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RESUMEN

U n edificio de concreto de ocho pisos instrumentado con acelerégrafos en sétano, primer
piso y azotea soportd el sismo de San Salvador de octubre de 1986 sufriendo sélo
ligeros danos no estructurales. La aceleracién méxima registrada en la base fue 0.47gy en la
azotea 0.91g.

Se hace un anélisis de los registros obtenidos y se compara la respuesta medida con la
que se obtiene de diferentes modelos tedricos de la estructura. Se encuentra que la historia
de desplazamientos de la azotea es muy préxima a la que se calcula suponiendo que la
estructura permanecié en el intervalo lineal durante el movimiento sismico. Por otra parte, los
momentos flexionantes que se debieron haber generado en los extremos de las vigas para
un comportamiento lineal, exceden hasta en 4.6 veces para el positivo y en 2.2 veces para el
negativo, a los momentos resistentes calculados con los procedimientos usuales de diseno.

Se investigan las posibles fuentes de sobrerresistencia de la estructura y, cuando se toman
en cuenta los valores méas probables de la resistencia que pudieran tener las distintas
secciones, se encuentra que los momentos que debieron haber sido inducidos en las vigas
por el movimiento en la base exceden hasta en 3.8 veces para el positivo y 1.51 veces para el
negativo, a la capacidad tedrica de las secciones. El anélisis del modelo no lineal indica que
debieron haberse presentado demandas de ductilidad locales hasta de 3.7. Se evallan las
posibles causas de estas discrepancias y se analizan algunas repercusiones de los re-
sultados encontrados para la practica del disefo sismico.

1. INTRODUCCION

El diseno sismorresistente de los edificios se basa en el analisis de la respuesta de modelos
ante acciones sismicas idealizadas. El grado de refinamiento de los modelos ha aumentado
notablemente por el uso generalizado de las computadoras; los andlisis reproducen el carac-
ter dinamico del comportamiento, las caracteristicas tridimensionales de la estructura vy,
aunque sea en forma simplista, la no linealidad de la respuesta.

A pesar del grado de refinamiento de los analisis, persisten dudas sobre la validez de los
modelos empleados. La forma mas directa y confiable de despejarlas es mediante el estudio
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de registros de la respuesta sismica de edificios reales. Una manera de realizar io anterior es
modiante ia medicion de la respuesta ante vibraciones ambientales o inducidas artificialmente.
Olra os colocar una instrumentacién permanente en un edificio y esperar a que se produzca
un sismo.

El primer tipo de prueba permite determinar las principales caracteristicas dinamicas de la
estructura (periodos, modos de vibrar y amortiguamiento), con las cuales se pueden calibrar
los modelos propuestos para el andlisis. La principal limitacién de esta forma de proceder es
que la calibracidén se hace con el comportamiento observado ante solicitaciones muy
pequenas, por lo que puede haber diferencias sustanciales en las caracteristicas dindmicas
ante acciones sismicas del orden de las de disefio.

La instrumentacién sismica permanente tiene el inconveniente de que el tiempo de espera
para obtener resultados significativos puede ser muy largo. El nimero de edificios instrumen-
tados hasta la fecha es elevado y los registros obtenidos son numerosos pero casi en su
totalidad corresponden a solicitaciones sismicas moderadas. Los pocos casos de registros
de respuesta ante sismos intensos representan una valiosa oportunidad de comprobar los
métodos de disefno, no sélo en lo relativo a las propiedades de los modelos empleados para
el analisis, sino también con respecto a las de resistencia y comportamiento inelastico, que
es donde se albergan las mayores dudas.

Los registros obtenidos en un edificio sometido al sismo de octubre de 1986 en San
Salvador, resultan particularmente significativos al respecto, porque se indujeron en la
estructura aceleraciones méximas cercanas a la de la gravedad. Se trata ademas, de una
estructura relativamente sencilla, para la cual se pudo contar con una documentacién com-
pleta y confiable del proyecto estructural y se pudo hacer una inspeccién de los danos poco
tiempo después del sismo. La descripcién detallada del estudio realizado sobre esta es-
tructura se encuentra en la Referencia 1. En este articulo se resumen los resultados principa-
les con énfasis en las implicaciones de las mismas para la préactica del disefio.

