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RESUMEN

El Alfred P. Murrah, denominado asi en referencia al juez estadounidense, albergaba oficinas
federales en Oklahoma, Estados Unidos, que en abril de 1995 sufrié un ataque terrorista por medio
de una explosidn cercana a su cara norte. La estructura del edificio sufrié un colapso parcial, dejando
cientos de heridos y 168 muertos. Los andlisis por parte de ingenieros expertos en estructuras
concluyeron que lo ocurrido fue resultado del colapso progresivo de la estructura: una serie de
elementos fallaron con la explosién, y el fallo se propagé en ella, generando un dafio
desproporcionado comparado con el fallo inicial. La ocurrencia de un evento extremo generd una

situacion para la cual esta estructura no estaba preparada.

El colapso progresivo es una problematica en el andlisis de estructuras que ha ganado importancia
con el paso de los afios. Tras fendmenos similares al del edificio Murrah, como el colapso del World
Trade Centre en la ciudad de Nueva York, se ha puesto el foco en la importancia de determinar sus
causas, para establecer técnicas y métodos de disefio que sean capaces de evitarlo. Se han
concretado términos como la robustez de una estructura, que sera la capacidad de la misma de
resistir un evento extremo, o su resiliencia, que se refiere a la capacidad de reponerse tras ese

evento.

En el presente Trabajo de fin de Master (TFM) se lleva a cabo un andlisis de la estructura del Alfred
P. Murrah desde el enfoque del colapso progresivo. Es necesario establecer las bases tedricas de
estos fendmenos, asi como las diferentes técnicas de refuerzo mas empleadas en la actualidad. Se
recopilan todos los datos necesarios de las distintas fuentes de informacidn sobre este edificio, para
poder generar modelos numéricos que permitan llevar a cabo distintos andlisis siguiendo las

directrices de las normativas internacionales actuales en cuanto a colapso progresivo.

Finalmente, se propone una solucion de refuerzo tal que de haber sido afadida a la estructura, el
edificio Alfred P. Murrah habria resistido los grandes esfuerzos generados por el fallo local tras la
explosion. De esta manera se demuestra cdmo el correcto andlisis y posterior disefio de una
estructura ante colapso progresivo puede llevar a su explotacién de una manera segura ante

situaciones normales de proyecto e incluso ante situaciones extremas.



ABSTRACT

The Alfred P. Murrah building, named after the American judge, housed federal offices in Oklahoma,
in the United States. In April 1995 it faced a terrorist attack in which an explosive device was
detonated in the vicinity of the north face of the building, causing the partial collapse of its structure
that resulted in 168 casualties and hundreds of wounded. Expert structural engineers carried out
analyses which concluded that a progressive collapse of the structure had taken place: the failure of
a series of elements and the later propagation of this failure resulted in a disproportionate damage
to the structure. This extreme event was a situation the structure was not prepared for and could

not withstand.

The issue of progressive collapse in structural analysis has gained importance in the last few
decades. The occurrence of events such as the Murrah collapse, or the World Trade Centre collapse
in New York city, placed the focus on the importance of determining its causes, as well as stablishing
techniques and design methods that allow its prevention. Some new terminology has been
introduced, like the robustness concept, which refers to the capacity of a structure to withstand an
extreme event, or the resilience concept, meaning the capacity to recover in the aftermath of the

event.

The aim of this master’s thesis is to carry out an analysis of the Murrah structure concerning its
progressive collapse. Some concepts regarding the progressive collapse theory are introduced, as
well as the most common techniques in reinforcement of the structures for these events. The
necessary data from different sources is compiled in order to generate numerical models of the
Murrah structure, that allows for the evaluation of different situations according to the international

codes for progressive collapse.

To conclude with, a strengthening solution is proposed for improving the robustness of existing
structures. It is shown that had the Murrah building included it, its structure would have sustained
the large forces generated during the extreme event. At such, this reveals that with an accurate
analysis and design of a structure considering progressive collapse, we can ensure its safe

performance during normal and even extreme situations.
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1. INTRODUCCION Y OBJETIVOS

1.1 Introduccion.

A lo largo de la historia, el disefio tradicional de las estructuras se ha ido perfeccionando hasta
desarrollarse tal y como lo conocemos hoy en dia, pudiéndose asegurar casi con total certeza que
cualquier disefio conceptual puede ser llevado a la realidad. Los cddigos y las normativas existentes
garantizan la seguridad de las mismas ante las cargas habituales, cuya naturaleza esta
perfectamente definida, y que se caracterizan a través de valores estudiados, comprobados y que

igualmente se magnifican con coeficientes de seguridad y coeficientes de reduccion de resistencia.

Sin embargo, la historia mas reciente ha puesto el foco en un problema subyacente que se plantea
una vez que la mayoria de estructuras fundamentales para la sociedad ya estan operativas: una vez
en funcionamiento, équé ocurre con las cargas inesperadas que pueden afectar a la integridad
estructural? Este tipo de cargas, definidas como cargas accidentales en las normativas, se refieren a
valores extremos para los cuales la gran mayoria de las estructuras no han sido disefiadas. La accion
accidental mas conocida es la accidon sismica, ante la cual si se ha desarrollado una teoria de disefo,
pero existen también otras como un incendio, una explosion o simplemente el fallo de un elemento

de la estructura que no fue disefiado o ejecutado correctamente.

Uno de los efectos de estas cargas inesperadas es el fenédmeno conocido como colapso progresivo.
Se trata de uno de los peores escenarios en los que la estructura puede encontrarse, ya que puede
llevar a la pérdida total de integridad y el colapso de la estructura. Cualquiera de las acciones
accidentales previamente descritas podria generar el fallo en un elemento estructural que, o bien
por su localizacidon en el entramado total o por su papel en el reparto de cargas, genere un
fendmeno de propagacion de cargas que lleve al colapso de otros elementos, y eventualmente al de

la estructura por completo.

El disefo tradicional de estructuras no estd enfocado en conceptos como la robustez estructural,
qgue se puede definir como la insensibilidad que tiene una estructura frente a un dafio local, o la
resiliencia estructural, que seria la capacidad de reponerse tras el evento en cuestion.
Recientemente se han llevado a cabo numerosos ensayos y estudios que buscan concluir una teoria
solida que permita el disefio de estructuras que sigan operativas a pesar de sufrir dafos extremos,
ya que se ha llegado a la conclusién de que es imposible predecir o controlar este tipo de eventos. El
disefio ante el colapso progresivo se centra en minimizar la propagacion de dafos y garantizar la

integridad de la estructura incluso ante ellos.

En las ultimas décadas se han dado varios ejemplos que, a pesar de tratarse de eventos tragicos, han

resultado de gran importancia para el desarrollo de estas teorias. Uno de los primeros casos de
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colapsos progresivos que se ha documentado y analizado desde la perspectiva actual es el de la
Ronan Point Tower, en Londres en 1968 [1]. Se trataba de un edificio residencial en el cual tuvo lugar
una explosién en una cocina de gas en el decimoctavo piso, causando el fallo de los muros del

apartamento, que iniciaron el colapso de una esquina del edificio, donde se encontraba la cocina.

Figura 1. Ronan Point Tower tras el colapso parcial de la estructura.[2]

Posteriormente, tras la investigacion del colapso, se concluyd que el problema residié en que el
edificio tenia una estructura prefabricada muy poco robusta que precisamente empleaba los muros
como elementos portantes de las plantas superiores, de manera que al fallar estos las plantas
superiores a la decimoctava colapsaron y llevaron tras ellas las inferiores. La reaccién del publico y
los expertos fue tal que a raiz de este suceso se modificaron normativas de varios paises, incluyendo
criterios de disefio o especificaciones de seguridad ante posibles acciones inesperadas. Hubo
modificaciones en los cddigos britanicos, estadounidenses y canadienses [1], asentando las bases

para los criterios de disefio y las diferentes técnicas de refuerzo que hoy en dia se han
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perfeccionado. Fue el punto de partida para la inclusién del disefio ante el colapso progresivo en los

codigos internacionales.

Sin embargo, si cabe destacar un ejemplo de estructura que haya colapsado de forma progresiva,
éste es sin duda el caso del World Trade Centre en Nueva York, o las cominmente conocidas como
Torres Gemelas. Tras el ataque terrorista del 11 de septiembre de 2001 en el que un avién chocd
contra cada una de las torres, la respuesta del gobierno estadounidense fue masiva. Tras afos de
investigacion, ensayos sobre elementos de la estructura y numerosos andlisis con modelos
numeéricos, la teoria generalizada y validada por expertos en la ingenieria estructural es que se
produjo el pandeo de las columnas que no se destruyeron por el impacto, provocando el fallo de
algunas plantas y el colapso de las superiores sobre el edificio. En este caso se determiné que el
pandeo vino dado por la sobrecarga de muchas de estas columnas debido a la redistribucién de
tensiones tras el fallo de otras, combinado con el calentamiento del material por las explosiones

generadas, que redujo su tensién limite en gran medida [3].

Figura 2. World Trade Centre tras el ataque terrorista. [4]

La construccion de edificios de gran altura no ha sido igual desde este suceso. Ademads, debido a la
conclusion de que el fuego también tuvo un papel importante en el fallo de tantos elementos
estructurales, muchos cddigos comenzaron a incluir indicaciones y especificaciones sobre esta

problematica también.
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Otro ejemplo, pero de maxima importancia para el presente trabajo, es el caso del ataque al edificio
Alfred P. Murrah, también en Estados Unidos, en abril de 1995. Se trataba de un edificio
convencional de oficinas, de nueve plantas, construido con hormigén armado en los afios 70, de
caracter federal. En este caso, el colapso progresivo se produjo debido a una explosién provocada en
el exterior que causo el fallo de una de las columnas que soportaban la fachada norte, llevando al
fallo de elementos adyacentes y al colapso de gran parte de la estructura. Fue un caso que
conmociono al publico general y a los expertos, debido a la magnitud del colapso y al alto nimero de

fallecidos.

Figura 3. Aspecto del Alfred P. Murrah tras el colapso.[5]

Mas recientemente también se han producido numerosos casos de estructuras cuyo colapso
responde a estos fendmenos. En 2019, en Nueva Orleans, se estaba construyendo un edificio de
mediana altura, el Hard Rock Hotel, de 58 metros, cuando se produjo el colapso parcial de parte de
la estructura. El posterior andlisis de imagenes de videovigilancia cercanas al mismo permitié
determinar que parte de la estructura de acero de la planta nimero 16 fallo, provocando que las dos
plantas superiores colapsaran sobre el resto del edificio. Posteriormente se determind que esos
elementos fallaron porque la ejecucion de ciertas conexiones entre los elementos de acero no era la
adecuada.
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Figura 4. Colapso parcial del Hard Rock Hotel en Nueva Orleans (2019) [6].

Otro ejemplo muy actual se trata del derrumbamiento de un edificio en la localidad de Pefiiscola, en
la Comunidad Valenciana, en agosto de 2021. Se trataba de un edificio de viviendas convencional, de

tres plantas, que se derrumbd de repente.

Figura 5. Colapso del edificio de viviendas en Pefiiscola, Castellon (2021) [7].
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En este caso se determind que la estructura, que se basaba en muros de carga paralelos, colapsé por
el fallo de uno de esos muros, que arrastro consigo el forjado que sostenia y empujo a los demas. Se
trata de un colapso tipo domind, como se definira en el capitulo siguiente. Las causas del fallo de ese
muro aun estdn por determinar, aunque mayormente se cree que debido a un episodio intenso de
lluvias la cimentacién pudo desplazarse, o que la unién entre este muro y el resto de elementos

portantes no era la adecuada.

Como ultimo ejemplo se afiade el caso del edificio Champlain Towers South, que colapsé casi en su
totalidad en Miami en junio de 2021. Se trataba de un edificio de apartamentos de 12 plantas que se
derrumbd parcialmente en la madrugada, dejando 98 fallecidos. Tras una investigacion exhaustiva
se concluyd que la causa del colapso fue el fallo de los elementos verticales portantes del parking del
edificio, que sufrian un deterioro muy importante por corrosién y por infiltraciones en la planta
subterrdnea. De hecho, los vecinos habian denunciado la situacidn afnos antes de la tragedia. Los
videos de vigilancia cercanos muestran que en menos de 12 segundos gran parte de la estructura se

vino abajo.

Figura 6. Estado del edificio que colapsé en Miami antes de su demolicién [8].

Son muchos mas los casos que han puesto de manifiesto la necesidad de profundizar en esta
problematica en los ultimos afios. Este trabajo se centra en el caso del Alfred P. Murrah y el analisis
del colapso progresivo ocurrido, desde la perspectiva de la normativa vigente actual y las diferentes

técnicas de refuerzo para edificios existentes que se han desarrollado.
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Por tanto, en el presente trabajo, un primer capitulo tratara con detalle los aspectos tedricos de la
robustez y resiliencia estructural, asi como los métodos de disefio mas actualizados y las diferentes
normativas que existen al respecto. El siguiente capitulo se centrara en el caso del Alfred P. Murrah,
la explosién ocurrida y cémo afectd a la integridad de la estructura. A continuacion, se expondra con
detalle el modelo numérico creado basandose en la estructura real, para continuar al siguiente
capitulo que incluye la caracterizacién del refuerzo propuesto para el caso. Finalmente, se exponen
los resultados obtenidos, tanto para el modelo sin refuerzo como para el reforzado, y se analizan

para obtener las conclusiones pertinentes.

1.2 Objetivos.

El objetivo principal del presente trabajo fin de master es analizar la robustez de la estructura del
edificio Alfred P. Murrah y evaluar un sistema de refuerzo disefiado especificamente para evitar el
colapso progresivo de estructuras existentes similares a esa que puedan sufrir dafios en elementos

verticales. En concreto, se busca alcanzar los siguientes objetivos especificos:

1) Analizar el concepto de colapso progresivo y las diferentes metodologias actuales para el
diseio de estructuras ante el mismo.
2) Crear un modelo computacional del edificio en un programa comercial que permita:
a) Definir la estructura real con un nivel de detalle adecuado.
b) Hacer comprobaciones segln el fallo observado en la estructura y también segun si
fallasen otros elementos.
c) Dimensionar el sistema de refuerzo estructural para evitar el colapso progresivo.
d) Obtener conclusiones aplicables a otros edificios similares sobre el refuerzo
estructural propuesto.
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2. ANTECEDENTES Y ESTADO DEL ARTE

2.1 Definiciones de la literatura.

En las Ultimas décadas se han realizado numerosos estudios tedricos y experimentales tratando de
caracterizar el efecto de las acciones accidentales en estructuras para lograr comprender los
mecanismos que llevan a su colapso progresivo. Sin embargo, existe todavia una gran variedad de
definiciones que conciernen al tema, sin un consenso generalizado por los autores y expertos. En
este apartado se tratard de exponer esta serie de conceptos en vistas a comprender a qué nos

referimos cuando hablamos de resiliencia, robustez o integridad estructural.

En lineas generales, se describe el colapso progresivo de una estructura como aquel que empieza
por un dafio localizado y se extiende por el sistema estructural hasta afectar a otros componentes
[9]. Sin embargo, se debe diferenciar entre el progresivo y el desproporcionado, teniendo en cuenta
que éste ultimo se refiere a la magnitud del dafio relativizando el dafio final de la estructura al dafio
inicial que lo produce, sin tener en cuenta el comportamiento de la estructura. Es un valor
cuantitativo, mientras que el progresivo es descriptivo. La siguiente tabla recoge algunas
definiciones de la literatura para estos dos conceptos, muchas de las cuales los consideran

intimamente relacionados:

Tabla 1. Diversas definiciones de colapso progresivo y colapso desproporcionado.[9]

Fuente Definicion

El colapso progresivo puede definirse como el fenémeno por el cual un fallo local provoca
Allen and Schriever el colapso de miembros adyacentes, que provocan a su vez mas colapsos y asi, de manera

que un colapso generalizado es el resultado del fallo local.

Un colapso progresivo esta caracterizado por la pérdida de la capacidad de soportar cargas
Gross and McGuire en una porcion relativamente pequefia de una estructura debido a un evento poco natural,

que genera una cascada de fallos que afectan a una porcidn mayoritaria de la estructura.

El colapso progresivo es una situacién en la cual el fallo de un miembro local de un
L componente primario de la estructura lleva al colapso de los elementos adyacentes, lo cual

GSA guidelines o i 5 )
lleva a colapsos adicionales. Asi, el dafio total es desproporcionado con respecto a la causa

original.

El colapso progresivo se define como la propagacion de un dafo local inicial de elemento a
ASCE 7-05 elemento resultando, finalmente, en el colapso de una estructura por completo o de una

parte desproporcionada de la misma.
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El colapso desproporcionado resulta de un dafio pequefio o una accion minoritaria llevando
Agarwal and England )
al colapso de una parte relativamente grande de la estructura.

Colapso desproporcionado: un colapso que se caracteriza por una pronunciada
desproporcién entre un evento relativamente pequefio y el consiguiente colapso de una

Starossek and Haberland parte mayoritaria de la estructura o de la estructura completa.

Colapso progresivo: un colapso que comienza con el fallo de uno o algunos elementos

estructurales y después progresa dafiando otros componentes.

En ambos casos, se trate de un colapso desproporcionado o progresivo, la experiencia ha
determinado que se debe recurrir a la robustez de la estructura para analizar el comportamiento de
la misma ante un evento de gran riesgo. Sin embargo, esta robustez no depende Unicamente del
sistema estructural en si, sino también del evento extremo al que se ve sometida. Definiciones como
las del Eurocédigo 1-7 (EN 1991-1-7), de acciones accidentales, [10] hacen referencia a la capacidad
de soportar eventos como explosiones, fuego o consecuencias de fallos humanos de disefio sin
llegar a un dafio desproporcionado de la estructura. Otras son mas concisas, como en el caso de
Starossek y Haberland [11], que simplemente indican que la robustez se trata de la insensibilidad de
una estructura al dano inicial. Por tanto, la evaluacidn de la robustez puede llevarse a cabo
determinando la minima capacidad residual que tendrd la estructura para mantener su
funcionalidad tras un cambio [9] Esto estd intimamente relacionado con el concepto de resiliencia, o
estructura resiliente, que se define como aquella que es capaz de absorber y recuperarse tras el
evento extremo, manteniendo su funcionalidad. La robustez es parte de la resiliencia, porque
contribuye a esa absorcion del dafio y estima como de rapido podra recuperarse la estructura. Sin
embargo, no debe confundirse con la integridad estructural, que sélo se refiere a la entereza que

tendra tras un evento extremo, sin evaluar como se recupera.

2.2 Tipos de colapsos progresivos.

En esta entrada de la memoria se describiran las tipologias de colapsos progresivos aceptados por la
comunidad de expertos en el tema, de manera que se clasifican segin la morfologia del colapso.
Esta clasificacion se detalla en el documento “Typology of progressive collapse” de Uwe Starossek,

[11]. Un esquema que representa varios tipos es la siguiente:
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Figura 7. Representacion de diferentes tipologias de colapso progresivo[12].

2.2.1 Colapso planta a planta.

Esta primera tipologia (pancake-type en la Figura 7) concuerda con aquella que experimento el
edificio World Trade Center (las Torres Gemelas) al cual se refirid en la introduccidon de esta
memoria. Se trata de un colapso en el que una planta alta de la estructura falla por completo, con lo
qgue las plantas superiores caen sobre las inferiores, que no son capaces de soportar una carga

repentina tan superior a su capacidad, y terminan colapsando unas sobre otras.

En concreto, el colapso planta a planta se caracteriza por el fallo inicial de soportes verticales, y la
separacion de elementos que caen sobre el resto de la estructura y causan una propagacién de
colapso, en direccidn vertical. Este fallo inicial puede producirse debido a muchas causas, incluso por

inestabilidad de los elementos.
2.2.2 Colapso tipo cremallera.

El colapso tipo cremallera (zipper-type en la Figura 7. Representaciéon de diferentes tipologias de

colapso progresivo) se diferencia del anterior en que la propagacion del colapso ocurre por la
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excesiva carga que unos elementos deben soportar debido a la redistribuciéon de cargas cuando
otros fallan. Es importante destacar que estas cargas tienen un caracter impulsivo y dindmico. Esto
provoca la rotura de elementos adyacentes o similares al que falld inicialmente. También se
caracteriza porque el colapso progresa en direccidon transversal a las fuerzas principales que

soportaban los elementos que fallan, por eso se denomina tipo cremallera.

De esta manera, se identifica porque hay redistribucién de fuerzas entre los elementos, que deben
soportar las cargas estaticas habituales y la carga dindmica repentina. Se propaga el fallo cuando

estas solicitaciones no pueden ser soportadas por estos elementos.

Algun ejemplo caracteristico de este colapso es el puente de Tacoma, que se derrumbé tras la
ruptura de uno de sus cables por las altas vibraciones que solicitaron al tablero. También seria
propio de una viga continua en la que uno de los vanos falla por flexion y genera el colapso de los

vanos adyacentes.

2.2.3 Colapso tipo doming.

El efecto domind (domino-type en la Figura 7. Representacion de diferentes tipologias de colapso
progresivo) se produce cuando un elemento colapsa y empuja al siguiente generando su colapso
también. Por tanto, se caracteriza porque falle un elemento en torno a su borde inferior, con un
movimiento en dngulo, impactando en una de las caras laterales de un elemento contiguo, causando
una fuerza de gran dimensién y caracter dinamico. El colapso se produce por tanto en la direccion
gue se desploma el primer elemento. Podria asemejarse al de tipo planta a planta, pero en este caso
la direcciéon de la fuerza y la de la propagacion del colapso son ortogonales. Una diferencia
importante con los otros tipos de colapsos es que la fuerza que se propaga entre los elementos se
concentra en algunos de ellos y no en un conjunto de la estructura, con lo que la concentracion de
tensiones serd mayor pero también sera mas sencillo predecir el comportamiento del resto de la

estructura ante esta fuerza.

Por tanto, este tipo de colapso es caracteristico de elementos que tengan cierta esbeltez y poco
arriostramiento. Por ejemplo, podria darse el caso en una serie de andamios, o en torres de tendido

eléctrico.
2.2.4 Colapso en secciones.

Se refiere al colapso que se produce porque falle una seccién de uno de los elementos, y debido a
una concentracién de tensiones se propague el fallo a otras secciones. No es un fallo tan
caracterizado como de colapso progresivo, pero puede ser el causante del mismo. Se debe tener en
cuenta especialmente en conexiones atornilladas o soldadas, porque la concentracién de tensiones
en esos puntos es muy alta. Tras este fallo, cualquiera de las tipologias descritas en la Figura 7.

Representacién de diferentes tipologias de colapso progresivo podrian desarrollarse.
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Es un caso de estudio de interés en las teorias de colapso progresivo porque es facilmente
comparable la propagaciéon de tensiones en una seccidon fisurada a otras con la propagacion de
esfuerzos en una estructura completa, en la cual uno de los elementos deja de aportar resistencia.
En especial, se asemeja al colapso tipo cremallera, por la reparticién de tensiones entre puntos de la
seccion cercanos al de la fractura, al igual que en el colapso tipo cremallera se sobrecargan los

elementos contiguos al que falla.

2.2.5 Colapso por inestabilidad.

El fallo por inestabilidad en una estructura puede resultar en su colapso por completo, como podria
asimilarse al fallo de una de las barras de una viga en celosia. Este tipo de colapso se caracteriza por
el fallo repentino de un elemento sometido a esfuerzos de compresién debido a una pequefia
perturbacién. No tiene por qué estar ligado al fallo de un componente principal de la estructura,

como seria el caso de la viga en celosia si uno de los componentes bajo compresion pandea.

