de la figura 4.4, donde puede comprobarse si el

proceso se ha realizado correctamente, sabiendo que el factor de carga esta en m/s?

m Valores Curva Time-history X

Teipe [Faccdecwon | Bl S peegeseyeapepspespaspes e p sy ay

0,005  0,0000 3

0,010 0,0000

0,015 -0,0008
0,020 -0,0018
0,025 -0,0018
0,030 -0,0018
0,035 -0,0018
0,040 -0,0018

0,045 -0,0018

Factor de Carga

0,050 -0,0018
0,055 -0,0018
0,060 -0,0018
0,065 -0,0018
0,070 -0,0018 v

« OK

28 b——

x Cancelar 0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 22 24 26 258 30 32 34 36 35 40 42
= Tiempo

Figura 4.4: Curva time-history en Seismostruct

El siguiente paso consiste en seleccionar los intervalos del acelerograma que se
usaran en el andlisis, denominados por el programa como etapas time-history, que en
este caso corresponde a la duracidn total del acelerograma empleado. Como se muestra
en la figura 4.5 solo es necesario introducir el final de la etapa (42s) y el nimero de
incrementos de tiempo en que se divide. Este valor se ajustara de modo que la duracion
de cada intervalo sea la mitad del incremento de tiempo utilizado para definir la curva
del acelerograma, en este caso 0,005/2 = 0,0025s, para garantizar la convergencia de
los analisis y la estabilidad en el célculo. En la tabla 4.2 pueden verse los valores de los

dos parametros para cada uno de los acelerogramas empleados.

Etapas Time-history
Comienzo de la Etapa  Final de la Etapa  Incrementos  Incremento de tiempo dt m Editar Etapa %

Agregar 0,00 42,00 16800 0,0025

42,00

£ Cancelar

Eliminar Incrementos

16800 Ayuda
Ayuda

Figura 4.5: Definicién de etapa time-history en Seismostruct
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Acelerograma Final de la etapa N° de incrementos
AC1_TK9907 42,00 s 16800
AC2_TK8101 27,00 s 10800
AC3_TK0302 27,50 s 11000
AC4_TK0105 29,00 s 11600
AC5_11LHJ 60,00 s 24000
AC6_IPHOR 16,50 s 6600
AC7_CRVELS 29,00 s 11600

Tabla 4.2:; Valores de las etapas time-history

Introducidas las curvas y las etapas de analisis, es necesario afiadir las cargas
dinamicas al modelo en la pestafia “cargas aplicadas” actuando sobre los nodos
inferiores de los pilares de planta baja, para lo que se definen cuatro cargas dindmicas
del tipo aceleracion, una por cada nodo, actuando en la direccién x. El proceso se
completa estableciendo el multiplicador de la curva en uno y seleccionando la curva

correspondiente, como puede verse en la figura 4.6 para “AC1_TK9907".

Cargas de Nodos
Agregar Categoria Mombre Modo  Direccién ~ Tipo Valor  Mombre Cu... m Editar Carga de Nodo X
Carga Dindmica... M1 X aceleracion 1,00 AC1_TKS9907
Carga Dindmica... M2 x aceleracién 1,00 AC1_TK9907 e e -
Carga Dindmica... M3 X aceleracion 1,00 AC1_TK93907 )
Eliminar Carga Dindmica... M4 X aceleracon 1,00  AC1_TK9307 Lista de Nodos < OK
Duplicacidn s
N4 & Cancelar
N5
Ayuda NG
N7
< > NS Ayuda
NS
Cargas de Elementos NiD
Categoria Mombre Ele...  Direccidn Tipo valor ~ N1l
Agregar N1z
Carga Permanente  VIGA_PB_1 z fuerza -44,00 n13 v
Editar Carga Permanente  VIGA_PB_2 z fuerza -44,00
Carga Permanente  VIGA_PB_3 z fuerza -44,00 Direccidn: X ~
Eliminar Carga Permanente  VIGA_P1_1 z fuerza -44.00
Carga Permanente  VIGA_P1_2 z fuerza -44,00 Tipo: aceleracidn
Duplicacisn Carga Permanente  VIGA_P1_3 z fuerza -44,00 o
Cargs Permanente  VIGA P2_1 2z fuerza -36,00 Multiplicader de Curva
e Carga Permanente  VIGA_P2_2 z fuerza -36,00 bre d
Carna Permanente  VIGA P2 3 7 fuerza -36.00 Y REnIrRiEEinEE HELILERIT -
£ >