2. CARACTERISTICAS DEL SISMO Y REGISTROS INSTRUMENTALES

El sismo del 10 de octubre de 1986 se debi6 al movimiento de una de las numerosas fallas
que cruzan la ciudad de San Salvador. Se traté de un evento de magnitud moderada, M, =
5.4, de foco superficial y muy cercano a la zona habitada. El subsuelo esta formado por de-
pdsitos firmes de cenizas volcanicas de espesor variable, con promedio de 50 m en el centro
de la ciudad. Los danos fueron cuantiosos y hubo fallas en algunos edificios modernos vy, es-
pecialmente, de viviendas marginales de materiales pobres. Para una descripcién de los
efectos del sismo véase la Referencia 2.

El movimiento del terreno fue registrado en siete sitios con instrumentos localizados en
sétanos o plantas bajas de edificios. Las aceleraciones méaximas del terreno variaron de uno
a otro sitio, con un promedio de 0.44g y un maximo de 0.72g. En la Referencia 3 se presen-
tan en detalle los datos instrumentales.

Los acelerogramas registrados en el sétano del hotel en estudio se muestran en la Figura
1 y son representativos de los obtenidos en los otros sitios. Se aprecia que se trata de un
movimiento de muy corta duracién (poco mas de 2 seg en su fase intensa) y con tres ciclos
de vibracién significativa. La aceleracién fue mayor en la direccion E-W y la aceleracion
vertical fue del orden de 50 por ciento de la méxima horizontal.

La Figura 2 muestra espectros de respuesta para amortiguamiento de 5% de algunos re-
gistros obtenidos en diferentes sitios. Se aprecia que las aceleraciones espectrales presentan
un pico que excede a la gravedad para periodos que varian entre 0.2 y 0.6 segundos, segun
el sitio.

El edificio en cuestién contaba con tres acelerégrafos de registro analégico, localizados en
el Sétano, Nivel 1 y Azotea, en la posicién que se muestra en la Figura 3. El instrumento en la
Azotea sélo registré el movimiento en la direccion longitudinal (N-S) del edificio, por lo que ia
comparacién entre el movimiento observado y el calculado sélo puede hacerse para esa
direccion. La Figura 4 muestra los registros de aceleraciones obtenidos en los tres niveles
para la direccién N-S. Se aprecia que la aceleracién maxima registrada en la Azotea (0.909g)



se amplificé 2.67 veces con respecto a la maxima en el Sétano para la misma direccién. La
Figura 5 muestra los espectros de Fourler de los acelerogramas del Sétano y la Azotea. De
ellos se deduce que en los dos casos prevalece el periodo de vibracién del suelo. En la misma
figura aparece la relacion entre las amplitudes espectrales del movimiento en la azotea y las
del movimiento en el sétano. La relacién de amplificacién (funcién de transferencla) permite
detectar el pico correspondiente al modo fundamental de vibracion en 0.9 Hz (periodo, T=1.1
seg), el del segundo modo en 3.1 Hz (T=0.32 seg) y el tercero en 5.1 Hz (T=0.20 seg).

En la Figura 6 se presenta la historia de desplazamientos en la Azotea obtenidos de la
integracién del acelerograma respectivo. Se aprecia que la gréafica de desplazamientos tiene
una pendiente inicial que revela que probablemente la correccién hecha al acelerograma
original no fue la adecuada. Si se elimina esa pendiente, se obtiene la gréfica mostrada en la
misma figura, de la que se desprende que el desplazamiento méximo del edificio en direccién
N-S fue 10.75 cm.

3. DESCRIPCION DEL EDIFICIO

El hotel en estudio se encuentra ubicado en la parte noroeste de San Salvador a aproximada-
mente 4.5 km del epicentro y fue construido en 1971. Se trata de una estructura de concreto
reforzado de ocho pisos. La cimentacién es a base de zapatas aisladas con trabes de liga
robustas. El subsuelo es un limo arenoso compacto de alta rigidez. Segun referencias
verbales, la estructura fue disefiada para un coeficiente de cortante basal de 0.12 y el dimen-
sionamiento se realizé de acuerdo con el reglamento del American Concrete Institute de 1967
(ACI-67).

La estructura es a base de marcos de concreto distribuidos en forma sumétrlca. como se
aprecia en la Figura 7. La fuente principal de irregularidad la constituye el cambio de claros
entre Planta Baja y el Nivel 1. En este ultimo nivel existen vigas de gran peralte que permiten
la transicién entre los claros relativamente pequeiios en los pisos superiores y los claros
grandes en planta baja. Las dimensiones de claros y las secciones de algunos elementos
principales se aprecian en la Figura 8.