Ademads, una diferencia notable con el resto de tipos que se han definido es que en este tipo de
colapsos la carga que lleve al fallo de un elemento puede ser la misma que tenia con anterioridad al

fallo inicial, pero que causa la pérdida de resistencia porque la estructura se vuelve inestable.
2.2.6 Colapso mixto.

A lo largo de la historia se conocen varios casos de estructuras cuyo colapso no puede ser clasificado
exclusivamente en ninguno de los tipos definidos en este apartado. De hecho, el caso de estudio de
este trabajo seria uno de ellos, ya que se ha estimado que el colapso del Alfred P. Murrah tiene
caracteristicas propias del colapso tipo planta a planta y del tipo domind [11]. Otro ejemplo podria
ser el de un puente atirantado, en el que los cables arriostran el tablero y las torres. En este caso, el
fallo de alguno(s) de los cables pueden llevar a un colapso tipo cremallera y/o a uno del tipo
inestabilidad. En la realidad, si esta situacidén ocurre, es probable que caracteristicas de ambos tipos

interactuen y contribuyen al colapso.

En estructuras de edificacion es muy probable que los fallos tengan caracteristicas de varios tipos de
colapsos parciales y se combinen entre si para contribuir al progreso del fallo. Por ejemplo, la
inestabilidad de una columna causaria un efecto cremallera en la linea de pilares a la que pertenece,

pudiendo esto progresar a un colapso tipo planta a planta.

2.3 Meétodos de diseno.

Existen varios métodos conceptuales de disefio aceptados por la comunidad de expertos en este
tema, a pesar de que sigue siendo una problematica abierta a nuevos enfoques y que ciertamente
seguird evolucionando con el tiempo. Generalmente, podemos dividir los métodos en dos

categorias:
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Métodos de diseino directos: consideran la resistencia de la estructura al colapso progresivo de
manera explicita, es decir, se lleva a cabo con analisis numéricos considerando la accidn
accidental.
Métodos de disefio indirectos: contabilizan la resistencia al colapso progresivo de manera
implicita, analizando una estructura que tenga unos niveles minimos de fuerza, continuidad y
ductilidad.

En este capitulo se presentan los cuatro métodos mas generalizados por la comunidad cientifica [9].
2.3.1 Método de las fuerzas de atado (MFA).

Este método consiste en aportar a la estructura un nivel minimo de continuidad y ductilidad, de
manera que si existe un fallo local no se propague hacia otros puntos de la misma. Se incluyen
elementos horizontales y verticales de atado que permiten transmitir los esfuerzos en la estructura

desde un drea daiada a otra que no lo esté por medio de una accion de catenaria o membrana [13].
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Figura 8. llustracion del Método de las fuerzas de atado (MFA) [13]..

El edificio queda mecanicamente atado, aportando resistencia también en casos en los que
originariamente no fuese disefiado teniendo en cuenta el posible colapso progresivo. Se tiene que
asegurar el correcto atado de forma horizontal (vigas y viguetas) y vertical (en columnas y muros
portantes). También existen recomendaciones para garantizar que las fuerzas se transmiten a través
de los sistemas del forjado y de la cubierta, gracias a una continuidad adecuada proporcionada por

un sistema de refuerzo especial. Se trata por tanto de un método indirecto.
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Es un método muy desarrollado por la normativa americana de colapso progresivo (UFC 4-023-03,
citada en el parrafo anterior) y que también se incluye en el Eurocddigo de acciones accidentales (EN
1991-1-7), pero otras normativas no lo contemplan, debido a que se ha demostrado que las
rotaciones requeridas en los elementos para aportar el necesario comportamiento de catenaria son
inalcanzables en algunos casos. Para abordar esta limitacion, el UFC 4-023-03 propone un enfoque
en cual el sistema de forjado lleva las fuerzas de atado tal y como se muestra en la Figura 9. En este
caso, las rotaciones requeridas para una adecuada redistribucion de fuerzas pueden ser

significativamente menores.
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Figura 9. Transferencia de fuerzas en el método de las fuerzas de atado [13].

2.3.2 Método del camino alternativo de cargas (MCAC).

Este método considera igualmente el fallo local en la estructura, como el anterior, pero se trata de
un andlisis determinista que busca demostrar la robustez explicitamente, analizando la estructura
bajo el dafio producido y evaluando si fuera capaz de redistribuir las cargas adicionales producidas
por el dafio local. Andlisis de ese método han concluido en una clasificacién de las diferentes formas
de redistribucidon de esfuerzos en la estructura para el caso que nos ocupa en este trabajo, en el que

una columna falla en una de las plantas bajas de la estructura [14]:

Accién de viga Vierendeel: cuando la separacidn entre elementos portantes verticales se
duplica, ciertas partes de la estructura que estaban convencionalmente disefiadas para resistir

momentos negativos deben resistir momentos positivos, ademas de gran magnitud.
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Igualmente, los pilares contiguos se verdn cargados con leyes de momentos magnificadas, no es
la accién para la que estdn disefiados ya que normalmente resisten esfuerzos de compresién.
Por ello la recomendacién general es aportar refuerzo continuo en todos los elementos, como
es habitual para el caso de acciones sismicas. Si esto es posible, se comprueba que la accién de

viga Vierendeel es muy favorecedora para resistir los esfuerzos dados por el colapso progresivo.
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Figura 10. Cambio en las leyes de momentos cuando falla una columna [14].
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Figura 11. Accidn de viga Vierendeel en pdrticos donde se ha perdido una columna [14].

Accion de arco comprimido: los elementos horizontales que solian estar soportados por la
columna que falla desarrollan este comportamiento debido a la restriccion axial que tienen por
parte de aquellos nudos que no sufren cambios. Se comprueba que dentro de estas vigas se
genera una zona de compresién propia de un arco para las primeras deformaciones de los
elementos (cuando los desplazamientos no son muy grandes). A medida que las deformaciones
aumentan la zona de compresidn disminuye. Se ha comprobado experimentalmente que este
mecanismo es el principal actuante para resistir las tensiones en ese instante, aumentando la
resistencia de estas vigas en gran medida. Se puede observar este mecanismo en la siguiente

figura:
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Figura 12. Accidn de arco comprimido en vigas sobre la columna que desaparece [14].
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Accidon de catenaria: la catenaria se define en ingenieria estructural como la forma
caracteristica de un elemento deformado si éste se tratase de una cadena sostenida por sus
extremos y sélo sometido a las acciones gravitatorias de su peso, distribuido uniformemente.
Como se puede comprobar en la imagen anterior, cuando las deformaciones y rotaciones en los
extremos de las vigas que sufren la accidon accidental son muy grandes, se desarrolla este
mecanismo, en el que las vigas soportan principalmente cargas axiales de traccién. La
posibilidad de activar este mecanismo depende mayormente de la disposicién del refuerzo
longitudinal que soporta la carga vertical debido a la perdida de la columna. Si el refuerzo
aportado es adecuado, junto con los suficientes anclajes en los nudos de las vigas, se

comprueba que éstas son capaces de soportar altas deformaciones bajo la accién accidental.

El MCAC se trata de un método directo de disefio que puede ser evaluado de manera convencional,
de manera que se puede emplear diferentes métodos de analisis, como por ejemplo el uso de
analisis dindmicos o estaticos con factores de amplificacion dindmicos, considerar la no linealidad
del material, deformaciones en las conexiones, etc. Es necesario evaluar la categoria de riesgo del

edificio que se busca analizar para decidir qué simplificaciones son adecuadas [9].

Por tanto, se pueden llevar a cabo andlisis lineales, no lineales, dindamicos o estdticos, y sus

combinaciones. Las ventajas y desventajas de unos y otros han sido evaluadas llegando a ciertas



conclusiones [9]: los métodos dindmicos no lineales son los mas completos, ya que permiten tener
en cuenta el amortiguamiento, las deformaciones a gran velocidad del material y la aportacion de
los forjados a la redistribucidon de las cargas. Los métodos estdticos no lineales pueden tener en
cuenta la no linealidad geométrica y de los materiales, pero requieren el uso de factores de
amplificacidon dinamicos, que pueden ser complejos de determinar. Por otra parte, los métodos
lineales tendran sus limitaciones, pero también estdn aprobados por numerosas normativas

especializadas en este método.
2.3.3 Método de disefio de elementos clave (MDEC).

El método de disefio de elementos clave (key elements en inglés) estd ampliamente aceptado para
los casos en los que no se pueda demostrar una redistribucidn suficientemente aceptable segun el
Método del camino alternativo de cargas. Este enfoque busca identificar elementos clave (los que
podrian generar un colapso progresivo) y disefiarlas para soportar la carga accidental, por lo que se
busca evitar a toda costa el fallo de los mismos. Algunas normativas (Eurocddigo 1991-1-7 [10], UFC
4-023-03 [13], Building Reg. 2010 [15]) lo incluyen dentro de sus consideraciones sobre el Método
del camino alternativo de cargas para los casos en los que no se cumplan algunas de las
comprobaciones. También es un método directo de disefio, de enfoque tradicional, en el que la
carga accidental puede evaluarse segun definiciones de la literatura o por analisis de impactos y

explosiones.

Tanto el Método del camino alternativo de cargas como el de disefio de elementos clave dependera
de la combinacidn de acciones que se implemente en el cdlculo. Los diferentes cddigos existentes
aportan valores para los factores de reduccidon de sobrecargas y de amplificacion de acciones
dinamicas, que en algunos casos incluso dependen de la ductilidad de la estructura, como es el caso

de las normativas de acciones sismicas.
2.3.4 Métodos basados en el riesgo (MBR).

Estos métodos estan mencionados en varias normativas o guias de colapso progresivo. El riesgo
puede ser definido como la combinaciéon de la probabilidad de ocurrencia de un evento y sus
consecuencias relacionadas. La mayoria de las normativas o guias proponen métodos simplificados
gue consideran el riesgo de manera cualitativa. Estos métodos se basan normalmente en una
clasificacion del edificio seglin su uso y pueden apoyarse en los métodos de disefio aplicables, entre
los definidos anteriormente u otros. También suelen incluir niveles de tolerancia de riesgo, como un
limite de dafios en elementos estructurales o un limite de area de colapso... Existen medidas de
robustez estructural que se basan en el riesgo [16]. Sin embargo, muchos cédigos sélo consideran el
nivel de ocupacién de la estructura o la posibilidad del evento extremo y sus consecuencias de una
manera muy simplificada, por lo que para casos de muy alto riesgo de colapso podria no ser

suficiente estas metodologias. En estos casos, puede requerir un método basado en la probabilidad
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para considerar con mayor rigor las variables que tiene un alto grado de incertidumbre en el analisis
de la robustez estructural. No obstante, este enfoque es relativamente reciente y aln no se ha

implementado en ningun cédigo normativo [9].

2.4 Técnicas de refuerzo.

Una vez se ha identificado en detalle qué es el colapso progresivo y cdmo puede evaluarse segun la
literatura actual, es necesario comentar algunas nociones sobre cémo pueden reforzarse las
estructuras de cara a mitigar sus efectos y, por supuesto, evitar el colapso total de la estructura.
Para ello, es fundamental identificar primero la tipologia de colapso que se espera encontrar en la
estructura, segun la configuracién estructural, que es muy importante que se identifique
correctamente [17]. Por ejemplo, es evidente que en un edificio muy esbelto, de gran altura, un fallo
en las plantas superiores podria generar el colapso tipo planta a planta, mientras que si la estructura
es poco esbelta y tiene grandes dimensiones en longitud pero pocas plantas probablemente sea mas
el caso de un colapso tipo mixto. Se debe confiar en las metodologias de disefio propuestas, sobre
todo en el Método del Camino Alternativo de Cargas (apartado 2.3.2) ya que asi seremos capaces de

identificar las zonas en las que debe enfocarse el refuerzo.

Otro aspecto fundamental a la hora de concretar una técnica de refuerzo es identificar los posibles
dafos iniciales que provocarian el colapso. Muchos textos y regulaciones se han enfocado en la
pérdida de elementos portantes verticales, pero también cabe la posibilidad de que el fallo se
encuentre en vigas, como ha ocurrido en edificios que han sufrido terremotos o incendios. Segun la
consideracion del fallo inicial, se puede enfocar el refuerzo hacia ciertos elementos clave de la

estructura, o a la robustez e integridad total de la misma.

También es importante denotar que algunos articulos [18] han concluido que el dimensionamiento
ante el sismo puede tener consecuencias negativas para los mecanismos de colapso progresivo, con
lo que en estructuras sujetas a sismos se debe poner especial atencidn si se busca reforzarlas para
este caso también. En general, los diferentes estudios conocidos enfocan el refuerzo de una
estructura ante estos dos eventos con dos clasificaciones: la primera, una serie de sistemas que no
aportan resistencia ante cargas de cardcter normal y sismico, pero que se activan ante cargas que
producen desplazamientos de gran magnitud, como es el caso de la propagacion de un fallo inicial.
La segunda se refiere a elementos de refuerzo que no tienen interferencia con el comportamiento
de la estructura ante la accién sismica, como podria ser facilitar la transmisidn de cargas en una viga
de gran canto o en celosia que se coloque a nivel de la cubierta. Hay muchas técnicas mas
propuestas para este segundo caso, como cables externos a la estructura que estén relajados
siempre que no haya propagacion del colapso, o refuerzos adicionales en los elementos de

hormigdn armado que propician la acciéon de catenaria explicada en el apartado 2.3.2.
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En general, se pueden clasificar las técnicas de refuerzo en tres grupos genéricos, segln el objetivo
gue tengan: el primero se refiere a prevenir el fallo inicial, el segundo a controlar la propagacidon del
colapso, y el tercero a controlar el colapso final de la estructura. Se incluye una descripcidon de

algunas técnicas propuestas en [17] dentro de estos tres tipos.

2.4.1 Técnicas que buscan prevenir el fallo inicial.

Como ya se ha comentado anteriormente, el enfoque generalizado ante estos casos es emplear
métodos basados en el riesgo, que clasifican las estructuras segun su susceptibilidad ante los
eventos extremos. Como causas de fallo inicial, las mas estudiadas en la literatura son el fuego, el
impacto y la explosién, ya que el disefio frente al sismo se considera suficientemente estudiado. La

proteccion de los elementos es muy diferente en estos tres casos:

Ante el fuego se conoce que el hormigdén armado tiene un comportamiento aceptable, pero el
acero es muy susceptible al mismo ya que sus propiedades mecanicas varian completamente
ante altas temperaturas. Por ello, se suelen proteger estos elementos con pinturas

intumescentes o carcasas que rodean a los elementos mas susceptibles.

Figura 13. Sistema de proteccion de elementos de acero frente al fuego [17].

Con respecto a los impactos, el enfoque generalizados es aportar una mayor resistencia en los
elementos que se piensa que puedan sufrirlos, con materiales mas resistentes o elementos mas
grandes. Para ello, el anadlisis de susceptibilidad de los elementos debe enfocarse en si se
previene el impacto de elementos externos o de elementos propios de la estructura, como
podria ser en un colapso planta a planta. Se han desarrollado muchos estudios en hormigones

de alta resistencia con refuerzos de polimeros reforzados con fibras de carbono o vidrio. Estos
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materiales , dispuestos en puntos concretos, son capaces de cambiar el fallo de un elemento de
un modo fragil (por cortante) a ductil (por flexién). También se pueden disponer paneles que
protejan a los elementos.

En cuanto a las explosiones, se han estudiado técnicas de refuerzo parecidas a la mitigacion de
impactos: afiadir camisas de acero en torno a los elementos de hormigdn, paneles sandwich
hechos de diferentes materiales (metalicos o composites), hormigones reforzados con fibra de

vidrio... existen numerosos articulos enfocados en estas técnicas que se resumen en [17].

Heseyosmh Coemaganad Cosmarens il sl Fasaim- il led Fluid-filled

Figura 14. Distintas tipologias de paneles sandwich para proteger elementos frente a colisiones e impactos [17].

2.4.2 Técnicas que buscan controlar la propagacion del colapso.

Estas técnicas se basan en dos principios: o bien aportar caminos alternativos de cargas, o reforzar

los ya existentes:

Primera técnica: afadir nuevos caminos alternativos de cargas. Este es un método muy efectivo
siempre que se estudie en detalle la transmision de los esfuerzos dentro de la estructura. Estos
elementos no suelen ser similares a los ya existentes, como por ejemplo afiadir columnas o
muros en la estructura, ya que son medidas muy costosas. Algunos ejemplos son:
Vigas adicionales: en el interior de las estructuras no es adecuado incluir nuevos elementos
viga, pero se ha demostrado [19] que de forma perimetral son muy efectivas, ya que reciben
la carga que pasara a los pilares externos. Se llega a reducir el ratio entre la demanda de
esfuerzo del elemento y su capacidad hasta un 67% [17].
Refuerzos con apuntalamientos (bracings): partiendo de la base de su efectividad ante el
sismo, se han desarrollado diferentes configuraciones de refuerzo afiadiendo elementos

barra diagonales en los poérticos en forma de V o de X (como se observa en la Figura 15).
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También es recomendable afiadir refuerzos del tipo disefiado para prevenir el pandeo de
columnas, ya que durante el proceso de colapso parcial es muy probable que se produzca

este fendmeno.
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Figura 15. Dos tipos de refuerzo con barras metdlicas en porticos [20].

Refuerzos a nivel de la cubierta: se refiere a afiadir elementos como apuntalamientos, vigas
en celosia o de gran canto para que se genere un camino de cargas tal que este elemento de
gran resistencia termine por recibir los mayores esfuerzos debido al fallo de algun elemento
inferior. Es muy efectivo para reducir la carga axil de los pilares perimetrales de la
estructura. Se indica principalmente para edificios de poca altura.

Refuerzos con cables: es una técnica de refuerzo muy comin y empleada en el disefio
sismico. Se trata de incluir cables que estén relajados mientras actuan las cargas habituales
de proyecto, y que activen su resistencia ante la accién extrema. No tienen por qué ser
cables convencionales de acero, también son empleados cables de polimeros reforzados con
fibra de carbono (CFRP). En edificios se colocan mayormente en vanos entre pilares de gran

longitud, como se observa en la siguiente imagen:

34



Specimen Cables are relaxed under
tobe tested  conventional loids

Specimen  Cables are tensioned under an
1o be tested  internal column removal scenano

Figura 16. Refuerzo con cables propuesto en un edificio convencional [17].

Segunda técnica: mejorar la resistencia de elementos existentes. Esto suele ser preferible a

afiadir nuevos, ya que asi no se interfiere con el disefio arquitecténico de la estructura. Se

pueden reforzar varios elementos:
Vigas: la técnica mas efectiva es reforzar las vigas que se encuentren sobre el punto donde
se espere el fallo, ya que son los elementos que primeramente resisten los esfuerzos que se
generan. Es posible afiadir nuevos refuerzos con barras de acero, asi como recrecer el
material con morteros de alta resistencia o reforzados con fibras textiles (TRM). Es muy
habitual igualmente afiadir bandas de CFRP (polimeros reforzados con fibras de carbono,
mencionados anteriormente) que aumenten la capacidad a flexién de los elementos.
Muros interiores. Los muros son elementos que tienen cierta capacidad portante, pero
normalmente no son adecuados para resistir los efectos del colapso progresivo, e incluso se
excluyen de los andlisis. Sin embargo, con el refuerzo adecuado, pueden ser muy utiles para
proporcionar caminos alternativos de carga y contribuir a la resistencia de los pérticos [17].
Forjados. Esta ultima técnica se ha determinado que es muy beneficiosa para evitar la
propagacion de fallos, debido a que no sdlo evita que los forjados fallen, sino que ayuda a
redistribuir mejor los esfuerzos al resto de elementos que reciben cargas adicionales. Suelen

reforzarse mayormente con polimeros también, como se observa en la Figura 17:
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Figura 17. Losa reforzada para un ensayo frente a colapso progresivo [17].

Conexiones y regiones de uniones. Los puntos de conexidn entre elementos tienen un papel
clave en la progresién del fallo en estructuras. Se busca que los nudos tengan mayor
capacidad de rotacion, que aporten ductilidad, y que se formen caminos alternativos de
cargas dentro de las mismas regiones de los nudos. En estructuras metdlicas es
relativamente sencillo afadiendo placas atornilladas, mientras que en pdrticos de hormigon
armado se puede afiadir mds refuerzo en el nudo o incluir placas metdlicas que ayuden a

aportar ductilidad.

Figura 18. Espécimen de ensayo del refuerzo de nudos en pdrtico de hormigon armado con placas metdlicas [17)].
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2.4.3 Técnicas que buscan controlar el colapso final de la estructura.

Cuando es inevitable el fallo inicial y la propagacion es muy dificil de controlar, este tercer grupo de
técnicas se basa en permitir fallos locales e incluso parciales que no lleven al colapso total. Sin
embargo, es un enfoque relativamente nuevo, y mas dificil de determinar que los anteriores,
mayormente porque la magnitud de las fuerzas dindmicas que provocan el colapso total escapa los
métodos de analisis tradicionales. Por tanto, un refuerzo tradicional no es efectivo en este caso, sino
gue se recurre a dos técnicas novedosas: pueden incluirse elementos capaces de absorber grandes

cantidades de energia, o aplicarse la técnica de compartimentacion:

Inclusidn de aparatos capaces de absorber energia: auin no se han llevado a cabo numerosos
estudios en cuanto a este enfoque en el campo del colapso progresivo, aunque para otros casos
si que se tienen documentos que describen elementos en forma de tubos metdlicos o de
materiales compuestos reforzados con fibra de vidrio que son capaces de absorber energia. No
se ha determinado con seguridad la interaccion de estos elementos con el resto de la
estructura, con lo que se considera una linea de trabajo futura [17].

La compartimentacion o segmentacidn [21] consiste en aislar el colapso parcial en una zona de
la estructura. La idea proviene de casos en los que sin tener esa intencién de disefio, la
estructura no se destruyd por completo por la existencia de segmentos en ella, como el

aeropuerto Charles de Gaulle en Paris (ver Figura 19).

Figura 19. Desplome parcial de una pasarela en el Charles de Gaulle de Paris (2004) [17].

Se debe puntualizar que la estructura no tiene que estar necesariamente fisicamente

segmentada, sino que la resistencia y robustez de los elementos lo estard. En un puente es
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sencillo de conseguir entre vanos del mismo, en un edificio se puede lograr entre los sistemas
de las diferentes plantas. Por ejemplo, aportando una gran resistencia a una de las plantas, se
puede garantizar tedricamente que no colapse si las superiores fallasen. También se ha
determinado que controlando el comportamiento de los nudos de la estructura o los refuerzos

de los elementos se puede evitar la trasmisién de esfuerzos de un punto a otro.

2.5 Normativa aplicable actual.

En esta seccién se expondran las normativas internacionales aplicables al analisis de estructuras
ante el colapso progresivo y se comentaran en detalle la que concierne a este trabajo. También se
hara referencia a los métodos de disefo expuestos en la seccién 2.3 y si estdn incluidos o no en esas

normativas.

