
FACUL TAO DE INGENIE AlA U.N.A.M. 
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA 

A LOS ASISTENTES A LOS CURSOS 

Las autoridades de la Facultad de Ingeniería, por conducto del jefe de la 

División de Educación Continua, otorgan una constancia de asistencia a 

quienes cumplan con los requisitos establecidos para cada curso. 

El control de asistencia se llevará a cabo a través de la persona que le entregó 

las notas. Las inasistencias serán computadas por las autoridades. de la 

División, con el fin de entregarle constancia solamente a los alumnos que 

tengan un mínimo de 80% de asistencias. - , ' 
1 •• 

·' ~ L ~, • ...,_ •• ' 

Pedimos a los asistentes~ recoger su constancia el día de la clausura. Estas se 
. r .... ~~--. -":" ... :..: \1,_'-t,.... J... 

retendrán por el p,rifi~~,:,de~~~.l~':'¿ }~asado este tiempo la DECFI no se hará 

responsable de est~; ~ocu.n:'e~t~~\.:;;; ~-: '·., :. :·s.;:~~~. 
1 1·:- . 1 "·~ ¡¡ <-:'i:::~--·, ···{'¡:;¡ :.r;<:!J "'-'; ·: ¡¡·· 1 •.,. d":l!·, ::--·~,""""-'~' 1•" ll,..,-

.;· ; ~L ~-- ;::_,~~ i :11':;'1· ~"/'~¡:>_--~~~~;;:lb¡{>~ .. ~~ 
Se recomienda a·;: los) .asistentesl'

1
. 'participar.: !activamente con sus ideas y 

. :. .~-~_::·. ~-::~'?1. ~ l, p: ·: 1 ¡);'•! / ¡>': r f;.·: IJjfJ~:::: ~· '\j 
experiencias, pues: lo~. ·cursos_qúe ofre~ec!a :Di~is¡i.ó,!'i :T~tf~.~~~eados para que 

los profesores expon1~an; :u~a~~~~aia, .peró.:~Ob~&_·~~'!oh~~{t~~ ~~!-.-~.~-~rdinen las 
, 1,, ' • ,-.,;, t ,....- ~--1)) --';--'"'':•u,¡.r~'·~~~ 

opiniones de todo!'. los inte~~sad,~s. con~,i~~y_en~o~'(~,rdáder~~-~l!i~i~~rios. · 
.. . . ".;,_<-.·~· ¡J. ·lf¡u,<~, 1''1'' 1'" ····'J. ~ .., :;~, .llL,I,· /' "~ .... Jull:· ~ ~-' 

Es muy important;~ q~e-t;,ci'~s :ic,~ asistei~~ei~¡l;.ri~H ~~~ir~~~~l;~~u hoja de 
.----. - --·, --t . -~·.,--\:'1 1.,! 1~\:;rj!~ :. 'h''l 

inscripción al inicio .. dél-curs~; informal:iói-. ·lqutk·sitrvirá:· para::.integrar un 
' ··;::,.-:. • J.._. 1 l j ' ~---.. - _::....::-:...- -·-. 

directorio de asisténtes, que ~e entregará.:,p~rtunamente. . ·- ... - . ........ 

Con el objeto de mejorar los servicios que la División de Educación Continua 

ofrece, al final del curso "deberán entregar .la evaluación a través de un 

cuestionario disefiado para emitir juicios anónimos. 

Se recomienda llenar dicha evaluación conforme los profesores impartan sus 

clases, a efecto de no llenar en la última sesión las evaluaciones y con esto 

sean más fehacien.tes sus apreciaciones. 
. . .. •.. :. ·> . - ··-

Atentamente 
División de Educación Continua. 

Palacio de Mineria Calle de T acuba 5 Primer piso Oeleg. Cuauhtémoc 06000 México, D.F. APDO. Postal M-2285 
Teléfonos: 512-8955 512·5121 521·7335 521-1987 Fax 510-0573 521-4020 AL26 .,. 
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Mayo 21, 1999. __ S.M.!.S. 

COMPORTAMIENTO Y DISEÑO SISMO-RESISTENTE DE ESTRUCTURAS 
DE CONCRETO ~REFABRICADO Y PRESFORZADO 

R E S U M E N.-

!.-_ESTRUCTURAS PREFABRICAOS Y PRESFORZADAS 

2.- ANALISIS Y DISEÑO. 

3.- CONEXIONES 
COLS. - CIMENTACION 
COLS. - TRABE 
TRABES - LOSAS 

PROS 

CONTRAS 

ANTES Y AHORA 

4.- CODIGOS.- PUENTES Y ESTRUCTURAS RETICULARES Y MUROS DE CARGA
CORTANTE. 

5.- CONCLUSIONES.-

1.- ENTENDIENDO POR "ESTRUCTURAS PREFABRICADAS", 
AQUELLAS QUE SE REALIZAN EN UN LUGAR DIFERENTE A SU POSICIDN 
FINAL, Y EN UN TIEMPO ANTES DE QUE SE NECESITEN, Y PRESFORZADO 
AQUEL ELEMENTO AL QUE SE LE INDUCEN ESFUERZOS CONTRARIOS A LOS 
QUE DEBERA SOPORTAR EN SU CONDICION FINAL DE TRABAJO, PODEMOS 
DECIR QUE COMO TODA SOLUCION TIENE SUS PROS Y SUS CONTRAS 
A PRIMERA VISTA SALTA QUE LOS PRINCIPALES "CONTRAS" SON QUE EL 
PREFABRICADO DEBERA, ADEMAS DE SU FABRICACION, QUE CASI SIEMPRE 
REQUIERE, ADEMAS DE UN ANALISIS Y DISEÑO MAS CUIDADOSO, SEA 
TRANSPORTADO, MONTADO Y CONEC~ADO PARA AS! INTEGRAR UNA 
ESTRUCTURA. 
LO ANTERIOR AUMENTA EL COSTO EN COMPARACION A LA ESTRUCTURA 
COLADA IN SITU, YA QUE ESTA NO REQUIERE DE LOS PASOS ANTERIORMENTE 
DESCRITOS, POR LO TANTO DE NO SER LAS VENTAJAS QUE PRESENTA, 
APARENTEMENTE NO TENDRIA SENTIDO PREFABRICAR ESTRUCTURAS DE 
CONCRETO PRESFORZADO. 
LAS VENTAJAS PRINCIPALES DE LA PREFABRICACION Y EL PRESFUERZO, 
SON .s 1 N DUDA. LAS SIGUI ENTES: 

1.- MEJOR CALIDAD.- E~ LAS PLANTAS SE CUENTA CON LABORATORIOS 
PARA CONTROLAR LA CAl.IDAD DE LOS MATERIALES INTEGRANTES DEL 
CONCRETO, PARA AL FIN DETERMINAR ~A ~·e DEL MISMO. EL ACERO DE 
PRESFUERZO, ADEMAS DEL CERTIFICADO DE CALIDAD DEL FABRICANTE, AL 
TENSARLO COMPROBAMOS SU RESISTENCIA Y SU MODULA DE ELASTICIDAD; 
AL PRESFORZAR, UTILIZAMOS CONCRETO CON UNA ~·e MINIMA DE 300 
KG./CM2, LLEGANDO ACTUALMENTE HASTA 450 KG./CM2 SIN GRANDES 
PROBLEMAS. 
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2.- MENOR PESO Y MAYOR EFICIENCIA.- CON SECCIONES ADECUADAS PARA 
MOMENTOS FLEXIONANTES Y CORTANTES ELEVADOS, LOS ELEMENTOS 
PREFABRICADOS Y PRESFORZADOS EN TRABES Y LOSAS, PUEDEN 
PROYECTARSE CON RELACION DE CLARO A PERALTE < L/P l, DE 1/20 O 
MAYORES, COSA QUE NO SE PUEDE HACER CON CONCRETO REFORZADO COLADO 
IN SITU. 

3.- EL USO REPETIDO DE LOS MISMOS MOLDES, HACE MUY ECONOMICO EL 
CIMBRADO DE .L~S PIEZAS, EN COMPARAC!ON A LA CIMBRA Y OBRA FALSA 
REQUERIDA EN LAS OBRAS. 

4.- LA SUPERVISION DEL TRABAJO REALIZADO EN PLANTA A NIVEL DE 
PISO, ES MEJOR QUE LA QUE SE REALIZA EN OBRAS, A MEDIDA DE QUE 
SEAN MAS ALTAS. 

5.- "TIEMPO" .. -'- DE ACUERDO A EXPERIENCIAS MUY COMPROBADAS, UNA 
OBRA PREFABRICADA, PUENTE O ESTRUCTURA RETICULAR O CON MUROS DE 
CARGA Y CORTANTE, SE REALIZA CUANDO ~STA BIEN PLANEADA, EN UNOS 
CUANTOS OlAS, EN COMPARACION AL NECESARIO CUANDO LA MISMA OBRA SE 
CUELA IN SITU. 

"TIEMPO ES DINERO".- CUANDO SE RECONOZCA QUE UNA OBRA REAL! ZADA í 
EN MENOR TIEMPO, SU COSTO FINANCIERO Y SU PUESTA EN MARCHA Y 
PRODUCCION, AMPLIAMENTE COMPENSA EL GASTO EXTRA EN TRANSPORTE, 
MONTAJE Y CONEXION. 

6.- SEGURIDAD.- CON LOS AVANCES ACTUALES, EL PROBLEMA DE CONEXION 
SE HA RESUELTO PARA QUE TODA OBRA PREFABRICADA, DEBIDAMENTE 
CONECTADA, TENGA UN COMPORTAMIENTO EXCELENTE ANTE CARGAS 
GRAVITACIONALES Y HORIZONTALES TALES COMO SISMOS Y VIENTOS. 

7.- PRODUCCION INDUSTRIALIZADA.- A MEDIDA QUE SE REQUIERAN GRAN 
CANTIDAD DE PIEZAS DE MOLDES EXISTENTES Y FACILMCNTE ADAPTABLES, 
LOS PROCESOS INDUSTRIALIZADOS MEJORAN LOS TIEMPOS Y COSTOS, ASI 
COMIT LA CALIDAD DE LOS PRODUCTOS. 
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CONEXIONES 

CIMENTACION - COLUMNA. 

al CIMENTACION COLADA IN SITU 

PERNOS AHOGADOS 
VAINAS Y EPDXICOS 
BARBAS EN COLUMNA 
PLACAS SOLDADAS 

bl CIMENTACION MIXTA.- CANDELERO PREFABRICADO CON ZAPATA IN SITU. 

el CIMENTACION PREFABRICADA.- ZAPATA - CANDELERO PREFABRICADO. 

COLUMNA - TRABES.-

al MENSULAS COLADAS MONOLITICAS CON FUSTE COLUMNA EN 1 - 2 - 3 Y 
4 DIRECCIONES. 

bl REQUIEREN PLACAS SOLDADAS A VARILLAS Y SOLDADURA DE PLACA DE 
MENSULA A PLACA DE TRABE. 

el POSTENSADAS. 

dl PERNOS Y CONECTORES TIPO SPLICE. 

el SOLDADURA DE VARILLAS ENTRE SI. 

~) CONEXIONES FUERA DE ZONA DE NUDOS.· 

gl CONEXION SEPSA. 

===================~ 
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CONEXIÓN TRABE-COLUMNA DE ELEMENTOS 
PREFABRICADOS SIN PERNOS NI SOLDADt:R.-\ 

R. Carranza Aubry y R. Martíuez Heruáudez• 
E. Reluoso Augulo' 

'Servicios y Elementos Presforzados, S.A. de C.\' . 
. Av. Nuevo León No. 249, Planta Baja 

· Hipodromo-Condesa, 06100 México, O .F. 

'Centro de Investigación Sísmica, A.C. 
Carretera al Ajusco No. 203 

México, ~.F . 

RESUMEN 

Éste trabajo se centra en las conexiones entre elementos prefabricados que es uno de los aspectos más importantes 
para el buen funcionamiento de este tipo de estructuras. Se propone un tipo de con~xión ÍluKw;,dor~ que est& exenta 
de placas de acero y soldadura, lo que nos permite evitar los cambios bruscos de >eccwno. y materiales, ad~más de 
que es más agradablt a la vista al siffiular a una estructura :monolítica. Se pre,enta lu <oplicución d-e la conexión 
propuesta en. dos' o liras 'diferentes, en donde se obtuvieron excelentes result.1dos en cuanto a los tiempos de 
ejecución, comportamiento y economia. 

SUMMARY 

l' ' 
1bis work meant about to !he connection between precast concrete elements that is one of the most importan! 
aspects in !he development of precast concrete structures. A new connection tlwt does not n~ed to be welded is 
proposed without changes on precast elements sections neither materials. This corUI~ction ai'Oids fragile failures. Also 
its appearance as a monolithic structure connection se~ms pleasant. The propo>e cOJmection is showed in ·two 
different buildings where excellent results were obtained in terms oftime, performance and economy. 

INTRODUCCIÓN 
Él ingeniero involucrado en el análisis, diset1o, prefabricación, transporte y mnntaje de un;l estmctura reticular 
prefabricada de concreto tiene como un gran reto el conectar las piezas prcf.1bricada> que !;, u1tegran, especialmente la 
unión columna-trabe, ya que en algunas ocasiones concurren hasta cuatro trabes en diferente dirección en unu misma 
columna en cada nivel de la estructura. 

Uno de los mayores problemas que se presentan en WUl estrucn¡ra prcfabticada, no es un anúlisis deficiente de la 
estructura, áno la poca importancia que se le ha dado al diseüo de' las conexiones entre lo., dilorcnte> elementos que 
la forman. 'Debemos tomar en cuenta que la conexión recibirá las descargas de cad" elemento .que se conecte a ella y 
deberi, ser capaz de soportalas y transferirlas a los demás elementos ( Arthur H. Nil,on, 19X~ 1. 

En los pricipios do la pr~fubricacióÍ1 en México, únicumente se prefabricaban sistemas d~ ¡>I>O como son vigueta y 
bovedilla, losa doble t~ y losas extruidas,los cuales se colocan simplement~ npoylultl:; sobre rr;,hes de <o porte por lo 
que no se tenia la necesidad de diseñar sistemas de conexión entre elementos. Sin ,·111bargo. con el pa>o del tiempo se 
fueron demostrando las ventajas d~ las estructuras prefabric~das sobr.: las tradidonales. Por ejemplo: Un menor 
tiempo de ejecución de la obra y por lo tanto WJa recuperación más rápida de m inversióu. duros ma, grandes con -
elementos esbeltos y obras más limpias durante- su ejecución. Estas ventajas han hechn que, hny en di a, las 
estructuras sean casi totaln1ente prefabricadas y sea de suma importancia Ja, conexione' entro los. diferentes 
elementos que las forman. 
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2 
CONEXIONES PREFABRICADAS 

Caracterirticas Generales 

El diseño correcto de una conexión es indispensable para que la estructura trabaje de ~cu~rdo al modelo fisico y 
matemático con el cual se realizó el análisis estructural. A través de los años se ha resuelto oo't~ problema de conexión· 
usando el ingenio y llegando a diferentes soluciones, tales como, ménsulas de concreto o ~cero las cuales pueden ser 
visibles por debajo de la trabe o se pueden disimular con éstas; las trabes pueden estar simplemente apoyadas o se les 
puede dar continuidad por medio de pernos, soldadUra o postensado (figura 1). 