En la direccién larga, que es la que se estudia, existen dos marcos interiores que resuitan
ligeramente mas rigidos que los dos exteriores, pero no hay asimetria en las rigideces. El
sistema de piso consta de una losa maciza con dos vigas secundarias que disminuyen su
claro.

El concreto se especificéd para una resistencia a compresién de f'¢=280 kg/cm? y el acero
de refuerzo para un esfuerzo de fluencia, fy=4200 kg/cm?, excepto en estribos donde se es-
pecificé acero de 3000 kg/cm?. El examen de los planos revela distribucidn y detallado ade-
cuados del refuerzo longitudinal y transversal, para la época en que fue construido el edificio.
Con respecto a los requisitos actuales para estructuras ductiles, la cantidad de refuerzo
positivo y de estribos en los extremos de las vigas es insuficiente, al igual que el nimero de
estribos de confinamiento en los extremos de las columnas y en las uniones viga-columna.

La inspeccién del edificio después del sismo no reveld defectos de ejecuciéon de la
estructura y puso en evidencia que se tuvo extremo cuidado en desligar los muros divisorios
y los elementos de fachada mediante una junta de material flexible con la estructura principal.

No se apreciaron danos en la estructura principal (Referencia 2). De haberse abierto
algunas grietas durante el sismo, éstas debieron haber sido de tamafno moderado, ya que se
cerraron y no dejaron huellas que se pudieran percibir a simple vista. Se presentaron algunos
danos en los elementos decorativos de fachada y en algunos muros divisorios en el primero
y ultimo niveles.

4. RESULTADOS DEL ANALISIS LINEAL

Se analizé inicialmente un modelo tridimensional del edificio para un comportamiento elasti-
co-lineal mediante el programa SUPERETABS (Referencia 4). El modelo se consideré empo-
trado a nivel de Planta Baja. Las vigas y columnas se modelaron como elementos lineales con
el momento de inercia de la seccién rectangular bruta. Esta hipétesis supone que el incre-



mento de rigidez proporcionado por la contribucién de la losa es del mismo orden que la
disminucién de la misma debido al agrietamiento por flexién. Se consideré rigidez infinita en
los tramos de la unién viga-columna. Para el médulo de elasticidad se consideraron dos
valores, determinados como 10000¥f'C y 15000 vfc. Se eligié finalmente el primero por ser el
que proporcionaba resultados mas semejantes a los medidos. Se tiene informacién de que
ese criterio es empleado por algunos proyectistas locales, lo que probablemente refleja que
el médulo de elasticidad del concreto es menor que el usual por las caracteristicas locales de
los agregados, de manera semejante a lo que ocurre en el valle de México.

Se estimé el peso de todos los elementos estructurales y arquitecténicos y se consider6
una carga viva de 90 kg/m? para las plantas tipo y de 30 kg/m? para la Azotea.

La Tabla 1 contiene los datos de los primeros 10 modos de vibracién, periodos y factores
de participacion. Para la direccién longitudinal el periodo fundamental resulta de 1.11 seg,
igual al obtenido del registro instrumental; el periodo del segundo modo longitudinal es 0.38
seg, contra 0.32 seg; el del tercer modo 0.23 seg contra 0.20 seg.

Se realizé un andlisis paso a paso del modelo, sometido en su base al acelerograma regis-
trado en el sétano del edificio. Se adopté un amortiguamiento de 5%, por ser el valor comun-
mente utilizado para edificios de este tipo y porque fue el que dio resultados mas apegados a
la respuesta medida. Se determinaron los desplazamientos de Azotea y Primer Nivel con
respecto a la base. La Figura 9 muestra la comparacion de las historias de desplazamientos
calculados y medidos (corregidos con el criterio descrito en el Capitulo 2). Se aprecia una
coincidencia casi total. Para el Nivel 1 la semejanza es buena, pero menos precisa.

Los desplazamientos relativos de entrepiso fueron ligeramente inferiores a 1 cm, lo que
justificaria que la estructura haya podido vibrar sin entrar en contacto con los muros diviso-
rios, con los que habia una holgura de 1 cm.

La concordancia entre los valores medidos y los calculados apoya la hipétesis de que la
estructura permanecié en su intervalo de comportamiento lineal durante todo el sismo.

Se determinaron las fuerzas cortantes maximas inducidas en los distintos entrepisos por el
efecto del movimiento del terreno en direccién N-S, por medio de un analisis paso a paso y
mediante otro espectral. Los resultados se muestran en la Figura 10 y se comparan con los
que se supone se emplearon para el disefio de la estructura. Se aprecia que las fuerzas
cortantes calculadas con el andlisis paso a paso y con el espectral son muy semejantes en la
planta baja y en el ultimo piso, mientras que hay ciertas diferencias en los pisos intermedios.
Resulta que la fuerza cortante basal que debié haberse inducido en la estructura para un
comportamiento elastico es 2.6 veces la de disefio.