Como se comentd en el capitulo 1 de esta memoria, a modo de introduccién, hasta el colapso del
edificio Ronan Point en Londres (1968) no existia ninguna normativa que contemplase el colapso de
una estructura por propagacién de un dafo local en ella. En 1970 se implementd la Quinta
Enmienda del Reglamento de Construccién en Reino Unido, constituyendo asi la primera normativa
gue lo tenia en cuenta. Buscaba que las estructuras de los edificios de viviendas de varias plantas
pudiesen aportar un minimo de robustez para soportar cargas gravitatorias en el caso de

desaparecer uno o varios de sus elementos.

Algunas de las recomendaciones y requerimientos de la normativa britdnica pasaron a los
Eurocddigos, que son la base de la normativa de construccion en la Unién Europea. También se vio
influenciado Estados Unidos, que comenzé con la publicacién en 1971 de un boletin de caracter
estructural que incluia algunas recomendaciones para evitar el colapso progresivo (“Provisions to
prevent progressive colapse” del US Department of Housing and Urban Development (HUB)).
Actualmente, en EEUU existen diferentes normativas segun el estado, sin tener mucha relevancia
excepto por el Cddigo de Construccion de la ciudad de Nueva York, que en 1973 publicé

recomendaciones similares a las de la Quinta Enmienda britanica.

Sin embargo, volviendo a hace referencia a la introduccién de este trabajo, tras el colapso del Alfred
P. Murrah en 1995 y de las Torres Gemelas en 2001 un gran numero de gobiernos internacionales
pusieron el foco en la creacién de normativa especifica y concisa en esta problematica, liderados por
el de Estados Unidos. Tras esto en este pais encontramos algunas de las normativas mas relevantes
actualmente: el UFC 4-023-03, del Departamento de Defensa (DoD), y el Cédigo Internacional de
Construccion (“International Building Code”, en inglés). Incluso se crearon recomendaciones para

edificios federales, después del caso del edificio Murrah.

Con respecto a otros paises, en Canada se comenzé con buen pie en el pasado, con un cédigo

bastante avanzado en su tiempo (se publicé en 1975) pero que actualmente no especifica
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requerimientos concretos. Sin embargo, es de gran utilidad en otro aspecto, y es que contiene
valores numéricos para los niveles aceptables de probabilidad de ocurrencia de un evento extremo
con los que debe disefiarse una estructura. También existe regulacion actual en Australia (cédigo
NCC de 2016) y en China (CECS 392:2014), donde no se considerd la robustez estructural hasta 2001.
Al igual que en otros paises, no fue hasta que ocurrié un evento extremo que en este pais se
desarrollé e implementd una normativa adecuada. Tras el maremoto de Wenchuan en 2008, que
causo el colapso de un gran nimero de edificios, se publicd el cddigo "Code for Anti-Collapse Design
of Building Structures”, en inglés, que sigue unas indicaciones muy similares al del resto de

normativas actuales.

Se incluye a continuacién una tabla que indica diferentes normativas actuales y los métodos de

disefio que incluyen:

Tabla 2. Recopilacion de normativa internacional y métodos de disefio que recogen [9].

Area Normativa MFA MCAC MDEC MBR

Regulaciones de . ) . .
Reino Unido Si Si Si Implicito
Construccién 2010

Europa EN 1991-1-7 Si Si Si Si
EEUU (Civil) ASCE/SEI 7-16 Si Si Si Implicito
EEUU (Civil) NYC BC 2014 No Si Si Implicito
EEUU (Civil) IBC 2009 Si No No No
EEUU (Gobierno) UFC 4-023-03 Si Si Si Implicito
EEUU (Federal) GSA 2013 No Si No Implicito
China CECS 392:2014 Si Si Si No
Canada NBCC 1995 Si Si Si Implicito
Australia NCC 2016 No Si Si Si

2.5.1 Normativa aplicada en el disefio: UFC 4-023-03.

La UFC 4-023-03 (“Unified Facilities Criteria”) publicada en 2009 y con ultima revisidon en noviembre
de 2016 es un cédigo estadounidense que contiene los requerimientos de disefio adecuados para
reducir el potencial colapso progresivo de edificios existentes o de nueva construccidon. Fue

comisionado por el departamento de defensa (DoD).
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En los primeros apartados de esta regulacidn (seccién 1-3.2) se comenta que los requerimientos
expuestos no buscan eliminar el dafio producido por la accién accidental, sino minimizar las
consecuencias, lo cual coincide con el diseio moderno frente a colapso progresivo que se ha
comentado en esta memoria. También se especifica (seccion 1-3.3) que debido a la naturaleza de
estas acciones es muy complejo determinar su probabilidad de ocurrencia, con lo que se incluye el

disefio basado en el riesgo como una diferenciacion de los edificios por categoria de riesgo.

Ademads, como puede consultarse en la Tabla 2 anterior, incluye métodos directos e indirectos de
disefio: el método del camino alternativo de cargas (directo) el de las fuerzas de atado (indirecto) y
el de disefio de elementos clave (directo). Identifica qué método debe emplearse para cada
categoria de riesgo. Mas adelante en esta memoria (apartado 4.2.2.2) se determinara qué método
se empleard para evaluar la estructura modelizada segln estas premisas y el procedimiento de

calculo para el disefio y comprobaciéon descrito en la normativa segin el método que se emplee.
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3. CASO DE ESTUDIO: COLAPSO DEL
EDIFICIO ALFRED P. MURRAH

3.1 Explosion del 19 de abril de 1995.

En este capitulo se explicara en detalle el caso que concierne a este trabajo: la explosion que llevé al

fallo de varios elementos estructurales en el edificio de nueve plantas del complejo Alfred P. Murrah

y el posterior colapso de gran parte del mismo por la propagacion del fallo en la estructura.

El proyecto del edificio Murrah fue disefiado para la division de Disefio y Construcciéon de los

Servicios Generales Administrativos (GSA) en Estados Unidos, contando con la participacién de dos

firmas de arquitectura de la ciudad de Oklahoma y revisado por un ingeniero estructural de la

administracién de la ciudad. Pertenecia al gobierno estadounidense, era un complejo federal.

La adjudicacidn del proyecto se produjo a principios del afio 1970 y se finalizé el disefio para mayo

de 1974. La construccién duré 20 meses, con lo que el complejo se termind a principios de 1976.
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Figura 20. Planta esquemdtica de la distribucion del complejo Alfred P. Murrah.[22]
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La Figura 20 muestra la configuracion de los edificios. Consistia en un edificio de oficinas de nueve
plantas con dos edificios adyacentes de menor tamafio (de una planta) y una estructura contigua de
aparcamiento que tenia plantas subterraneas y elevadas. Todo el complejo se comunicaba por una

plaza que estaba sobreelevada con respecto al nivel de la calle. [23]

Se comentan algunos aspectos de la geometria del edificio que concierne a este apartado, dejando
para el capitulo 4 su completa definicidn. La estructura tenia una planta regular dividida por una
serie de rejillas que iban desde la linea 28 a la 8 en direccion este-oeste y de la G a la E en direccién
norte-sur, con pilares en sus intersecciones. En planta, sus dimensiones aproximadas eran de 101 x
60 metros (330 x 195 pies) y su altura total de 36 metros (118 pies). Es importante destacar el
sistema estructural de la fachada norte, junto a la que se produjo la explosion: se trataba de un
muro cortina de vidrio templado que se apoyaba totalmente en una viga de gran canto situada en la
tercera planta, que servia de viga de transferencia para las columnas de las dos primeras plantas. A
lo largo de la linea G de la rejilla, estos pilares estaban separados entre si 40 pies (12.2 metros) bajo

la viga.

La fachada sur tenia una configuracion totalmente diferente, formada por una serie de muros de

cortante que suponian el sistema resistente frente a cargas horizontales de la estructura.

Afios después de su construccién, a las 9 de la mafana del 19 de abril de 1995, un artefacto
explosivo detond en la avenida situada en la cara norte del edificio (N.W Fifth Street, como se
observa en la figura anterior). Se trataba de una bomba colocada en una furgoneta y que afecté en
gran medida a la estructura del edificio de nueve plantas, no siendo tan dafiina para los edificios
colindantes en el otro lado de la avenida y calles contiguas, aunque se llegaron a contar dafos en
300 edificios. Como resultado del atentado, 168 personas murieron y cientos resultaron heridas
[24].

El edificio de oficinas colapsd en gran parte al desplomarse la fachada norte, dejando una huella de
casi 11 metros hacia dentro del mismo, practicamente la mitad de su superficie util. Tres columnas
(G16, G20 y G24, como se observa en la Figura 20) se destruyeron, y tras ellas fallé la gran viga de la
tercera planta, con lo que se perdid la integridad estructural de toda la fachada norte y se provocé el
colapso progresivo en esa cara del edificio. La fachada sur no sufrié graves dafos. La siguiente

fotografia muestra la magnitud del colapso:
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Figura 21. Imagen aérea tomada tras la explosion del artefacto. [22]

13-‘,&!

Tras la tragedia, en mayo de 1995, la Agencia Federal De Gestidon de Emergencias estadounidense
(FEMA) envid un grupo de especialistas pertenecientes a la Sociedad Americana de Ingenieros Civiles
(ASCE) e ingenieros del propio gobierno para investigar los dafios ocurridos. Se debia analizar la
estructura y proponer los mecanismos de fallo que podrian haber llevado al colapso parcial, llegando
a conclusiones efectivas para evitar dafios tan significativos en edificios futuros. Se tomaron
fotografias, se hicieron numerosas entrevistas a testigos de lo ocurrido y se tomaron muestras de
elementos estructurales para su posterior ensayo en laboratorio. El resultado de toda esta labor de

investigacion es el documento base de referencia [22] de este trabajo.
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Posteriormente, el 23 de mayo de ese mismo afio, se llevd a cabo la demolicién completa del edificio
de 9 plantas y de los dos edificios de una planta contiguos. La estructura del aparcamiento y parte
de la plaza siguen operativas hoy en dia, mientras que el resto de la manzana es un memorial de lo

ocurrido.

3.2 Respuesta del edificio a la explosion.

En este subapartado se comentaran en detalle los dafios del edificio de oficinas ya mencionado,
sobre el cual se fundamenta este trabajo. Las conclusiones que se detallan aqui son resultado de la
investigacion llevada a cabo por el equipo experto de ingenieros tras el colapso [22] y de numerosos
articulos cientificos dedicados expresamente al analisis del Alfred P. Murrah y su colapso progresivo
([25], [26], [27], [28]).

Se concluyd que debido a la gran rigidez lateral que aportaban los muros de cortante de la fachada
sur, no hubo desplazamientos laterales o de torsidn relevantes tras el colapso parcial. De hecho, se
cree que la razéon de que el edificio no sufriera un colapso mayor, e incluso en su totalidad, fue la
enorme aportaciéon de rigidez de estos elementos. En cuanto a las fachadas este y oeste, que
estaban formadas por muros de hormigén armado de menor espesor, no sufrieron desplomes

importantes, pero se observaron roturas por flexiéon en gran parte de ellos.

La fachada norte fue la que sufrié danos relevantes. Se destruyé por completo entre las columnas
G12 a G28, sélo quedd una parte de la viga de gran canto de la tercera planta entre las rejillas 12 y
14.
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Figura 22. Croquis en planta de la distribucion de las columnas en la estructura [22].
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Figura 23. Modelo que sefiala la afeccion de la pérdida de G20 a los forjados en la fachada norte [27].

Desde la linea 12 a la 8 el dafio no fue tan extremo, el cristal de la fachada exploté por completo
pero incluso los montantes que conformaban el muro cortina resistieron. Se cree que esto se debe a
gue en esta viga existia una discontinuidad en el armado antes de llegar a la columna 12, y la

trasmisidn de fuerzas en ese sentido no progreso.

El fallo inicial fue, como ya se ha mencionado, la columna G20, ya que la bomba detond tan solo a
unos 4 metros de ella. Se cree que igualmente fallaron los forjados de las plantas 1 y 2 cercanos a
esta columna. De hecho, en [28] se lleva a cabo un analisis numérico similar al de este trabajo y con
el que se concluye que el fallo de G20 en si mismo no pudo ser el causante de la progresion del
dafio, sino que mas elementos tuvieron que fallar a su alrededor por la propia explosion del

artefacto, no por la propagacién de esfuerzos excesivos.

En el interior, los forjados situados entre las lineas 12 — 28 de las rejillas G y F colapsaron, al igual
que la columna F24, que provocd que los forjados y losas de la cubierta entre las columnas 22 y 26
cayeran. Se contabilizaron un total de 180 paneles de forjado y cubierta sobre el segundo piso que
fueron destruidos total o parcialmente. Se llegé a la conclusién [27] de que esto se debe a que con la

explosion gran parte de los forjados se elevaron sobre su plano.

Estos forjados estaban fuertemente unidos a las vigas transversales que los soportaban, por su

ejecucion in-situ de manera monolitica. Los esfuerzos soportados por estos pasaron directamente a

45



las vigas. Como resultado de esa transferencia, las vigas se deformaron por flexidon contraria a la

habitual, generando fracturas y fisuras por los esfuerzos cortantes que soportaron.

Figura 24. Deformacion hacia arriba de las vigas transversales debido a la presion de la explosion [27].

Este movimiento de los forjados se trasladé también a la viga de gran canto de la tercera planta, que
rotd hacia dentro del edificio por la accién de catenaria de los elementos interiores. Tras el
movimiento, por peso propio estos elementos se desplomaron y causaron enormes esfuerzos en sus
conexiones, que cedieron. De hecho, diversas imagenes (figura 25 siguiente) tras el colapso
muestran partes de la viga de gran canto fracturada pero intacta entre los escombros. Tras la

pérdida de esta gran viga, toda la fachada se vino abajo.
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Figura 25. Fotografia de la zona donde explotd el artefacto tras el colapso en la que se observa una porcidn de la viga de
gran canto intacta [22].

Continuando con el dafo interior, se mostrd que en la linea de pilares F, al fallar muchas de las vigas
transversales y forjados, las columnas F20, F22 y F24 quedaron sin apoyos laterales en una altura de
tres plantas. Mientras que F20 y F22 no colapsaron porque pudieron apoyarse en escombros, se
cree que la columna F24 panded por la falta de arriostramiento lateral. Asi, hacia el interior se

produjo el fallo de alin mas vigas y forjados.

Por tanto, en realidad de la numerosas columnas del edificio sélo fallaron 4 (G16, G20, G24 y F24) ya
fuese por el impacto directo o por la redistribucién de fuerzas. Partes de estas fueron encontradas
intactas también entre los escombros, apoyando la teoria de que el fallo por cortante en las

conexiones fue mayormente el causante de los derrumbes.

La siguiente imagen ilustra perfectamente el colapso parcial de la estructura, se observa como la
fachada norte colapsé hasta la linea de la columna G12, parte de los pilares internos también, y el

fallo de F24 llevé al derrumbe de parte de la zona mas interna del edificio:
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Figura 26. Modelo en 3D que ilustra la extension del dafio en el edificio de oficinas del Alfred P. Murrah.[22]

Por otro lado, la investigacion del caso [22] también incluyd un andlisis con métodos analiticos del
radio de explosiéon del artefacto explosivo, para determinar cémo se produjo el colapso de los
elementos. Una clara conclusién fue que la columna G20 se destruyé inmediatamente por la misma
explosion, debido a que no se encontraron restos significativos de la misma en el lugar. El crater se
estimd que media unos 8.5 metros de didmetro, con una profundidad de mas de 2 metros. Los
calculos realizados en su momento estimaron una presion maxima del elemento explosivo sobre la
columna G20 de 311 kPa (5600 psi). Por ello, la siguiente conclusion generalizada es que las
columnas G24 y G16 recibirian una carga excesiva tras la rotura de la contigua, a parte de la fuerza

dada por la explosion en si.

A pesar de no estar dentro del radio de explosidon estimado, la columna G24 también recibié una
carga excesiva por la explosion. Los célculos realizados por el equipo de ingenieros estimaron una
carga de 1400 psi, aproximadamente 67 kPa. Ademas, esta carga provenia en la direccion del eje
débil de la seccién de la columna, que tenia unas dimensiones de 0.91 x 0.61 metros, y claramente
no estaba dimensionada para soportar una fuerza de estas caracteristicas en ese sentido. El andlisis
concluyd que la respuesta de la columna fue romperse por su mitad (entre las plantas 1 y 2) por

cortante, con una rotura fragil.
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La otra columna contigua, G16, no sufrié un impacto tan alto debido a la explosidn, ya que se
encontraba mas alejada que G24. Se estima una fuerza de 31 kPa aproximadamente, que segun las
comprobaciones del equipo de ingenieros llevaba a unos esfuerzos cercanos a la resistencia por

cortante del elemento. Se estimé entonces que el fallo también se produjo por una rotura fragil

combinado con la redistribucion de fuerzas por el colapso de los elementos colindantes.

Figura 27. Fotografia que muestra el resultado de las columnas en la rejilla G tras la explosion.[22]

Ademas, la investigacion también analizé el dafio ocurrido en las losas de los forjados contiguos a la
fachada norte, en las primeras plantas del edificio. Se comprobé la resistencia de estos elementos
ante la carga provocada por la explosidn, sin tener en cuenta el fallo de las columnas en las que
apoyaban. Se llegd a la conclusién de que la resistencia de las losas entre la primera y la quinta
planta no fue suficiente para soportar una solicitacién tan elevada, con lo que inmediatamente tras
la explosion estos elementos fallaron y también colapsaron, junto con las tres columnas explicadas
anteriormente. Esto apoya la teoria concluida en [28] de que varios elementos tuvieron que ser

destruidos por la misma explosidn, no solo G20.

En conclusidn, tras la recopilacién de numerosas fuentes de informacién y distintas teorias sobre el

colapso de la estructura, se puede establecer la siguiente progresion del colapso en el edificio:

Inmediatamente tras la explosidn, la columna G20 se destruyd junto a los forjados de la primera

y segunda planta. Esto generd la pérdida de apoyo de numerosos elementos y la redistribucion
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de los esfuerzos internos a los elementos contiguos, como las columnas G24 y G16, que
colapsaron también.

Numerosos forjados se deformaron hacia arriba transmitiendo esos esfuerzos hacia las vigas
transversales, que también se deformaron, y al cesar el movimiento colapsaron por la rotura
fragil debido a cortante excesivo en las conexiones de las mismas. Los forjados sostenidos por
ellas colapsaron consecuentemente. Entre estas vigas se encontraba la de gran canto de la
tercera planta, que sostenia todas las columnas en la linea G desde la tercera planta hasta la
cubierta, que se desplomaron al caer la viga.

La pérdida de arriostramiento en la columna F24 en una altura de 3 plantas llevé a su
inestabilidad por pandeo y al desplome de vigas y forjados que apoyaban en ella en la parte
interna del edificio.

El fallo se propagd por toda la fachada norte hasta la linea de pilares G12, donde existia una
discontinuidad en el armado de la viga de gran canto, por lo que los esfuerzos excesivos no se

transmitieron hacia esa zona, que sufrié algunos danos pero no se desplomd.
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4. MODELIZACION DEL CASO

4.1 Caracterizacion de la estructura real.

Tras la definicion mas general de la geometria del edificio comentada en el apartado 3.1 de esta
memoria, se realiza ahora una descripciéon completa de la misma. La estructura del Alfred P. Murrah
consistia en un entramado de pilares y vigas de hormigén armado formando podrticos regulares,
junto con una serie de muros de cortante que conformaban el sistema rigidizador ante cargas
horizontales. Estos muros se encontraban en la cara sur del edificio, mientras que en la cara norte
tenia una peculiaridad: para mejorar la entrada al edificio al nivel de la calle los pilares en esa cara
tenian una altura total equivalente a dos plantas del edificio, y una viga de gran canto, o viga de

transferencia, a la altura de la tercera planta servia de soporte para toda la fachada norte.
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Figura 28. Cara norte del edificio principal del Alfred P. Murrah.[22]

El edificio tenia un total de nueve plantas y su estructura se proyecté de forma regular siguiendo en
planta una malla de rejillas que abarcaban de la nimero 8 a la 28 en direccién oeste-este
(longitudinal) y de G a la D en direccién norte-sur (transversal), de manera que en los encuentros de
ella se situaban los pilares. Su altura total era de 35.97 metros (118 pies), con una planta de
67.06 x 30.48 metros (220 x 100 pies). Cada planta tenia una altura de 3.96 metros (13 pies), a
excepcion de la ultima que media 4.27 metros (14 pies). Ademads, la distancia entre pilares

longitudinales era de 6.1 metros (20 pies) y entre los transversales 10.67 metros (35 pies).
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Figura 29. Planta tipo del edificio. [22]

La cara norte del edificio, que apoyaba sobre la viga de gran canto, consistia en un muro cortina de
vidrio templado, mientras que la cara sur tenia parte de muro cortina y los muros de cortante ya
mencionados, que quedaban expuestos, como puede comprobarse en la figura de arriba. El resto de

muros que conformaban el cerramiento de la estructura no eran estructurales.

Figura 30. Fotografia en la que se aprecia el sistema de muros de cortante de la fachada sur.[29]
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Pasando a la geometria de los elementos, varios planos de designacion de las diferentes plantas del
mismo se han podido consultar en el Oklahoma City Bombing Report [22] del FEMA estadounidense
(Agencia Federal de Gestion de Emergencias), ya mencionado con anterioridad, de los cuales se

deducen las dimensiones de los pilares de la estructura. Un ejemplo de esos planos es el siguiente:
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Figura 31. Plano en planta del Alfred P. Murrah (3¢ - 99 planta). [22]

Todos estos planos han sido trasladados a los presentes en el Anejo de esta memoria.

Los pilares tenian dimensiones muy diferentes entre si y algunos se ajustaban a los muros portantes
de las fachadas, como se verd mas adelante en el modelo de Elementos Finitos. Todos ellos han sido

reunidos en la siguiente tabla:

Tabla 3. Dimensiones de los pilares de la estructura.[22]

Pilar Planta h (m) b (m)
12x42 1 0.3048 1.0668
20x26 1-2 0.508 0.6604
24x24 1-9 0.6096 0.6096
12x60 1 0.3048 1.524
12x48 1-9 0.3048 1.2192
16x16 1 0.4064 0.4064
20x30 2 0.508 0.762
16x60 2-9 0.4064 1.524
12x42 1-2 0.3048 1.0668
16x24 3-9 0.4064 0.6096
16x48 3-9 0.4064 1.2192
16x36 3-9 0.4064 0.9144
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Por otro lado, existian 4 tipologias de vigas en la estructura: la viga de transferencia de la tercera
planta, las vigas longitudinales en cada planta, las transversales, y unas vigas longitudinales de

mayor canto en la planta de la cubierta. Sus dimensiones se recogen en la siguiente tabla:

Tabla 4. Dimensiones de las vigas de la estructura.[22]

Viga Denominacién Planta Direccion h (m) b (m)
Viga de gran canto TG 3 Longitudinal 1.524 0.9144
Vigas longitudinales VL 4-9 Longitudinal 0.889 0.4572
Vigas transversales VT 4-9 Transversal 0.508 1.2192
Vigas de la cubierta VRL Cubierta | Longitudinal 1.2192 0.4572

Ademas, las plantas tenian forjados unidireccionales de este a oeste, con 6.1 metros de largo y 5.33
metros de ancho (la distancia entre las vigas transversales y la mitad de las longitudinales) y se
apoyaban sobre las vigas transversales. Su espesor era de 15 centimetros aproximadamente (6

pulgadas). De nuevo, esta disposicidn puede consultarse en los planos existentes en esta memoria.