Fig. 1 .- Diferentes tipos de conexión columna-trabe empleadas. 

Pocas coJ~exivr,es han resuelto el problema de una forma totahnente satisfactoria, ya que en cualquier tipo de 
conexión se busca simplificar las diferentes etapas de una obra, como son: 

Fabricación: 
-Que sea sencilla, es decir, que la fabricación de los diferentes elementos que l;. fonuan, como son trabes 
y columnas, no se complique con accesorios soldados a su acero principal como placas de acero, 
elementos de anclaje para postensado, etc. 

-Que no aumente la tipificación de columnas, es decir, que las columna> no sean muy diferentes 
geométricamente entre sí, ya que esto representa un mayor trabajo de gabinete además de que 
complica la coordinación entre la fabricación y el montl\ie de las piezas. 

-Que no requiera del uso de muchos planos en obra para poder realizarse. Y" que e>to, (odemás de 
requerir un mayor trabajo de gabinete es poco práctico de realizar en lu planta y posteriormente en obra. 

-La fabricación de los moldes debe ser sencilla para evitar retrasos en su elabomción y que no sean muy 
costosos. Además no se debe requerir una gran cantidad de ellos ni deben requerir muchos cambios 
entre cada colado. 
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Transporte: . _ . 
-Debe poder realizarse de una forma eficiente, es decir, que se puedan transpot1ur el mayor niunero de 
piezas por viaje, ya que· esto reducirá el niunero total de fletes que se tion"n que realizar y por 
consecuencia bajará el costo por este concepto. 

Montaje: 

-No se deben requerir de accesorios especiales para sujetar las piezas. a las platafonnas. ya que éstos son 
costosos y dificultan la carga y descarga de las piezas. 

-La maniobra de· montaje de las diferentes piezas se debe poder realizar en uno :ronna rapida y sencilla, 
ésto evitará tiempos muertos de equipo, maquinaria y personal, lo que 111>- permihn\ un sustancial 
ahorro en el ti"mpo de ejecución de la obra. 

-Se debe evitar el uso de eqwpo y mano de obra especializada como •oldadores y personal de 
postensado, ya que esto eleva el costo de la obra y puede afectar el tiempo de ejecucion en caso de no 
tener suficiente personal capacitado .. 

-Evitar o minimizar el uso de soldadura de campo, ya que, requiere de un estn<to control de calidad, se 
lleva más tiempo en su ejecución y además su costo es muy elevado. · 

-Que requiera poco o nulo soporte temporal de los elementos, ya que e>1o retrasa los tiempos de 
ejecución. 

-La apariencia tina! de la conexión debe ser agradable a la vista, es decir, dd>olllO> tratar de ocultar los 
elementos de sujeción, como s~n placas de acero, soldaduras, etc. 

'f. Principales tipos 

A través de los años las conexiones eti las estructuras prefabricadas se han resuelto, en ll>nna global . en cuatro 
grandes grupos (IMCYC, 1%6,1976,1981; PCl, 1988). 

Con ménsula corta.-Ésta os una conexión cercana al pruio de la colwnna.r----- _-,.-~=.::-------, 
Uno de los principies problemas constructivos que se presentan es al . ··· -.. · • ~ 
momento de colar las columnas, cuando se requiere ménsulas en las cuatro r··....,. <.,/- ! 
direcciones, ya que debido a la gran concentración de acero en esa zona se __.; ¡ :· .' 
require de soldadura tanto dentro de las piezas a conectar como la wtión entre f-.-. , , .>< j 
ellas (soldadura de campo 1, lo que hace que sea w1a conexión poco dúctil 1,,/ 1 , · -~ 

(Cuevas y Robles, 1986). Como normalmente en una obra las columnas t' . 1'~ . > ) 
tienen diferente niunero y posición de las ménsulas, es necesario cortar los -<·¡ .·.·-·tJ¡'

1 

__ C, ·· 
coswdos y el fondo de k" moldes y luparlos cuando no se requieran. Lo 
anterior provoca que los ll~mpos de coludo se retrasen y obliga a tener Wl 

mayor niunero de moldes Jwnentando el costo de la obra. El transporte se 
vuelve menos eficiente p:u·a las columna& debido a que las ménsulas 
awnenta11 el a11cho de las piezas; por k> qu~ el número de ¡:;ez¡•;; que por 
geometria se pueden. tran.,portar por viuJe es menor, SWllent..ndo el precio 
por este concepto. En la maniobra de montaje también se tienen algt•nos problemas adicwnalcs cuando no se tienen 
ménsulas en fonna asirnéuica, ya que u! momento de izar las e c:iwnna.> para it1:.en"rh~> en su po,idón en la 
cimentación estas se inclino• n un poco por el desequilibrio de peso fuera de su eje longirudilwl l figura 2). 

' ~ Con ménsula larga.-Est.1 ~s una conexión alejada del paño de la columna ,.- -. 
que busca llevar la wtión " w1a zona dónde d momento es n1enor.' Presenta --......__ 
los mismos problemas que la anterior (ménsula corta) aunque algunos en · 
forma más severa. Cu:mdo se tienen ménsulas largas en las cuatro _,. 
direcciones se presenta un grave problema al momento de realizar el colado // . 
de la colunma, ya que las lll¿JISulas que quedan hacia el fondo y hacia arriba ~ r" 
son dificiles de realizar, Jo, problemas de trru¡sporte y montaje son también f-.-._,·,-· 
mayores, debido a que la geometria de las colwnnas las hace poco ~ · 
manejables. Todo lo anterior hace que los precios de fabricación, transporte y 
montaje de las piezas se incrementen aún más (figurJ 3). 

rJQ li<: - ~ ':OLUM1.:. ~ll'~r ... 8111CA0A 
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Co11 poste11sado.-Este tipo de conexiones no tiene problemas de ductilidad 
las columnas pueden o ~no estar· provistas de minsulas. Cuando tienen 
ménsulas presentan los problemas que anterionnente mencionarnos, sin 
embargo cuando las columnas no cuentan con ménsulas de apoyo, las trabes 
tendrán que soportarse temporalmente por medio de apuntalamiento. Se debe 
tener mucho cuidado con la posición de los duetos y anclajes para el 
postensado durante el diseño y fabricación de las trabes y coll.irnnas, ya que 
éstos deben coincidir perfectamente al momento de montar las piezas para 
que pennitan el paso de los cables y se realice el postensado sin causar 
momentos adicionales a la estructura. Todo lo anterior aunado al alto costo 
del postensado incrementa el tiempo y costo final de la obra (figura 4). 

riG ~e • · t:t.II[A/0: ThiC-COI.!Jol"'-' 
~:1[N~l!)A 

Solució11 propuestO:.-E'ste tipo de conexión proporciona un nodo que es el más parecido a los nodos monolíticos de 
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las estructuras tradicionales. La fabricación de las columnas se simpliJica en gran medida, ya que al no contar con · . ' 
ménsulas no es necesario cortar el fondo ni los costados de los moldes. Ésto nos pennite disminuir el número total de 
moldes necesarios u! poder darles un mayor número de usos sin grandes cambios. No se r.:quiere dejar ahogados en 
colwnnas ni trabes anclajes especiales ni elementos soldados al acero de refue¡zo. El trw1sporte se optUmza al llevar 
una mayor cantidad·de piezas por cada viaje, bajando los costos por este concepto. El montaje de las ~alumnas se 
facilita al coincidir sú eje longitudinal con el centro de gravedad, lo que evita inclinaciones de las p1ezas al momento ''¡ 

de izarlas. No es necesario el empleo de personal especializado para el annado y colad,, de los nodos, pudiindose ·¡ 
utilizar el nusrno personal que se emplea en las construcciones traclicionales (figuras 5 y t1 J. Todo lo anterior pennite 
obtener Wla mayor economía de tiernp!) y costo además de una mejor apariencia final a un ba_¡o costo con respecto a 
los otros tipos de conexiones (fotos 5 y 6). 

nc. t..., ) • CtLl.oiiNA ,ltf,.AI•U;AJ" 
C011 -von..,...,· 

Existen una infinidad de tipos de conexiones, pero las anteriores son las más cornúnmeme usadas en el medio. En la 
Tabla 1 podemos apreciar una comparativa de las principales caracteristicas de las conexiones. Sin embargo, la 
necesidad de encontrar una conexión más eficiente sobretodo ante los efectos sísmicos nos U~vó a desarrollar una 
con~xión difer~ntc, que nos p~nnite tornar la eficiencia de w1a estructura prefubricu<ia sin perd•r l.s bondades 
estructurales de una colada "in situ". No debemos olvidar que el Reglamentó de ConsU11cciones dd Distrito F~deral 
considera que las estrucnuas prefabricadas deben tener desplazamientos menores que .las estrucnuas coladas 'in 
situ", y ésto se debe en parte a las conexiones. Todos los tipos de conexiones que hasta ;,Jiora se h''" estado .usando 
son'' base. de pernos o soldadura y presentan Wl tipo de falla frágil, que es algo qu" se qu:.:r.: c\'itar. 
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Tabla 1 .- ComparaCión.de grupos de conexiones. 

TIPO DE 
CONEXION FASRICACION TRANSPORTE MONTAJE REQUERIMIENTOS IJ'ARIENCIA 

M"NSULA CORTA Compuceoa, 1obrtl0do Poco tkitnlt, &e ftOUOiel Se t.OITipiQI un pooo PQf un n\8\0f nur~..tc. o. '-'""WIU ,..,~, tnlt Plll'lt 

annoo " 1entn mtnaiU nOIMIO Ot COiumn .. Pct V2ajt lndi'\MOI'MI 11 morn.niO ltiOkHIIl. COJIIir "" ""''•nt.~ lf\looll(ol o. liS Ullill, pqc.¡ 

tnlll&aJDOclriOCIDI"'II ClllllflllmiUm,., patllllol mOICIU Fw~UI~H Cll lotfO y IOidiiOurl \IISID!tl 

106010Uft pata arlna.Ju "" 

Utlll y cok.lnnn lllmto••n 

101dt<1Vrll dot t:'ftl'l~· 

·' 
M"NSULA LARGO. Muy~ IObltiOCa cernpuc.oo," rntnlmtr:l .. CcmPIOIGO Cltblclo t 11 Ul mt)Qf n0rn4ro llt rn.,,.,.. \ .JII'II• ..,.,.ti• en UI'IIOn (l)fl 

cuando u len.n tn4nuts l'lllmorOdt COIUfM31 pa ~la d4l tal <Diulnnal y corWIO& ., ~~ "nw. l:ltl~~ tOJ120111'1 y piiOII 

en 181 ruato dlftcarnel ~••vuneotSIItn son po.:o mtJMjttiMI pll'klt RtQU!tr., sc..k1r. l'-" ~ 'olltJt,l .. 

IOOIKIIICII t&p~lltl ptre .n trmt.JOI y W .':.rr·{o(• 

SUTraNP« .. 

POSTENSAOO St comp~ea 11 IIQU«'IfM En auo Cll que t• Enlt&OOiurMIIIIIIIJ'Ipllflol P«lONII&ptoabll"" r··Jtl .1Jn:~¡ "'llt>hil tn una6n Clt 

granprta$ltltlp~ti!JIII'Iot~ «*.mi'll& no cuenten ccn CUIOOO no I.Wan IMI\I:ultl, hl~f tol Ut-iDt¡O~ ·.~ '"'""" ""~ yiiiDti. 

OU®I tn .. ll'mtCIO Clt mtnWIUM&Jmp4tl\al pero M rtQUitrt gr., PO»tnt.IOl En etSC• ;~ 

tabes y c:olumnn predi IOn para nacer COl\Cklll' ccnt8f con mtnsura¡ ~ .. 

101 OUdol " 1111bll y raqu.ere tpunnliWI'I"""'t· 

fOium~S.IO CU8118Ir811 101 t8111J)Oitl 

lempos cll •I•ClJOOn 

CONEXICJN S4 Sln'lp~nca, se putclt oar Se obllmiZI a1 pocltr St amplllca /JIUOhD. ~u uo w neoe¡tta per ¡c.·,_,¡ Come. a ll. .. rauna contl06n 

PROPUESTA un lfll'l)l' n&lrl\Mo o. UIOI ~ Ulll:fXW\at ooa m~ ptaWbn ptobltm"cla l!pletOIIZaOO n• EOicl(o·~••a. ll'o(l(lt.l,1u:e. NO QUtellf\ 

lOs mo1c111 a1 no.,... qua · l'lllmero ele eo1umn11 por lnalntaon el 1ur las le PUtclen emplear •• , .. ,,>; \tiiOIIIl r.•f\qu'\ -pO clt runta. 
COI1a1105,por 10 ~ .. ••• OOIUm~s. M ObllfniU 101 v•oel'lluquttJI .. r, 

reQUiere U'\ fiMnCW nomtro ltmpos Ot e;e<ua6n rabajtnoo.,. ti nmeru , •C.~• 

NO 81 f\80UII'IO ljlll nlf\glln 

~O. fCCUOIIO al•mtOO 

cleltlrtbeiYCIOUMII.-
·-· 

·.DESCRIPCIÓN DE CONEXIÓN PROPUESTA 

En Wla estructura prefabricada es deseable la continuidad de Jos elementos y que no tengan crunhios bruscos C:.:;. 
secciones y materiales, razón por la cual desarrollamos una con~xión que se ~semeja Jo m<jor po>iblo al colado "in 
situ". La conexión propuesta es una variante en el sistema de construcción y fabricación d~ los elementos 
prefabricados. ~ 

Las preparaciones de los elementos se hacen en la planta de producción, las trabes están pro1istas d~l acero positivo 
necesario de acuerdo al diseño y pueden contar, si se desea, con el acero negativo: irunodiatamonte después del 
montaje de las trabes una cuadrilla de fierreros comienza con el annado, cin1brado y colado de la conexión en obra, 
mientras se continúa con las maniobras de montaje. 

Se deben tomar en cuenta ciertas consideraciones estructurales al utilizar este tipo de conex•ones, ya que las primeras 
condiciones de apoyo y empotramiento de Jos elementos no son iguales a las condicoues finale>. Las colwnna's 

. tienen Wla parte hueca donde su rigidez, antes de colarse la conexión, es considerablemente menor que el resto de su 
sección; las trabes deben diseñarse para dos condiciones de apoyo, la primera simplemente apoyada y la segunda con. 
continuidad en la que fonnarán marcos ortogonales con las colwnnas. 