Se calcularon las fuerzas internas inducidas por el sismo en vigas y columnas mediante un
andlisis paso a paso con el acelerograma registrado en el sétano en direccion N-S. Se realizé
también un analisis por cargas verticales utilizando el mismo modelo y se superpusieron los
dos efectos. Por otra parte, se calcularon los momentos resistentes de vigas y columnas con
los procedimientos reglamentarios y con las propiedades especificadas de los materiales,
pero sin considerar ningin factor de seguridad. Para las columnas, los momentos resistentes
resultaron superiores a los actuantes. Por el contrario en las vigas, tanto para momento
negativo como para positivo, los actuantes excedieron significativamente a los resistentes, en
la mayoria de los casos.

La Figura 11 muestra la relacién entre los momentos actuantes maximos del anélisis paso
a paso, y los momentos resistentes para los extremos de las vigas del marco longitudinal
exterior. Los valores positivos corresponden a fluencia positiva y los negativos a fluencia
negativa (tensién en la parte superior y compresién en la inferior). Se aprecia que estos
factores exceden abundantemente a la unidad. Para momento positivo el actuante llega a
exceder hasta en 4.6 veces al resistente; para el negativo el maximo es 2.2.

Estos resultados indican que debi6é haberse producido una fluencia generalizada de las
vigas en flexién y discrepan de lo obtenido anteriormente, que indicaba un comportamiento
esencialmente lineal de la estructura. Por otra parte, la observacién de la estructura después
del sismo no reveld huellas de haber tenido un comportamiento inelastico significativo.



5. RESULTADOS DEL ANALISIS NO LINEAL

En vista de que los resultados del anélisis lineal indicaban que las fuerzas inducidas por el
sismo debleron haber excedido ampliamente los momentos de fluencia de las vigas, se
procedié a estudiar modelos no lineales del comportamiento.

Se supuso un comportamiento elastopléstico de las secciones, con el momento de fluen-
cia obtenido con las propiedades nominales de las secciones. Se utilizé para el anélisis el
programa DRAIN-2D que sélo permite la solucién de marcos planos. Por la simetria de la
estructura y por la semejanza de rigideces de los cuatro marcos, se analizé un solo marco, el
de fachada, y se le asocié una fraccién de la masa del edificio, proporcional a su rigidez
relativa.

Como se esperaba, la respuesta de este modelo al acelerograma registrado en la base del
edificio, indicé que debian formarse articulaciones plasticas en los extremos de las vigas,
especiaimente entre los pisos 4 y 7. Se forman un total de 69 articulaciones plasticas con
demandas de ductilidad tipicas de entre 3 y 4 y con un maximo de 6.19. Resulta mayor el
numero de articulaciones plasticas de momento positivo y mayor su demanda de ductilidad.
Esto se debe a que el refuerzo en el lecho inferior en los extremos de las vigas es bajo, del
orden del 30% del negativo.

Para representar de manera mas realista el comportamiento ineléstico y la resistencia real
de la estructura, se consideraron las siguientes fuentes de sobrerresistencia con respecto a
los valores de disefio:

a) La diferencia entre la resistencia “esperada”, o més probable, de los materiales y el valor
“especificado” 0 nominal de la misma.

b) El incremento en resistencia de los materiales por la velocidad de aplicacién de la so-
licitacion sfsmica.

¢) La contribucién de la losa a la resistencia de las vigas.

Se determinaron las relaciones momento-curvatura de las secciones a partir de las curvas
esfuerzo-deformaciéon experimentales de los materiales. Para el concreto se utilizé la curva
de Kent y Park (Referencia 5), considerando que la resistencia esperada para un concreto con
resistencia nominal de 280 kg/cm?, con una desviacién estdndar de 35 kg/cm?, es de 330 kg/
cm?. De resultados de la Referencia 5 se deduce que para una velocidad de aplicacion de
carga para la cual la deformacién unitaria crece a razén de 0.017/seg, se tiene un incremento
de 25% en la resistencia. Por estos dos efectos, la resistencia del concreto llega a superar a
la especificada en 47%. Se aumentaron ademads las deformaciones limite del concreto para
tomar en cuenta el efecto del confinamiento de acuerdo con la Referencia 5. Para el acero de
refuerzo, de acuerdo con las estadisticas correspondientes a barras producidas en México,
se supuso un esfuerzo de fluencia de 5000 kg/cm?, superior en 19% ai especificado. No se
considerd en este caso modificacién alguna a la resistencia ni a la curva esfuerzo-deforma-
cién por el efecto de la velocidad de carga.