El sistema resistente frente a cargas horizontales compuesto por una serie de muros en la fachada
sur contaba con elementos mas gruesos, de canto aproximadamente 30 centimetros (12 pulgadas) y
muros secundarios mas ligeros, de cuyo canto no se tienen datos en las fuentes consultadas. Mds
adelante, en la definicion geométrica del modelo en Elementos Finitos, se explicara la consideracion

del canto de estos.

En cuanto a el refuerzo de todos estos elementos, se tienen datos detallados de la armadura de
todos ellos en el informe publicado por el FEMA sobre la explosién [22], pero para esta memoria
resultaria tedioso y de poco uso describirlos todos. A la hora de llevar a cabo la comprobacién de
esfuerzos en el capitulo siguiente de esta memoria se describirdn los armados relevantes para el

calculo.

Por otro lado, en cuanto a las caracteristicas de los materiales empleados en la estructura, en el
diseiio la resistencia caracteristica de hormigdn tras 28 dias se definié como 4000 libras por pulgada

cuadrada, que son:

= 4000-2 . 6.895~CL _ 27579 kPa = 27.6 MP
Joe = in2 7 inz a=croira

. . Ib
Para el acero de las armaduras se definié un acero con una tension de rotura fy, = 60000in—2,

haciendo una conversién andloga a la anterior resulta f,,, = 413.7 MPa.

Sin embargo, tras la explosién, se tomaron varias muestras con la finalidad de determinar la

resistencia real de los materiales en el edificio. Los resultados mostraron que para el hormigén la
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resistencia a compresién era mayor a la de proyecto, y para el acero también se tenia una tensidn de

rotura mayor. Estos valores, convertidos a unidades del sistema internacional, son:

Tabla 5. Resistencia a compresion de las muestras de hormigdn tomadas del edificio.[22]

Muestra 1 Muestra 2 Muestra 3

fo(MPa) 33.92 53.15 44.95

Tabla 6. Tension de rotura de las muestras de acero de armado tomadas del edificio.[22]

Muestra 1 Muestra 2

fy(MPa) 495 449.5

Es importante destacar que el documento del FEMA [22] indica en una nota a pie de pagina que la
muestra 2 de hormigén contenia parte de una barra de armado, de ahi su alta resistencia, con lo que
para comprobaciones futuras ese dato deberia descartarse. En el apartado siguiente, sobre la

concepcidon del modelo de Elementos Finitos, se discutira qué resistencia tomar en cada caso.

Por ultimo, se incluyen en esta memoria las tablas proporcionadas en el informe en cuanto a las
cargas de disefio del edificio, en unidades imperiales (de proyecto) y pasadas a métricas. La

sobrecargas de uso y las cargas de viento consideradas fueron:

Tabla 7. Sobrecargas de uso consideradas en el proyecto.[22]

Elemento Carga (Ib/ft?) Carga (kPa)
Cubierta 20 0.96
Oficinas 50 2.39
Estructura del parking 50 2.39
Pasillos, escaleras, etc. 100 4.79
Plaza peatonal 100 4.79
Equipamiento 150 7.18
Zonas a nivel de calle 250 11.97

Tabla 8. Cargas horizontales debidas al viento consideradas en el proyecto. [22]

Altura (pies) Carga (Ib/ft?) Carga (kPa)
<30 25 1.20
30-50 30 1.44
50 -100 40 1.92
> 100 45 2.15
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Mientras que las cargas muertas de proyecto fueron:

Tabla 9. Cargas muertas en vanos interiores consideradas en el proyecto.[22]

Vanos internos (Ib/ft?) (kPa)
Particiones 0-20 0-0.96
Techos 1-2 0.048 - 0.096
Instalaciones 2-4 0.09-0.19
Solados 0-2 0-0.096
Total 3-28 0.14-1.34

Tabla 10. Cargas muertas en vanos exteriores consideradas en el proyecto.[22]

Vanos externos (Ib/ft?) (kPa)
Particiones 0-20 0-0.96
Techos 1-2 0.048 - 0.096
Instalaciones 2-4 0.09-0.19
Solados 0-2 0-0.096
Fachada exterior 15-15 0.72-0.72
Total 18-43 0.86-2.06

Como ya se ha comentado, en el siguiente apartado se consideraran las cargas a incluir en el modelo

de Elementos Finitos.

4.2 Modelo de Elementos Finitos.

Para la concepcién del modelo de Elementos Finitos (MEF) que reproduzca el comportamiento de la
estructura del Alfred P. Murrah previamente a la explosién y tras ella se ha empleado el software
SAP2000, con la premisa de intentar reproducir al maximo las condiciones reales de la estructura. En
este apartado se expondran los diferentes elementos de un MEF referidos al caso de estudio, asi

como los métodos de calculo empleados para llevar a cabo los analisis pertinentes.

4.2.1 Geometria de los elementos.

Los datos geométricos de la estructura del Alfred P. Murrah se pueden obtener del ya mencionado
documento del FEMA estadounidense [22], aunque también se han encontrado planos con detalles
de las dimensiones en planta de la estructura en otros articulos publicados [25] [26]. Para llegar a un
nivel de detalle suficiente como para que el modelo en Elementos Finitos reproduzca fielmente la
estructura real, se ha generado por completo el entramado de vigas y pilares que supone la
estructura portante frente a cargas gravitatorias, y se ha afiadido la fachada sur, que consiste en una
serie de muros que forman el sistema resistente frente a cargas horizontales. La finalidad de este
proyecto no es analizar con gran precisién la integridad de la estructura frente a solicitaciones

normales, sino evaluar la eficacia de una so de transferencia lucién propuesta para mejorar la

56



robustez. Por ello, no se considerd relevante el efecto de las cargas horizontales, pero igualmente se
busca generar un modelo muy fiel a la realidad incluyendo la compleja geometria de los muros de
cortante. Otra serie de muros de la estructura real, como los que incluian el sistema de ventilacidon
en las esquinas del edificio, o el muro cortina de la fachada norte, no se han considerado relevantes

para el sistema de transmision de cargas y no se han afiadido al modelo.

Es importante destacar una puntualizacidon que se hizo anteriormente en cuanto a los pilares de la
fachada sur del edificio, situados en la linea E de los planos. Se ha observado en los diversos planos
consultados que estos pilares formaban parte del sistema de muros de cortante, de manera que
estaban embebidos en ellos, como se puede comprobar ademds porque su ancho coincide con el de
los muros, segln los datos de los documentos consultados. Esto se ilustra con la siguiente figura,

donde se han sefialado los pilares en cuestién:
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Mobe: This s Desed on archileciural drawieg 3-77 /30, Uked “Third Floor Plan,” dated S/674,
proparad by Associates ! Locks Wright Fosier for the Genersl Servicas Adminisiation.

Figura 32. Plano de la tercera planta del Alfred P. Murrah.[26]

Por tanto, en el modelo del programa se decidié incluir estos pilares en el sistema de muros, como
elementos tipo Shell. Esto nos lleva a comentar los distintos tipos de elementos que se han incluido

en el modelo, que son:

e Elementos tipo FRAME, basados en la formulacion viga-columna, capaz de representar el
comportamiento en 3 dimensiones de estos elementos estructurales. Se definen como
lineas rectas por los nodos que los delimitan. [30]

o Elementos tipo SHELL, para modelizacidn de areas, que estan formulados para reproducir el
comportamiento de placas y laminas. Se definen por tres o cuatro nodos que delimitan su

forma. [30]
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Asi pues, todos los pilares y vigas definidos en SAP2000 seran elementos tipo Frame, mientras que

los forjados, muros de cortante y pilares de la fachada sur (linea de referencia E) seran tipo Shell.

Pasando al modelado de la geometria, el sistema de podrticos es totalmente regular, con las

siguientes caracteristicas:

e En la direccién longitudinal, o de este a oeste, la distancia entre pilares es de 6.096 metros.
Las vigas longitudinales tendrdn esa longitud.

e Enladireccidn transversal, o de norte a sur, la distancia entre pilares es de 9.144 metros. Las
vigas en esta direccidn tendrdn esa longitud.

e Son un total de 9 plantas, las primeras 8 con 3.96 metros de altura y la ultima de 4.27
metros. Los pilares serdn de esas alturas.

e Se contara la planta baja (nivel del suelo) como planta 1, teniendo entonces 9 plantas mas la

cubierta.

Para respetar la geometria de la estructura real, en el modelo se incluye la caracterizacién de la
fachada sur, que tenia el doble de distancia entre sus pilares y no contaba con vigas longitudinales

hasta la tercera planta, para crear un espacio mas diafano en la entrada del edificio.

Continuando con esta parte de la estructura, se procede a comentar las secciones tomadas en el
disefio. En cuanto a los pilares, el edifico real tenia una gran variedad de elementos con dimensiones
parecidas pero que variaban entre si simples centimetros. Esto se expuso en el primer apartado de
este capitulo, mds concretamente en la Tabla 3. Continuando con una definicidn fiel a la realidad, el
modelo en SAP también reproduce todos los tipos de pilares en la localizacién que tenian, segin
datos obtenidos del documento del FEMA [22]. Por su parte, para las vigas se ha seguido el mismo

procedimiento, segln las dimensiones reales de las mismas reunidas en la Tabla 4 ya expuesta.

Con respecto a los forjados, todos tenian cantos de aproximadamente 15 centimetros (6 pulgadas)
con lo que los elementos Shell definidos también. Se han creado con las dimensiones especificadas
en las fuentes consultadas: 6.096 x 4.572 metros en las plantas 3-10, que corresponde a la distancia
entre vigas longitudinales (se apoyaran en ellas) y la mitad de la distancia entre porticos
transversales. Los forjados de la planta 2 tienen el doble de longitud, son de 12.192 x 4.572 metros,

por la ausencia de los pilares en las lineas de referencia 10, 14, 18, 22 y 26.

Una vez incluidos todos los elementos comentados, con sus dimensiones y secciones

correspondientes, el modelo en SAP2000 identificando cada elemento segln su seccion resulta:
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Figura 33. Sistema resistente de pdrticos modelado en SAP diferenciando los elementos por sus secciones transversales.
Se observa la diferenciacidn en la geometria de los elementos que la estructura real tenia.

Refiriéndonos ahora al sistema de muros de cortante de la fachada sur, para su definicién
geomeétrica no se contaban con la totalidad de las dimensiones de los mismos. Tampoco se tenia el
dato del espesor de los muros de mamposteria adyacentes a los nucleos de hormigdn que contenian
escaleras y ascensores, y que consistian el grueso de este sistema resistente. Se han llevado a cabo

aproximaciones razonables para estos datos.

En primer lugar, como los muros de cortante tenian un espesor de 30 centimetros
aproximadamente (12 pulgadas) se ha considerado aceptable que el resto de muros fuesen de 10

centimetros de espesor, que es un valor habitual para particiones con muros no portantes.

En cuanto a las dimensiones, debido a la ausencia de detalles completos, se ha realizado un
procedimiento habitual en estos casos: partiendo de imagenes escaladas con dimensiones que si se
conocen, se han medido aquellas que no para obtener estimaciones razonables. Un ejemplo de uno

de los planos que se ha tomado para medir las particiones con muros es el siguiente:
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Figura 34. Planta del cuarto piso de la estructura, con detalles de algunas dimensiones.[26]

La definicion completa con todas las dimensiones tomadas para el modelo en SAP2000 se incluye en
el plano n21 de esta memoria. No se han modelizado la totalidad de las particiones que aparecen en
los planos, considerando sdlo necesarios los elementos de mayor espesor y aquellos que los unen al

resto de la estructura de porticos.

Finalmente, tras la modelizacidn de todos los muros considerados, la geometria del modelo segun la

seccion transversal de los elementos se muestra en la Figura 35:
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Figura 35. Detalle del sistema resistente de muros de cortante diferenciando los elementos por sus secciones transversales.

Se observa la diferenciaciéon entre los muros de mayor espesor (en color naranja) los de menor
espesor (de color verde) y en la esquina se ve un ejemplo de uno de los pilares que se han
modelizado como elemento Shell (cian), para aportar continuidad al modelo y evitar anomalias en la

formulacion de Elementos Finitos.

4.2.1 Materiales.

Como se expuso en el primer apartado de este capitulo, el edificio Alfred P. Murrah estaba
compuesto por una ordinaria estructura de pdrticos de hormigdn armado, sin emplear ningin
material poco convencional. Ademas, como ya se ha comentado, se tienen datos tanto como de la
resistencia a compresion del hormigén de disefio como de la de proyecto, asi como del acero de las
armaduras. Para el modelo en Elementos Finitos se ha decidido llevar a cabo un analisis del lado de

la seguridad, lo cual implica tomar el menor dato de todos los disponibles. Como los datos de las
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muestras analizadas tras la explosién de la bomba determinan que la resistencia real del hormigén

era mayor a la de proyecto, se ha decidido tomar la determinada en él, que era:
b
fex = 40001’71_2 = 27.58 MPa

Asimismo, debido a que todos los andlisis que se van a llevar a cabo serdn de caracter elastico y
lineal, no es necesario incluir con detalle el armado de todos los elementos de la estructura, ya que
no se consideraran efectos plasticos. De esta manera, se considerara un peso propio de hormigén
armado, yy = 25 kN/m3, y ya que para el resto de pardmetros del material no se tienen datos
propios del proyecto, se han tomado valores convencionales. La definicion completa del material en

SAP2000 se puede consultar en la siguiente tabla:

Tabla 11. Definicion en SAP2000 del hormigdn de proyecto.

Propiedad Valor
Peso especifico (y) 25 kN /m3
Modulo elastico (E) 30 GPa
Modulo de Poisson (v) 0.2
Modulo de cortante (G) 12.5 GPa

Resistencia caracteristica

- 27.579 MPa
a compresion (f )

Por otro lado, a pesar de no definir expresamente el armado real que tenian los elementos de la
estructura, para el calculo final del refuerzo ante el fallo de la columna se debera definir una seccién
tipo con el armado necesario para resistir esos esfuerzos. Por ello, se define el acero de proyecto
para que ese sea el considerado. De igual manera que con el hormigdén se tomara como tensién de

rotura del acero el valor de proyecto, que era:
fyx = 60000 In/in? = 413.69 MPa

Se han utilizado valores tipicos para el resto de los parametros. Las propiedades definidas son:

Tabla 12. Definicion en SAP2000 del acero de proyecto.

Propiedad Valor
Peso especifico (y) 76.97 kN /m?3
Moédulo elastico (E) 210 GPa
Limite eldstico caracteristico (f ) 413.69 MPa
Tensién de rotura (f,) 600 MPa
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En la definicién de las secciones de los elementos se indica que el material del mismo serd el

hormigon definido, mientras que el refuerzo considerado tendrd el acero definido.

4.2.2 Cargas empleadas.

Una vez completada la geometria del modelo, con las dimensiones adecuadas y las secciones que
corresponden, solo resta incluir las cargas pertinentes para analizar la estructura bajo los dos

estados limite ultimos que nos conciernen:

e El estado limite ultimo (ELU) correspondiente a la combinacién de acciones fundamental, sin
considerar la acciéon accidental que concierne a este trabajo. Corresponde al ELU en
situacion de proyecto persistente o transitoria, como se define en el articulo 6.4.3.2 del
Eurocddigo 0 (EN 1990: Bases de calculo estructural) [31].

e El estado limite ultimo que tiene en cuenta la accidén accidental, es el caso en el que uno de
los miembros de la estructura deja de aportar capacidad resistente en el sistema estructural
por su eliminacion repentina. Como se expondra mads adelante, para esta combinacién se ha
tomado la normativa estadounidense comentada en el apartado 2.5.1, que trata con detalle
el disefio de edificios contra el colapso progresivo. En concreto serd el apartado 3-2.11.4.1

(UFC 4-023-03: Design of buildings to resist progressive collapse) [13].

4.2.21 Estado Limite Ultimo persistente o transitorio.

El estado limite ultimo persistente o transitorio corresponde a la situacién de proyecto normal, bajo
la cual se disefia habitualmente, y tiene en cuenta las acciones de caricter permanente
(suponiéndolas constantes en el tiempo) asi como las de caracter variable en el tiempo, con una

serie de coeficientes de mayoracién adecuados. La expresidon que evalla esta combinacion es:

Zya,j G Y P+ " ve Q" ZVQ,i Yo, Qi

j=1 i>1
Donde:

Gy, j es el valor caracteristico de las acciones permanentes.

P es la accién del pretensado.

Q1 es el valor caracteristico de la accion variable determinante.

WoiQr; es el valor representativo de la combinacién de las acciones variables

concomitantes.

De esta combinacién, que se trata de una definicion genérica, la acciéon del pretensado es
irrelevante, ya que se trata de un edificio convencional. En cuanto a las acciones permanentes, los
valores a considerar seran el peso propio de los elementos y las cargas muertas habituales en

edificios: particiones, solados, instalaciones... En cuanto a cargas variables, en edificios se debe
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considerar la sobrecarga de uso, que viene dada por la tipologia de edificacién en cuestion (si se

trata de viviendas, oficinas, zonas comerciales, etc.)

Teniendo en cuenta que el modelo debe reproducir con el mayor detalle posible la situacién real, se
han tomado para estas cargas los valores proporcionados en el documento fruto de la investigacidn
del colapso del edificio, el ya mencionado anteriormente como documento del FEMA
estadounidense (Agencia Federal de Gestién de Emergencias) [22], que proporciona los valores del
proyecto original para las cargas muertas en el anexo B-2 y para la sobrecarga de uso en el apartado
2.1. Los valores numéricos se definieron en el primer apartado de este capitulo (4.1 Caracterizacién

de la estructura real.)

De los valores definidos en las tablas 7 — 10 de esta memoria, para la carga muerta se consideran los
valores mds altos, ya que el documento proporcionaba un rango segun la localizacidn del elemento
en el edificio. Se debe diferenciar entre los elementos internos y externos, para lo cual se han
incluido en el modelo en SAP2000 las cargas por unidad de drea en los forjados de las plantas,
mientras que la carga de fachada se ha incluido en las vigas perimetrales. Por tanto, el total de la

carga muerta aplicado en los forjados sera:

b kN
CM=20+2+4+2=28_5=134—
ft? m?
Mientras que en las vigas perimetrales se multiplica el valor proporcionado por la longitud de las

vigas, ya que se aplicard como una carga por unidad de longitud:

Ib kN

CMachada = 15f—2 =0.7182—
CMyongitudinates = 0-7182 - 6.096 = 4.378 kN /m
CMiransversates = 0.7182 - 10.668 = 7.662 kN /m

De los valores de sobrecarga de uso encontrados en la memoria de la referencia, se tomaran
Unicamente el valor genérico para edificios de oficinas y de tejado, ya que se trata de un modelo
simplificado que no tiene en cuenta las particiones, pasillos, parkings, etc., para los cuales se
proporcionan valores concretos. Estas cargas también se aplicardn sobre los forjados como valores

por unidad de area, y son:

Ib kN
SCoficinas 50]‘? = 2. 39—

lb kN
SCeubierta = f 2 = 0. 96

Por otra parte, a pesar de que se tienen datos sobre la carga de viento considerada en proyecto, se

aceptara que en la combinacién de acciones estos valores no resultan de gran importancia para las
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comprobaciones que conciernen a este trabajo. Se busca incluir en el programa la combinacién en
ELU persistente para realizar una comprobacién de los esfuerzos bajo cargas gravitatorias segun se
definieron en la realidad, de manera que la comprobacién para fuerzas horizontales se omitird en

este caso.

Una vez se incluyen estos valores en SAP2000 en los elementos pertinentes, se puede indicar al
programa la combinacién de acciones que debe calcular. El peso propio de los elementos viene
calculado por defecto en él segln la definicion del material que se haya incluido. Para completar la
combinacion debemos definir los coeficientes parciales de acciones permanentes (peso propio y
carga muerta) y; y de acciones variables (sobrecarga de uso) y,. Para estados limites ultimos
persistentes, en el anexo Al1.3 del Eurocddigo 0 [31], en el disefio de elementos estructurales se

definen estos coeficientes en la tabla A1.2B:
Y6 =135;y7,=15

Por tanto, en SAP2000, la combinacidn de Estado Limite Ultimo resulta:

:R: Load Case Data - Linear Static X
Load Case Name Notes Load Case Type
|ELU Set Def Name Modify/Show... Static ~ || Design...
Stiffness to Use Analysis Type
@ Zero Initial Conditions - Unstressed State @ Linear
O Nonlinear
Loads Applied Mass Source
Load Type Load Name Scale Factor MSSSRC1
Load Pattern ~ | DEAD
Load Pattern
Add
Load Pattern
Load Pattern
Modify
Delete
Cancel

Figura 36. Definicion de la combinacion de acciones para el ELU en SAP2000.

4.2.2.2 Estado Limite Ultimo accidental.

Para el estado limite accidental recurrimos a la normativa estadounidense. El documento “Design of
buildings to resist progressive collapse” (UFC 4) es idoneo para casos como el que se presenta en
este trabajo, ya que ha sido desarrollado pensando en como debe calcularse una estructura tras la
perdida de alguno de sus elementos portantes, de manera que pueden evaluarse los esfuerzos
debidos a la accién accidental con ciertas combinaciones de cdlculo propuestas y segun las

comprobaciones que se indican.
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La normativa define el tipo de analisis que se debe tomar segln una categoria de riesgo, que viene
dada por la normativa base de estructuras estadounidense desarrollada también por el
Departamento de Defensa (DoD) (UFC 3-301-01 [32]). En esta ultima, consultamos la categoria en la
tabla 2-2 y comprobamos que se trata de categoria tipo Il, por lo que segun la UFC 4-023-03 es
aceptable tomar el método del camino alternativo de cargas, alternative load path method en inglés,
detallado en el apartado 2.3 de esta memoria.

Tabla 13. Tabla 2-2 de la normativa UFC 4-023-03 estadounidense sobre colapso progresivo.[13]

\3\ Risk
Category /3/

Design Requirement

I No specific requirements

Option 1: Tie Forces (TF) for the entire structure and
Enhanced Local Resistance (ELR) for the corner and
penultimate columns or walls at the first story.

OR
Option 2: Alternate Path (AP) for specified column and wall
removal locations.

Alternate Path for specified column and wall removal locations
111 and Enhanced Local Resistance (ELR) for all perimeter first
story columns or walls.

Tie Forces and Alternate Path for specified column and wall
VA removal locations and Enhanced Local Resistance for all
perimeter first story columns or walls.

Continuando con las indicaciones proporcionadas en la norma, en el apartado dedicado al calculo
para los casos en los que se puede aplicar ese método de disefio (apartado 3-2), se especifica que se

deben aplicar combinaciones de cargas diferentes en los elementos adyacentes al eliminado.

o e A AN G 4 — 7779
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i ] ok ]
i &0 i ]
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S—A—A A A & Sb——A—A A A b

Figura 37. Elementos que sufren la carga critica debido al fallo de una columna.

Estas combinaciones se definen respectivamente como:

G,=0,-[1.2-D+(0.5-Lor0.2-5)]
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Donde:

G, p es la accion gravitatoria que se incrementa debido a la accion accidental, calculada con
procedimientos estaticos lineales.

D es la carga muerta incluyendo cargas de fachada.

L es la sobrecarga de uso.

S es la sobrecarga de nieve, que en este caso serd nula.

£); es el factor de amplificacion de carga debido a la accién accidental, de nuevo calculada

con procedimientos estaticos lineales.
G=12-D+(05-Lor0.2-5)
Donde:

G es la accidn gravitatoria existente.