Si se tiene una estructura de vanos niveles se debe revisar la primera etapa de montaje, cmu;do las colum~as estan 
empotradas en la cimentación y las trabes que están montadas se encuentran simplemente apoyadas, ante· cargas . 
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aCcidentales tales como sismo, viento·e incluso posibles golpes de otras piezas al momento.de montarlas, ya que en 
ésta etapa .las columnas trabajan en cantiliver y puede ser muy peligroso para la estabilidad de lü estmctura si se 
presentan desplazamientos grandes. También se recomienda en éstos casos, en la medida de lo postble, colar los 
nodos de los niveles ilüeriores antes de continuar con el montaje de los niveles superiores. 

F,abrlcadón 

Una de las principales ventajas, es la sencillez de los moldes para fabricar las colwnnas' y el poco trabajo que 
requieren para su habilitado entre cada colado, lo que hace que se optimicen sus usos con un considerable ahorro. 
Por otro lado el no necesitar fijar ningún tipo de acccesorio adicional, como son placa;, de ,,c.;ro o denwntos para 
anclaje de postensado en los armados de trabes y colwnnas, agiliza la producción. 

El colado de las columnas se realiza dejando zonas sin colar (huecas) en los diferentes nivele:. donde se conectarán 
las trabes, las que en lo futuro denominaremos "ventanas", en las cuales únicamente continuará el acero principal y-si 
es necesario se colocarán varillas en forma de contraventeo en cada cara. El extremo inferior de•las venta!Ías de las 
colwnnas, donde apoyarán las trabes, debe tener una superficie lisa y nivelada para evitar concentracion de esfuerzos 
al apoyar las trabes correspondientes, y se debe dejar un pequeño hueco rectangular en d cen11o de la colmnna que 
haga las veces de dentellón. El otro extremo de las ventanas debe tenninar en forma de pmtta tpiranlide invertida)con 
una inclinación de 30? para facilitar el colado del nodo y evitar que no queden burbujas de aile atrapado. adem;\s de 
no presentar una . superficie horizontal de contacto entre concretos de diferentes edades y evitar problemas de 
cortante. 

También se recomienda dejar ahogado un dueto que vaya desde la pwtta hasta Wl cost"do superior de la coltunna, 
para permitir la salida de aile cuando se efectue el colado del nodo correspondiente. El tamaiio de la ,·entana está en 
función del pet'.&ite de las trabes que se insertarán, tomándose dos veces d mayor de lo> per.oltes medidos desde la 
superficie lisa ilüerior hasta la pwlla de la parte superior. 

La fabricación de las trabes portantes y de rigidez también se facilita ya que tampoco requieren niltgún tipo de 
accesorio especial, lo que agiliza el habilitado de los armados dentro de los moldes. En coso ck que el ¡utdto de las 
trabes lo requiera se les fabricará en sus extremos una "nariz" ( reducción de su seccion), en este pwtto deb~mos 
tener especial cuidado ya que el éxito de la conexión depende en gran parte del espacio con d que se cuente pasa 
montarlas y conectarlas. En ambos extremos de las trabes, o en la nariz si es el caso, se dejas~n duetos transversales 
de l/2" de diámetro a tma separación de 15 cms. entre cada uno aproximadamente, é:.tos duetos tienenlil finolidad de 
que wta vez montadas las trabes nos permitan colocar unas varillas en forma de ganchos, que abra<tarán al acero 
principal de la colwnna y funcionarán como estribos de ésta, se recomtenda dejar dos lineas de duetos para asegurar 
que wta de las dos quede fuera del acero priltcipal previltiendo posibles diferencias de longitudes al montar las 
columnas. No se recomienda dejar más de dos lineas de duetos para no debilitar la trabes por cürtante. 

T rans¡torle _, 

La principal ve!}taja de la conexión propuesta en ésta etapa se tiene en las columnas. El transporte de !;os columnr.s se 
optiiniza de una manera muy eficiente, ya que, al no contar con niltguna ménsula se pueden col0car ;untas sobre la 
plataforma, además de que no se necesita fabricar ningúil tipo de accesorio espectal pura ÜJnrlas sobre el 
tractocamión. de ésta manera se pueden transportar tuta mayor cantidad de estas piezas por cada wtje y se reduce 
notoriantenle el número total de fletes que se tienen que realizar para transportarlas, 'con d consecuente ahorro de 
tiempo y costo. 

Mont~e 

La ma~tiobm de montaje de las diJi!rentcs piezas que JormaJtla estructura es bastaJtle úgil al emplear esiJ conexión. 
Al no .tener que emplear una gran caJttidad de planos explicativos para colocar las diferentes ptezas prefabricadas. se 
simplifican los trabajos tanto en la elaboración del proyecto como en el caJnpo. No es necesano d empko de equipo 
y personal especializado, como sucede en las conexiones posteru.adas, tampoco se 1 eqttiere el uso de 
apwttalamientos o soportes temporales de las trabes y/o colwnnas y, lo que es más unportante, no necesitamos 
utilizar soldadura de cainpo que además de presentar wt tipo de falla frágil requiere de wta estricta supervición. es 
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costosa y necesita de más tiempo para realizarse, ya que normálmente se tienen que soldar las trab~s a las columnas 
WJtes de poder montar las losas o sistemas de piso, lo que hace ,que el tiempo tot¡¡] <k l. müniohn. de montaje 
aumente. 

Primeramente se insertan las columnas en los cWJdeleros (huecos) previamente 
dejados en la cirnientación y se fijWl temporalmente con cuñÍ!5 de madera, 
posteriormente se empotrWl por medio del colado de la junta entre colwnna y 
cWJdelero con un mortero con estabilizador de volúmen, una vez que el colado de 
empotramiento ha alcanzado la resistencia de disello se procede a cortar las 
varillas de contraventeo de las "ventanas', si es que existierWl. Ahora las 
columnas se encuen!rWl·listas para recibir a las trabes portWltes y de rigidez, éstas 
se insertWl inclinWJdolas lo que sea necesario hasta colocarlas en su lugar, ésta 
maniobra puede parecer complicada de realizar sin embargo no ,lo es y en la 
práctica es bastw¡te rápida pe realizar (fotos 1, 2 y 3). -

rr.;, : >ü 7- PLAN1A ·DE 

~==N~G c::J Ff;-DP:.:[:; 1 O 

Una vez colocadas en su lugar las columnas y las trabes se procede al armado d ..... - r '¡ 
los nodos correspondientes (foto 4), ésta actividad se traslapa con la maniobra d 
montaje de los demils elementos de las estructura para evitar tiempos muertos, e 1 

armado de los nodos consiste en lo siguiente: Conectar el acero positivo de 1 
trabes por medio de ·. estribos interiores, habilitar el acero negativ 
correspondiente de cada trabe, ésto representa una ventaja ya que este acero e 
continuo y se sujeia por medio de estribos abierto previamente ahogados en 1 
trabes, finalmente se coloean los gWlchos que pasw¡do através de los dueto 
dejados en las trabes abrazw¡ ¡¡] acero principal de las columnas, haciendo 
función de estribos (fotos 3 y 4). Una v~ terminado el armado de los nodos s 

F!~~·~~~~~~~~-!1~11 

L-~~___;í 

procede a su cirnbrado y colado, si la geometría de las trabes lo pennite s: r; "'· e- ~L :ADO oc 
pueden fabricar cirnbras metálicas para agilizar el proceso y bajar costos, para eH "~ ·.' F>'OPur: ro 
colado se utiliza concreto de la misma resistencia que las columnas con estabilizador de v .. iumen (figuras 7 y 8). 

El montaje de las losas prefabricadils o el sistema d~ piso que se este empleando se pued, 1eulizar untes o depués del 
colado de los nodos, dependiendo del disello de lus trabes, úrticamente se recomi~nda cv;.,r lo, riodos de los niveles 
inferiores antes de montar las losas de los niveles superiores por seguridad de la estructur" · 

CONCLUSIONES 

La utilización de la conexión columna-trabe para elementos prefabricados propue>ta e" ·">le trabn,iL'. tiene muchas 
vent~j~s sührt! lías u1iliz.1d~as hasta ahora en el mercado, ventr.jas en ht fobriC\1ción. lnll1:.-of·• ·!1¡,;, 1\nJnl;•.il.!. ÜI!Illpo, costo 
y seguridad estructural, que rcsultu e•1 uro herramienta muy poderosa paru el dc>Jrroll,, :- ,.;punte de lus e.tructuras 
pretabricadas en elluturo. 

REFERENCIAS 

Arthur H. Nllson, '(1982), "Diseño de Estructuras de Concreto Presforzado". 
Institulo Mexicano del Cemento y del C~ucrelo, A.C., (1966), "Detalles de Conc.xioJÍc, pura Edilicios de Concreto 
de Elementos Presfor.zados Precolados". 
Instituto M~xicano del Cemento y del Concreto, A.C, (1976), "Disello de Cone~Jone' •le Elcmenh>s Prefabricados 
de Concreto". 
Instltulo Mexicano d~l Cemento y del Concreto, A.C, (1981), "Disetio de Vigas de Con,·rero l'resforzados". 
O•car M. Gouzalez Cuevas, F¡·;mcbco Roble• F.-V., (1986), "Aspectos Fwtdamcntales dd Concrclo Reforzado'. 
PrestTessed Concrete Inslltute; (1988), "Design and Typical Details of Connection> tl'r Preca$1 nnd Prestressed 
Concrete". 
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costosa y necesita de más tiempo para realizarse, ya que nonnalmente se tienen que soldar los tral,~s a las columnas 
antes de poder montar laS losas o sistemas de piso, lo que hace que el tiempo total de l" m.-.niobr .-. de montaje 
aumente. 
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Primeramente se insertan las columnas en los candeleros (huecos) previamente 
dejados en la cimientación y se fijan temporalmente con cuñas de madera 
posteriormente se empotran por medio del colado de la junta entre colwnna y 
candelero con un mortero con estabilizador de volúmen, una vez que el colado de 
empotramiento ha alcanzado la resistencia de diseiio se procede a cortar las 
varillas de contraventeo de las "ventanas", si es que existieran. Ahora las 
columnas se encuentran listas para recibir a las trabes portantes y de rigidez, éstas 
se insertan inclinandolas lo que sea necesario hasta colocarlas en su lugar, ésta 
maniobra puede parecer complicada de realizar sin embargo no lo es y en la 
práctica es bastante rápida de realizar .(fotos 1, 2 y 3J. 
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Una vez colocadas en su lugar las col~ y las trabes se procede al annado d 
los nodos correspondientes (foto 4), ésta actividad se traslapa con la maniobra d 
montaje de los demás elementos de las estructura p;,ra evitar tiempos muertos, e 
armado de los nodos consiste en lo siguiente: Conectar el acero positivo de 1 
trabes por medio de estribos interiores, habilitar el acero negativ 
correspondiente de cada trabe, ésto representa una ventaja ya que este acero e 
continuo y se sujeta por medio de estribos abierto previamente ahogados en 1 
trabes, finalmente se colocan los ganchos que pasando através de los dueto 

*¡ 

í 
dejados en las trabes abrazan al acero principal de las .columnas, haciendo 1 1 
función de estribos (fotos 3 y 4). Umi vez terminado el annado de ·los nodos s L_._J 
procede a su cimbrado y colado, si la geometriu de las trabes Jo pennite s: r; "'· B- ~L :<OD oc 
pueden fabticar cimbras metálicas para agilizar el proceso y bajar costos, para cM "' ·.: FI'DP•Jr: ro 
colado se utiliza concreto de la misma resistencia que las columnas con estabilizador de v. ·.iumen (figuras 7 y 8¡. 

El montaje de las losas prefabricadas o el sistema de piso que se este empleando se pucd •. 1c"liz;u üntes o depu¿s del 
colado de los nodos, dependiendo del diseño de las trabes, únicamente se recomienda cv;.,r Jos nodos de los niveles 
inferiores antes de montar las losas de Jos niveles superiores por seguridad de la estructun• 

CONCLUSIONES 

La utiliz:ición de la conexión columna-trabe para elementos prefabricados propue,ta "" ·o< te trabaio. tiene muchas 
vent~jOJs s"·,Im! las uriliz.-,d~as hast.:a ahora «:n el mercOJdo, ventí1jas cnl&.~ ftahric;:,ción. lr.mt.p• .,;.._.. 111Vnla.i~. lkmpo, costo 
y scgwidud estructural, que resulta en un~ herramientamuy poderosa pma el dc>"flollc• :- 1cpunto de l.:s C>tructuras 
prefabncadas en el luturo. 
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FOTO No. :t.- INSERCION DE TRABES EN "VENTANAS" DE 
COLUMNAS PREFABRICADAS (CONEXION 
PROPUESTA) 
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FOTO No. 2.- ·VISTA DE TRABES INSERTADAS EN "VENTANAS" DE 
COLUMNAS (CONEXION PROPUESTA) 
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FOTO No. J.- DETALLE DE MONTAJE 
PROPUESTA) 
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0,' FOTO No. 4.- DETALLE DE ARMADO DE NODO 
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FOTO No. 5.- DETALLE DE CONEXJON PROPUESTA. OBRA: 
HJPERMERCADO AUCHAN - TLATELOLCO, CD. DE 
MEXICO 
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FOTO No: 6.- VISTA INTERIOR DE HIPERMERCADO AUCHAN
TLATELOLCO, CD. DE MEXICO 
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ya que en esta etapa las cohunnas' trnbajan como péndulos invertidos y puede ser muy peligroso para la estabilidad 
de la estructura si se tienen desplazamientos grandes. También se recomienda en estos casos, en la medida de lo 
posible, colar los nodos de los rúveles inferiores antes de continuar con el montaje de los rúveles superiores. 

Tabla No. 1 ~Comparativa de grup'o de conexiones mas usadas: 

TIPO DE 
CONEXION · FASRICACION TRANSPORTE UONTAJE REQUERIIotiENTOS APARIENCIA 

MtNSULA CORTA C0tnpllca01l, IODII loCO Po<D ffldente, u lldiJCCI ,, St campltca un poco pu Lh mayo,r ntlmero da U4niUiu vtSIDin 1n 111 par._ 

' 
wandosea~~ntnmO'W.II-s l'lllnl~ eJe eofuMH por 'otljl ~ne• •• momento ' rnokMI. con• en Olfei'I!Qs lnl'e/101 01 llll .. &bll, ~ 

en lasQJIIro cllreoeones <IIIZIII \tll C:OIUJMII p_,e&IOI mOIO.I A~tq~.~lfl dt 101110 ysOI<IIG.Ifl YIIIDiet 
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flfMOCIIidod de lnt-nferio Civil. 