Figura 4.6: Cargas dindmicas aplicadas en Seismostruct para AC1_TK9907

Al igual que en el andlisis de autovalores solo es necesario ordenar al programa
gue realice el analisis para obtener los resultados. Es posible en cada uno de los
incrementos de tiempo que forman la etapa completa de analisis comprobar el estado
preciso de deformacion, velocidad y aceleracién en cada nodo de la estructura, asi como
los esfuerzos y deformaciones de cada elemento que compone el poértico, sin embargo,
los resultados deseados se encuentran en la pestafia “parametros de respuesta global”
donde es posible consultar los datos mencionados anteriormente mediante

representaciones graficas dependientes del tiempo.
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En primer lugar, se necesita conocer el desplazamiento maximo que experimenta
el pértico en cada planta respecto de la planta inferior, que se obtiene en la subpestafa
“desplazamientos estructurales” y que permite valorar la magnitud de este respecto a la

altura de cada planta.

El procedimiento para la planta baja puede verse en la figura 4.7 donde se ha
escogido mostrar el desplazamiento en el eje x del nhodo N5 relativo al nodo base N2.
Se selecciona la visualizacién gréfica y la opcion de mostrar el maximo valor absoluto
para que el programa dibuje la grafica del desplazamiento a lo largo del tiempo de
analisis, indicando en gue momento se alcanza el maximo desplazamiento y cuéal es su
valor. En este caso, se observa que el desplazamiento relativo es de -12mm en el
instante t = 18.625s.

De manera analoga puede obtenerse este resultado para las demas plantas del
pértico seleccionando un nodo perteneciente a cada una y tomando como base uno
situado en la planta inferior, sin importar cuél de ellos se elija ya que se definié un
diafragma rigido entre los nodos de cada planta, por lo que todos ellos sufren las mismas
deformaciones y el valor relativo es exactamente igual. Otro dato interesante que puede
obtenerse con este procedimiento es el desplome total que experimenta el pértico

considerando su altura completa.
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e X 0,011
(®) desplazamiento @ejex !
Oejey 0,01
Orotauon OejeZ 0,009 | —r=
Desplazamiento Relativo 0,008
Nodo Base 5,007 4
0,006 |
N2 ~
0,005
Elsuall'zar 0,004 |
(@) grafico () valores
0,003
Mostrar en grafica... 0,002
OMax.  [Imin, [~ abs. Max. 0,001
o
> 0,002
& -0,003 |
M
N7 -0,004 4
M10
-0,005
N1 ’
M3 -0,006
N3
NG -0,007
N11 -0,008
Ni4
N4 -0,009
Ni2 i
N13 0,01
MN15 -0,011 18,625 -0,012
M8 T T T T T
0 10 20 30 40
Longitud: m  Fuerza: kM Masa: tonne Esfuerzo: kPa  Aceleracion: m/sec2

Figura 4.7: Desplazamiento maximo de planta baja para AC1_TK9907
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4 Calculos dinamicos con acelerogramas

El otro resultado que interesa conocer del analisis es el valor de la aceleracion
maxima que ha experimentado cada una de las plantas del pértico durante el mismo,
para lo que se emplea la subpestafa “velocidades/aceleraciones” en un proceso similar

al anterior.

El procedimiento para calcularlo en el nodo 5 de planta baja se muestra en la figura
4.8 y consiste en mostrar la aceleracion translacional en el eje x del nodo N5, seleccionar
la visualizacion grafica y mostrar el valor maximo absoluto para que el programa genere
la grafica, donde se observa que la aceleracion maxima es de 3.454m/s? en el instante
t = 17.435s. Repitiendo el proceso con un nodo de las otras plantas se obtienen todos
los resultados y, seleccionando un nodo de la cimentacion, el resultado es el
acelerograma introducido por lo que puede obtenerse el valor numérico de la maxima

aceleracion del suelo de manera directa.
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Figura 4.8: Aceleracién maxima en nodo N5 para AC1_TK9907

48



5 Resultados y conclusiones

5.1. Aceleracion maxima por planta

Evaluar la aceleracion méxima experimentada por cada planta frente a un
terremoto permite determinar como la aceleracién del suelo se transmite a la estructura,
donde es amplificada. También ayuda a estimar el dafio que sufren elementos no
estructurales presentes en la edificacion como es el caso de instalaciones, ascensores
o mobiliario; lo que también puede suponer pérdidas econdmicas sin necesidad de que

se produzca dafio estructural.