La losa de concreto colada monoliticamente con la viga contribuye a la resistencia en
flexibn mediante un trabajo conjunto como viga en T. Se ha comprobado experimentaimente
que el ancho de losa que puede considerarse como patin de la viga crece con el nivel de
carga, y que, para grandes deformaciones, el refuerzo de la losa en todo su ancho, de centro
a centro de claro, llega a contribuir a la resistencia de la viga. Se consideré que para el caso
en cuestién no se habian presentado deformaciones y agrietamientos que permitiesen a la
losa contribuir en todo su ancho; por ello se tomé un ancho de losa cercano al que usual-
mente se considera como patin de viga T e igual para todos los casos a 90 cm a cada lado
del alma de la viga. Como valor de referencia se analizé también la opcién de contribucién
del patin total de centro a centro. La Figura 12 muestra las relaciones momento-curvatura de
una seccidn tipica de viga, calculadas con distintas hipétesis, para momento negativo y
positivo respectivamente. Como referencia se toma la curva obtenida para la seccién
rectangular con propiedades “nominales”. Cuando se consideran las propiedades “espe-
radas” los momentos de fluencia positivo y negativo aumentan en 19.5 y 24%, respec-



tivamente. Al considerar el patin de la losa de 90 cm los incrementos totales son 23.3 y 34%.
Cuando se supone el ancho total de la losa, estos incrementos liegan a 26.5y 101.8%. En la
Figura 13 aparecen los mismos casos para una seccién del marco interior en que hay losa a
ambos lados de la viga. Para esta condicién, cuando se toman 90 cm de patin, los in-
crementos de momento resistente positivo y negativo son 27.2 y 43.5%. Cuando se considera
el ancho total, los momentos resistentes se incrementan en 31.5 y 128.4%, respectivamente.
Ademaés, la curva de la Figura 13 muestra que en este Ultimo caso se reduce notablemente la
ductilidad del comportamiento. Debe tenerse en mente que las relaciones momento-curvatura
estan calculados con la hipbtesis de que las secciones permanecen planas, con la que se
sobrestima la contribucién de ia losa y la ductilidad que puede desarrollarse.

En resumen, el incremento es particularmente significativo para la resistencia a momento
negativo, para el cual el refuerzo en la losa contribuye a tomar tensiones por flexion. El
incremento en la resistencia del concreto, aunque muy elevado, poco contribuye a aumentar
el momento resistente. Mas importante es el aumento en el esfuerzo de fluencia del acero de
refuerzo que se refleja en un aumento practicamente igual en el momento resistente. El factor
mas significativo es la contribucién de la losa al momento resistente negativo. Este aspecto
es mas importante para las vigas interiores que tienen losa a ambos lados. Estos incrementos
en los momentos resistentes dan lugar a que en el analisis lineal de la respuesta ante el
acelerograma registrado en el s6tano, los momentos actuantes excedan a los resistentes en
3.7 veces para momento positivo y en 1.51 veces para el negativo, cuando se considera la
contribucién del refuerzo de la losa en un ancho de 90 cm.

Se realiz6 un andlisis no lineal paso a paso del marco de fachada empleando los momen-
tos de fluencia calculados con las propiedades “esperadas” y considerando la contribucién
del patin de la losa en 90 cm. Los resultados indican que todavia se debe presentar un
comportamiento no lineal importante. El nimero de articulaciones plasticas se reduce de 69
a 29 y las demandas de ductilidad tipicas son ahora entre 1.7 y 2.7, con un méaximo de 4.0.

En la Figura 14 se comparan las historias de desplazamientos derivados del andlisis no li-
neal anterior, con las deducidas de los registros. Se aprecia que hasta el segundo pico de
respuesta las curvas son semejantes; después la curva calculada muestra una reduccién del
desplazamiento y una deformacién asimétrica. Estos fenémenos, resuitado de la fluencia, no
son aparentes en el registro medido.