INTRODUCCIÓN 

En lo literatura técnico internacional so
bre ingenierio estructural se han propues
to d•stintas soluciones orientados o con
trolar los aceleraciones y los 
desplazamientos en los construcciones 
sujetos o la acción de cargas dinámicos 
producidos por sismo, viento, vibracio
nes mecánicas, etc. Estos soluciones pu& 
den funcionar en formo pasivo o active 
(estos últimos con lo ayudo de un siste
ma de cómputo). los pasivos se basan 
pr•ncipolmente en aumentar el amortiguo
miento del conjunto estructural incluyen
do lo cimentación, en modificar el (los) 
periodo(•) de vibrar de los estructuras o 
en uno combinación de estas dos occie> 
nes. los activos registran lo respuesto del 
sistema durante un temblor y, con base 
en esta información, modifican en diver

''" tiempos los valores instantáneos de 
los propiedades mecánicos (rigideces, 
amortiguamientos) de algunos componen-

tes del sistema, o introducen fuerzas ex
ternos adicionales, de manero de con
trarrestar parcialmente los electos desfa
vorables de los perturbaciones naturales 
que afectan o dicho sistema. 

lo anterior se puede lograr añadiendo o 
lo estructuro dispositivos toles como disi
padores de energía, amortiguadores de 
maso resonante, aisladores de base, o 
combinaciones de éstos. 

En lo actualidad existe en el mundo un 
número importante de edilicios en los que 
se han empleado esto·s dispositivos poro 
controlar lo respuesto causado por lo ac
ción del viento, ·por lo del sismo, o por 
otro tipo de solicitaciones. Este trabajo 
se enfoco o lo acción sísmico y a los sis· 
temas de control pasivo. El presente rro
ba]o pretende presentar uno visión glo
bal sobre el temo, con énfasis en los 
estudios realizados por lo autora y su gru
po de trabajo. 
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Muchos profesionales, y sobre todo un 
gran número de posibles usuarios, no es
tán aún convencidos de que se justifique 
invertir en estos soluciones innovadoras, 
sino que prefieren adoptar soluciones tra
dicionales. Mientras tanto, se continúan 
realizando estudios en varios paises con 
alto riesgo sismico (principalmente en Es
todos Unidos de América, Japón, Italia, 
Canadá, Nuevo Zelanda y Chino) poro 
trotar de comprender n ~¡e !¡,, ventajas 
y desventajas de estos sistemas. 

México ha participado de lo i11quietud por 
conocer más sobre este tipo de soluciones, 
desde hoce aproximadamente diez años 
(Del Valle, 1988). Pruebo de ello es que 
durante el último Congreso Mundial de ln
genierio Sismico llevado o coba en 1996 
en nuestro pois, México ocupó el séptimo 
lugar en número de articulas presentados 
sobre el temo (Ruiz, 1996). Por otro lodo, 
también se constató el interés de profesio
nistos e investigadores mexicanos sobre 



esto materia durante el Simposio sobre 
•Disipadores de energía poro con~olor lo 
respuesla sísmica de edilicios· arganizo
do recientemente por lo SMIS. Delegación 
Esloda de México. 

A continuación se presento uno visión ge
neral sobre dos ~pos de dispositivos re
dudares de lo respuesta sísmica: disipo
dores de energía y amortiguadores de 
masas resonantes. 

DISIPADORES DE ENERGÍA 
SÍSMICA 

Tipos de elemenfos disipadores 

Con el ~n de controlar la respuesto sísmico 
se han propuesto diferentes materiales, for
mas y mecanismos enfocados a aumentar 
el amortiguamiento de los estructuras. Esto 
puede lograrse mediante dispositivos que 
se añaden o lo estructura sin incrementar 
ni su rigidez ni su resistencia total, tales 
como los disipadores viscosas, a bien me
diante dispositivos que, a lo vez que au
mentan el amortiguamiento, incrementan 
dichos propiedades mecánicas, como los 
disipadores histeréticos, los de fricción y 
los viscoelésticos. Cada uno de estos tipos 
presenla propiedades especificas que de
ben considerarse para su diseño. 

los dispositivos de energía de tipo visco
so se caracterizan porque al deformarse 
desarrollan fuerzas que son. proporciono
les o su velocidad de deformación. El ejem
plo típico es el de un cilind;o con un pi>
tón y uno o varios orificios por los que 
puede escurrir un Ruido viscoso. la curvo 
cargo- deformación de uno de estos ele
mentos es similar a la de la figura 1 o, en 
donde se observa que la carga adquiere 
su máximo poro el momento en que la 
defarmoción es nula, mientras que la pri
mera es nula poro cuando la segunda a~ 
conza su máximo. En la figura 1 b se mue>
tro lo curva cargo deformación poro un 
elemenla de tipo viscoelástico, caracteri
zoclo porque lo fuerza que desarrolla con>
to de dos componentes fuera de fase: una 

proporcional a la deformación y otro pro
porcional o lo velocidad de deformación, 
la primero alcanza su máximo cuando lo 
segunda es nula, y viceversa. 

En los figuras 1 e y 1 d se presentan los 
curvas corgo-deformacián de dos elemen
tos disipadores de tipo histerético; lo pr~ 
mera de ellos representa el comportamien
to de un elemento fabricado con un 
material capaz de desarrollar comporto
miento dúctil. la segundo curvo 
respresenta el comportamiento de uno 
conexión que desarrolla porte de su ca
pacidad mediante fuerzas de fricción: lo 
junta no se deformo mientras la fuerza 
sobre ello no supere lo fuerza de fricción; 
cuando esto ocurre, la junto se deforma 
manteniendo constante lo carga. 

Algunos de los característicos especiales 
que se deben considerar poro el diseño 
de los dispositivos antes descritos son los 
siguientes: 

.. 

a) V"""" 

...... 

• En relación con los elementos viscosos. 
debe considerarse que su resistencia se 
encuen~o fuero de lose con su deforma
ción, · por lo que los momentos de volteo 
de lo estructuro no se incrementan de lo 
mismo manero que ocurriría si se trotase, 
por ejemplo, de disipadores histeréticos. 

• Paro los disipadores viscoelósticos debe 
considerarse en formo especial que su 
comportamiento depende de la frecuen
cia de lo excitación, de lo temperatura y 
del nivel de su deformación por cartonte. 
Estos disipadores absorben energía aún 
cuando sus deformaciones relativos sean 
muy pequeños. 

• los disipadores basados en la Auencio 
de metolesjcomo el acero y el plomo) sólo 
disipan energía después de que se alcan
za su límite de Auencia. Para que estos 
disipadores trabajen en formo eficiente es 
ne<:esorio que sus deformaciones sean 
en~e moderados y altas !por ejemplo 

b)V~···r 

). .. 
"' ...... ·-

F"tguro l.· Comportamiento carga -Geformoc::iÓtl idealizado d. cf.ferentes tipos d. diiipodotes d.~ 
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el edilicio en donde se coloquen, presen
te deformaciones grandes de entrepiso). 
la energía que disipan estos elementos se 
transforma en calor par el trabajo mecá
nico de placas o elementos sujetos a 
Rexión, torsión, rolado por Aexión, etc. 
Generalmente este tipa de disipadores 
puede desarrollar un gran número de ci
clos ante cargas alternadas sin que se 

· degrade ni su resistenCia ni su rigidez. 

• Para los disipadores de fricción se debe 
tomar en cuento que debido o los com· 
bias bruscos de su rigidez se pueden lle
gar a excitar modos superiores de vibra
ción. los disipadores de este tipo 
generalmente no actúan ante temblores de 
intensidad pequeño y moderado. 

Experiencia en México 

En nuestro país se han reforzado varios 
edilicios con disipadores histeréticos de 
energía tipa ADAS (Mortinez Romero, 
1993), y uno con placas de acero someli· 
dos a fricción (Sónchez Mortínez, 1993). 
Recientemente se construyó un edilicio de 
acero con disipadores viscoelásticos (Mi· 
randa, 1998) en Santo Fe, al oeste de lo 
ciudad de México, y además, dos torres 
altas con disipadores histerélicos (ADAS) 
en Acopuko, Gro. 

o edilicios ubicados en el terrena blonda 
de lo ciudad de México, y sólo algunos 
de ellos, o edilicios en terrena de tronsi· 
ción. Frecuentemente se emplea como 
excitación de diseño lo componente Este
Oeste del registro obtenido en lo Secreto
río de Comunicaciones y Transportes el 
19 de septiembre de 1985 (SCT-1985). 
Es deseable ampliar estos eshJdios paro 
otros condiciones de terreno local. 

Variables que afedan 
la eficiencia de los elementos 
disipadores de energía 

lo reducción en lo respuesta máximo que 
proporciono el incremento de omorfiguo
miento en los estruchJras se puede vizualizor 
de manero simplificado o través de los e$
pectros de aceleración y desplazamiento. 
Supónganse, por ejemplo, los espectros de 
pseudo-ocelerociones y de desplazamien
tos del registro SCT-1985 lineal (¡t• 1) y 
no lineal (~· 2, con uno rigidez de 
pastAuencio igual o 3% de lo rigidez ini
cial} paro diferentes amortiguamientos crí
ficos, 5, 1 O, 15, 20, 25 y 40"1., como los 
que muestran los figuras 2 y 3. En lo pri
mero de éstos se puede observar que los 
aceleraciones lineales (lt• 1) se reducen 
considerablemente al incrementar el amor· 
tiguomiento de 5 o 25"1. dentro del inter-

va lo de períodos comprendido entre 1 .5 y 
3s, aproximadamente. Algo similar suce
de cerco del período 0.7s. Sin embargo, 
se puede apreciar que fuero de estos inter· 
voloslo reducción de lo aceleración, y por 
lo tonto, de lo fuerzo corlonte basal, es 
poco significativa. Asimismo, se puede* 
servar de lo figuro 2b que o mayor amorti
guamiento los desplazamientos máximos 
son menores, especialmente dentro del in
tervalo entre 1.8 y 4.0.. El mismo ejercicio 
puede hacerse paro los sistemas que pre
sentan un comportamiento no lineal mode
rado (¡t • 2). También en este coso (figuras 
3o y b) el efecto en lo reducción de lo re$
pueslo es mucho menor cuando el amorti
guamiento crítico aumento de 25 o 40%, 
que cuando paso de 5 o 25%. 

lo anterior. constato el hecho conocido de 
que introducir amortiguamiento viscoso en 
las estruch.lros do lugar o uno respuesto 
estruchJrol menor. lo decisión de introdll
cirlo en uno construcción dependerá prin
cipalmente de un análisis costo-beneficio. 

lo interpretación sobre lo adición de amor· 
tiguomiento no viscoso en las estruch.lras 
se puede hacer de manero similar; sin 
embargo, en este coso se debe tomar en 
cuento que algunos tipas de disipadores 
introducen, además de omorfiguomienlo, 

En una revisión bibliográfica realizado r¡gura 2 .. hp•ctro• ~n•ole1 delregiatro SCT-85 paro dif.r•n'-• ornortig110mientoa. 

recientemente par lo autora (Ruiz, 1998} 
. se menciono que lo mayor parte de los 
estudios realizados en nues'ro pr-'• sobre 
disipación de energía sismi· .o w:• de tipa 
anolitico y que se han dedicado muy po
cos esfuerzos o lo parte experimp• 'al. los 
estudios de fipa onolílico trotan principo~ 
mente sobre disipadores pasivos de ener· 
gio de tipa histerético (ADAS, lADAS y 
soleros en formo de U). 

En México se ha analizado lo respuesto 
estruchJrol de varios decenos de edificios 
con disipadores histeréficos y sin éstos, con 
periodos comprendidos entre 0.75 y 2.5s 
(Tena Colungo, 1998, Ruiz, 1998, etc). 
lo mayor porte de los análisis se refieren 
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una rig•dez adicional o lo estructuro, y 
por lo tonto hocen que su periodo de ~i
broción dism1nuyo. 

Poro explorar lo conveniencia de reforzar 
un edi~cio con controvientos o con disipo
dores de energía histeréticos se puede se
guir un razonamiento similar al de las pó
rrofos anteriores. Poro ilustrar esto en 
seguido se mencionan las resultados de un 
estudio realizado recientemente sobre un 
edi~cio en el que se deseaba saber si ero 
más conveniente reforzarlo con contravien
los o con disipadores de energía (Limón y 
Ruiz, 1997). Su periodo inicial es de 2s. El 
sismo de diseño se consideró igual al del 
registro SCT-1985. En este coso se demo>
tró que el edificio con controvienlos pre
sentaba un comportamiento casi lineal y 

. que su periodo hmdomentol de vibración 
ero de 1.3s. También se calculó que el 
edilicio desarrollaba un cortante sísmico 
basal igual o 0.24 ante lo acción del re
gistro mencionado. Estos cifras pueden 
verse de manero aproximado en lo figu
ro 2o, correspondiente al espectro lineal 
de aceleraciones SCT-1985. 

Como solución alternativo, se consideró el 
edi~cio reforzado con disipadores de ener· 
gio. Se ensayaron tres diferentes distribu
ciones espaciales de los disipadores, con
siderando diferentes tipos de ellos [lADAS 
y wleros en U). los promedios de los de
mondos de ductilidad globales de los tres 
edilicios reforzados con disipadores resu~ 

- ·-:ron iguales a 1.12, 2.57 y 2.62, ·y los 
~oeficientes sísmicos basales iguales o 
0.23, 0.22 y 0.23.los periodos de vibro-
• .. ;ón efectivos (tomando en cuento los re-· 
ducciones de rigidez asociados con el com
portamiento no lineal de los sistemas) en 
las edifiCios con disipadores se encuentran 
entre 1.33 y 2s. En la figuro Jo (¡¡• 2) se 
puede comprobar que poro un periodo de 
1 .5slo ordenado espectral correspondien
te, poro un amortiguamiento critico de 5%, 

. es de 0.22 aproximadamente. 

los resultados del análisis hocen ver que 
en estos cows los cortantes basales del 
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edilicio tienen valores similares cuando se 
utilizan controvienlos y cuando se usan 
disipadores. Sin embargo, es obvio que 
el refuerzo con contravientos tiene un ces. 
lo de construcción menor que lo solución 
con disipadores. 

Por otro lodo. en lo figura 2b puede verse 
que los desplazamientos del sistema poro 
un periodo de l. Js y ¡¡ • 1 son menores 
que los de lo estructuro con un período de 
1.5s y ¡¡•2 (figuro 3b), ambos con amor· 
tiguomiento critico de 5%. Esto concuer
do can los desplazamientos obtenidos 
poro el edificio de múltiples niveles y 
crujías reforzado con contravientos 
(figuro2b) o con disipadores (figuro Jb). 