La tabla 5.1 muestra la aceleracion maxima en cada planta del portico estudiado
para cada uno de los andlisis y el valor medio del conjunto de los mismos. El valor medio

de la aceleracion del suelo es de 2.96m/s?.

m/s? TK9907 | TK8101 | TKO302 | TKO105 | 11LHJ | IPHOR | CRVELS | MEDIA

P. Segunda | 6,534 | 5,433 | 5,757 | 6,829 | 6,441 | 6,835 | 7,097 | 6,418
P.Primera | 4,382 | 4,549 | 4,403 | 5,280 | 5,072 | 4,531 | 4,719 | 4,705
P. Baja 3,579 | 3,119 | 3,166 | 3,900 | 3,825 | 3,657 | 3,460 | 3,529
Cimientos | 3,474 | 2,794 | 3,015 | 2,672 | 2,420 | 3,435 | 2,933 | 2,963

Tabla 5.1: Aceleracion maxima por planta

Se observa una tendencia a incrementarse la aceleracién con la altura, ya que
puede verse como de cimentacién a planta baja la aceleracién permanece muy similar,
mientras que en la dltima planta adquiere valores superiores al doble de la aceleracion
del suelo. Este fenébmeno puede apreciarse mejor en la figura 5.1 donde se han
representado estos valores unidos mediante lineas, de modo que se ve como en general

a medida que subimos de planta las lineas son cada vez mas horizontales.

No obstante, pueden apreciarse diferencias en el comportamiento del pértico
frente a los diferentes sismos aplicados, especialmente en TK.0105 y I1.LHJ donde a
partir de las aceleraciones mas pequefias en el suelo, estas aumentan de una manera
constante al subir de planta hasta adquirir valores por encima de la media. Estas
diferencias de comportamiento frente a terremotos de un orden de magnitud similar se
deben a la respuesta no lineal de la estructura y al contenido en frecuencias del

acelerograma, que influyen en los modos de vibracién del portico.
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5 Resultados y conclusiones

I ot

MEDIA  TK9907  TK8101  TKO0302  TKO0105 1LHJ IPHOR CRVELS
. /
P1

PB

CIM
2,00 3,00 4,00 5,00 6,00 7,00 8,00

Aceleracion maxima (m/s?)

Figura 5.1: Grafica aceleracién maxima por planta

Por ultimo, es facil relacionar los patrones de transmision de la aceleracion del
suelo con los modos de vibracion del pértico. Se comprob6 con el andlisis de autovalores
como la participacion del primer modo de vibracién en la respuesta global del pértico era
superior al 80%, por eso, aunque la respuesta final es una combinacién de los diferentes

modos de vibracién es el primero el que gobierna la respuesta.

5.2. Desplazamiento maximo por planta

El desplazamiento lateral experimentado por cada planta respecto de la planta
inferior es el principal método utilizado para comprobar los posibles dafios sufridos por
la estructura, como pudo verse en el primer capitulo. Ademas, el desplazamiento de
planta también produce dafios en cerramientos, particiones, carpinterias, vidrios y resto

de elementos sensibles a este.

Los resultados obtenidos a partir de los diferentes estudios dinamicos directos
relativos al desplazamiento entre plantas pueden verse recogidos en la tabla 5.2, donde
también se ha incluido el maximo desplome total experimentado por el edificio respecto
de la cimentacion. Como se han realizado siete estudios dindamicos, el minimo
recomendado por el Eurocédigo 8 [3] para poder promediar los resultados, también se

ha afadido este valor a la comparativa.
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5 Resultados y conclusiones

cm TK9907 | TK8101 | TKO302 | TKO105 | I1LHJ | IPHOR | CRVELS | MEDIA
P. Segunda | 1,30 1,20 1,20 1,50 1,30 1,20 1,30 1,29
P. Primera 1,60 1,50 1,40 1,80 1,70 1,40 1,70 1,59
P. Baja 1,20 1,40 1,20 1,50 1,40 1,20 1,50 1,34
Edificio 4,00 4,10 3,80 4,80 4,40 | 3,70 4,50 4,19

Tabla 5.2: Desplazamiento maximo por planta

Para facilitar la lectura de los datos, los relativos al desplazamiento entre plantas
se han representado graficamente en la figura 5.2.