Con el mismo programa y con las mismas hipétesis se realizaron andlisis estaticos del
marco de fachada sujeto a una carga lateral con distribucion triangular creciente hasta el
colapso. Esto permite determinar la capacidad a carga lateral de la estructura y su mecanismo
de falla. La Figura 15 muestra la relacién entre la fuerza cortante aplicada y el desplazamiento
lateral de la azotea. Sin considerar sobrerresistencia se alcanza una capacidad a carga late-
ral de 597 ton, correspondiente a un coeficiente de cortante basal de 0.23. Al considerar la
sobrerresistencia este coeficiente aumenta a 0.32. Si ademas se supone una distribucién
rectangular de fuerzas laterales, el coeficiente de cortante basal sube a 0.39. La inspeccién
de los resultados del andlisis dindmico revela que la distribucién de fuerzas laterales maxi-
mas inducidas en el marco es intermedia entre la triangular y la rectangular, pero més pareci-
da a esta ultima. Recuérdese que el coeficiente basal especificado en el disefio fue de 0.12.

El resultado de estos andlisis indica que la resistencia real de la estructura es significativa-
mente mayor que la que se determina con los métodos convencionales de calculo. Conside-
rando las propiedades esperadas de los materiales y la contribucién de la losa, se puede
justificar una parte de la sobrerresistencia. Sin embargo, la estructura mostré poseer una
capacidad todavia mayor que la que se determina tomando en cuenta estas fuentes de
sobrerresistencia, ya que no aparecen en ella los efectos del comportamiento no lineal
significativo que se deduce de los andlisis.

6. ALGUNAS IMPLICACIONES PRACTICAS DE LOS RESULTADOS
La posibilidad que se tuvo de comparar la respuesta medida con la calculada para un edificio

sometido a solicitaciones sismicas elevadas, permite hacer algunos juicios sobre las técnicas
para el andlisis y disefio sismico de las que se dispone actualmente.
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Se logré reproducir con buena precisién no sélo las caracteristicas dindmicas basicas,
como el periodo de vibracién, sino también la historia completa del movimiento de la
estructura. Esto tiende a validar los modelos generalmente aceptados para el andlisis
dinamico, pero deben tenerse muchas reservas al respecto. Los resultados del anélisis
pueden variar radicalmente segun los valores que se adopten para las propiedades geo-
métricas y mecénicas. A la vez, las propiedades dinamicas del edificio varfan segun el nivel
de solicitacién. En este caso, la influencia de los elementos no estructurales, y particularmente
de los muros divisorios y de fachada, fue poco significativa por estar éstos desligados de la
estructura principal y porque los desplazamientos laterales de la estructura fueron moderados
para la intensidad de las aceleraciones que se indujeron. Asi la estructura mantuvo sus pro-
piedades aparentemente constantes en toda la duracién del movimiento. En otras situaciones
mas comunes, la rigidez del edificio ira disminuyendo a medida que transcurra el movimiento
sismico porque los elementos no estructurales, que al principio contribuyen a la rigidez, se
dafian y se separan y la estructura misma pierde rigidez por agrietamiento. Por ello, el periodo
de vibracién y el amortiguamiento variaran con el nivel y duracién de la solicitaciéon que
experimente el edificio.

La vibracién del edificio correspondié a un coeficiente de amortiguamiento de 5% del
critico. Esto coincide con lo que se suele suponer en los anélisis paso a paso y en los
espectros que sirven de base para el disefio sismico. En edificios sometidos a movimientos
sismicos de menor intensidad se han deducido coeficientes de amortiguamiento de entre 2 y
3%. El mayor valor en este caso puede deberse al dafio de elementos no estructurales mas
que al agrietamiento o fluencia de la estructura misma.

La comparacién més |mportante es la que se refiere a la resistencia del edificio y a las
fuerzas en él inducidas por el sismo. Es evidente que la estructura tuvo una resistencia
superior a la que se puede predecir tomando en cuenta las fuentes previsibles de sobrerre-
sistencia. Algunos factores adicionales a los tomados en cuenta en este trabajo pudieron
haber contribuido a aumentar la capacidad de la estructura. Estos son:

a) Los elementos no estructurales. Los abundantes muros divisorios y de fachada debieron
haber incrementado notablemente la capacidad de la estructura en caso de llegar a entrar en
contacto con ella. Por una parte, el analisis indica que no se llegé a superar la holgura en la
junta entre muros y estructura. Por otra, la evidencia de algun agrietamiento en los muros
revela que en ocasiones estos llegaron a ser esforzados por el contacto con la estructura. En
resumen, esta contribucién pudo ser muy significativa.