Se observa como la combinacién es similar, excepto que para los elementos adyacentes al perdido
se debe determinar un factor de amplificacion de carga (); . Este factor se aplica para considerar de
manera indirecta los efectos dindmicos que genera la pérdida repentina de un elemento en un

analisis estatico. La definicidon del mismo viene dada por la siguiente tabla:

Tabla 14. Tabla 3-4 de la normativa UFC 4-023-03 estadounidense sobre colapso progresivo.[13]

Qyp, Q. r,
Material Structure Type Deformation- Force-
controlled controlled

Steel Framed 09 myer+11 2.0
Framed" 1.2 myr+0.80 20

Reinforced Concrete
Load-bearing Wall 2.0 mye 2.0
Masonry Load-bearing Wall 2.0 mye 20
Wood Load-bearing Wall 2.0 mye 2.0
Cold-formed Steel Load-bearing Wall 2.0 mye 2.0

Debemos definir si se trata de una accidn “deformation — controlled ” o determinada por la
deformacién, o “force — controlled” determinada por los esfuerzos. Son unos conceptos que
realmente dependen del comportamiento del material ante la accién actuante, segin cédmo se
deforma. Debido a que una definicion tan exhaustiva del comportamiento resulta innecesaria en
este trabajo, se asumirda que se trata de una “deformation — controlled action”, ya que como
observamos en la Tabla 14, se tratara del caso mas desfavorable, debido a que necesariamente el

valor myr sera superior a la unidad. Ese factor m;;r también viene proporcionado por una tabla
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concreta para andlisis estaticos lineales de modelos de vigas y columnas de hormigén armado, que

se muestra a continuacién:

Tabla 15. Tabla 4-2 de la normativa UFC 4-023-03 estadounidense sobre colapso progresivo. [13]

m-factors'
Component Type
Primary Secondary
Conditions
i. Beams controlled by flexu re’
p=p Trans. ¥ 4
Ois Reinf.” body I,
<0.0 C =3 16 19
= 0.0 C =6 [ 0
=0.5 C =3 9 9
=0.5 C =6 & 7
= 0.0 NC <3 0 g
=0.0 NC =6 6 7
=10.5 NC =3 (i 7
=0.5 NC =6 4 5
ii. Beams controlled by sh ear’
Stirrup spacing = d /2 1.5 3
Stirrup spacing > d /2 1.5 2
iii. Beams controlled by inadequate development or splicing along the span®
Stirrup spacing < d /2 1.5 3
Stirrup spacing = d /2 1.5 2

. . . e 2
iv. Beams controlled by inadeguate embedment into beam-column joint

2 3

1. Linear inferpelation between values listad in the table shall be permitted . See Section 3-2.4 for definition of prmary and secondary
COmMponents.

2. Where more than one of the conditions i, 11, iii, and iv oocurs for a given component, wse the minimum ap propriate numencal value
from the table

3. "CTand "NC" are abbrey lations for conforming and noncon forming transverse reinforcement. A component is conforming if,
within the flexural plastic hinge region, hoops are spaced at < @3, and if, for components of moderate and high ductility demand,
the strength provided by the hoops () is at least three-fourths of the design shear, Otherwize, the component is considered
nonconfommg,

4.V i the desi gn shear force calculated using limit-state anabys is procodures in accordamoe with Section 10.4.24 .1 of ASCE 41

Para consultar la tabla, debemos interpretar la rotura de los elementos adyacentes a la columna que
desaparece, en este caso, las vigas adyacentes. Se refiere a si la rotura se producira por flexion o por
cortante, entre estos dos fendmenos se puede deducir facilmente que el cortante es aquel que
conlleva una rotura fragil y repentina de los elementos, siendo siempre menor en un elemento viga
la resistencia que tiene al cortante que al momento flector. Con estas premisas, se toma el factor

myr correspondiente al comportamiento controlado por cortante, y como podemos comprobar
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depende de la separacidn entre cercos de la armadura transversal pero el valor es el mismo en

ambos casos:
muF =1.5

De esta manera, podemos calcular el coeficiente de amplificacién de cargas tal y como se ha

definido segun la Tabla 14:
‘QLD - 12 . muF + 08 = 12 . 15 + 08 = 26

Antes de evaluar la combinacién de acciones que se incluird en el programa es necesario tener en
cuenta otro aspecto de esta normativa. La comprobacién de acciones en el caso de deformaciones

criticas se define en ella como:

¢ -myp - Qcg = Qup

Donde:

Qyup es la accidn critica calculada segin un modelo estatico lineal.

my,r es el factor ya determinado.

¢ es el factor de reduccidn de resistencia definido por las normativas aplicables, que sera en
nuestro caso el que define el Eurocddigo 2 referido a estructuras de hormigén [33] para
Estados Limites Ultimos en situaciones persistentes o transitorias, con lo que ¢ = 1/1.5.

Qg es la resistencia del elemento ante la accidn critica.

Es importante tener en cuenta esta comprobacion ya que pone de manifiesto que la resistencia del
material también esta multiplicada por el factor m;;, pero al tratarse de un analisis estatico lineal,
la resistencia del material no cambiara cuando se produzca el fallo repentino de un elemento, con lo
gue la manera de computarlo en el modelo desarrollado sera aplicar un coeficiente de amplificacién
de cargas en la combinacién de acciones (2;,/m;;r, para poder computar la resistencia constante
propia del analisis eldstico lineal (siempre teniendo en cuenta el factor de reduccién de la misma).

Por tanto, la ecuacidn de resistencia general definida anteriormente cambiaria de:

myr - Qce > 21p - Qup

A la siguiente comprobacién:

'QLD

Qce > “Qup

mpr

Esta determinacion se ha hecho en base al documento de referencia [34] de esta memoria, en el que
se analizan con detalle las especificaciones del DoD en la normativa UFC 4-023-03 en cuanto a todos

los coeficientes y comprobaciones que se han descrito en este apartado.
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En conclusidn, para afadir la comprobacién tal que la resistencia del material también esté
multiplicada por m;;r finalmente el factor de amplificaciéon que se debera tomar en la combinacion

de acciones sera:

0 2.6
b =~ 1733

Y la combinacidn de acciones para elementos adyacentes al que desaparece resulta:

0
GLsz [1.2-D+05-L]=1733-[1.2-D+0.5-L] =2.08-D + 0.866 - L
LIF

Donde las cargas permanentes D seran en SAP2000 aquellos valores correspondientes al peso
propio (determinado por el propio programa) y a los de carga muerta definidos en el apartado
4.2.2.1. Los de la sobrecarga de uso L también se han definido en ese apartado. La combinacion
total de acciones en el programa incluird también las cargas aplicadas en elementos que no son
adyacentes a la columna eliminada, ya que se deben considerar todas a la vez, y que llevardn la

misma combinacion sin el factor de amplificacién final 1.733.

Para ilustrar cémo se ha incluido en el modelo ambas combinaciones en los elementos que

corresponde se pone de ejemplo el modelo donde ya falta la columna G-20:

:3(: Load Case Data - Linear Static X
Load Case Name Motes Load Case Type
|ELA—1 Set Def Name Modify/Show... Static ~ | Design...
Stiffness to Use Analysizs Type
@ Zero Initial Conditions - Unstressed State @ Linear
O Nonlinear

Loads Applied Mass Source

Load Type Load Name Scale Factor MSSSRC1

Load Pattern ~ | DEAD

Load Pattern 1. Add

Load Pattern
Load Pattern =
Load Pattern . Modify

Delete

Cancel

Load Pattern

Figura 38. Combinacion de cargas para el ELA en el modelo de fallo de la columna G-20.

En el programa se han definido los casos de carga 1 (CM-1 y SC-1) tal que se aplican los valores
correspondientes a los elementos adyacentes a la columna eliminada, mientras que en los casos 2
(CM-2 y SC-2) se aplican a los no adyacentes. Asi se aplica el coeficiente necesario a cada elemento
en la combinacién total, que considera una mayoracion de las acciones para unos mas que para

otros. Por ejemplo, el caso de carga SC-1 en los forjados resulta:
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221

2,03

1.84

166

147

129

11
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0.74

0.55

0.37

018

Figura 39. Caso de carga SC-1 para los forjados en el modelo de fallo de la columna G-20.

Se aplica el valor correspondiente a los forjados interiores determinado en el subapartado 4.2.2.1
para oficinas, en la cubierta el correspondiente, y en el resto de elementos serd nulo ya que estan
cargados en el caso SC-2, que tiene el coeficiente de mayoracidn segun la normativa estadounidense
sin considerar el factor de amplificaciéon de cargas. Este seria el ejemplo de la sobrecarga de uso.
Para la carga muerta se procede igualmente, sin olvidar las cargas distribuidas en las vigas

perimetrales de la fachada.

Todas las comprobaciones se han realizado siguiendo ese procedimiento tanto en este modelo como
en el que falla la columna G-24. Los resultados que se analizardn en el capitulo 5 corresponderan a

esta combinacion total ELA-1.
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5. ANALISIS Y RESULTADOS

5.1 Introduccion.

En este capitulo se analizardn los modelos generados segun las premisas del apartado 4.2 del
capitulo anterior. Para llevar a cabo los diferentes analisis en las distintas situaciones por las que
paso el edificio Alfred P. Murrah se realizardn varios modelos de Elementos Finitos, que se describen

a continuacioén:

Modelo de configuracién original: este modelo corresponde a la situacién real del edificio
previamente a la explosién que propicid su colapso parcial. Se trata del modelo completo
descrito anteriormente, que reproduce fielmente el edificio real, y se analizara bajo el Estado
Limite Ultimo que se ha comentado, segin las premisas del Eurocédigo 2 de Proyecto de
Estructuras de Hormigdn (EN 1992-1-1 [33]). Se comprobara la resistencia de los elementos mas
solicitados, tanto de vigas como de forjados, buscando que ésta sea suficiente, ya que se trata
de la situacidn habitual de la estructura.

Modelo de colapso inicial: en este modelo se eliminara la columna G20, buscando reproducir la
situacion inmediatamente tras la explosidon en la que esta columna se desintegré y dejo de
aportar resistencia. Por tanto, el analisis se lleva a cabo bajo la combinacién del Estado Limite
Accidental de la normativa UFC 4-023-03 [13]. Se comprobara la resistencia de los elementos
mas solicitados, que seran los adyacentes a la columna que desaparece.

Modelo adicional de colapso: A parte del modelo anterior, para llevar a cabo un célculo
adicional se propone comprobar la resistencia al edificio si se perdiese la columna G24. Es uno
de los escenarios mas desfavorables para una estructura como la que concierne a este trabajo,
formada por pdrticos regulares. Esto viene fundamentado por la normativa UFC 4-023-03, en la
cual se describe que, en el método del camino alternativo de cargas, se demuestra que al
tratarse de una columna que tiene menos soporte adicional por otros elementos de la
estructura la transmision de cargas a los elementos adyacentes es muy desfavorable, y el riesgo
de colapso parcial o total de la estructura es mayor. Por tanto, este modelo también se
calculard segun el UFC 4-023-03, pero eliminando en este caso la columna G24 y aplicando la

combinacidn de cargas correspondiente.
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Figura 40. Elementos que causan los escenarios mds desfavorables ante el colapso progresivo de la estructura [13].
El croquis siguiente ilustra qué elemento se eliminan en cada modelo. Para el plano G, en el modelo
original, todas las columnas se mantienen. En el de colapso inicial, se elimina G20 (rojo) y se

mantiene G24 (azul). En el de colapso adicional ocurre al revés, se eliminard G24 y se mantendra
G20.

28 26 24 22 20 18 16 14 12 10 8

Cubierta

| |
2 | I
| |
! !

Figura 41. Croquis que representa qué columnas se eliminan en cada modelo numeérico.
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En el siguiente capitulo se expondrdn los modelos de Elementos Finitos creados para el

dimensionamiento y la comprobacién del refuerzo propuesto de la estructura.

5.2 Configuracion original.

En el modelo de configuracion inicial, la estructura continda tal y como era previamente al colapso.
Por tanto, se realizan comprobaciones en los elementos mas solicitados, sin esperar anomalias en
los resultados. Se comprobaran primero los elementos lineales: vigas y columnas, y después los

forjados. Al final de este capitulo se discutirdn los resultados obtenidos en comparacion con aquellos

de la configuracion inicial de colapso.

5.2.1 Comprobacién de vigas y pilares.

Una vez realizado el andlisis, se muestran a continuacién los diagramas de axiles, cortantes y
momentos flectores en las direcciones principales de los elementos. Se representan a la misma

escala, de manera que se pueda comparar a simple vista las diferencias de magnitud entre ellos:

Tabla 16. Esfuerzos resultantes en vigas y columnas del andlisis bajo ELU en el modelo de configuracion inicial.

Esfuerzo Axil N
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==

=i —

—_— =5 -

" - ;_:
= L=
--ﬁ N =
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a

7=
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La diferencia entre los cortantes y momentos segun las dos direcciones principales de los elementos
es muy notable. Los resultados son habituales para este tipo de estructura, y se aprecia como la viga
de gran canto de la tercera planta soportaba la gran mayoria de los esfuerzos cortantes y flectores,
al igual que los pilares los esfuerzos axiles. En la siguiente tabla se recogen los esfuerzos maximos en

valor absoluto:

Tabla 17. Esfuerzos mdximos en vigas y columnas del andlisis bajo ELU en el modelo de configuracion inicial.

Cortante maximo Cortante maximo | Flector maximo Flector maximo

Axil méaximo (kN) V2 (kN) V3 (kN) M2 (kN-m) M3 (kN-m)

10892.67 2067.65 289.31 574.03 6005.96

El axil maximo se situa en la base de la columna G24, el cortante maximo V, en la viga de gran canto,
a la izquierda de la columna G24, el cortante maximo V3 y el flector maximo M, en la columna G20, y

el flector madximo M3 en la viga de gran canto a la derecha de la columna G12.

Para la comprobacion de esfuerzos, y debido a la gran diferencia en la magnitud entre los cortantes
y flectores en diferentes direcciones, se consideran relevantes el axil maximo, el cortante V, y el

flector M3.
5.21.1  Comprobacién del axil maximo.

El elemento con axil maximo es la columna G24, cuyas caracteristicas se detallan a continuacion:

Tabla 18. Caracteristicas geométricas y refuerzo de la columna G24 [22].

Caracteristicas mecanicas de la seccidn

Ancho b (m) 0.508

Altura h (m) 0.9144
Recubrimiento superior g, (m) 0.076
Recubrimiento inferior 13, (m) 0.076
Canto utild (m) 0.8384

Cuantias de armaduras en el elemento

Armadura de compresion 100.66
A (cm?)
Armadura de traccién 4; (cm?) 100.66
Armadura trans 4, (cm?) 1.29
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Separacion de cercos s (m) 0.15

Para la comprobacidén del axil se lleva a cabo un analisis de inestabilidad del elemento y de tensién
maxima admisible bajo carga axil. La comprobacién se ha llevado a cabo siguiendo lo estipulado en
el apartado 5.8.3.1 del EN 1992-1-1 [33]. Se debe cumplir que:

Amec < Alim
Donde:

Amec €5 la esbeltez del elemento seguin su geometria y condiciones de arriostramiento.
Aiim €s el valor limite bajo la cual se deben considerar los efectos de segundo orden sobre el

elemento, porque se producira la inestabilidad.

Amec = lo/1

El valor de la longitud de pandeo en elementos pertenecientes a porticos se calcula como:

l, = 0.51 (1+ i )<1+ ks )
o= 0.45 + k4 0.45 + k,

Los valores de k; y k, dependen de la flexibilidad al giro en los extremos del elemento. Dependen
del giro de los nudos, el momento flector actuante, y las propiedades del elemento. Se calculan

como:

0, - EI

k=

En el extremo 1, la base del pilar, k; = 0, ya que se encuentra empotrado en la cimentacion.
Conocidos los resultados en el nudo 2 del elemento y sus propiedades mecanicas calculamos la

flexibilidad relativa del nudo y la longitud de pandeo:

_ —4.87- 1075-30000 - 0.0324

2 —537.72 - 3.96 = 0.0222

I, = 2.03

La esbeltez mecanica sera entonces:

B 2.03 =7 675
mec T 0.264
Pasando al calculo de la esbeltez limite:
1
Aim =20-A-B C-ﬁ
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Todos los coeficientes estan definidos en el apartado de la normativa y se considera poco relevante

su profunda explicacion en este texto. El calculo resulta:

= 34.438

Alim =20-0.7-

JN—m
Ac : fcd
Amec = 7.675 < Ay = 34.438

Por tanto, la comprobacién se verifica, y no deben tenerse en cuenta los efectos de pandeo en este

elemento.

Si se comprueba la tensién mdaxima axial admisible en el elemento:

N 108927

27.6
=—=———=24511 kPa = 24.5 MP =——=184MP
Ogd A 0444 511 kPa 5MPa > f.4 8 a

1.5

En teoria, la tensidén no es admisible, por lo que el elemento no soportaria esta carga. Sin embargo

se deben tener en cuenta varias premisas del cdlculo:

El edificio fue disefiado en los afios 70, cuando las restricciones en cuanto a resistencia de los
materiales no eran tan estrictas como ahora, al igual que las combinaciones de carga tampoco
mayoraban tanto los esfuerzos.

En la tabla 3-3 del documento del FEMA, base de referencia mencionado con anterioridad en
esta memoria, [22], se especifica que la resistencia a compresién usada en el disefio fue de
fe = 4000 psi, que es un valor habitual en los cédigos americanos, pero no se especifica que se
empleasen ningunos coeficientes de seguridad. De esta manera, si que se verifica la
comprobacion, ya que 4000 psi = 27.6 MPa > 24.5 MPa. Ademds, es muy importante
destacar que, como se menciond al principio del apartado 4.1, en la Tabla 5, los ensayos a
distintas muestras de hormigén del edificio real mostraron que la resistencia a compresion era

mucho mayor que la de proyecto, excediendo f., = 33 MPa.

5.21.2  Comprobacién del cortante maximo.

El elemento que sufre el esfuerzo cortante maximo es la viga de gran canto de la tercera planta. Sus

caracteristicas son:

Tabla 19. Caracteristicas geométricas y refuerzo de la viga de gran canto [22].

Caracteristicas mecanicas de la seccion
Ancho b (m) 0.9144

Altura h (m) 1.524
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Recubrimiento superior 1, (m) 0.076
Recubrimiento inferior ry,r (M) 0.076
Canto util d (m) 0.1448

Cuantias de armaduras en el elemento

Armadura de compresién 110.66
As (em?)
Armadura de traccién A; (cm?) 100.66
Armadura trans 4, (cm?) 11.36
Separacion de cercos s (m) 0.15

Continuando con las comprobaciones pertinentes, la formulacién de la resistencia a cortante se
encuentra en el apartado 6.2.3 del EN 1992-1-1 [33]. Se debe verificar que el cortante de disefo

cumpla, para elementos que requieren armadura de cortante:

Vd < min(VRd,s' VRd,max)

Asw
Vias = =572 fyua ot
1
Veamax = @ew * bw -2 V1 fea - gy

Estos valores dependen de la disposicidn de la armadura transversal en el elemento. A falta de mas
informacién sobre la inclinacidn de los cercos, se supondra el caso mas desfavorable en cuanto a

tensiones en el hormigdn, que se produce para 8 = 909, es decir, cercos en posicidn verticales.

Los valores resultan:

8.52-107*

="~ .13-.359.7-103-1 = 2662.8 kN
Viras E 3-359.7-10 662.8 k

Vramax =1-09144-13-0.6-18.4-10%-1 = 13146 kN
Por tanto:
Vy < min(Veg s, Veamax) = min(2662.8,13146) = 2662.8 kN
Vg =2067.6 kN < Vggs = 2662.8 kN

Se verifica esta comprobacién segun el Eurocédigo 2.
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5.21.3 Comprobacién del momento maximo.

El momento flector maximo también se encuentra en la viga de gran canto de la tercera planta, con

lo que se toman las mismas caracteristicas que en el apartado anterior.

El Eurocédigo 2 (EN 1992-1-1 [33] no aporta formulacién directa para las comprobaciones bajo
flexion, sino que en el apartado 6.1 especifica las bases del cdlculo a seguir. Se tratan de las premisas
basicas para el cdlculo lineal simplificado de deformaciones y tensiones en secciones de hormigdn
armado: la seccidon permanece plana tras deformarse, se desprecia la resistencia a traccién del
hormigdn, la armadura sufre un alargamiento igual al del hormigén y el diagrama de tension-
deformacién empleado es bilineal, tal que la distribucion de tensiones de la zona de compresién es

rectangular.

Se calculard el momento de agotamiento de la seccidn y se comprobara con el de disefio. El
momento maximo del calculo se encuentra en la seccién de la viga sobre la columna G12, donde
segun el informe del FEMA la viga sélo tenia armadura longitudinal en la cara superior, ya que el
momento es negativo. Para conocer el momento de agotamiento debemos determinar la posicidon

de la fibra neutra adimensional en la seccion:

_vc_w_0.1635_02

5_0.8_0.8_ 08
A. - A -

w = S fyd_ S fyd = 0.1635

U b-d-feu

Esa posicidon de la fibra neutra recae en el dominio de flexidn tal que la armadura superior esta

totalmente traccionada. El momento de agotamiento adimensional se puede calcular como:

T
,uu=0.8-§-(1—O.4€)+w-(1—%)=0.305

M, =yp, U.-d=0305-243-10%-1.45 =10754 kN - m
Por lo que el momento de disefio Mz = 6005.96 kN - m no agotara la seccion.
5.2.2 Comprobacion de los forjados.

Los forjados se comprobardn bajo esfuerzos de cortante, flexién y torsidn (ya que va acoplada con la
flexion) por que los esfuerzos axiles, o de membrana, no tienen relevancia en el cdlculo de forjados.

Los resultados se muestran en la siguiente tabla:
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Tabla 20. Esfuerzos resultantes en forjados del andlisis bajo ELU en el modelo de configuracion inicial.

Momentos flectores en la direccién principal 1. M{; (kN - m/m)

Momentos flectores en la direccién principal 2. M5, (kN - m/m)

82




A UNIVERSITAT

[9F) POLITECNICA cAMi".s

& l',.;:V DE VALENCIA upy

TFNG

Momentos torsores. M1, (KN - m/m)

Esfuerzos cortantes en la direccién 1. V3 (kN/m)
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Esfuerzos cortantes en la direccién 2. V53 (kKN/m)

Para poder interpretar estos esfuerzos se ha recurrido al manual de SAP2000 y se ha elaborado un

esquema con un elemento tipo, sus ejes principales y las direcciones de los esfuerzos:

M12

V23 \f/\
\L 22

M12

Figura 42. Esquema de esfuerzos en un elemento Shell de SAP2000.

Se han determinado los esfuerzos maximos entre todos los elementos:

Tabla 21. Esfuerzos maximos en los forjados del andlisis bajo ELU en el modelo de configuracion inicial.

Cortante maximo . Cortante maximo Flector maximo Flector maximo Torsor maximo
V.3 (kN/m) V3 (KN /m) My, (kN My, (KN M, (kN
13 23 -m/m) -m/m) -m/m)
2.78 7.73 -10.22 20.73 1.79

84




La comprobacién se hara sdélo en los elementos que tienen el mayor flector y el mayor cortante. El
cortante V,3 se produce en un forjado de la primera planta, entre los pilares F24 y F28, mientras que

el momento M,, también en la primera planta, entre F8 y F12.

La formulacidn que se empleara en las comprobaciones se encuentra en un documento referencia
de esta escuela, [35], en el que se plantea un método simplificado para el célculo de tensiones de

elementos planos bajo solicitaciones normales.