202 N tot 4

MEDIA TK9907 TK8101 TK0302 TKO0105 11LHJ IPHOR CRVELS

P2

P1

PB
1,00 1,10 1,20 1,30 1,40 1,50 1,60 1,70 1,80 1,90 2,00

Desplazamiento maximo (cm)

Figura 5.2: Gréfica desplazamiento maximo por planta

Los desplazamientos maximos por planta varian desde 1,20 cm hasta 1,80 cm,
siendo el patron de desplazamientos maximos similar para todos los terremotos. Este
patrén permite detectar que la planta primera es mas flexible, al ser en todos los casos

sus deformaciones mayores que las del resto.

Para valorar correctamente los desplazamientos maximos y compararlos con los
criterios tanto del Eurocddigo como los propuestos por otros autores es necesario
relacionarlos con la altura de cada planta, obteniendo asi lo que se conoce como deriva
entre plantas y que se expresa como fraccion de la altura de planta. Estos valores se
recogen en la tabla 5.5 y de media se situan entre el 0,33% y el 0,42%. Para visualizar
los datos se han representado en la figura 5.3 sobre una escala que llega hasta el 1%,
gue se corresponde con el doble del valor mas restrictivo propuesto por el Eurocddigo

8 [3] para el requisito de limitacién de dafio, el cual se cumple.
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5 Resultados y conclusiones

% TK9907 | TK8101 | TKO302 | TKO105 | I11LHJ | IPHOR | CRVELS | MEDIA
P. Segunda | 0,34 0,32 0,32 0,39 0,34 | 0,32 0,34 0,34
P. Primera 0,42 0,39 0,37 0,47 0,45 | 0,37 0,45 0,42
P. Baja 0,29 0,34 0,29 0,37 0,34 | 0,29 0,37 0,33
Edificio 0,34 0,35 0,32 0,41 0,38 | 0,32 0,38 0,36

Tabla 5.3: Deriva maxima entre plantas

= F 1 tot 4

MEDIA TK9907 TK8101 TK0302 TK0105 1TLHJ IPHOR CRVELS

P2

P1

PB
0,00 0,10 0,20 0,30 0,40 0,50 0,60 0,70 0,80 0,90 1,00

Desplazamiento maximo (%)

Figura 5.3: Gréfica deriva maxima entre plantas

El patrén de desplazamientos es idéntico al visto anteriormente, ya que la altura
entre plantas es casi igual, y si observamos los valores obtenidos podemos comprobar
que la deriva de todo el edificio tiene un valor semejante a la deriva entre plantas excepto
en planta primera, lo que indica que el pértico reparte bastante bien el dafio entre todas

las plantas concentrandose ligeramente mas en esta.

En comparacion con los valores propuestos por otros autores [5] se extraen
conclusiones mas precisas sobre el estado de dafios que puede presentar el portico
después de un terremoto como el considerado por la normativa. En la tabla 5.4 se refleja
el valor medio de la deriva de cada planta, indicando en que rango se encuentra y el tipo

de dafio que podria sufrir.

Planta Deriva de planta Rango Tipo de dafio
Segunda 0,34% 0,2% - 0,4% Dafio reparable ligero
Primera 0,42% 0,4% -1,0% | Dafo reparable moderado
Baja 0,33% 0,2% - 0,4% Dafio reparable ligero

Tabla 5.4: Evaluacion del dafio en cada planta
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Segun este criterio, la estructura de las plantas baja y segunda sufre un dafio
reparable ligero, con inicio de fisuracidén en vigas y pilares, y también aparecerian grietas
entre la estructura y los cerramientos. Por su parte, la estructura en la planta primera
sufre un tipo de dafio reparable moderado, con importante fisuracion a flexién y cortante
en vigas y pilares, pudiendo llegar a alcanzarse el limite de fluencia del acero en algunos

elementos.

5.3. Conclusiones

Se ha realizado una evaluacion sismorresistente basada en célculos dinamicos
directos con acelerogramas histéricos de una estructura porticada de hormigdén armado,
proyectada segun la normativa espafola en un emplazamiento de sismicidad moderada
y teniendo en cuenta los criterios de ductilidad y de proyecto por capacidad recogidos
en NCSE-02. En el proyecto de la estructura se ha perseguido la formacion de un patrén
de colapso lateral del tipo viga débil — columna fuerte con el objetivo de evitar cualquier
posible mecanismo de planta blanda y fomentar la distribucion del dafio de una manera
mas homogénea en toda la estructura, resultando en una estructura con una mayor

eficiencia disipando la energia introducida por las acciones sismicas.