b) El incremento de capacidad de los materiales y elementos estructurales al ser excitados
por sélo unos cuantos ciclos de solicitacién a una frecuencia relativamente alta con respecto
a la resistencia determinada en ensayes estaticos. Este efecto se tomé en cuenta en los
célculos aumentando la resistencia del concreto en 25%. Las pruebas experimentales
efectuadas en mesa vibradora de estructuras de concreto no revelan aumentos significativos
de resistencia por este concepto; sin embargo, no puede descartarse cierta contribucién de
este factor para este caso particular.

c) El andlisis considerando la sobrerresistencia se hizo para un marco de fachada aislado.
En los marcos interiores la contribucién de la losa es mayor que en los extremos; por tanto si
se analizara la estructura en su conjunto se encontraria un aumento de resistencia, pro-
bablemente del orden de 15 a 30%.

La importancia de conocer con cierta precisién el nivel de sobrerresistencia con que puede
contarse en las estructuras, estriba en que ésta es esencial para la seguridad sismica de las
estructuras disefiadas con los cédigos actuales. Los espectros (o coeficientes) sismicos de
disefio especificados por las normas, son muy inferiores a los espectros elasticos para 5%
de amortiguamiento correspondientes a los movimientos sismicos maximos que pueden
ocurrir. No puede esperarse que la ductilidad (o disipacién de energia por comportamiento
inelastico) cubra el total de la diferencia entre los espectros de disefio y los de respuesta
lineal. Esto implicaria deformaciones inelasticas extraordinariamente elevadas que es dudoso
que puedan ser desarrolladas aun en las estructuras mejor detalladas para tal efecto.
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Tampoco puede contarse con un amortiguamiento de las estructuras muy superior al 5%. Por
tanto, un elemento importante para la seguridad de las estructuras disefiadas con las normas
actualmente en vigor en la mayorla de los palses, es una resistencla “real” significativamente
superior a la de disefio.

La estructura en estudio demostré poseer una sobrerresistencia notable, a pesar de no
haber sido dimensionada con los requisitos de refuerzo ahora especificados por las normas.
El alto grado de confinamiento del concreto que ahora se requiere en las zonas criticas, 6l
refuerzo minimo que se especifica en varias secciones y especlaimente para momento
positivo en los extremos, son fuentes adicionales de sobrerresistencia con las que no contaba
el edificio estudiado. Por otra parte, ante movimientos sismicos mas severos en cuanto a
duracién (nimero de ciclos de solicitacién) y a frecuencias més bajas de excitacion, que el
que afecté a San Salvador, pueden eliminarse o reducirse algunas de las fuentes de so-
brerresistencia con la que conté la estructura analizada. Téngase en mente que en mo-
vimientos como el de la zona del lago de la Ciudad de México en 1985, las estructuras fueron
sometidas a mas de una decena de ciclos de solicitaciones elevadas con periodos de
vibracién del orden de 2 seg. En El Salvador se vieron sujetas sélo a tres ciclos de vibracién
importante con periodos del orden de medio segundo 0 menos.

La sobrerresistencia es un aspecto esencial a estudiar para una correcta evaluacién y
calibracién de las normas de diseiio sismico.

7. CONCLUSIONES

El edificio en cuestién es representativo de construcciones de concreto de buena calidad
disefiadas de acuerdo con la practica comun en las décadas de los sesenta y setenta y sin
apegarse a los requisitos actuales para estructuras ductiles en zonas sismicas. El sistema
estructural, a base de marcos de concreto simétricos en planta, presenta un cambio brusco
de estructuracién arriba del primer nivel, donde los claros de los marcos interiores se reducen
a la mitad. Sin embargo, las dimensiones de los elementos son tales que no hay variaciones
bruscas en las rigideces laterales de los entrepisos.

La respuesta medida se reproduce con mucha precisién al analizar un modelo lineal
tridimensional con las propiedades que usualmente se adoptan en los anélisis sfsmicos de la
préactica ingenieril. El edificio muestra un periodo fundamental de 1.1 segundos y un amor-
tiguamiento préximo a 5%. Los elementos no estructurales no parecen haber contribuido
significativamente a la respuesta.