5.2.2.1 Comprobacion bajo cortante.

En el documento del FEMA no se especifica que los forjados del edificio estuviesen reforzados con
armadura de cortante, sélo hace referencia a armadura de flexién. Los datos de la geometria y el
refuerzo de los forjados son los siguientes:

Tabla 22. Caracteristicas geométricas y refuerzo de los forjados de la estructura [22].

Caracteristicas mecanicas de la seccion

Canto h (m) 0.1524
Recubrimiento superior e inferior r (m) 0.03
Canto util d (m) 0.1224

Cuantias de armaduras en el elemento
Armadura en direccién 1 4, (cm?/m) 5.715
Armadura en direccién 2 A,, (cm?/m) 2.868

La formulacidon que se debe cumplir para elementos que no requieren armadura de cortante
especifica que el cortante de disefio debe ser menor al valor de resistencia correspondiente a la
placa contabilizando la cuantia de armadura longitudinal p;, y a su vez esta resistencia siempre tiene
gue ser mayor al minimo aportado por el hormigén:

0.18

Vig < Vpa,c = [
’ Ye

k- (100-p; - fo)Y? +0.15 - ac,,] -d

0.075 3 1
VRd,c > VRd,min = » k2 ck +0.15 - Ocp| d

Cc

Es muy similar a la del Eurocédigo 2 EN 1992-1-1 [33] para elementos que no requieren armadura de
cortante. El cortante de calculo es aquel en el plano de maximo cortante, que se calcula en funcién

de los cortantes en ambas direcciones principales del elemento:

Vig = |V + v =+/7.732 40342 = 7.74 kN /m
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Siguiendo la formulacién los dos términos resultan:

0.075 3 2 0.075 3 1
VRe;min = k2f2 +0.15 04| d = [T $2.282-27.5792 + 0] +0.122 - 1000
kN
=62.29—
m
0.18 s
Vrae = [ k- (100 - py - f)M/3 +0.15 - ac,,] d

c

0.18 1 kN
= [E 2.28-(100-0.002 - 27.579)3 + 0] -0.122-1000 = 110.52F

N
VRd,c = 11052? > VRe,min = 6229?

kN kN
Viga = 774? < VRd,C = 11052?

Por lo que la comprobacion se cumple también sin necesidad de armadura transversal. Segun esta
metodologia se tiene bastante holgura en la comprobacién. No conocemos la metodologia
empleada en proyecto y tampoco se tienen mas datos sobre la disposicion de la armadura
transversal en los forjados del edificio real, pero se puede suponer que ciertos cercos se colocarian

aunque el documento de referencia no los mencione.

5.2.2.2 Comprobacion de flexion.

El modelo de calculo de tensiones que se emplea para la comprobacion en las placas de los forjados
[35] supone que el elemento bidimensional resiste los esfuerzos de flexion con un modelo en 3
capas, donde la primera y la ultima resisten esfuerzos de membrana y la segunda de cortante. Se
calculan las tensiones en las capas de membrana y se comparan con la tensidon de agotamiento de
hormigdn fisurado. Se tienen en cuenta los esfuerzos de torsién también, ya que se calculan las
tensiones en los planos principales del elemento de hormigdn, de manera que los 3 esfuerzos

intervienen.

Suponiendo que la capa de membrana abarca hasta el mallazo de armaduras de las placas, se tiene
un espesor de t = 0.085 m, si el brazo mecanico z abarca desde el borde superior de la placa hasta

la armadura inferior, las tensiones de membrana se calculan como:

_ Mpgy  551-1073

_ _ — 0.96 MP
%eax = T T 0.067 - 0.085 ¢
Mmgqy  20.73-1073
_ _ = 3.62 MP
%Bdy =, Tt T 0.067-0.085 ¢
m 0.345-1073
= E — 0.058 MPa

tEaxy =1 T 0.067 - 0.085
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En la membrana inferior los resultados de las tensiones son los contrarios a estos, con lo que la

membrana inferior es la que estd comprimida.

El método determina que si Tf;dxy < Opax * Ogdy, COMO es el caso, se tiene compresion biaxial y se
debe verificar que —0,54 < fycq, donde ag.,4 es la compresidn en el plano de tensién principal

menor de la membrana, y f,.4 es la tensidn de agotamiento del hormigén fisurado. Se calculan

como:
Opax t OEdy Ocdx — OEdy 2 2
O = — e ( . )+ TRaxy = —3.62MPa
— 0.85 1+ 3.8«
fZCd_ . de (1+a2)
Donde:

Oc1d 1 Ogax t Ogay Opax — Okdy\> |
= _— . Eax WY 412, | =027
Oc2d  Oc2d 2 2

Por lo que resulta f5.4 = 19.60 MPa > —0,,4 = 3.62 MPa, y se cumple la comprobacion. Los

esfuerzos de flexidon no agotan la capa de membrana.

5.3  Configuracion de colapso inicial.

En este supuesto, como ya se ha comentado a principios de este capitulo, se elimina la columna G20
y se aplica la combinacidn de cargas que mayora los valores en torno al fallo, tanto en los forjados
como en las vigas perimetrales de la fachada. Se esperan resultados tal que los elementos no
resistan los grandes esfuerzos que se produciran, ya sea en los elementos directamente adyacentes
a G20 y a aquellos en los que se espera un aumento considerable de los esfuerzos por reparto de
cargas, como en la columna G24. Al igual que en el caso anterior, se comprobaran tanto las vigas

como los forjados, esperando que los esfuerzos maximos se produzcan en la zona del fallo.

5.3.1 Comprobaciéon de vigas y pilares.

En primer lugar, se incluye el resultado de la deformada del edificio inmediatamente tras el colapso

de G20, representando la resultante de los desplazamientos:
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Figura 43. Deformada de la estructura inmediatamente tras el fallo de G20.

De nuevo, se representan en la siguiente tabla los esfuerzos en los elementos lineales bajo la

combinacion accidental de cargas:

Tabla 23. Esfuerzos resultantes en vigas y columnas del andlisis bajo ELA en el modelo de colapso inicial.

Esfuerzo Axil N
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De nuevo, en la tabla anterior se muestran los resultados todos a la misma escala, para que sea
evidente la diferencia entre las magnitudes de los esfuerzos. Como cabia esperar, los valores del
cortante en direccién 3 y el momento en direccidn 2, propios de los pilares y las vigas transversales,
son irrelevantes en comparacion con la magnitud del cortante en direccién 2 y momento flector en
3, que corresponden a las vigas longitudinales. Asimismo, los pilares reciben una carga axil muy
acusada, notandose como el pilar G24 es claramente el que mayor esfuerzo tendra. La tabla

siguiente recoge los valores maximos en valor absoluto:

Tabla 24. Esfuerzos mdximos en vigas y columnas del andlisis bajo ELA en el modelo de colapso inicial.

Cortante maximo Cortante maximo | Flector maximo Flector maximo

Axil méaximo (kN) V2 (kN) V3 (kN) M2 (kN-m) M3 (kN-m)

12248.7 2847.2 237.5 483.8 11323.2

El axil maximo se situa en la base de la columna G20, el cortante maximo V, y el flector maximo M,
en la viga de gran canto, a la derecha de la columna G24, el cortante maximo V5 y el flector maximo
M, en la columna F20, en la segunda planta. Todos los resultados son coherentes con lo esperado: el
pilar que recibe mayor carga es el contiguo al que falla, la viga que esta mas solicitada es la viga de
gran canto, que fallé justo después de las columnas, y el pilar interior que mas carga recibio es el
contiguo a G20 dentro del edificio. De nuevo, para la comprobacion de esfuerzos, sélo se

consideraran el axil maximo y el cortante V, junto al flector M.

5.3.1.1  Comprobacién del axil maximo.

De nuevo, se comprobara el axil maximo con la formulaciéon de efectos de segundo orden, para
comprobar la inestabilidad bajo la carga axil dada, y con la comprobacidn de la tension maxima que

puede soportar la seccion.

En este caso, llevando a cabo el mismo cdlculo expuesto en la seccion 5.2.1.1 anterior, los resultados

de la esbeltez mecanica y limite son:
Amec = 8.696
Alim = 33134

Por lo que sigue sin producirse el pandeo en el elemento bajo ese axil. Esto era de esperar ya que en
la primera comprobacién se observé mucha holgura entre los valores, porque el elemento no es
nada esbelto, teniendo en cuenta que mide unos 4 metros de altura y la dimensién mayor de su

seccion es casi de 1 metro.

La comprobacion de la tension maxima no se espera que resulte positiva, ya que en el caso de la
configuracion inicial con un axil mds bajo no lo hizo, pero se comparard también con la resistencia a

compresion del hormigdn sin minorar, que era el valor de proyecto:
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N 12248.7

27.58
Opq = A_C = m = 27563 kPa = 27.56 MPa > fcd =——=18.4 MPa

1.5

No se cumple la condicidn, y para el valor de f.; = 27.58 MPa, sin minorar, se cumple con muy

poca diferencia.

Se considera interesante también comprobar el axil de la otra columna contigua a G20, es decir,
G16, que también sufriéd un gran impacto con la explosién y recibiria gran parte de la carga tras la

pérdida de G20. En el caso de la configuracidn inicial el axil de compresion de G16 era:
Nggg1e = 10430 kN

Tras la pérdida de G20 aumenta a:
Ngg 16 = 11970 kN

Este valor es menor que el de G24, como era de esperar, ya que se ha comentado que las
normativas y articulos cientificos basados en la experimentacion y teorias de colapso progresivo han
concluido que los pilares mds externos de la estructura sufrirdn siempre un aumento de carga mayor
qgue aquellos que estan mas alejados de los bordes. Al tener la misma geometria que G24, se deduce

gue ambas comprobaciones también seran satisfactorias para G16, porque su carga axil es menor.

5.3.1.2 Comprobacion del cortante maximo.

Siguiendo el mismo procedimiento que en la configuracion anterior, se calculan las resistencias a
cortante del hormigén y el acero en la seccién de la viga de gran canto de la tercera planta, y se
comprueba si el cortante de disefio supera el minimo de estos valores. Los valores de resistencia no

han cambiado porque se trata del mismo elemento:
Vras = 2662.8 kN
Vramax = 13146 kN

El cortante en este caso es Vy; = 2847.2 kN, por lo que no se cumple esta comprobacién. Esto es
coherente con la rotura observada en el lugar de la explosidn, ya que las conclusiones del informe

del FEMA estadounidense [22] determinaron que la viga de gran canto sufridé una rotura fragil.

5.3.1.3 Comprobacién del momento maximo.

El momento maximo tras la pérdida de G20 también se da en la viga de gran canto. Su valor es:
Mgg max = 11323.2kN-m

Como puede observarse en la Tabla 23, el mdximo se encuentra entre la linea de pilares G24 y G22,

el extremo correspondiente a G24, donde el reparto de cargas es mds desfavorable. Es un momento
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negativo, y como ya se comentd en la configuracion inicial, en esa seccién sélo se tiene armadura
superior para resistir las tracciones en esa zona. Por tanto, el momento ultimo sera el mismo que se
calculd en ese supuesto, ya que la seccion es la misma:

M, = 10754 kN -m

El momento de disefio es mayor a ese valor, con lo que la viga de gran canto tampoco resistiria esta

solicitacion.

Es interesante realizar una comprobacion adicional en la viga de gran canto. Es evidente el cambio
en la ley de momentos M3 de este elemento presentada en la Tabla 16 y la de la Tabla 23 anterior,
en la linea de la columna G20 se pasa de un momento negativo en los extremos de las vigas a uno
positivo. En concreto, se pasa de un momento negativo M; = —5747.36 kN - m a uno positivo de
valor M3 = 7860.18 kN - m. En esa seccién la viga sélo tiene armadura en la capa superior, de
manera que no tiene forma de resistir las tracciones en su zona inferior y se produciria el
agotamiento. Por tanto, esta viga no sélo no resiste el momento maximo localizado en la unién con

las columnas G16 y G24, sino que también fallaria en la linea G20.

5.3.2 Comprobacion de los forjados.

Los resultados de los esfuerzos en los forjados para la configuracidon de este caso se muestran en la

tabla de la siguiente pagina:

Tabla 25. Esfuerzos resultantes en forjados del andlisis bajo ELA en el modelo de colapso inicial.

Momentos flectores en la direccidn principal 1. M;; (kN - m/m)

R R s e e Y

'—--'—--—._I_-----.—' 128

83

28

-2.8

8.3

-138

-15.4

-244

-30.5

-36.
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Momentos flectores en la direccidn principal 2. M,; (kN - m/m)

-138

-19.4

-248

-30.5

36.

305

249

28

28

8.3

Momentos torsores. M1, (KN - m/m)

36.
30.5
248
15.4
13.8
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Esfuerzos cortantes en la direcciéon 1. V13 (kN/m)

2458

r ¢ 0.5
bt

194

138

B3

28

2.8

-8.3

-138

-19.4

-249

-30.3

-36.

Esfuerzos cortantes en la direccién 2. V53 (kKN /m)

36.

30.5

248

15.4

138

83

28

-28

83

-13.8

-15.4

-24.9

-30.5

-36.
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De nuevo, se representan todos los esfuerzos a la misma escala, comprobando como el mayoritario
es el momento en direccion 22, que es aquel que gira en torno al eje global Y, el que sigue las vigas
transversales del edificio. Esto era facilmente deducible porque al perderse el elemento G20 el giro
mayoritario de los forjados es en esa direccion. Los esfuerzos maximos para este caso entre todos

los elementos son:

Tabla 26. Esfuerzos resultantes en los forjados del andlisis bajo ELA en el modelo de colapso inicial.

Cortante maximo Cortante maximo Flector maximo Flector maximo Torsor maximo
V13 (kN/m) V33 (kN/m) My, (kN - m/m) M, (kN - m/m) My, (kN - m/m)
5.77 -10.04 -22.97 -35.27 4,76

El flector maximo M, se encuentra en el forjado de la segunda planta inmediatamente a la derecha
de donde estaba G20, M,, en el forjado contiguo a este Ultimo, el torsor en uno de los colindantes
con la linea G20 en una de las plantas superiores, y los cortantes en elementos de la segunda y
cuarta planta también colindantes con la fachada. Como era de esperar, todos los esfuerzos

maximos en las placas del modelo estan en torno al elemento eliminado.

5.3.2.1  Comprobacion bajo cortante.

Como ocurria en el caso de las vigas, la resistencia a cortante de los forjados no ha variado con

respecto al caso de configuracién inicial. Este valor era:

kN
de,C =110.52 W

El valor de disefio en este caso, para el forjado que tiene mayor cortante en ambas direcciones (V,3):

Vg = [vE+vZ=+10.042 + 1.292 = 10.20 kN/m

Por lo que la resistencia sigue siendo suficiente para los esfuerzos que se estdn comprobando.
5.3.2.2 Comprobacién de flexion.

Para este caso los esfuerzos de flexion también son mucho mayores a los del caso de la
configuracion inicial, pero no se espera que superen la resistencia a compresion del plano principal
de la placa, ya que en el primer caso se tuvo una holgura importante con respecto a ese valor.
Repitiendo los calculos en funcidn de los esfuerzos como se explicd en el apartado 5.2.2.2, la

compresién debido a los momentos flectores M, y M5, y al torsor M,, en este caso es:
02cq = —6.21 MPa,

Para la membrana superior, que serd la comprimida en este caso. La comprobacion de resistencia es
distinta en este caso, porque se tiene otro dominio de flexién en la placa, Tf—dxy < Ogax * Opay, debe

verificarse que —0.24 < fica:
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fica =04 f,q =0.4-18.386 MPa = 7.35 MPa

Por lo que —0.34 = 6.21 < fi.q = 7.35 MPa y la comprobacién se cumple, el hormigén de la placa

no se agota por compresion en este caso tampoco.

5.4 Configuracion adicional de colapso.

En este supuesto, como ya se ha comentado a principios de este capitulo, se elimina la columna G20
y se aplica la combinacidn de cargas que mayora los valores en torno al fallo, tanto en los forjados
como en las vigas perimetrales de la fachada. Se esperan resultados tal que los elementos no
resistan los grandes esfuerzos que se producirdn, ya sea en los elementos directamente adyacentes
a G20 y a aquellos en los que se espera un aumento considerable de los esfuerzos por reparto de
cargas, como en la columna G24. Al igual que en el caso anterior, se comprobaran tanto las vigas

como los forjados, esperando que los esfuerzos maximos se produzcan en la zona del fallo.
5.4.1 Comprobacion de vigas y pilares.

En primer lugar, se incluye el resultado de la deformada del edificio inmediatamente tras el colapso

de G20, representando la resultante de los desplazamientos:

£3

63.
585
54.
4585
4
405
36.
315
27.
225
18.

135

45

Figura 44. Deformada de la estructura inmediatamente tras el fallo de G24.

A simple vista es muy similar a la del fallo de G20 sélo que en la otra linea de columnas, pero
comparando los valores de desplazamientos verticales maximos veremos que ha aumentado en este
caso:

ug2y,» = —0.053m

u§Zy,, = —0.060m

Sélo con este resultado ya cabe esperar que los esfuerzos sean mayores también.
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De nuevo, se representan en la siguiente tabla los esfuerzos en los elementos lineales bajo la

combinacion accidental de cargas:

Tabla 27. Esfuerzos resultantes en vigas y columnas del andlisis bajo ELA en el modelo de colapso adicional.

Esfuerzo Axil N

\\

VY V7T

Esfuerzo Cortante V,

A
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Momento Flector M3

F
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Los diagramas son idénticos al caso de fallar G20 pero ajustados a la linea G24. Obteniendo los

valores maximos comprobaremos que son mayores a los de ese otro caso:

Tabla 28. Esfuerzos mdximos en vigas y columnas del andlisis bajo ELA en el modelo de colapso adicional.

Cortante maximo Cortante maximo | Flector maximo Flector maximo

Axil méaximo (kN) V2 (kN) V3 (kN) M2 (kN-m) M3 (kN-m)

12510.5 2964.8 241.7 285.7 12046.9

La disposicion de los esfuerzos maximos es idéntica a la del caso del fallo en G20, el axil maximo se
situa en el pilar contiguo al que falla (base de la columna G20), el cortante maximo V, y el flector
maximo M5 en la viga de gran canto, a la derecha de la columna G20, donde el reparto de cargas es
mayor, el cortante maximo V3 y el flector maximo M, en la columna F24, en la segunda planta, que

es el pilar interior que mas carga recibe.

Resulta redundante volver a llevar a cabo la comprobacion de los elementos solicitados bajo esos
esfuerzos, ya que se ha comprobado que aunque no son exactamente los mismos que en el caso
anterior, si que tienen las mismas caracteristicas geométricas y mecdnicas que ellos, con lo que al
ser los esfuerzos mas elevados no se cumpliran las comprobaciones tampoco. Sélo podria caber
duda en el caso del axil, pero no es muy valor muy alejado al comprobado en el apartado 5.3.1.1,
por lo que se puede deducir que tampoco habra inestabilidad por pandeo y la tensién maxima bajo

la carga de disefio superara la resistencia a compresion en este caso.
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5.4.2 Comprobacion de los forjados.

Se muestran los resultados de los forjados para el caso que ocupa a este apartado:

Tabla 29. Esfuerzos resultantes en forjados del andlisis bajo ELA en el modelo de colapso adicional.

Momentos flectores en la direccién principal 1. M1y (kN - m/m)

Momentos flectores en la direccién principal 2. M5, (kN - m/m)

-16.2

208

254

-30.
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Momentos torsores. M4, (KN - m/m)

Al ]

254
208
16.2

115

6.9

23

-23

638

-11.5

-16.2

-208

-354

-30.

Esfuerzos cortantes en la direcciéon 1. V13 (kN/m)

-16.2

-20.8

-254

-30.
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Esfuerzos cortantes en la direccién 2. V53 (kKN/m)

30.

254

208

16.2

115

69
23
23
689
115 |
162
208
254

-30.

La configuracién es muy similar a la del apartado anterior, pero se comprueba que al igual que para

los elementos lineales los esfuerzos aumentan:

Tabla 30. Esfuerzos resultantes en los forjados del andlisis bajo ELA en el modelo de cola

pso adicional.

Cortante maximo
Vi3 (kN/m)

Cortante maximo
Vy3 (kN/m)

Flector maximo
My, (kN - m/m)

Flector maximo
M3, (kN - m/m)

Torsor maximo
M;; (kN - m/m)

6.82

-10.43

-25.71

-36.87

6.28

Todos los valores maximos vuelven a encontrarse en forjados contiguos a la columna que falla,

demostrando la transmision de cargas entre los elementos cercanos al fallo inicial una vez mas.

Al igual que en el caso de las comprobaciones de vigas y pilares, no se considera necesario

demostrar que estos elementos no son capaces de resistir tan altos esfuerzos, teniendo en cuenta

gue son levemente mayores a los del caso en el que falla G20. El apartado siguiente se dedicard a

concretar las diferencias entre los diferentes modelos estudiados y los resultados presentados a lo

largo de este capitulo.

5.5 Discusion.

En vista de los resultados expuestos anteriormente, se verifican las distintas nociones sobre colapso

progresivo comentadas a lo largo de esta memoria. Las diferencias entre el caso original y los casos
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en los que un elemento vertical primario de la estructura falla muestran cémo las mismas
verificaciones pasan de ser correctas a no serlo, deduciendo que, aunque originariamente el edificio
no se disefd bajo las premisas de esta normativa, si ese fuese el caso la configuracién de una
estructura regular, sin puntos criticos ni elementos poco convencionales y formada por pdrticos de
hormigdn armado, no resistiria la carga accidental provocada por el fallo, aunque seria capaz de

resistir los esfuerzos propios de las cargas habituales.

Ademads, se pone en evidencia también el modo de fallo descrito por el grupo de expertos que
examino la estructura tras el colapso parcial, y que se comentd en el apartado 3.2 de esta memoria.
Dejando de lado la carga debido al impacto de la explosiéon, al perderse la columna G20, los
elementos contiguos sufren una sobrecarga para la que no estan dimensionados. De esta manera, la
columna G24 recibe una carga excesiva, que segun las comprobaciones acerca la tensidn de disefio a
la resistencia a compresion de la misma. Claramente, esto es una simplificacién del conjunto de
esfuerzos que se desarrollaria en la realidad, al igual que se deben tener en cuenta las limitaciones
del analisis de tipo eldstico lineal, que es el que se ha llevado a cabo. Por tanto, debido a estas
simplificaciones este resultado no muestra que la columna romperia por un mecanismo de
compresidn que supera su resistencia, que puede deducirse que fue el fallo en la realidad, sino que
sirve para comprobar cémo se realiza el reparto de cargas y que coindice con lo expuesto en la
normativa UFC 4-023-03 [13].

Es importante destacar igualmente el cambio en la tendencia de los esfuerzos de muchos de los
elementos. Se comentd en la seccién 5.3.1.3 la problematica con la viga de gran canto y el cambio
en el sentido del momento en la linea G20, pero no es el Unico elemento que sufre esta inversion de
momentos. Todas las vigas longitudinales de esa zona sufriran el mismo fenédmeno, aunque sea la de
gran canto la que soporte la mayor carga. En la zona donde se pierde el elemento vertical, muchos
de los elementos pasan de tener que resistir un momento flector positivo a uno negativo, o

viceversa. Por ejemplo, si se representa el momento M, en pilares de la fachada norte:
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Figura 45. Momentos flectores M, en la fachada norte del modelo de colapso inicial bajo el ELA.