Para llevar a cabo la evaluacion se ha construido un modelo numérico que
permite obtener las propiedades sismicas fundamentales de la estructura y realizar
calculos dindmicos no lineales con siete acelerogramas historicos, escalados para
representar la accion sismica caracteristica de la regién para un terremoto de proyecto
con un periodo de retorno de 475 afios. Los principales resultados obtenidos en los
analisis son: periodos fundamentales, modos de vibracién, aceleracion méaxima de

planta y desplazamiento relativo maximo por planta.

Los resultados de la aceleracibn maxima permiten observar como la respuesta
sismica del edificio esta gobernada por el primer modo de vibracién, aumentando la
aceleracion con la altura del edificio, hasta llegar a duplicarse en cubierta la aceleracion
del suelo. Por otro lado, la deriva entre plantas oscila entre el 0.33% y el 0.42% de la
altura de planta siendo estos valores inferiores a la limitacién del dafio del 0,5%
propuesta por el Eurocédigo y, por tanto, significativamente inferiores también a las

condiciones necesarias para garantizar la seguridad de las personas.

Comparando estos resultados con los criterios para determinar el nivel de dafio
en estructuras porticadas de hormigén armado propuestos por diversos autores, estos
indican la aparicion de dafios reparables en la estructura debidos principalmente a la

fisuracion del hormigén a flexién y cortante, aunque en planta primera, que es mas
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5 Resultados y conclusiones

flexible, algunos elementos pueden llegar a plastificar reduciéndose la rigidez y la
capacidad de respuesta de la estructura ante posibles réplicas. También la unién con
los cerramientos puede verse afectada. No se han cuantificado los dafios en elementos
no estructurales como particiones, ventanas, petos, maquinaria, ascensores, tuberias o
contenidos del edificio; pero los resultados indican la aparicion de estos sin llegar a verse

comprometida la ocupacion del edificio.

De acuerdo con esta evaluacion de dafios frente a un terremoto de proyecto cuya
probabilidad de ocurrencia durante la vida atil del edificio puede considerase rara, el
sistema estructural cumple con un margen considerable los requisitos de seguridad y de
limitaciobn de dafio. Sin embargo, es inevitable la aparicion de ciertos dafios que se
encuentran dentro de unos méargenes razonables frente al terremoto de proyecto. Ante
terremotos mas frecuentes, con un periodo de retorno menor, no se esperan dafos
estructurales y en los elementos no estructurales, aunque no han sido evaluados, los

dafios seran poco significativos y no deben alterar el funcionamiento normal del edificio.
Futuras lineas de trabajo e investigacion

e Optimizar la distribucién de resistencias: Modificando las dimensiones y armado
de los elementos del portico y evaluando estas nuevas configuraciones podria
intentarse plantear unas reglas que optimicen las secciones y materiales sin una
pérdida sustancial de prestaciones. También se puede variar los pilares en las
diferentes plantas comprobando que se mantenga el criterio viga débil — columna
fuerte y una distribucion homogénea del dafio.

e Evaluar el impacto econémico: Incorporar una valoracion econdmica al analisis
podria arrojar nuevas consideraciones sobre la optimizacién del pbértico,
permitiendo establecer un criterio para considerar aceptable un dafio cuando su
reparacion sea econdémicamente mas viable que el sobrecoste en la estructura.

e Evaluar la respuesta ante terremotos frecuentes: Extrapolar los datos de un
terremoto raro para estimar la respuesta frente a terremotos frecuentes simplifica
la evaluacién, pero no es un procedimiento riguroso, por lo que para profundizar
en los analisis propuestos para optimizar el pértico seria importante caracterizar
esta accion sismica y realizar estudios especificos.

e Incorporar dispositivos antisismicos: Comparar la estrategia estudiada con otras
basadas en dispositivos especificos permitiria comprobar la eficiencia de estas
estrategias en relacion a su coste econémico.

e Mitigar el dafio en elementos no estructurales: Desarrollar una metodologia para
evaluar y limitar los dafios no estructurales permitiria llevar a cabo una

evaluacion basada en prestaciones mas completa.
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