Con un análisis similar al anterior se pue
de hacer ver que, en el coso de que lo 
estructuro por reforzar tuviera un período 
muy largo, tal que se encontrara muy o lo 
derecho de lo zona descendente del e>
pectro, los cortantes basales resultarían 
mayores poro lo estructuro reforzado con 
controvienlos que poro lo reforzado con 
disipadores. En este coso los momentos de 
volteo y los fuerzas axiales sobre lo cimen
tación serían más grandes poro el cosa con 
controvientos, por lo que lo mejor solución 
serio utilizar disipadores (Mortínez Rome
ro, 1993; Gómez el al, 1993). 
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Estudios sobre modelos 
simplificados 

' ....... .. 

los razonamientos de los párrafos prece
dentes se basan en sistemas muy sim,.,lif¡. 
codos de un grado de libertad, 1 

que no se toman en cuenta vorioblto_ . .J· 

les como sobre-resistencia, degradación 
de los propiedades mecánicos de lo es
tructuro que contiene o los disipadores, 
etc. En lo literatura se han explorado 
.~arios formas de representar el compor- • 
!amiento no lineal de edificios mediante 
sistemas simplificados de un grado de li· 
bertod ( 1gdl). El grupo de trabajo super· 
visado por lo autora actualmente calibro 
un método basado en un análisis estóti· 
co no lineal ("push over") poro relacio
nar lo respuesto no lineal de edilicios con 
disipadores con lo de sistemas equiva
lentes de 1 gdl constituidos por uno maso 
y dos elementos estructurales. El que re
presento al edificio se degrado ante car
gos cíclicos, mientras que el que repre
sento al sistema disipador no se degrado 
(figuro 4). los resultados obtenidos (8o
dillo el al, 1998) hocen ver que es posi· 
ble representar de formo aproximado el 
comportamiento no lineal de edilicios con 
disipadores o través de sistemas simplif¡. 
codos de 1gdl. Algunos resultados de es· 
tos estudios se presentan en los 1 s 
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SVODl O.tpl. MU.. eh azot.a. Clft 

5o y b. En éstos se muestran el desplazo
miento máximo obtenido en lo azotea de 
un edilicio de diez niveles con disipado
res (SVGDL) y el del sistema de lgdl equi· 
volante (figuro 5o). así como lo distar· 
sión máximo de entrepiso (figuro 5b). Los 
estructuras se someten o lo acción de 29 
sismos simulados o partir del registro SCT· 
1985. Se observo que los resultados del 
sistema simplificado son aceptables. 

Obviamente, los resultados de un sistema 
de 1gdl no proporcionan información so
bre otros aspectos importantes de diseño, 
coma por ejemplo la distribución espacial 
óptima de los disipadores en un edilicio. 
Para ello es necesario llevar a coba estu
dias de estructuras de múltiples grados de 
libertad en das a en tres dimensiones. Para 
estas últimas es importante analizar el efec
to de torsión causado por excentricidades 
provocadas por las disipadores, por ejem
plo, por una instalación defectuoso, por 
defectos de construcción de las mismas o 
por falto de mantenimiento. Este temo 
amerita mayor estudio, ya que ha sido muy 
poco explorado, tanto en el medio interna
cional como en el nuestro. 

Con respecto o la distribución de disipo
dores se analizó la respuesta de un morco 
estructural plano de diez niveles con disi
padores colocados según ocho arreglos 
espaciales distintos (ver figuro 6). Los auk> 
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res (Urrego, Ruiz y Silva, 1993) hocen -
que los arreglas mós convenienles son • 
llas en que las diagonales están dispuestas 
de manera de evitar la ocurrencia de gror>
des fuerzas axiales sobte los columnas que 
transmiten los momentos de volteo o la ci
mentoción. En la figura 6 se muestran las 
ocho arreglos. De éstos, los mós convenien
tes son las indicados corno "Marca o· y 
·Morco 1•. 

Criterios de diseño sísmico 

Los criterios y métodos de análisis y diS&
ño de edilicios con disipadores en gen&
rol son más complicados que los de los 
edilicios convencionales. Paro el análi
sis de los primeros generalmente se por· 
te de un prediseño, el cual se o~no m&
dionte iteraciones realizados con 
programas de análisis no lineal en el tiem
po (Silva y Ruiz, 1993). Poro el diseño 
final se toman en cuento básicamente los 
siguientes condiciones: 

• Oue los disipadores absorban e~cier>-· 
temente lo energía y cumplan la función 
poro la que fueron diseñados. En el coso 
de disipadores histeréticos se debe cuidar 
que los demandas de ductilidad de estos 
estén dentro de los limites de aceptabili
dad establecidos o partir de resultados de 
pruebas de laboratorio. 

• Oue los demandas de ductilidad globo
les y locales no excedan los capacidades 
de lo estructuro. Lo demando de ductili
C:.:d global en general se adopto d~l or· 
den de 2. Un criterio alternativo es que 
los •robes sean capaces de desarrollar los 
rot<lciones plásticas demandadas. ""Alter
nativamente, se puede diseñar lo estructu
ro de modo que desarrolle un compor» 
miento lineal y los disipadores presenten 
uno no lineal. 

• Oue los desplazamientos relativos de 
entrepiso del edilicio con disipadores no 
sean mayores que las valores asociados o 
estaclas límite de servicio o de capacidad 
último. Estos pueden ser recomendados 
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por algún reglamento de construcciones 
o de rehabilitación de edi~cios. En el caso 
del Reglamento de Construcciones del Dis
trito Federoi(RCDF-1993) el límite de des
plazamiento (asociado o la capacidad ú~ 
tima) poro estructuras esqueletoles con 
muros desligados, es de 0·.012 de lo altu
ra del entrepiso. 

• Que se cumpla con la normotividod sís
mico del lugar donde se ubique la cons
trucción. Lo mayoría de las reglamentos 
de diseño en el mundo permiten utilizar 
dispositivos reductores de lo respuesto sís
mica con la condición de que los diseños 
sean aprobados por los autoridades com
petentes (Ruíz y Alvarez, 1995). En el 
RCDF-1993 se indico que se pueden em
plear criterios de diseño diferentes o los 
especi~codos en su capítulo 111 y en los 
Normas Técnicos Complementarios si se 
justi~co, o satisfacción del Departamento 
del Distrito Federal, que los procedimien
tos de diseño empleados dan lugar o ni· 
veles de seguridad no menores que los 
que se obtengan empleando los previstos 
en ese Ordenamiento. Tal justificación 
debe realizarse previamente o lo solici
tud de la licencio de construcción. 

Estudios costo-beneficio 

lo decisión de reforzar con disipadores o 
con controvientos, o de diseñar un edili· 
cio nuevo en formo convencional o con 
disipadores, no sólo es un problema de 
diseño estructural; depende en gran me
dido de analizar si se justifico cierto in· 
versión extra o cambio de mayor seguri· 
dad y/o comodidad poro los ocupantes 
del inmueble durante su vida útil. 

En México se han formulado criterios poro 
diseño, reparación y mantenimiento de sis.
temas con disipadores basados en lo 
minimización de lo sumo de los costos ini
ciales, de daño y de mantenimiento (Este
va, Dioz y Gordo, 1998). Por otro lado, 
se han realizado algunos análisis de cos
tos de construcción de edilicios can disipo
dores. Por ejemplo, Ruiz el al (1995, 1996) 

informan que el costo inicial de un edi~cio 
nuevo de diez niveles con disipadores, di
señado poro un sismo de diseño como el 
SCT-85, es 3.5% mayor que el de un ·edil;. 
cio similar (con el mismo períoclo de vibra
ción) diseñada en formo convencional, de 
manero que presente el mismo nivel de 
daño. Cuando se trota de edi~cios de 20 
niveles, dicha diferencia es aproximado
mente de 9.5%. Sin embargo, es muy pro
bable que si se tomaron en cuenta, 110 so
lamente los costos de construcción, sino las 
costos totales durante la vida ú~l de la cons
trucción, resultaría más conveniente la so
lución con disipadores de energía. 

Comentarios finales sobre sistemas 
con disipadores de energía: 

su vida ú~l. que pueden asociarse a.dile
rentes estados límite (de servicio o de ca· 
pocidad última). 

AMORTIGUADORES 
DE MASAS RESONANTES 

Otra manera de controlar la respuesto di
nómico de las estructuras consiste en aña
dirles uno o varios sistemas de amomguo
dores de masas resonantes (AMR). Coda 
uno de éstos está cons~tuida básicamente 
por una maso, un resorte y un a~gua
dor. Dicha masa puede ser sólida o toqui
da (en ese caso se le llama omomguador 
de líquido resonante). El principio en el que 
se basan estos sistemas es que los perío
dos de vibrar de la estructuro principal se 
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En general, se puede efe. 
cir que los disipadores 
de energía son una solu
ción factible de aplicar 
tonto en edi~cios nuevos 
como poro el refuerzo de 
edilicios existentes. 
Como se mencionó an
tes, la elicienciº de es
tos disposi~vos depende, 
entre otras variables, de 
la relación entre los pe
ríodos naturales de la 
estructura y los domi· 
nantes de lo5 movimien· 
tos que se esperan en el 
sitio de interés. la deci· 
sión de· 10t:¡izor uno u 
otro oisposrtivo, o bien 
de elegir U"O solución 
convencior .. ,l. se debe 
basar tonto en uo onáli· 
sis de costos totales (que 
incluyo costos de mon· 
tenimiento, reposición, 
doñas estructurales y no 
estructurales, pérdida 
de funcionalidad, etc.) 
como en un análisis de 
la respuesto de la estruc· 
turo ante lo5 excitacio
nes esperados durante 
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Figuro 6.· Morco• con diferentes arnglos de diti••· 
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síntonicen con el de ku masas resonantes,. 
de manero que cuando cierto período se 
exc•te. el dispos•tivo entre en ·resonancia· 
fuero de lose con el movimiento de lo e,. 
tructvro, lo que hoce que se reduzco lo re,. 
puesto de ésto. Poro controlar lo respuesto 
asociado al modo fundamental de vibra
ción, es común colocar un AMR (con maso 
líquido o sóltdo) en lo azotea del edilicio 
en cuesti6n. 

Algunas aplicaciones de los AMR 

los AMR se hon utilizado en formo eli· 
ciente poro controlar lo vibración desiste
mas mecánicos. puentes, chimeneas, te> 
rres y antenas. También se han aplicado 
con éxito para controlar loS vibraciones 
causados por viento sobre edilicios; sin 
embargo, no existe consenso entre inves
tigadores e tngenieros estudiosos de este 
temo en cuanto o su efectividad poro re
ducir lo respuesto de edilicios ante accio
nes sismicas 

l,)gunos ejemplos de aplicación poro con
trolar lo respuesto ante lo acción del vien
to son los siguientes: o) lo Torre John 
Honcock de Boston, que cuento con 60 
pi>O>. A ésto se le añadieron do> AMR 
que pesan en total 600 ton; b) el Centro 
Citicorp en MonhoHon al cual se le aña
dió uno maso de 400 tons (cerco del 2% 
de su peso totoij en su piso número 63. El 
desplazamiento máximo relativo que se 
e>pero en dicho amortiguador con respec: 
to o su punto de sujeción o lo construc· 
~ié ., ·os de 1.4m; c)lo antena de lo Torre 
Nocional Canadiense, que tiene 102 m 
de o<turo. los omortiguodore> de ésto >e 
sintcnizoron de manero de reducir su s• 
gundo y su cuarto modos de vibración; 
d)lo Torre del Puerto de Chiba en Japón, 
con 125m de ohuro; y e) lo Torre de Cri,. 
tal localizado en Osoko, Japón, o lo cual 
se añadieron varios AMR en formo de 
péndulo. Esto se logró colgando los equi· 
pos de enfriamiento con cables de 4m de 
largo; además, se colocaron amortiguo
dores de aceite poro introducir omortiguo
'1'1iento viscoso al sistema. En México no 

se han empleado dispositivos de este tipo 
en edilicios. 

Variables que afedan la eficiencia 
de los amortiguadores de masa 
resonante 

Cuando o un sistema lineal se añade un 
AMR, diseñado con el objetivo de obsor· 
ber vibraciones, en general el conjunto 
resulto con un período fundamental de vi· 
broción mayor que el del sistema sin apén
dice. Por otro lodo, aparecen en el con
junto modos de vibrar nuevos debido o lo 
presencio del AMR. 

los desplazamientos máximos finales del 
sistema lineal dependen en gran medido 
de los ordenados espectrales de desplo· 
zomientos del sismo de diseño correspon
die~tes o los frecuencias de vibrar del 
conjunto, así como de sus respectivos loe· 
lores de participación y de lo duración 
de lo excitación (Esteva y Ruiz, 1997). 

Poro ilustrar lo anterior supóngase un siste
ma de un morco de un nivel y uno crujía al 
que se le añade un AMR en su porte supe
rior, con lo que se ob!jene un sistema de 
dos grados de libertad. lo excitación de 
diseño es el registro SCT-1985, cuyo espec· 
tro de desplazamientos poro 1% de omorti
guomtento se muestro en lo figuro 7. El 

morco original tiene uno frecuencia fun
damental de 2. 20 rod/s, que coincide a
proximadamente con un poco del espec· 
tro. lo maso del apéndice es 0.04 veces 

'lo del morco principal, y los períodos de 
vibración de ambos sistemas son iguales. 
los primeros dos frecuencias naturales de 
vibrar del sistema con AMR son iguales o 
1.99 y 2.43 rod/s, y los correspondientes 
formas modales son (l, 5.52) y (1, -4.53). 
De lo figuro 7 se deduce que los ordeno

; das del espectro de desplazamiento son 
220cm poro el si>temo principal, 85 y 
175cm poro lo primero y segundo frecuen
cias. los correspondientes factores de 
porticipcoción modal son 0.55 y 0.45. Apli
cando lo reglo de lo doble sumo 

· cuodrótico de Newmork y Rosenblueth 
· ( 1971) se obtiene que el desplazamiento 
relativo es 104. 1 cm, que es oproximodo
·mente 47% de 220cm. Con este ejemplo 
se muestro que tonto los factores de parti
cipación modal como los valores de los 
ordenados espectrales poro los periodos 
de vibración de los sistemas original y,. 
modificado, juegan un papel muy impar·· 
tonteen los resultados ~noles. También este 
ejemplo pretende ilustrar que el AMR es 
eficiente en cosos en donde el período de 
vibrar del sistémo principal coincide con 
el periodo dominante de lo excitación. lo 
e~ciencio es mayor cuando ésto es deban
do estrecho. 

figuro 7 · Etpectro lineal de duplozomiento del regi1tro SCT-1985 
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También lo duración de lo excitación tiene 
un papel importante en lo reducción de lo 
respue$10, yo que mientras mós largo seo 
dicho duración, los respuestas asociadas 
con macias de vibración con períodos cer· 
conos, mós tienden o desacoplarse. Esto 
se puede deducir a partir de analizar lo 
reglo de Newmark y Rosenblueth ( 1971) 
antes mencionada. 