Se ha aumentado la escala para que sean visible las leyes en todos los elementos. Se observa como
en la zona de G20 los pilares pasan de soportar momentos positivos en su base y positivos en la
cabeza al caso contrario. Esto puede no ser mayor problemdtica en el caso de pilares, ya que
habitualmente se dimensionan con armadura simétrica, pero la compatibilizacién en los nudos con
los elementos viga hara que en ellas haya inversion de momentos también. Por tanto, en la unidn de
las vigas transversales de la zona del fallo con los pilares de |la fachada norte las secciones en las

vigas estaran traccionadas y probablemente no resistirian por no tener el refuerzo necesario.

Es facilmente deducible que la misma problemdtica se situara en los forjados de la zona, aunque
éstos disponen de mallazos de refuerzo tanto en la cara superior como en la cara inferior, con lo que
se necesitaria un estudio mas detallado para determinar si la inversién de momentos produciria su

agotamiento también.

Por tanto, se pone de manifiesto una de las mejoras en el disefio de cualquier estructura de
edificaciéon que se quiera dimensionar ante el colapso progresivo por el fallo de uno de los

elementos primarios verticales. Ademas, no sélo seria necesario prever la inversién de esfuerzos,
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sino que se deberia ser capaz de aportar la ductilidad necesaria en los nudos que sufren el
fendmeno, similar al caso del dimensionamiento de un edificio ante la accidn sismica. Este

dimensionamiento escapa los objetivos del presente trabajo.

Por otro lado, aunque podria resultar efectivo el dimensionamiento de toda la estructura tal que
pudiera resistir tanto momentos negativos como positivos en los puntos criticos, este sistema de
refuerzo con total seguridad resultaria muy costoso, con lo que las diferentes técnicas de refuerzo
expuestas en el apartado 2.4 de esta memoria resultan mas atractivas. Ademas, este no es el caso
gue ocupa a este trabajo, ya que el dimensionamiento del refuerzo que se expondra en el capitulo

siguiente se ha enfocado tal que se dispone con el edificio ya construido en fase de servicio.
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6. DISENO DEL SISTEMA DE REFUERZO

6.1 Dimensionamiento.

El refuerzo de una estructura ante colapso progresivo debe partir de un analisis especifico de la
estructura en cuestién y la transmisién de cargas en la misma. El caso del Alfred P. Murrah ha sido
estudiado a lo largo de esta memoria y tal y como se ha mostrado en el capitulo anterior los
supuestos mads desfavorables han sido presentados. A partir de esos resultados se puede determinar
la transmisiéon de esfuerzos propia del método de estudio empleado en este caso (Método del
Camino Alternativo de Cargas) y con ella determinar qué refuerzo es adecuado para este edificio. Es
fundamental destacar que el enfoque de este trabajo sera el de un refuerzo del edificio ya existente,
es decir, lo que se busca es disefiar un elemento capaz de soportar los esfuerzos que se han
determinado en el capitulo 5, con la estructura tal y como era si se hubiese implementado un

refuerzo ante el posible colapso progresivo que ocurrié en la realidad.

Por tanto, el andlisis de esta estructura bajo colapso progresivo, si no hubiese ocurrido en la
realidad, probablemente seria el mismo que el que se ha llevado a cabo, debido a que los elementos
primarios mas susceptibles a fallar y causar la reaccién en cadena son exactamente los pilares de las
primeras plantas en la fachada norte, debido a la disposicién de la viga de gran canto que los recoge,
asi como el hecho de que en la fachada sur los muros de cortante aportarian una rigidez superior y
no se trataria del caso mas desfavorable. De esta manera, centrandonos en la fachada norte, se

analiza la trasmisién de esfuerzos cuando falla G24, siendo similar para el caso de G20:

Figura 46. Diagrama de momentos en la fachada norte en la situacion original de proyecto.
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Figura 47. Diagrama de momentos flectores en la fachada norte tras fallar la columna G24.

Figura 48. Diagrama de cortantes en la fachada norte tras fallar la columna G24.
En estas figuras se observa cdmo la transmisidn de esfuerzos pasa desde la viga de gran canto de la
tercera planta por los elementos que conforman la fachada y terminan en la viga perimetral de la
cubierta. Ademas, el desplome de elementos es evidente, lo que lleva a pensar en la manera de

evitar estos desplazamientos tan desproporcionados. Por ello, el refuerzo propuesto consistird en
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aportar mayor rigidez a la viga perimetral de la cubierta, de manera que sirva como mecanismo
resistente al cual se unen los pilares que pierden el apoyo inicial que tenian, porque se elimina uno
de los elementos verticales o, en el caso de esta estructura, porque la viga de gran canto deja de
aportar resistencia. Esta medida se considera mucho mas efectiva ante otras de las propuestas en el
capitulo 2, debido a que la solucién con refuerzos en distintos elementos de la estructura resultaria
muy invasiva en la estructura existente, a diferencia de reforzar Unicamente la viga perimetral de la
cubierta. Igualmente, el refuerzo afiadiendo elementos como cables resulta poco conveniente en
estructuras convencionales de edificios, es mucho mas indicada para otras estructuras como
puentes. La clave del refuerzo propuesto no es sélo el modo de fallo observado, sino que se trata de
una estructura existente y encontramos limitaciones en las actuaciones que pueden llevarse a cabo

en contraposicién al disefio de una estructura nueva.

Ademads, hay un aspecto importante del disefio que viene dado por el método de disefio descrito, y
es que al aportar mayor rigidez en elementos de la estructura que anteriormente no la tenian el
reparto de esfuerzos internos difiere del caso original. De esta manera, al rigidizar la viga de la
cubierta ésta soportara esfuerzos de flexidn, cortantes y axiles mayores, por lo que no se pueden
tomar para el dimensionamiento aquellos de los modelos descritos en el capitulo 5, y que se
muestran en las figuras 34 y 35 anteriores. Para determinar esos esfuerzos, se ha realizado otro
modelo en el que se ha incluido un elemento muy rigido como viga de la cubierta, para llegar al
equilibrio en el que las cargas se reparten por la estructura como lo haran cuando el refuerzo se
coloque. Los diagramas resultantes son similares en forma a los anteriores, pero los valores

soportados por la viga de la cubierta son mucho mayores, siendo los maximos:

Tabla 31. Valores de los esfuerzos de disefio del refuerzo.

Cortante maximo Flector positivo maximo Flector negativo maximo
Vg4 (kN) M, (kN - m) M (kN - m)
1067.7 6524.3 -3839.9

El refuerzo consistird en aumentar las dimensiones de la viga en cuestion y aportar mayor rigidez
tanto a flexidon positiva como negativa y a cortante. Se ha comprobado que mayoritariamente el
reparto de cargas tras el fallo exige que la estructura resista unos mayores esfuerzos de flexion en el
plano donde se produce el fallo, por lo que se partird de un predimensionamiento con una seccién
de mayor canto afadiendo una capa de hormigdén armado con materiales de mayor resistencia, de

manera que la resistencia a compresion del hormigon sera:
ka = 35 MPa
Y la resistencia caracteristica del acero de refuerzo sera:

fyk = 500 MPa
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Ademas, observando las diferencias entre los diagramas de flectores para el caso original y el del
fallo, se pone de manifiesto la problemadtica de este disefio: en las zonas de unién entre pilares y
vigas, que son secciones de las vigas dimensionadas para un momento negativo ya que es el habitual
en el punto de estudio, se produce una inversion de momentos, y pasa a ser positivo. Segun los
datos del documento del FEMA [22] en estos puntos sélo se tiene armadura superior en las vigas, ya
qgue la armadura inferior se localizaba a lo largo de las vigas pero no habia superposicidn en la unién
con los pilares. Incluso este documento, en el anexo B dedicado a describir en detalle los refuerzos
de los elementos, se describe que esa seccidn es un punto critico para el caso de la explosién, en el

gue los momentos de los pilares pasan de ser negativos a positivos en esa zona.

Por tanto, el dimensionamiento actual debe ser capaz de adecuarse tanto a las tensiones dadas en
los elementos por momentos flectores positivos como negativos, de gran magnitud, y sin poder
anadir armadura dentro del elemento ya existente. Partiendo de la premisa de aumentar la seccién
transversal de manera que se aporten materiales mads resistentes y se aumente el canto de la
seccidn para resistir mas efectivamente los momentos flectores, se presentan a continuacién
diferentes posibilidades de refuerzo consideradas y la comparativa entre ellas. Los primeros
predisefios se centran en la resistencia a flexién de las secciones, de manera que tras conseguir esto
se disefaran los demas elementos necesarios, como anclajes entre los dos hormigones, armaduras

transversales y de piel, etc.
6.1.1 Primera alternativa.

En la primera alternativa se buscara que la seccidn reforzada tenga la resistencia a flexidn suficiente
afladiendo Unicamente armado en el bloque de hormigdén adicional que se ha comentado
anteriormente. Sin embargo, no es viable una solucién en la que la viga tenga un canto excesivo,
sobre todo porque el canto original ya es de h = 1.22 m. Se propone entonces recrecer la seccién
hasta 1 metro mas, entendiendo que la viga perimetral en la cubierta podria funcionar como el muro

perimetral en la planta de la cubierta, un elemento que normalmente no es estructural.

En el canto afiadido se incluye armado en las caras superior e inferior. Llegados a este punto,
conviene recordar las disposiciones necesarias segun el Eurocédigo 2 de Proyectos de Estructuras de
Hormigdn (EN 1992-1-1 [33]) en cuanto a separacion entre barras de refuerzo. En su apartado 8.2
especifica que la distancia entre barras debe ser mayor a la minima entre el diametro de las barras o
d = 20 mm. Asumiendo que siempre se colocaran barras mayores a ¢ = 20 mm, porque la seccidn
necesitara estar fuertemente reforzada, se dispondran las barras de manera que la distancia entre
ellas sera siempre mayor al didmetro de las mismas. En cuanto al recubrimiento, se propone
mantener un valor constante tanto para los recubrimientos laterales como superior e inferior de
r=0.07m.
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El armado en la zona superior sera el necesario para resistir los excesivos momentos negativos que
se producen en las cabezas de los pilares contiguos a aquellos que fallan, ademas de los momentos
negativos propios de la situacidon normal de proyecto, ya que en ese caso las mayores tensiones de
traccidn se dan en la parte superior de la viga. Cuanto mds canto afiadamos mayor serd la capacidad,
ya que el brazo mecdnico de ese armado aumenta. Serd relativamente sencillo conseguir la
capacidad suficiente bajo momento negativo, pero para la resistencia a momento positivo se debe
confiar en que al afiadir armado en la cara inferior del refuerzo la fibra neutra de la secciéon quede
por encima del mismo y este se encuentre traccionado. Se propone una seccién con las siguientes

caracteristicas:

. ® 0000
5¢32

1.00

00 0O0

o 47

1.2192

—= 0.43572 =-—

Figura 49. Propuesta de seccion reforzada de la primera alternativa (dimensiones en metros).

Como se observa en la imagen, el refuerzo afiadido es simétrico en ambas caras y serd de 5¢32 —
As = 40.2 cm?. Con el diagrama de interaccién axil-flector de esta seccién se puede consultar la

capacidad a flexidn negativa y positiva de la misma:
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Diagrama de interaccion primera alternativa.
Momento (kN-m)
-25000

Axil (kN)

-8000 -4000 -2000 4000 6000 8000

5000

Grdfica 1. Diagrama de interaccion axil-momento de la seccion reforzada de la primera alternativa.

Las capacidades son:
M}, =1985.6 kN -m

adm = —5743.39 kN -m

adm

Por tanto, para los momentos de disefo, que eran Mg’d = 65243 kN -myMg; = —3839.9 kN - m,
se comprueba lo explicado anteriormente, la capacidad negativa es mucho mas alta pero la positiva
es muy reducida. Tras varios tanteos, se afiade una gran cantidad de armadura en la parte baja del
refuerzo, 5 filas de 5¢32, pero aun asi la capacidad a momento positivo no es suficiente,
quedandose en ese caso en M}, = 4391.74 kN - m. No seria conveniente tampoco reducir el
canto afadido porque asi la fibra neutra bajaria en la seccidn total y la armadura afiadida podria no
estar traccionada. Por estos motivos, se deduce que esta solucidn nunca sera capaz de aportar la
capacidad necesaria para resistir el momento positivo de diseio, debido a que probablemente no se
consiga que estas barras trabajen a traccién en su totalidad. Lo mas efectivo seria afiadir armadura
en la parte baja de la seccién existente, donde las tracciones son maximas bajo flectores positivos,
para aumentar el brazo mecanico y el rendimiento de la seccidn. Sin embargo, como ya se ha

comentado, esta fuera de las posibilidades de este refuerzo modificar la viga existente.
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6.1.2 Segunda alternativa.

La segunda alternativa parte de la base de la primera, explicada en el subapartado anterior. Se ha
comprobado cémo es relativamente sencillo que la seccidn sea capaz de aportar la capacidad bajo
momentos negativos que se requiere. Para llegar a una solucién con respecto a la capacidad
positiva, se propone a continuacidon una actuacién sobre la viga existente, que consiste en afiadir
pletinas metalicas en las caras de la misma. Seria efectivo de igual manera anadirlas en su cara
inferior, pero constructivamente en un edificio ya operativo no es viable, ya que las vigas estaran
unidas a los muros de la fachada en esa zona. Se buscara afiadir estas pletinas en la parte baja, para
gue el brazo mecanico sea el mayor posible con respecto a la seccién y la resistencia que aporte la

maxima.

Estas pletinas estardn hechas de acero estructural, se ha escogido del tipo S-355, cuyas

caracteristicas en el programa SAP2000 son:

Tabla 32. Definicion en SAP2000 del acero de las pletinas.

Propiedad Valor
Peso especifico (y) 76.97 kN /m?3
Modulo elastico (E) 210 GPa
Limite elastico caracteristico (f ) 355 MPa
Tension de rotura (f ) 510 MPa

Se presenta a continuacion la solucidn final tras optimizar el disefo. Para las dimensiones de las
pletinas, se ha buscado un catidlogo comercial [36], y se han escogido pletinas de espesor
e = 20 mm vy canto h = 400 mm, Como se puede observar, también se han realizado cambios en
cuanto a la armadura necesaria para resistir los momentos negativos. Se ha comprobado que un
canto anadido de 1 metro no era necesario, pudiéndose fijar en h = 0.7 m con una cantidad algo
mayor de armado, 8¢32 dispuestos en dos capas, un total de A, = 64.34 cm?. La geometria de la

seccion y el diagrama de interaccidon axil-momento resultan:
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Figura 50. Propuesta de seccion reforzada de la segunda alternativa (dimensiones en metros).
Diagrama de interaccion de la segunda alternativa
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Grdfica 2. Diagrama de interaccion axil-momento de la seccion reforzada de la segunda alternativa.
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Una comparacion visual con la Grafica 1 ya muestra como la capacidad positiva es mucho mayor. Los
valores concretos son:
+ —
Mg m = 8409.1 kN -m

—um = —5604.9 kN - m

Son suficientes parar resistir los momentos de disefio determinados, por lo que seria una solucién

viable. Mds adelante se comparard con las otras alternativas presentadas.
6.1.3 Tercera alternativa.

La tercera y ultima alternativa es muy similar a la descrita anteriormente, pero con una técnica mas
actual y novedosa de refuerzo, que consiste en anadir bandas de polimeros reforzados con fibras de
distintos materiales, que poseen una resistencia a traccion muy alta y son muy efectivos en estos
casos. Actualmente existen refuerzos de este tipo con polimetros reforzados con distintas fibras: de
carbono, de vidrio, de aramida... [37] Para esta propuesta se ha escogido el reforzado con fibras de
carbono, por ser el mas comercial y del que mas estudios e informacion se puede encontrar. Al igual
qgue con las pletinas de acero, se ha consultado un catdlogo comercial [38], del que se han escogido
bandas del tipo E 200, que tienen 1.4 mm de espesor, y cuyas caracteristicas mecanicas se han

incluido en SAP como un material adicional definido por el usuario:
Tabla 33. Definicion en SAP2000 del polimero reforzado con fibra de carbono (Carbonplate tipo E 200).

Propiedad Valor
Peso especifico (y) 15.3 kN /m3
Mddulo elastico (E) 200 GPa
Limite elastico caracteristico (f ) 3300 MPa

Cabe mencionar que se ha definido como un material tipo acero para poder afadir asi la resistencia
a traccién, que serd de 3300 MPa, y se ha tomado como simplificacion que el material tiene un
comportamiento isotrépico. Para este predimensionamiento se considera suficiente esta definicién

simplificada, pudiendo afinarse en un dimensionamiento conciso.

Tras varias pruebas, se comprueba que afiadiendo bandas tal que cubran un canto h = 0.6 m de la
parte baja de la viga, a ambos lados, se proporciona la capacidad resistente a flexion positiva
necesaria. Para la flexiéon negativa se dispone la misma armadura ya definida en el caso anteriores.

Por tanto, la seccidn propuesta y su diagrama de interaccién axil-momento son:
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Figura 51. Propuesta de seccion reforzada de la tercera alternativa (dimensiones en metros).
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Grdfica 3. Diagrama de interaccion axil-momento de la seccion reforzada de la tercera alternativa.
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Las capacidades de flexién positiva y negativa también resultan suficientes:

M}y, =7287.1kN-m

Mg4m = —4513.5kN -m
Por lo que en la comparativa final se determinara cual de las dos opciones viables serd la definitiva.
6.1.4 Comparativa y diseiio final.

Para la comparativa entre la segunda y tercera alternativa, ya que la primera no es lo
suficientemente resistente, se ha recurrido a un calculo simplificado del precio del material de
refuerzo, sin contabilizar otros aspectos de la ejecucién, como la mano de obra o los costes
indirectos. El precio del material tanto para la alternativa 2 (acero estructural tipo S-355) como para
la 3 (polimero reforzado con fibra de carbono (CFRP) se ha tomado del banco de precios de la

corporacion CYPE Ingenieros S.A [39]. En esta base de precios se proporcionan los siguientes valores:
Cacero = 1.73 €/kg
Ccrrp = 33.66 €/Myjneqr

El acero se mide segln su peso en kilogramos, pero conociendo la densidad (p = 7850 kg/m?) se

determina que segun su volumen el precio sera:
Cacero = 13580.5 €/m3

Conocido el volumen de las pletinas de acero que se han dimensionado en la segunda alternativa,
podemos calcular el precio total del material. Se tomara que las pletinas se colocan en toda la
longitud de la viga perimetral, debido a que no se conoce en qué zona se podria producir el fallo
inicial de algun elemento vertical y el colapso progresivo. En este trabajo se han determinado los
casos mas desfavorables, pero siempre podrian fallar otros elementos. Ademas, en la situacién
normal de proyecto los momentos positivos también deben resistirse. Por tanto, el volumen de

refuerzo en un metro de viga sera:
Vaceero = 2+ 0.4-0.02 -1 = 0.016 m3/myineq
El perimetro total del edificio es:
P =164.592m
Con lo que el volumen total de acero y su precio:
Viotatacero = 0.016 - 164.592 = 2.633 m?

Ciotatacero = 2.633 - 13580.5 = 35,764 €
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Para el refuerzo con CFRP, el coste total se obtiene directamente multiplicando por el perimetro del

edificio:
Ciotaicrrp = 33.66 - 2 -164.592 = 11,080 €

Vemos como el refuerzo con CFRP es aproximadamente un tercio mas barato que el refuerzo con
pletinas de acero en este caso. Ademas, su ejecucién y colocacién tienen ciertas ventajas,
principalmente porque las pletinas de acero se colocan con anclajes y pernos que también son
costosos y causan un dafo indirecto al elemento existente, ya que deben taladrarse los huecos. La

unién de las pletinas a la estructura existente se representa en la siguiente imagen:

Epoxy pouring

- Steel spacer

Steel plate
- Expansion anchor

Seal

Figura 52. Refuerzo de una viga con pletinas de acero [40].

Sin embargo, el polimero reforzado sélo se trata de unas laminas que se colocan con un adhesivo
sobre las caras de las vigas. La ejecucion es mucho mas sencilla y sin duda menos costosa, y asegura

la interaccion entre el material existente y el nuevo, porque se unen en toda su superficie.

De esta manera, la solucién éptima es la tercera alternativa, con lo que la viga tendrd un refuerzo
gue consistird en afiadir un volumen mayor de hormigédn armado en su zona superior, con
materiales mas resistentes que los existentes, y unas laminas de polimeros reforzados con fibra de
carbono en las caras de la parte inferior de la viga. Aln es necesario evaluar otros aspectos del
armado del nuevo elemento de hormigdén que se afiade, como la resistencia a cortante o la
armadura minima de fisuracion que debe colocarse en la parte baja de la pieza, ya que no es

aceptable colocar un volumen de hormigén que puede trabajar a traccion sin armar.

En primer lugar, es muy importante el aspecto que se describe en el apartado 6.2.5 del EN 1992-1-1
[33]. Este se refiere al calculo de la tensidn rasante entre la junta de dos hormigones de diferentes
edades, y se especifica que para el caso en el que no se cumpla se deben colocar estribos que unan
los dos elementos entre si. La comprobacion es la siguiente:

VEdi = VRdi

Donde:
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VEdi = '@
z-b
Vgai €S la tension rasante de calculo en la junta.
B es la relacién entre el esfuerzo longitudinal en la nueva area de hormigén y el area total, que
para esfuerzos mayoritarios de cortante vale 1.
z es el brazo mecanico de la seccidon, que se define como un 90% del canto util.
b es el ancho de la junta, que en este caso se supone el ancho total de la seccidn ya que se

considera que el contacto entre ambas piezas es continuo.

VRai =€ feta Tt U O+ P fya(u-sena+cosa) <0.5-v-fq
Donde:

Vgq; €S la resistencia a rasante de célculo en la junta.
cyu son valores que dependen de la irregularidad de la junta, que se determinaran a
continuacion.

feta se define seguin el punto 3.1.6 de esta normativa [33] como:

fetk
ctd = ﬁ = feek = 0.7« ferm = feem = 0.3 'ka2/3

Resulta:

feta = 127.79 kPa
0, es la tensidn por unidad de drea causada por el esfuerzo externo normal a la seccidn, que en
este caso es nulo, con lo que la tensién también lo es.
p es la relacion entre el drea de armadura de cortante que atraviesa la junta y la superficie de
contorno de la junta por unidad de longitud, que serd todo el ancho de la seccién en nuestro

Caso.