Hay diferencias significativas entre las fuerzas que se indujeron en la estructura por efecto
del sismo y las que tedricamente debia ser capaz de resistir. La aceleracién maxima de 0.91g
registrada en la Azotea en direccién longitudinal implica, segun el andlisis efectuado, una
fuerza lateral total igual a 0.36 veces el peso total del edificio. El coeficiente de cortante basal
usado para el disefio fue de 0.12. Las dimensiones y el refuerzo realmente proporcionados a
la estructura equivalen a un coeficiente de diserio de 0.14. Cuando se eliminan los factores
de carga y de reduccién este coeficiente sube a 0.18. Al tomar en cuenta la resistencia
esperada de los materiales y la contribucién de la losa a la resistencia en flexién se llega a un
coeficiente de 0.24. La diferencia entre este Gltimo valor y el que aparentemente fue capaz de
resistir la estructura no puede explicarse claramente. Factores como la contribucién de
elementos no estructurales y el incremento en la resistencia por la aplicacién de un nimero
reducido de ciclos de carga de alta frecuencia pueden haber influido en la capacidad.

La sobrerresistencia mostrada por la estructura ayuda a explicar el buen comportamiento
sismico que han tenido edificios disefiados con coeficientes sismicos que corresponden a
fuerzas muy inferiores a las que debieron haberse inducido por los movimientos medidos en
el terreno, en este sismo y en otros registrados en otros sitios. Los resultados de este caso
no pueden, sin embargo, generalizarse, por las caracteristicas muy particulares del mo-
vimiento sismico al que fue sometido el edificio en su base. Es de esperarse que cuando el
movimiento del terreno sea de mayor duracién y de periodos dominantes mas largos, la
sobrerresistencia con que pueda contarse sea mucho menor.
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El fendmeno de la sobrerresistencia merece ser estudiado a fondo para una mayor varie-
dad de casos, ya que es fundamental para las decisiones sobre las acciones sismicas que
deben adoptarse para las construcciones. Deben valorarse ademéas algunas consecuencias
de la sobrerresistencia que pueden ser desfavorables. Al ser capaz la estructura de aceptar
mayores fuerzas, se pueden volver criticos modos de falla que no se hablan previsto en el
disefio y que pueden inducir a un comportamiento fragil o con menor ductilidad de la que se
esperaba contar. Principalmente se pueden provocar problemas de falia por cortante en
vigas, y por flexocompresién, cortante o efectos de esbeltez en columnas. También critica
puede resultar la seguridad de las cimentaciones al ser transmitidas al suelo fuerzas muy
superiores a las que se supuso en el disefo.
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Tabla 1. Modelo tridimensional:
Periodos y Factores de Participacion para Cada Grado de Libertad

Modo Periodo Principal Fa.ct.or d_e' Fa.ct'or df: Fa'ct.or df:
nimero (seg) glfg:ga c:ie Parrgf:ép(a)::)lon Pagtw?;;én Pam(crlopte;cxén

1 1.110 X 31.22 0 0
2 1.042 y 0 31.29 2.39
3 0.933 rot 0 0.10 -673.33

4 0.382 X -13.97 0 0
5 0.355 y 0 -13.69 -1.86
6 0.319 rot 0 -0.05 294.24
7 0.236 X -9.01 0 0
8 0.206 Y 0 -8.69 -2.48
9 0.184 rot 0 -0.13 184.97
10 0.158 x 3.85 -0 0
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Figura 1. Acelerogramas Registrados en el S6tano del Hotel Camino Real (de Ref. 3)
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Figura 11. Relacion de Momentos Actuantes Maximos del Andlisis Lineal Tridimensional
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Figura 12. Relaciones Momento-Curvatura para una Viga dcl Marco Exterior Considcrando:
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Figura 13. Relaciones Momento-Curvatura para una Viga dcl Marco Interior Considcrando:
Valorcs Nominales y “Reales” dcl Comportamicnto del Accro y del Concreto,
el Efecto de una Velocidad de Deformacion Elevada
y Distintos Anchos Efcctivos dc Contribucién de Losa



26

15
101
E
0 \;\/
N,
-5+ \//f
-10 L] L Ll A Ll L) L]
0 0.5 1 1.5 2 25 3 3.5 4
Tiempo (seg)

Despl. Calculado ~— Despl. Medido

Figura 14. Historias de Desplazamientos Medida y Calculada con un Analisis no Lineal

Considerando Sobrerresistencia

800 03
700 [Con Sobreresistencia ]

-0.25
600+

mmhj 0.2

5
2‘ 500
2 400 Lo.15 <
g >
o
€ 3001
é \" Cortante de r0.1
2004 Disefio
-0.05
1004
O . Y T T L T 0
0 10 20 30 40 50 60

Desplazamiento en Azotea (cm)

Figura 15. Cortante Basal contra Desplazamiento en Azotea con y sin Sobrerresistencia
sujeta a una distribucion de carga monoténica triangular