Por airo lado, para el diseño de estas dis· 
positi..as se debe considerar que su efi
ciencia es muy sensible a lo relación en
tre su período y el de lo estructura 
principal. la reducción de lo respuesta 
puede presentar grandes desviaciones . 
debido a pequeñas variaciones de los pro
piedades mecánicas de los portes que 
componen el conjunto, o debido o los in
certidumbres inherentes del movimiento 
sís.mico que se espero en el sitio en donde 
se desplanto la estructura. 

lo influencia de esta última variable fue 
estudiada par Suárez, Ruiz y Esteva 
( 1993). Los autores analizan lo respuesta 
probabilista de sistemas estructurales lineo
les provistos de AMR ·; cuando se consi
deran diferentes valores de los relaciones 
de períodos y masas. En el estudio no se 
consideran los incertidumbres en los pro
piedades de los sistemas principales. Para 
el análisis se considera un conjunto de 
sismos simulados a partir del registro SCT-
1985 (Grigariu, Ruiz y Rasenblueth, 
1988). los autores concluyen que los ce> 
eficientes de variación que se esperan en 
los relaciones de desplazamientos máximos 
de sistemas con AMR entre los correspon
dientes a sistemas sin AMR (Dc../Ds,.l son 
del orden de 20 a 30%. En las Figuras 8a 
y b se ilustran algunos resultados cuando 
los períodos de los sistemas son iguales a 
2 y a 2.5s, y las relaciones entre lo masa 
del AJ.AA y la del sistema principal san de 
0.01, 0.03 y 0.05. Se puede fácilmente 
observar que la eficiencia del sistema di
sipador es mucha mayor para el sistema 
con periodo de 2s, que coincide con el 
período dominante de la excitación, que 
cuando el período es de 2.5s. 

Una variable más que influye en la res
puesta de un sistema es el amortiguamien
to del AMR. Algunos autores (Villaverde 
y Koyoamo, 1993) opinan que la adi
ción de un AMR con alto amortiguamien
to (y alta relación de masas) aumenta el 
amortiguamiento del primer modo de vi· 
brar de la estructura; como consecuen
cia, se pueden reducir los desplozomien
tos de entrepiso. 

Sin embargo, en un trabajo publicado re
cientemente (Soto Brito y Ruiz, 1998) se 
encontró que esto no necesariamente es 
cierto. En dicho estudio se analizó la res
puesto de un edificio de 22 niveles y cuo-

M..oo/MoOOt 

----~ería 

tro crujías." sujeto o la acción de los sismos 
SCT-1985 y SCT-1989. El períocla del AMR 
se hizo coincidir con el del edilicio. la re
loción de masas se odopt6 íguol o 0.03. 
Se varió el amortiguamiento del AMR. en
tre S y 30% del crítico. Los resultadlos de 
los desplazamientos de entrepiso (ver lig~>
ro 9) indican que dicho respuesta no siem
pre es menor cuandlo el amortiguamiento 
del AMR aumento. Sin embargo, el de>-
plozamienta del AMR con respecto a su 
base (azotea del edilicio) si se reduce cuar>
do se incrementa su amortiguamiento. 

Esto representa una gran ventaja, yo que 
uno de los principales problemas de los 
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pueslo sísmico de algunos 
edilicios con comporlo· 
mienlo lm<'<ll se puede re
ducir muy elicientemenle 
cuando se les incorporo 
un AMR en su azoleo . 
Entre dichos estudios se 
encuentran varios en los 
que se supone como exct. 
toción el movimiento sísmj.. 
ca regislrodo en lo SCT en 
1985. Este registro se ha 
ulilizodo frecuentemente 
en los estudios, debido o 
que se lrolo de un sismo 
de largo duración y de 
bando eslrecho, que cue,. 
lo con un número alto de 
oscilaciones con periodo 
de vibración casi consto,. 
te. Por ejemplo, se ha 
analizado que un edilicio 
de veinte niveles con un 
periodo fundamental de 
2 .03s sujeto al sismo SCT-
1985 puede reducir su 
respuesto lineal hasta un 
55%-<:uondo se le incor· 
poro un AMR en su azo

tea con relación de maso de 0.03, amor· 
tiguamiento de 5% del critico y frecuencia 

igual o la· del edilicio. Esto significaría 
que poro mantener comportomiento lineal 
dicho ediljcio se podrio diseñar poro so
portar un coeficiente sísmico igual o O.A5, 
que es demasiado alto y dorio lugar o 
secciones y armados excesivamente gran
des en los miembros estructurales 
(Aguilor, Ruiz y Sánchez, 1993). Es de
cir, que aunque lo respuesto se reduce 
de manero muy eficiente, en general lo 
solución no es atractivo desde el punto 
de vista económico. 

Debido o lo anterior se han hecho estudios 
exploratorios sobre lo eficiencia de los AMR 
considerando diferentes niveles de campar· 
lomiento no lineal de lo eslructuro princ;. 
poi. Estos estudios se han realizado lento 
con sistei!)OS de dos grados de liberlod 
como con marcos de múltiples niveles. 

los sistemas de dos grados de libertad tie
nen lo limitación de no reAejor lo inAue,. 
cio de los modos superiores de vibrar, ni 
los diferentes modos de follo; sin embor· 
go, tienen lo virtud de permitir evaluar, 
de manero grueso, los electos ·que tiene 
lo inclusión de un AMR en lo respuesto de 
sistemas no lineales, y o porti'r de esto, 
acotar el posible intervalo de validez del 
uso de este tipo de eslructuroción. 

AMR es que desarrollan desplazamientos 
relativos muy elevados con respecto o su 
apoyo. Por ejemplo, poro el· sismo SCT· 
1985, toles desplazamientos relolivos 
variaron entre 0.5 y 2m, poro omorliguo
mienlos del AMR iguales o 30 y 5%, re,. 
pectivamente. 

F'gura 10 ·Relación de va~•• medios de c:Msplozorntentos móximos de; livtemo1 con AMR y Un em. 

lo anterior hoce ver que se deben desa
rrollar m_!)s estudios enfocados o estable
cer lo formo de variación de lo respuesto 
con el omorliguomienlo del AMR, poro 
diversos valores de los olros variables sig· 
nilicolivos (relaciones de masas, de pe
riodos, y de omorliguomienlos). 

Influencia del comportamiento 
no lineal 

En lo literatura técnico sobre el temo exi,. 
len estudios que demueslron que lo re,. 
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ExiSten diferentes . formas de analizo! el 
fenómeno no lineal con un enfoque 
probab,listo Uno es mediante el método 
de Motile Cario, utilizando ocelerogromos 
simulados y análisis poso o poso en el 
tiempo. Otro alternativa consiste en 
lineolizar los ecuaciones de movimiento y 
suponer lo excitación como un proceso 
estocástico (estacionario o no estaciona. 
rioJ. Esta últ1ma tiene lo virtud de que ohc> 
rro tiempo de cómputo (con respecto al 
método de Monte CorloJ; sin embargo, sus 
resultados son poco precisos poro niveles 
elevados de no linealidad, debido, entre 
otras razones, a que deja de ser válido lo 
hipótesis de que lo respuesto puede con
siderarse como un proceso gaussiano. 

' 

• lo influencio de lo no linealidad de lo 
estructura principal, cuando se le incor· 
poro un AMI/. lineal, ho sido estudiada con 
los métodos antes mencionados (Ojedo y 
Ruiz, 1994; Ruiz y Esteva, 1996J. los ten
dencias generales son los siguientes: 

1 . A medido que lo relación de períodos 
entre el AMR y lo estructuro principal 
(T ...,/Tl se alejo de lo unidad, lo efec· 
lividod del AMR es menor. 

2. Poro relaciones de períodos T ..,..IT me
nores que 0.7 se presentan amplifico· 
cienes de lo respuesta (en vez de pre
sentarse reducciones de lo respuesto! 
cuando se oñode un AMR ol sistema. 

3. lo efectividad del AMR es menor o me
dido que lo no linealidad de lo eslruc· 
tura principal crece. Esb se puede ver 
en lo figura 1 O en donde se muestro el 
volar medio del desplozomienlo del 
sistema con AMR entre el valor medio 
del desplazamiento del sistema princi· 
poi poro diferentes relaciones de pe
ríodos T .,../T. y pera diferentes gro
dos de no linealidad. K • 1 represento 
o un sistema lineal, y K • 4 o un siste
ma cuyo fuerzo de fluencio es igual o 
lo resistencia demandado del sistema 
lineal dividido entre 4. 
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De lo anterior se deduce que los AMR · s 
se pueden emplear en estructuras dise
ñados poro desarrollar comportamiento 
no lineal ligero o moderado. Visto de otro 
manera, los AMR's son más eficientes 
ante tembloreJ de intensidad pequeño o 
moderado que ante los de 1nlensidod alto. 
Esto se comprobó en un estudio de siste
mas equivalentes de dos grados de liber
tad sujetos o lo acción de sismos con in
tensidades correspond1entes o diferentes 
períodos de recurrencio (5, 20 25, 35, 
50, 100 y 200 oñosJ. Se construyeron 
curvos de vulnerabilidad basados en los 
probabilidades de alcanzar dos diferen· 
tes distosiones méxtmas de entrepiso 
(0.006 y 0.0121. asociados o los esto
dos límite de servicio y de copocidod·úl· 
tima. respectivamente. A partir de estas 
curvos y de la descripción del peligro sís· 
mico del 111io, se calcularon los esperan
zas de los tosas de excedencia de dichos 
estados límite (Soto Brilo y Ruiz, 1998J. 
En lo figuro 11 se muestran los probabi· 
lidodes de excedencia poro un sistema 
diseñado con un factor de comportamien
to sísmico Q • 2, y poro dos distorsiones 
límite. En esta figuro se puede ver que lo 
diferencio de ordenados entre lo curvo 
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superior y lo inferior es mayor poro ace
leraciones máximos del suelo pec· -"os 
que poro aceleraciones grandes ~ 
cir, que lo efic1encio del AMR es "·-ter 
poro sismos pequeños y moderados qce 
poro sismos grandes. 

Comentarios finales sobre amorti
guadores de masas resonantes 

Los AMR son eficientes poro controlar lo 
respuesto de sistemas ante algunos tipos 
de· solicitaciones, como por ejemplo el 
viento. Sin embargo, poro el coso de ex· 
citaciones sísmicas, lo mayor ventaja que 
ofrecen los AMR es su capacidad poro 
contribuir o controlar lo respuesto de los 
estructuras ante temblores correspondier>
tes o períodos de recurrencio cortos y mo
derados, poro los que es de esperarse 
que los respuestos de ambos sistemas se 
mantendrán en el intervalo de comporto
miento lineal. 

Al igual que poro los dispositivos disipo
dores de energía, lo decisión sobre su uso 
depende tonto de un análisis estructural. 
como de consideraciones sobre costos 
totales y beneficios o largo plazo 



COMENTARIOS fiNAlES 

los estudios anteriores llevan a la conclusión de que para el control de la respues· 
to sísmica es más promisorio el uso de disipadores de energía, que el de amorti· 
guadores de maso• resonantes. La decisión sobre su empleo debe basarse en un 
análisis coste>benelicio. 

Se considero que estos soluciones innovadoras no sustituirán a corto plazo a las 
tradicionales, pero cada día serón más aceptadas, a medida que se comprenda 
más su funcionamiento y que, además, su costo se reduzco (producción en serie, 
dispositivos más económicos, etc). 
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RESUMEN 

Se presenta un estudio sistemático de la respuesta no lineal de sistemas de un grado de libertad con disipadores de 
energia. cuyos periodos van desde O.S s hasta 4 O s. Se presenta un cnterio de d1sei\o basado en ductilidad ~ se 
estudia la mlluencia que los parámetros de disei\o. seglin dicho criterio. ejercen sobre la respuesta estructural Se 
obtienen CIJI'\"as que relacionan la resistencia y la ductilidad supuestas en el disei\o de una estructura con las 
demandas de ductilidad que desarrollan el marco principal y los disipadores de energia de dicha estructura sujeta 
a excitaCIÓn sísmica. Las gráficas pueden emplearse para el disei\o preliminar de edificios de vanos p1sos 

SUMMARY 

A systematic study of the response of single degree of frcedom non-linear systems \\1th energy-dissipating 
deo.1ces 1s presented. The periods of the systems range from O.S s to 4.0 s. A ductility-based design cnterion 1s 
presented. together with a study of the mlluence of the design parameters used b) that criterion on the response 
of the system. Clll"\·es relating both strength and ductility assumed in the design of a structure w1th the ductihty 
demands de,·eloped by the main frame and the energy-dissipaung dev1ces of that strUcture under the acllon of 
seisrruc exc1ta~on are obtained. The curves can be used for preliminary design of buildings. 

INTRODUCCIÓN 

La filosofía actual de diseilo sisrruco acepta que las estructuras sufran dai\os en sus elementos cuando estos se 'en 
sometidas a la acción de un sismo severo El diseilo por capac1dad trata de que dichos daños se concentren en 
secc1ones de las vigas con suficiente capacidad dUctil. generalmente en sus extremos. cuando se trata de edificios 
de marcos Esto tiene la ventaja de que limita los daños sobre las columnas. que generalmente presentan 
comportamiento m.~os dúctil que las \~gas y son más dificiles de reparar que ellas. Aún más \entajoso seria que 
los elementos:dailados pudieran ser retirados) reemplazados por otros nu'"·,,s. J'ratandose de ,·igas de un ed1fic•o. 
de marcos de concreto reforzado esto es d•ficil. si no unposible: sm embargo. este objetivo puede lograrse con el 
uso de elementos disopadores de energia (EDE's). los cuales son capaces de 5Ufrir grandes deformaciones ante 
cargas alternantes sin que haya detenoro en sus rig¡dcces o resistenci3S. ' 

·Los EDE's son una de las herramientas modernas de las que está haciendo uso la irigenieria sísmica para el 
control del dailo estructural debido a SismO. En este trnbajo se consideraron elementos disipadores de energía por 
comportanuento histerético de los materiales o elementos que los constituyen: los mismos se dispusieron de tal 
forma que actúen en paralelo con el marco principal. 

Los procedimientos convencionales de disei\o sísmico no toman en cuenta de manera explicita los EDE's. y sólo 
consoderan la influencia de estos en el amortiguamiento efectivo de la estructura. Si se quiere lograr un sistema 
estructural eficiente, los EDE 's deben considerarse como elementos estructurales comunes, es decir elementos 
estructurales que forman pane de un todo. con sus propias caracteristicas y capacidades dinámicas y estructurales 
descritas en términos de sus funciones constitutivas ante carga ciclica. El criterio de disei\o que se presenta en lo 



que sigue cumple con este obJetivo. es el qué se ?Jllica para detemunar las caracterisucas de los Sistemas 
estud1ados en este trabaJO 

CRITERIO DE DISEÑO 

El cntcrio de dlse~o que se presenta aquí se aplica a los casos en que los elementos d1s1padores de energía actlian 
en paralelo con el marco estructural con,enc1onal. De esta forma los par:imetros de d1se~o son las contnbuc1ones 
de ambos sistemas a la resistencia ) a la ng1dez del piso. La resistencia del dis1pador) del marco se des1gnar.in 
por R, ~ R,. respeCtivamente.) sus rig1dcces por K, y K,. Estos parámetros son expresados por convenoencia 

en tennonos de la res1stensoa ) la rog1dez resultante del entrepiso ( R y J.: ). y las relaciones a = K,: K, ) 

fJ = R,, R, . 