Sélo resta determinar los pardmetros de irregularidad de la junta, que se describen en el mismo
apartado del Eurocédigo. Son parametros que dependen de la ejecucidon del hormigonado, de
manera que para superficies muy lisas (encofradas con acero o pldstico) son valores muy bajos, con
lo que bajard también la resistencia a la tensidn rasante, y para superficies dentadas con una
ejecucion minuciosa son valores muy altos. No es objeto de este trabajo definir la ejecucién del
refuerzo, con lo que se supondra el caso mas desfavorable, el de una superficie muy lisa, para el que

esos parametros tienen los valores:
c=0.025; u=05
Por tanto, la tensidn de célculo sera:

Vea _ 4 1067.7 — 1407.7 kP
Zzb ~ 09-18-04572 S Rra

Veai =B
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Si igualamos ese valor a la resistencia vgg4; podremos calcular la cuantia necesaria p, y con él la

cantidad de armadura transversal que debe atravesar la junta:
€ fetat P fya- (U-sena+ cosa) = 14077
0.025-12.79+ p - 434783 - (0.5 - sen 90 + cos 90) = 1407.7

Se ha tomado una tensién maxima admisible del acero de f), = 500 MPa y que los estribos se

colocaran a 902. El valor de la cuantia resulta:

= 0.00646 = A
p="5 “s-b

Con una separaciéon de 10 centimetros entre los cercos, la armadura transversal necesaria sera:
A = 0.00646 - 10 - 0.4572 - 10* = 2.954 cm? - 2¢16
Colocando esa armadura la resistencia a rasante resulta:
Veai = 1914 kPa > vgg; = 1407.7 kPa

Por lo tanto, entre los dos hormigones deberan colocarse un cerco abierto de ¢ = 16 mm cada 10
centimetros, que serdn dos ramas de ¢p = 16 mm, para asegurar la correcta resistencia a la tensidn
rasante que se generard en esa junta bajo el esfuerzo cortante determinado. La conexion entre

ambos hormigones con esos cercos se describira en el apartado siguiente.

Continuando con la armadura necesaria para resistir los esfuerzos de cortante, el maximo que se

debe soportar es:
Veamax = 1067.7 kN

Si calculamos la resistencia a cortante de la viga existente, siguiendo el procedimiento descrito en el
apartado 6.2 del EN 1992-1-1 [33] y con los datos proporcionados por el documento de referencia
[22]:

A 8-107* 4.02-107*
s 0.61 0.1

Vias = —— fywa - 2 - cotl = 3597 4 —————. 434.8> -1.03-10"1 = 2283.7kN

Por tanto:
Vg =1067.7 kN < Vras = 2283.7 kN

Contabilizando la armadura transversal preexistente en la viga perimetral y la aportacién de los
pasadores que se incluyen para asegurar la transferencia de esfuerzos, cada una con la resistencia
del acero que le corresopnde, no es necesario incluir mas armadura transversal. Esta comprobacion
es acertada a pesar de que los pasadores no formen cercos cerrados en la viga existente si se tiene

en cuenta que la tensidon de cortante maxima se encuentra entorno a la fibra neutra de la seccién.
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En la seccién propuesta se encuentra aproximadamente a 20 centimetros del centro de la viga
preexistente, segin los datos obtenidos en la herramienta de secciones de SAP2000, con lo que los

pasadores deberdn llegar hasta esa profundidad.

Ademads, las ldminas de CFRP también aportan resistencia adicional a cortante. La empresa comercial
MAPEI, de la que se han obtenido los datos del material, permite hacer una estimacion de la
aportacién de resistencia a cortante con una herramienta de calculo elaborada segin la normativa
americana ACl PRC-440.2-17, que se centra en el disefio de elementos de hormigdn reforzados
externamente con ldminas de polimeros reforzados con fibra de vidrio. De esta manera se ha
estimado que se puede aportar entre 400 y 700 kN de resistencia a cortante, lo cual es muy
relevante para este disefo. La contribucién de todos estos elementos se considera adecuada para

resistir el cortante en la viga original.

Sin embargo, no sdlo la viga existente resistird el cortante de la situacién accidental, sino que el
nuevo refuerzo también. De esta manera, considerando el cortante maximo como valor de

dimensionamiento, se necesita una cantidad de armadura transversal igual a:

Agw _
=7 fywa - cot8 =1067.7 kN
A 1067.7
;W = =00 = 38.98 cm?/m
. - —_— 3.
09-0.7 115 10° -1

Con una separacion de s = 10 cm, resulta:
A, =3.90 cm? - 4¢12

Seran 2 cercos de 2 ramas cada 10 centimetros, en el hormigdn adicional del refuerzo.

Por ultimo, se deben colocar ciertos armados en consideracion de la fisuraciéon del hormigén en
ciertas zonas, segun lo establecido en el apartado 7.3 del EN 1992-1-1 [33]. En zonas donde se

esperan tracciones, la armadura pasiva minima se define como:
1
Asmin =kc -k fer - At - —

Donde:

k. es un coeficiente que considera la distribucién de tensiones dentro de la seccién antes de la
fisuracidn, y que serd la unidad en el caso de tracciéon en toda la seccion. En el caso que nos
ocupa se considerard que cuando sobre la seccién actia un momento negativo, debido a su
gran canto la fibra neutra se colocara en la parte baja, sobre la viga antigua, y toda la seccién

nueva estara traccionada, con lo que k. = 1.
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k es un coeficiente que considera el efecto de las tensiones no uniformes autoequilibradas y
que sera k =1 para h < 300mm vy k = 0.65 para h = 800 mm, pudiéndose interpolar entre
ellos. Como la seccidn tiene un canto h = 700 mm, el valorserd k = 0.72.

fet es la resistencia a traccién de hormigdn al producirse la fisuracién, que puede definirse
como fur = form = 0.3+ fck?/? = 0.3 - 35000%/3 = 321 kPa.

A.: es el drea de hormigdn dentro de la zona de traccidn. En este caso, segun lo comentado
mas arriba, serd el refuerzo completo, con lo que A, = 0.7 - 0.4572 = 0.32 m?2.

o, es el valor absoluto de la tensidn en la armadura tras la formacidn de la fisura, que sin mas

datos puede suponerse igual al limite elastico de la armadura f,, = 500 MPa.

De esta manera, el calculo resulta:

Agmin=1-0.72-321- -10* = 1.479 cm? - 2¢10

500 - 103

Con lo que en la zona baja de la seccion afadida deberd colocarse esta cantidad de armadura para

evitar la fisuracion del hormigon.

Una ultima consideracidn segun el Eurocddigo es lo que se conoce como armadura de piel, que se
coloca en la zona del recubrimiento para evitar el desconchado superficial del hormigén. Su
determinacién se comenta en el apartado 7.3.3, y se especifica que se debe calcular como la
armadura de fisuracion tomando un valor de k = 2. Por tanto, el valor sera:

Agpier =1-2-321- 10* = 4.11 cm? — 4¢12

500103

Esta armadura se colocara dentro de los cercos del armado de cortante, a una distancia de 10

centimetros entre las barras.

Finalmente, la definicién completa del refuerzo se muestra en la figura siguiente:
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Figura 53. Definicion completa del refuerzo.

Para ilustrar el diferente comportamiento de la estructura ante la combinacidn de cargas
accidentales propuesta en la seccién 4.2.2.2 una vez que reforzamos la viga perimetral de la
cubierta, podemos comprobar cdmo se modifica el desplome de la fachada en las dos situaciones.
Asi, se muestran en las dos siguientes imagenes la deformada de la fachada norte ante la

combinacion accidental en los dos modelos:
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Figura 54. Deformada de la fachada norte del modelo de la estructura sin reforzar.
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Figura 55. Deformada de la fachada norte del modelo de la estructura reforzada.

Las figuras 54 y 55 anteriores muestran la componente U, del cdlculo, es decir, el desplazamiento

vertical. Si comparamos los valores del nodo extremo en el columna G24 que queda sin apoyo:

U, =—0.056m
Uy refuerzo = —0.040m

124



Los desplazamientos se han reducido, demostrando asi la influencia de la mayor rigidez del
elemento en el comportamiento total del edificio. También podemos mostrar cémo funciona la
metodologia del camino alternativo de cargas si comprobamos los diagramas de momentos flectores

en ambas situaciones:

Figura 56. Diagrama de momentos flectores en la fachada norte del modelo sin reforzar bajo el ELA.

Figura 57. Diagrama de momentos flectores en la fachada norte del modelo reforzado bajo el ELA.
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Comprobamos cémo, al ser la viga perimetral mucho mds rigida, los esfuerzos se redistribuyen
mayormente de la viga de transferencia de la tercera planta hacia la perimetral de la cubierta. Se ha
disefiado esta Ultima para ser capaz de resistir estos esfuerzos, garantizando asi el correcto
comportamiento de la estructura ante la situacién de perderse la columna G24. Como ya se
comento al inicio de este capitulo, se ha demostrado que este es el caso mas desfavorable y por eso
el dimensionamiento se ha basado en este modelo. Todos los elementos colaboran en esta
redistribucidn, observandose unos diagramas mayores en los pilares y vigas de la situacién reforzada
en la fachada. La viga de transferencia de la tercera planta estd sometida a un momento mucho

menor que en el caso de no reforzar el edificio. El valor maximo para el caso sin refuerzo era:
M4 = —12046.9 kN - m

Siendo el momento negativo en el encuentro entre el pilar G16 y la viga en la tercera planta. En el

caso reforzado, ese mismo momento sigue siendo el maximo, pero su valor se reduce a:
Myae = —9304.55 kN - m
Se calculd en el apartado 5.2.1.3 que el momento ultimo negativo de esta seccidn era:
M, = —10754 kN -m
Por lo que no existen problemas de resistencia en esta viga una vez se ha reforzado la estructura.

Se muestran también las diferencias entre los diagramas de axiles de las situaciones reforzadas y sin

reforzar:

Figura 58. Diagramas axiles en la fachada norte del modelo sin reforzar bajo el ELA.
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Figura 59. Diagramas axiles en la fachada norte del modelo reforzado bajo el ELA.

En este caso no se aprecia una gran diferencia en cuanto a los pilares, pero si que se observa que al
rigidizar la viga perimetral de la cubierta hay una mejor redistribucion de los esfuerzos, porque los

elementos sobre el pilar desaparecido soportan esfuerzos mayores.

En lineas generales es evidente la aportacidn de rigidez del refuerzo propuesto, que consigue el
objetivo para el que fue disefiado: una redistribucion de esfuerzos mas eficiente en la estructura y
aportar la resistencia necesaria para soportar esos esfuerzos, sin que el resto de elementos lleguen a

su agotamiento.

6.2 Conexion a la estructura existente.

La definicién completa del refuerzo ya se ha determinado de manera tedrica, pero es necesario

especificar algunos aspectos de la conexidn con la estructura existente.

El recrecimiento de hormigdn es uno de los métodos mas efectivos a la hora de reforzar vigas de
hormigdn armado [41], porque la transferencia de esfuerzos es muy efectiva, siempre que se ejecute
la nueva seccion de hormigoén in-situ y se prepare adecuadamente la interfaz entre ambos
materiales. De hecho, se ha comprobado en varios ensayos ([42], [43]) que cuanto mayor es la
rugosidad de la capa intermedia mejor es la transferencia de esfuerzos. En el cdlculo mostrado en el
apartado anterior se ha calculado la junta en el caso mas desfavorable segun el Eurocddigo, pero
puede proponerse que en realidad la ejecucién del refuerzo pasase por afiadir morteros de adhesién
con pequefios elementos metalicos (como se describe en [42]) que aseguran la conexién. Ademas,

en este Ultimo documento también se concluye que cuanto mas diferentes sean las edades entre los

127



A UNIVERSITAT )
||'|‘. ) I’(Z)I.]TF(\j\l('..\ cAMIN.s

2/ DE VALENCIA upv

hormigones mds resistencia tiene el elemento final, por lo que se trata de un aspecto a favor, ya que

el refuerzo se ejecutaria mucho después de que la estructura original estuviese operativa.

Sin embargo, como se ha mencionado anteriormente, no es suficiente la resistencia por rozamiento
entre los dos materiales para resistir los esfuerzos rasantes que se generan en la junta, con lo que se
afiade la cantidad de armadura determinada entre ambos elementos. Los cercos que ayudan a la
transferencia de esfuerzos, mas conocidos como pasadores, se incluyen en el elemento de refuerzo
(estan embebidos en él) y se anclan a la viga ya existente. Existen diferentes métodos de anclaje,

como se describe en la siguiente figura:

Post-Installed Cast-In-Place

A

o S S - P = v
A L\ 7wy,
‘., : 2 . s f = e 'S < “ ¥
4 (e X ‘ g il
i "“". =7 .t 'i.. ] R | o
7 U‘ i : 5 - r"t g
Expansion | Screw Undercut
Anchors Anchors Anchors
Load transfer

by Friction

Figura 60.Distintos métodos para incluir anclajes en elementos de hormigon armado [44].

El método propuesto para este caso es el primero de las opciones. Este anclaje se lleva a cabo
taladrando el hueco necesario en la cabeza de las vigas e incluyendo una resina (generalmente tipo
epoxi) que asegure la adhesién entre ambos materiales. Se asegura la total transferencia de
esfuerzos una vez que ha fraguado la resina. El procedimiento de ejecucién puede consultarse en la

figura siguiente:

Figura 61. Ejecucion de pasadores o anclajes en un elemento de hormigon armado [45].
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En nuestro caso, en vez de atornillarse al elemento, se trata de una barra que mas tarde queda

embebida en el hormigdn de mayor resistencia.

El resto de armaduras del refuerzo (longitudinal para tracciones, de fisuracion y de piel) se
colocarian con los métodos tradicionales previamente a verter el hormigdn nuevo, asegurando la

conexion entre todos los elementos.

En cuanto al refuerzo con las laminas de polimeros reforzados con fibra de carbono (CFRP), el
procedimiento de ejecucion viene dado por la casa comercial que los proporciona. En este caso se
ha elegido la empresa MAPEI, en cuyo catdlogo [46] se especifica en detalle el procedimiento. Se
trata de afiadir una serie de adhesivos (de la misma casa comercial) sobre los que se coloca la lamina
reforzada aplicando presidon con rodillos manuales. Distintas medidas de seguridad se describen
igualmente en el catdlogo. Se puede observar el resultado final de este refuerzo en la parte baja el

tablero de un puente en la siguiente figura:

Figura 62. Ejemplo de refuerzo con Carboplate en un puente de hormigén armado [38].

Como ya se comentd al definir la alternativa de refuerzo, en el caso que nos ocupa se colocan las
ldaminas a los lados de la viga antigua porque resultaria muy dafiino para la estructura existente
colocarlas en la parte baja, debido a que estas vigas estan conectadas a los muros de la fachada. Se
consigue el mismo efecto ya que al colocarse en la parte baja de la viga la aportacion a la resistencia

a flexion positiva es muy alta.
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Con estas premisas se considera definida en su totalidad la solucidn de refuerzo ante el posible
colapso progresivo de esta estructura, y se hara una estimacién del coste aproximado del mismo en

el siguiente apartado.

6.3 Coste aproximado del refuerzo.

Para aproximar el coste del refuerzo se consultan los precios de todos los elementos a afadir en la
base de precios de la empresa CYPE Ingenieros S.A [39], donde se tiene informacién detallada de los
precios de cada partida. Se tomaran los precios del material para calcular una aproximacién. En la

siguiente tabla se reunen:

Tabla 34. Unidad de medicion y coste unitario de los materiales del refuerzo.

Elemento Unidad Coste (€)
Hormigén f, = 35 MPa m? 96.25
Acero B-500 S kg 1.63
Laminas CFRP Miineal 33.66
Anclajes mecanicos ud 1.65

El volumen total de hormigdn a afiadir sera:
Vhormigen = 0.4572 - 0.7 - 164.592 = 52.67 m3

Con lo que su coste:

€
Chormigén = 52.67 - 96.25m = 5,070 €
El acero se contabiliza por kilogramos, a partir de su volumen total y su densidad. En cuanto a

armaduras longitudinales, el volumen total sera:

0.04% -1 0.012% -1 0.01% -7 )
As,long,total =5 4 +8- 2 +2- T = 0.00735m

Vetong.cotal = 000735 - 164.592 m = 1.21 m3

Ya se ha comentado que se coloca la armadura longitudinal en todo el perimetro, ya que es
totalmente impredecible el punto donde se producira el fallo local que origine el colapso progresivo.
Tradicionalmente deberian disponerse las armaduras segun las zonas traccionadas de la estructura,
pero en este caso las zonas que en situacién normal de proyecto estan traccionadas y las que

guedan traccionadas cuando falla un elemento vertical son opuestas, como ya se ha explicado.

Ese volumen de acero en peso sera:

Kk
Py votaiong = 121 7850m—g3 — 9490 kg
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Y su coste total:
€
Cs,total,long = 9490 - 1-63@ = 15,469 €

Para la armadura transversal y los anclajes, como ambos se colocan cada 10 centimetros, se puede

deducir aproximadamente que en la totalidad del perimetro de la viga de cubierta se podran colocar

164.592
N =

= 1646 cercos y anclajes, ya que no se solapan entre ellos. El coste de los anclajes se

calcula directamente:
Canciajes = 1646 - 1.65 = 2,716 €

El de la armadura transversal es mds complejo de determinar. El volumen de cercos en una seccién
transversal se calcula como el drea de la barra por la longitud de las 4 ramas verticales y las 2 ramas

horizontales:

0.0122 -7 5
Veerco = ——5—— (4+ 0.6 +2-0.32) = 0.00034 m

Y el volumen total en todo el refuerzo:
Vs totaltrans = 0.00034 - 1646 = 0.566 m3
Con lo que su coste total sera:

3 kg €
Cs totaltrans = 0.566 m> - 7850m- 1.63@ =7,241€

Por ultimo, ya se calculé en la comparativa entre alternativas el coste total de afiadir las laminas de
refuerzo de CFRP:

CCFRP = 11,080 €
Con lo que segun esta aproximacion del coste del material, el coste total de refuerzo es:
Crefuerzo = 5070 + 15469 + 2716 + 7,241 + 11080 = 41,577 €

Esto nos proporciona un orden de magnitud de este tipo de actuaciones, en las que es importante
poder comparar las diferentes alternativas de refuerzo que se puedan disponer. En el caso de este
trabajo la eleccion del método de refuerzo ha venido dado por el método de disefio de la estructura,
segln su tipologia y el posible colapso progresivo que se daria en ella, teniendo en cuenta la
situacidn real descrita en el capitulo 3. Sin embargo, indudablemente en otros casos en los que no
estuviese tan claro la progresion del dafio en la estructura y como reforzarla, la estimacién del coste

siempre sera un método al que se recurre para elegir una alternativa.
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7. CONCLUSIONES

Tras el presente trabajo expuesto en esta memoria, es correcto afirmar que se han conseguido los
objetivos propuestos inicialmente. A lo largo del mismo se ha llevado a cabo un analisis detallado del
concepto de colapso progresivo, estableciendo unas bases tedricas que han permitido aplicar una de
las metodologias actuales mas establecidas: el método del camino alternativo de cargas. Aunque el
analisis se ha centrado en un caso muy concreto, se puede asegurar que seria aplicable a otras

estructuras con las mismas caracteristicas.

Esta metodologia puede ser de gran utilidad en otros casos, debido a que se parte de la base de que
el mecanismo de colapso de esta estructura se conoce con seguridad, al haber ocurrido en la
realidad. A pesar de lo tragico de este suceso, ha servido para trasladar este mecanismo a modelos
computacionales que han verificado lo mostrado en la realidad. Con esa verificacién se puede pasar
al dimensionamiento del refuerzo propuesto, asegurando que su puesta en prdctica podria frenar el

colapso que ocurrid por el fallo de la columna G20 y otros posibles en otras columnas.

Esta verificacion es lo que lleva a la conclusién de que en otras estructuras similares el
procedimiento de refuerzo a seguir seria similar. Para edificios cuyo sistema resistente consiste
mayoritariamente en entramados de pilares y vigas el fallo de un elemento vertical causaria con
altas probabilidades un colapso similar al del Alfred P. Murrah, por lo que es razonable concluir que
el refuerzo en la viga perimetral de la cubierta podria ser efectivo en todos estos casos. Se ha
demostrado que la transmisidon de esfuerzos en el caso del fallo de dos columnas diferentes resulta
en que la viga de la cubierta soporte gran parte de las cargas excesivas, aportando rigidez a esa zona

de la fachada si se refuerza correctamente.

Se ha mostrado cémo ese refuerzo resulta en un elemento muy robusto, debido a la gran cantidad
de armadura que contiene, ademas del elemento de refuerzo adicional con ldminas de polimeros
reforzados con fibra de carbono. En el caso particular del edificio Murrah ha sido necesario recurrir a
ese método menos convencional de refuerzo, aunque cada vez mas se emplean elementos de este

tipo en distintas estructuras, porque las caracteristicas de la viga de cubierta asi lo han requerido.

Ademas, es fundamental la conclusion obtenida a la hora de comenzar a disefiar el refuerzo: hay que
tener en cuenta tanto la situacion habitual de proyecto como la que ocurre inmediatamente
después del fallo local. La inversién de momentos en casi todos los elementos adyacentes a la zona
del fallo lleva a tener que considerar esfuerzos que normalmente son mas propios de un disefio ante
sismo, en el que la estructura oscila debido a la aceleracién del suelo y se tienen importantes
cambios en los sentidos de los esfuerzos. Para un disefio convencional, en el que se parte de la
situacidon de proyecto y el edificio puede modificarse segun se crea necesario, la problematica es

mucho menor que si se quiere reforzar una estructura ya existente. Esto se ha puesto de manifiesto
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en este trabajo al comprobar como la viga de la cubierta era totalmente incapaz de resistir los
momentos positivos maximos que se producen en uniones de pilares y vigas, que
convencionalmente se dimensionan para resistir momentos negativos. Sin embargo, no es correcto
dejar atrds la situacidon normal de proyecto, al cambiar la viga no se puede asumir que resista los
esfuerzos habituales como lo hacia la viga sin refuerzo, porque la disposicién ha cambiado

totalmente.

Ademads, en este trabajo se han asumido simplificaciones de cdlculo propias de un analisis elastico
lineal. Esto conlleva que no se ha tenido que prestar especial atencion a las conexiones entre los
elementos, porque se supone que el edificio no es capaz de aportar ductilidad y generar rétulas
plasticas que llevarian a un cambio en la distribucién de esfuerzos tras el fallo local. Una buena linea
de trabajo futura seria incluir estos analisis en los modelos numéricos definidos y comprobar las
diferencias en los resultados. Es aceptable afirmar que el refuerzo calculado bajo ese analisis no
necesitara tantos elementos que aporten resistencia como el mostrado en este trabajo, ya que las

simplificaciones suelen llevar a resultados mas conservadores y del lado de la seguridad.

En general, a pesar de que el campo de la robustez estructural cada vez es mas analizado, se
reconoce que aun es necesario perfeccionar los analisis y ampliar horizontes. De hecho, una
estructura tan convencional como la del Alfred P. Murrah ya es bastante compleja de analizar, pero
se considera una de las cuales se han llevado a cabo mds estudios. Los edificios de hormigdén armado
ejecutados in-situ son sin duda aquellas estructuras comunmente mas estudiadas, pero aun se debe
avanzar en este campo en estructura prefabricadas, que ademds son cada vez mas populares por su
facil ejecucion a coste reducido, en estructuras tipicamente pretensadas, es decir, puentes que
cubran luces muy grandes, o en edificios de gran altura, los cuales también se estan volviendo muy
populares en paises como China o Estados Unidos y cuyo colapso tiene unas consecuencias
inmensurables. Sin duda, todavia deben desarrollarse nuevas técnicas de andlisis, asi como métodos
de disefio, y se deben obtener conclusiones relevantes empleando modelos numéricos mas
complejos, buscando que en el futuro las estructuras sean capaces de aportar la robustez que se les
requiere tras un posible colapso progresivo de una manera optimizada. En el presente trabajo se
espera haber demostrado una de las técnicas de refuerzo mas comunes y haber aclarado aspectos
de su disefio y ejecucion, en vistas de que en el futuro estos andlisis sean extrapolados a nuevas

estructuras y se consiga mejorar su comportamiento.
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Fachada norte del edificio (plano G).
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