Las condiciones de diseño se expresan en tcrorunos de ¡J:. !1, y ,5". que 'son los \alares pcmus1bles de las 

demandas de ductilidad !1, y !1, del SIStema dis1pador de energía ) del SIStema con,encional. y de la 

dcfonnac1ón de entrepiso ó . respectivamente Como primera aproximación para el dise~o preliminar se eligen 
un conJunto de valores ¡.; . R. a ) p . de tal forma que el Sistema comb1nado sausfaga las cond1c1ones 

menc1onadas arriba para el conJunto de espectros de .-~spuesta no lineales del s1smo de diseño . construido para 
diferentes \alares de ductilidad. Para este propósito. las propiedades globales del SIStema combinado son 
expresadas en ténmnos de los par:imetros defimdos antenormente Para un sistema elastoplasuco. las s1gwentes 
n:lac1ones se obtienen de la fig. 3 · 

" ó 8 ¡J =-.¡J =-.¡J=-
' ó • 8 6 ,, ,~ , 

(la. b. cl 

En estas expresiones ó,, = R,/K,. ó,. = R,/K, y ó, = R/K son las deformaciones de nuenc1a del marco 

co0\enc1onal. de los EDE's y del sistema combinado. respectivamente. Comiene definir un nue\O par:imetro 

¡;=a· P. el cual es igual a f.J;:!l: = 6., ó., De las expresiones antenores se puede \er que la n:lac1on entre la 

ductilidad desarrollada por el SIStema combinado )' el marco convenc1onal es 

(2) 

El s1smo de diseño se supone que esta definido por un conjunio de espectros de respuesta elastoplasticos para 
diferentes ductilidades. Para el periodo natural en componarruento lineal del Sistema que se diseM. las ordenadas 
del espectro de respuesta de aceleraciones se suponen iguales a S(T.¡J). La relación S(T.l)iS(T.¡J) se denotará 
por Q :··· . 

El procedimiento de d• ·eño se sigue de acuerdo con los siguientes pasos (Esteva et al. 1998) . 

.Se establecen los valores pcnnisibles de ¡J; y- ¡,;. En algunos casos estos \3'lores se establecen 

Independientemente el uno del otro: es decir. que no existen restricciones a los posibles valores que pueda 
tomar ¡;.En muchos casos R,,' K, o R,/ K,. o ambos. sólo pueden adoptar valores conterudos dentro de un 

C1eno intervalo. lo cual 1mpone restricc1ones a los valores posibles de ¡; . BaJO estas condiciones. se adopta 

un nuevo conjunto de valores de ductilidades permisibles ¡J, < f.J; y f.J; < !1;. tal que ¡; quede dentro del 

mter\310 de valores aceptables 
2 En cualquiera de los casos antenores el diseño se micia. por ejemplo. suponoendo valores raLonables de K, ) 

K, . Esto determina a )' T . 

3. Una vez que se ha adoptado un valor de¡; posible en la práctica. se calcula fJ como af¡;. 



~. Tomando en cuenta la Ec 2. el \alar de la ductilidad deseada para el SIStema combmado es 1gual a 
p = /J, (1 • a) (1 • {J). El coefic1ente de d1seilo requendo se dctcnnm.1 de ·la ordenada del espectro dt 

respuesta de d1seilo correspondiente a este 'alar de la ducúhdad Esto detemúna la rcs1stenc.a lateral 
requenda en cada p1so. 

S. El desplaz.:umento m.himo del entrepiso ó. se obtiene como p R.'/.: ~· se compara con J' . S1 el< c5'. el 
dise~o se ha logrado para el mvel de los par.imetros del SIStema global: de otro modo:· debe imesuganc 1m 
nue' o con¡unto de parámetros tentati,·os. 

Este procedumento es aphcable cuando se trata de construcciones nuevas. Si se trata de construcciones e\lstcntes 
a las cuales se les alladen los EDE's. lo cual es frecuente. los par.imetros tales como ductihdad de dis1pador ~ 
marco com enc1onal. la res1stenc1a. la rigidez ~ la deformac1ón de fluencia del marco convencional son 
conoc1dos. y puede e.xistJr restricción respecto al valor de la deforrnación de fluencia del dis1pador Un 
procedimiento que abarca ambos casos ha sido desarrollado en trabajos antenores (EstC\·a y Veras. 1998a). 

CASOS ESTUDIADOS 

Se estudió un sistema mixto de un piso formado por un marco convencional ~· por elementos disipadores de 
energía histereucos actuando en paralelo con dicho marco. tal como se muestra en la figura 1 Estos SIStemas se 
estudiaron para periodos que van desde O.S s hasta ~.0 s. cubnendo asi un intel'alo ampho de intercs práct1co. ~" 
que la ma~·oria de las estructuras de edificios caen dentro de d1cho mtel\·alo. El dise~o de estos s1stemas se luto 
sig1uendo el procedimiento descrito anteriormente. suponiendo que no hay restricciones relau,·as a las 
ductilidades disponibles p; y p; . 
la respuesta no lineal se obtuvo mediante un análisis paso a paso (tal como se hace para un marco con,enc1onal 
solo) suponiendo comportamiento elastoplásuco de los elementos dis1padores de energia. Se empleó el modelo de 
Takcda en los elementos estructurales que conforman el marco convencional para representar el fenómeno de 
degradación de ngidez y resistencia que se presenta., en dichos elementos anle la acción de cargas sismicas 
moderadas ~ fuenes. Este efecto de degradac1ón se aswmó se concentraba en las secc1ones extremas de los 
elementos estructwales bajo un mecanismo de falla como el mostrado en la figura 2. 

Como excitación se utilizó IUI3 familia de diez registros simulados (Aiarmlla.l997) a partir del que se obtu\O en 
la Secretaria de Comunicac1ones y Transpones (SCT) de la ciudad de Me:<ico. componente Este-Oeste. durante el 
sismo del 19 de Septiembre de 1985. Estos registros se escalaron de forma que Mieran la m1sma mtensidad que 
el acelerograma rCal del SCT. El factor de escala se obtuvo de acuerdo con el periodo del Sistema en estudio. 

RESULTADOS 

Los resultados que se pre~ntan aqui son pane de un trabajo en desarrollo (Esteva y Veras. 1998b) que tiene la 
finalidad de ca!Jbrar el criterio de disedo presentado en los párrafos antenores. a fin de poder utilizarse como 

· herramienta rutinaria de dise~o en la pr.lcuca. 

Las figuras~ a 9 muestran los resultados obtemdos para varios sistemas m1"os (marco convencional mas EDE) 
en terminas de demandas de ductilidad. El e¡e honzontal corresponde al penado del sistema en cuesuón y el e¡e 
vertJtal muestrn la .. demanda de ductilidad correspondiente a dicho penado desarrollada en el marco 
com·encional Por defirución la demanda de duculidad correspondiente al EDE se obtiene al muluplicar la 
desarrollada en el marco convencional por & . 

Las gráficas se han constrtJido para diferentes valores combinados de los par.imetros de dise~o dentro de los 
cuales se encuentran la ductilidad global pemúsible del sistema combiMdo. JJ · • la relación de rigideces y de 
deformaciones de fluencia del disipador y del marco convencional, a y & • respectivamente. Un valor de a = O 
corresponde al caso en que no hay disipadores y el sistema consiste sólo en el marco convencional. En las figuras 
se presentan tambitn los resultados para valores diferentes de los par.imetros del modelo de Takcda, a, y p, . 



los cuales se han eleg1do de tal forma que cubran un intervalo de interes de degradación debido a cargas ciclicas. 
y confonne con resultados de diferentes sistemas estructurales probados en laboratono (Benero y Popo,·. 1975 ). 

En la figura 4 se muestran las demandas de ductilidad para sistemas con,encionales: en ella se han hecho ,·ariar 
los parámetros de Takeda· si a, =O no hay degradación de ngidez en la rama de descarga de la relación fuerza

deformación Asmusmo. si p, = 1 la rama de recarga llega al punto correspondiente a 1~ Oucncia de la c:ur-·a 

fucrza-defonnac1ón mic~al. Para ambas ductilidades globales estudiadas puede \CISC que la ,·anación de P, de 1 

a 0.3l .cuando a, se mantiene 1gual a cero. no mOu)e en forma s1gruficatl\·a en la ducubdad demandada. 

m1enttas que las variaciones en la misma son 1mponantes al hacer vanar a, de cero a 0.40 La mayor demanda 

se presenta para el caso en que a, = 0.4 y P, = 0.33 (que corresponde al SIStema que más se degrada) para 
ambas ducuhdades empleadas. 

La figura S corresponde a los mismos sistemas estudiados en la fig. 4. pero con EDE's. En ella la rigidez lateral 
del Sistema convencional es el doble de la de los EDE's. a= O S. y la defonnac1ón de Ouencia perm1s1ble de los 
EDE's es la mnad de la correspondienle al sistema convenc1onal. Comparando ambas figuras puede verse que 
para penodos moderados a largos ( > l. S s) la demanda de ductilidad se reduce con la incorporación de EDE's. 

s1endo hasta en un 44 porciento la reducción para un periodo de 2.5 s con ¡¡ = 2 y para el caso donde hay más 
degradación En esta figura puede verse tamb1én que para periodos conos ( < U s ) el uso de EDE's mcrementa 
la demanda de ductilidad independientemente del nivel de degradación del SIStema. por lo que puede resultar 
contraproducente colocar EDE's con el fm de reducir la demanda de ductilidad en sistemas que se encuentren 
dentro de este intel\alo de periodos. 

La influencia que tiene la contribución de la rigidez de los EDE's en la demanda de ductilidad puede \·erse en las 
figuras 6 y 7. Para periodos mayores a U s la reducción en la demanda de ductilidad puede llegar a ser hasta de 
un 52 % cuando a =O 7 . respecto a la que se tendria en un sistema convencional. es decir. a =O Véase por 
ejemplo la fig 6 para el caso en que a, = 0.15 . p, =O 67 ) compárense los valores cuando a= O 7 ) cuando 

a= O. Las reducc1ones en la demanda son menores para ¡¡ = 1.5. tal como puede ,·erse en la fig. 7. ya que el 

N\ el de no lmeahdad que desarrollan estos sistemas es menor. 

Debe notarse que la-influencia de la rigidez adoptada para los EDE's es tan imponante. en términos de reducción 
de la derr~anda de ductilidad. como lo es para el ni' el de degradación que pueda alcanzar la estructura ante un 
C\ento sisrruco el awnento de la demanda. Nuevamente puede verse que para penodos conos ( < 1.~ s) colocar 
EDE's en el Sistema convencional puede ser peljudic1al 

En las figuras 8 y 9 se muestra como varia la dema11da de ductilidad del sistema combinado cuando se toman 
,·aJores de E: que van de 1 a 4 para dos mveles de degradación. seglin los valores de los parámetros del modelo 
de Takeda. Para periodos moderados a largos las ma)ores demandas de ductilidad se producen cuando & =l. es 
decir. cuando la deformación de Ouencia permisible del marco convencional es itrual al del EDE. Disminuciones 
imponantes se presentan para valores mayores de E: • es decir. cuando la d¡· .• ti:; 'hd permisible del se es mucho 
menor que la del EDE. Esto puede explicarse de la siguiente forma· el EDE alcanza su ruvel de no linealidad 
mucho antes de que lo alcance el SC. por lo que el pnmero comienza a dislpF energia por componam1ento 
lusteretico antes de que los elementos del SC siquiera alcancen la Ouencia. 

Para periodos conos ( < 1.5 s ). los resultados ya no dtsnunu)en sistemáticamente como en el caso de penodos 
largos.) pueden ser ma)ores o menores.mdisuntamente con el valor de E:. Puede \erse. por ejemplo. que las 
menores demandas. para cuando el periodo es O. S y LO. ocurren para & = 1 . Para niveles bajOS de no linealidad. 

1' = 1 S. con 'alores altos de E:. 3 y 4. las curvas correspondientes a distintos ni\ eles de degradación tienden a 
unirse hacia los periodos largos 

En la práctica de diseño convencional los sistemas son descritos en términos de sus propiedades norrunales. ' las 
condiciOnes de d1seño se establecen de acuerdo con estos ,aJores norrunales. Los sistemas que aqui se describen 
se determinaron a partir de sus valores de diseño esperados o más probables (cargas. ng1deces. resistenciaS. etc.). 

.. , 



por lo tanto. antes de usar las gráficas que aquí se presentan pata detenninar las demandas de duc:tJhdad ma."ma 
esperada o más probable de ststemas reales deben cstablcctrsc critenos adecuados que itansformen los \aJores 
nom111ales de las reststenctas de dichos ststemas en sus ,·aJores esperados. 

CONCLUSIONES 

Se han presentado los resultados que se obtienen de ststemas mixtos de un grado de libertad uulizando un cnteno 
de dtse~o sismtco basado en ductilidad. Para ststemas con pcnodos moderados a largos pudo verse que colocar 
elementos disipadores de energía (EDE's) en marcos de edilicios reduce stgnificativarnente la demanda de 
duclllidad que estos pueden desanollar cuando están sometidos a una excttación sísnuca; sin embargo. esto no 
stempre es cteno pata sistemas con periodos conos. 

Los EDE's no sólo aponan amortiguamiento adicional al sistema. sino que t.ambi~n modifican sus propiedades de 
ngidez y reSISiencia. De estas dos. la que mayor influencia tuvo en los sistemas estudiados fue la que se refiere a 
la rigtdez. Este apone adictonal de los EDE's. así como su tnlluencia en la reducción de las demandas de 
ductilidad. es una consecuencia del criterio de dise~o de constderarlos como elementos con proptcdades 
indivtduales. mdepcndiente del marco convencional. y con capacidades distintas de componamiento ductil; por lo 
que los elementos estructurales. asi como los dtspositivos disipadores. pueden desarrollar niveles dtstintos de no 
hnealidad. de acuerdo con sus capacidades tolerables de diseno. En este O"abajo los EDE's empleados han stdo 
del tipo con componamiento histerético actuando en paralelo con el sistema convencional. Para utilizar otro upo 
de arreglo es ncctSario describir procedinuentos stmples como el que se presentó aquí. 

Los valores esperados de las demandas de ductilidad de ststemas esuucturales pueden detenrunarse a partu de 
gráficas como de la 4 a la 9; sin embargo , antes deben transformarse adecuadamente las resistencias nonunales 
de dise~o del sistema en sus valores esperados o más probables. 
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Fig. 1 Marco estructural de IGDL con elemento disipador de energía. 

Fig. 2 Mecanismo de falla del marco estructural convencional 
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Fig. 3 Funciones idealizadas de fuernt conante 
vs deformación de entrepiso. 
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RESUMEN 

Se hace una revisión bibliográfica sobre los estudios y aplicaciones prácticas realizadas en México 
por profesionales e investigadores en tomo a disipadores de energía sísmica. Se tratan los temas 
siguientes: estudios experimentales, análisis en computadora. estudios de confiabilidad y 
optimación, criterios de diseño sísmico, uso de disipadores en la práctica. y reglamentos de diseño 
sísmico de edificios con disipadores. Al final se presentan algunos comentarios sobre estos temas y 
se proponen acciones que sería deseable realizar en el futuro. 

INTRODUCCIÓN 

En distintas -partes del mundo se estudian nuevos materiales; en los. laboratorios se prueban 
elementos y sistemas estructurales innovadores, se formulan nuevos criterios de diseño basados en 
el desempeño de las estructuras, tanto para el refuerzo de construcciones como para estructuras 
nuevas. y se _proponen ideas para el control de la respuesta sísmica. También existen grupos de 
trabajo orientados a escribir lineamientos de diseño aplicables a estructuraciones especiales. En 
algunos despachos de consultoría se realizan estudios comparativos sobre los costos totales de 
construcciones diseñadas convencionalmente, y los correspondientes a nuevas soluciones, como por 
ejemplo cuando se incluyen disipadores de energía sísmica. 

México participa en esta evolución. Tanto investigadores como profesionales de la práctica se 
preocupan por comprender mejor el comportamiento estructural de sistemas diseña{'>S en forma 
alternativa a la tradicional, así como por analizar la conveniencia de su uso desde el punto de visía 
económico, de seguridad y de comodidad para los ocupantes de los inmuebles. 

Prueba de esta participación son los trabajos presentados en el simposio "Disipadores de energía 
para comrolar la respuesta sísmica de edificios", organizado por la Sociedad Mexicana de 
Ingeniería Sísmica. En este simposio se han reunido profesionales interesados en el tema para 
discutir e intercambiar ideas sobre análisis y estudios desarrollados en México en esta dirección. 
Ademils de los trabajos publicados en las memorias de este simposio, existen en nuestro país otros 
desarrollos valiosos que contribuyen a nuestro acervo de conocimientos en esta materia. Algunos de 
estos trabajos se mencionan en las referencias al final de este documento; otros se escapan de 



nuestro conocimiento. Se pide a los autores de dichos trabajos perdonar estas omiSIOnes 
involuntarias. 

ANTECEDENTES 

El tema sobre el control pasivo de la respuesta sísmica de edificios se ha estudiado en México 
desde hace algunos años. No así el tema de control activo, que permanece inexplorado en nuestro 
país. La razón de esto se debe en parte a que el tema de control activo es mucho más complejo que 
el pasivo, tanto desde el punto de vista matemático como de sus implicaciones prácticas 
(mantenimiento, fuente de poder auxiliar. costo más elevado que los disipadores de control pasivo. 
análisis estructural más complejo, fuerzas de control muy grandes con altas velocidades de 
reacción, algoritmos de control confiables, niveles de tecnología altos, etc). 

Durante los últimos años, se han hecho en México análisis experimentales en elementos y en 
sistemas estructurales, así como análisis de sistemas estructurales en computadora. empleando 
modelos y, probabilistas; estos últimos, en estudios relacionados con confiabilidad estructural ante 
sismos. Dichos estudios comprenden tanto análisis paramétricos de sistemas de un grado de 
libertad, como análisis de modelos más refinados de edificios altos. Los análsis han cubierto tanto 
los problemas de respuesta estructural como los de costos de construcción. Asimismo. 
recientemente se han formulado criterios. de diseño de estructuras con estos dispositivos. En la 
práctica profesional. se han instalado disipadores de energía en algunos edificios de la ciudad de 
México. 

Esta revisión de la literatura se refiere a los estudios y aplicaciones desarrollados en México. en e. 
área de sistemas disipadores de energía sísmica. Los conceptos cubiertos se agrupan como sigue: 

• Estudios experimentales 
• Análisis de edificios y de sistemas en computadora 
• Estudios sobre confiabilidad y optimación 
• Uso de disipadores de energía en la práctica 
• Criterios de diseño sísmico 
• Reglamentos de diseño sísmico 

·-
ESTUDIOSEXPERUWENTALES 

Los primeros elementos disipadores que se probaron en México fueron las soleras de acero en 
forma de U. La idea sobre utilizar esta forma como disipador sísmico fue publicado por primera vez 
por Kelly el al en 1972. Esta misma idea se propuso en México originalmente para controlar el 
hundimientos de cimentaciones hechas con pilotes de fricción (Aguirre y Chicurel, 1976), 
Posteriormente la idea evolucionó para aplicarla a disipadores de energía sísmica. Hasta la fecha 
este tipo de disipadores no se han instalado en estructuras. 

Las pruebas experimentales de disipadores de solera en forma de U han sido conducidas 
básicamente por M. Aguirre y R. Sánchez en el Instituto de Ingeniería de la UNAM (1. l. -UNA • · 



Aguirre et al, 1976, 1989). Se ha hecho un número de pruebas de dispositivos hechos con acero y 
con aluminio. Se han producido curvas de fatiga que relacionan el número de ciclos que resiste el 
dispsitivo con la amplitud dc:l movimiento. 

Con el fin de optimizar el espacio ocupado por los elementos en forma de U, se propuso una forma 
de colocar varios disipadores en un solo conjunto (Aguirre. 1993). Esta propuesta se probó en el 
Centro Nacional de Prevención de Desastres (CENAPRED) en un marco de acero ante una carga 
lateral alternada dada por un actuador horizontal (Echavarria 1!1 al. 1996). Usando el mismo sistema 
de apoyo (pared de reacción, actuador y marco) se probaron en la misma institución otros 
disipadores basados en la fluencia del acero. Las características sobre el comportamiento de dichos 
dispositivos ante cargas alternadas se detallan en este volumen. 

Los disipadores en forma de U también se probaron en una estructura de acero de dos niveles sobre 
la antigua mesa vibradora del l. l.- UNAM (González Alcorta el al, 1985, 1994). De estos ensayes 
se aprendió sobre muchos detalles de tipo constructivo, relacionados sobre todo con la vibración 
local de los elementos diagonales. En las memorias de este simposio se publica un articulo sobre los 
resultados de estas pruebas. 

' 

Posteriormente. Ortega ( 1998) propuso disipar energía mediante placas rectangulares trabajando 
como vigas sujetas a cargas concentradas aplicadas simétricamente a ambos lados del centro de su 
claro. A principios de 1998 Ortega solicitó al l. de l. -UNAM probar en su laboratorio una serie de 
placas de acero con distintas dimensiones ante desplazamientos armónicos (Escobar el al, 1998). 
Algunos resultados de dichas pruebas se presentan en esta memoria. 

Hasta donde se tiene conocimiento. los ensayes mencionados en los párrafos anteriores son todos 
los que se han realizado en México sobre disipadores de energía sísmica Es obvio que el número de 
ensayes son muy pocos comparados con lo~ que se realizan en otros países con alto riesgo sísmico. 
como Japón. Estados Unidos de Norteamérica (EEUU). Italia y Canadá. También son pocos en 
comparación con el número de estudios sobre modelos numéricos que se han realizado en nuestras 
instituciones sobre este tema 

Los disipadores tipo ADAS, como los instalados en varios edificios de la ciudad de México. han 
sido probados en el laboratorio de la Universidad de California en Berkely (Alonso. 1990). 

En Méxic.> ~~ han propuesto otros tipos de disipadores. como el panel propuesto por Vera y 
Ramírez de All>a ( 1996), sobre el que se han hecho algunos estudios analíticos. y los disipadores 
imantados des·;,itos'de manera general por Echegaray (1997): Sin embargo, ninguno de estos dos se 
ha probado en laboratorio. 

ANÁLISIS DE EDIFICIOS EN COMPUTADORA 

El estudio analítico de edificios con disipadores de energía en nuestro país m1c1a desde hace 
aproximadamente diez años (Ocampo el al, 1987; Arboleda. 1988; Chávez Gómez y González 
Alcorta, 1989). Desde entonces se ha hecho un gran número de análisis numéricos en computadora. 
Estos comprenden tanto marcos de un nivel y una crujía, como edificios en tres dimensiones de 
múltiples niveles y varias crujías. 



E. Rosenblueth plantea un programa de trabajo sobre analisis numéricos de sistemas ce 
disipadores que desafortunadamente no logra ver realizado. 

Análisis de Estructuras de Múltiples Niveles 

La mayoría de los analisis realizados en México tratan con disipadores de tipo histerético (ADAS. 
T ADAS y soleras de acero). Algunos de los trabajos relativos a estructuras de varios niveles con 
disipadores de energía son los que siguen: 

Vargas et al (1991) analizan un marco de concreto reforzado de nueve niveles y tres crujías, con 
periodo inicial de vibración de 0.83 s. Este se supone ubicado en la zona blanda del Distrito Federal. 
Los autores comparan el comportamiento del marco suporliendo dos métodos alternativos de 
rigidización: con muros de concreto y con dispositivos disipadores. El periodo final de la estructura 
con disipadores es de O. 62s. Los autores hacen ver que en el primer caso (muros de concreto) la 
solución es buena. pero que la fuerza cortante basal es muy grande; concluyen que también los 
disipadores son una buena solución No se presenian análisis de costos. 

Córdova y Gonzalez Al corta. ( 1992) realizan un estudio más completo que el anterior. Se trata de un 
edificio existente. localizado en la zona de transición de la ciudad de México. El periodo dominante 
de la excitación es de 1.1 Ss. El edificio es de nueve niveles y tres crujías. con periodo en la 
dirección transversal (medido con vibración ambiental) igual a 1.14s. Los autores suponen cuatro 
sistemas de rigidización: muros de mampostería, muros de concreto, diagonales de acero y una 
Combinación de diagonales de acero con disipadores de energía. El periodo de la estructura cr 
diagonales de acero y disipadores de energía es de O. 56s. Los autores concluyeron que la me¡ 
alternativa de rigidización es a base de muros de concreto. Concluyen también que los disipadores 
de energía propuestos para este caso no funcionaron adecuadamente. Aclaran que si se supusieran 
otros niveles de fluencia de dichos elementos, probablemente si habrían disipado energ¡a 
eficientemente. 

Valles Mattox ( 1993) analiza un edificio hipotético de dieciseis niveles con periodo de vibración 
igual a 2.31 s, que es mayor que el periodo dominante de la excitación (igual a 1.2s). El edificio 
reforzado con contra vientos tiene un periodo de l. 13s. mientras que para el que se refuerza con 
disipadores se estima un periodo de 1.48s. El autor hace ver las ventajas (en cuanto a costos y a 
respuesta estructural) que presenta el refuerzo con disipadores en comparación con empleo de 
contravientos, en estructuras con periodos comprendidos en la zona descendente el espectro de 
aceleraciones. Para ~1 caso en estudio se concluye que las fuerzas sobre la cimentación son muy 
altas, aún utilizando disipadores, por lo que recomienda reducir el número de pisos. El autor opina 

· que los mayores ahorros que se tienen al Útilizar disipadores de energía se relacionan con el 
refuerzo de la . cimentación y no con la superestructura. También expresa que los costos de 
construcción en estructuras nuevas con disipadores son similares a los que resultan de emplear 
sistemas tradicionales. 

Tena. Gómez y Vargas (1993) analizan la respuesta de dos edificios de doce niveles reforzados con 
disipadores de energía. Sus periodos de vibración son de l.Ss y 1.2s. El periodo del terreno en el 
sitio de desplante es de 0.90s Estas estructuras no tuvieron daños durante el temblor de 1985; sin 
embargo, de acuerdo con las especificaciones del reglamento vigente deben ser reforzadas. ya 



su capacidad sismo-resistente es menor que la requerida para estructuras tipo A ubicadas en la zona 
11. U:!s autores concluyen que el refuerzo propuesto a base de disipadores mejora sustancialmente 
la ductilidad y la capacidad sismo-resistente de los inmuebles. En el trabajo no se analizan 
soluciones de refuerzo alternativas. 

Urrego, Ruiz y Silva ( !993) analizan la respuesta de un marco de diez niveles con disipadores 
colocados según cuatro distintos arreglos espaciales. El periodo de vibración del marco sin 
disipadores es de .1 s. Se supone ubicado en la zona de terreno blando del Distrito Federal (SCT). El 
objetivo del estudio es determinar cual de los arreglos propuestos es el mas adecuado. Dicho 
analisis se ha~e desde el punto de vista de respuesta estructural y de economía. Los autores hacen 
ver que los arreglos mas convenientes son aquéllos en los cuales las diagonales estan dispuestas de 
manera de evitar la ocurrencia de grandes fuerzas axiales sobre las columnas que transmiten los 
momentos de volteo a la cimentación. · 

En un estudio posterior (Urrego y Ruiz. 1994) se demuestra que. para el mismo caso del párrafo 
anterior, las fuerzas maximas en columnas y los momentos maximos de volteo son 1 S% menores a 
los correspondientes a un marco contraventeado con similar periodo de vibración. Por otro lado. los 
desplazamientos máximos del marco con disipadores son 33o/~ mayores que los del contraventeado. 
Se obtiene que el costo de t9nstrucción del edificio con disipadores es 3. S% mayor que un edificio 
similar (con el mismo periodo de vibración) diseñado convencionalmente, de manera que presente 
el mismo nivel de daño (Ruiz et al. 199S). 

Vargas el al (1993a. 1993b) presentan un estudio comparativo sobre respuestas dinámicas de una 
torre de acero de diez niveles y un edificio de concreto reforzado de nueve niveles. Modifican sus 
características dinamicas de modo que sus periodos varíen entre 1.0 y 2.Ss. Se analizan diferentes 
alternativas de refuerzo, entre las que se encuentran los disipadores de energía. Se utiliza como 
excitación el·registro obtenido en la SCT e!l 198S (SCT -8S). Los autores hacen ver que una de las 
ventajas de la torre de acero es que permite desplazamientos relativos de entrepiso mayores que los 
que permite el edificio de concreto antes de que se presente la fluencia de alguno de sus elementos. 
Esto hace que los disipadores entren en funciones y mejoren la respuesta de la estructura antes de 
que presente daños. Aunque los modelos con disipadores de energía muestran una importante 
disminución de las solicitaciones a las que se somete la estructura original, no siempre se logra que 
la disipación de energía se concentre totalmente en dichos dispositivos. Para estos casos no es 
evidente que los sistemas de disipación de energía sean la mejor elección para reducir la respuesta 
sísmica de las estructuras. 

Á vi la y Guitérrez ( 1994) estudian la respuesta dinamica no lin::al de un edificio de tres niveles tipo 
escuela. con disipadores de energía y sin ellos. El periot:o de esta escuela según el diseño 
convencional, es de 0.75s El diseño se realiza usando dos diferentes factores de comportamiento 
sísmico: Q = 2 y Q = 4. La estructura se supone ubicada en la zona blanda de la ciudad de México 
Se supone como excitación el acelerograma registrado en la SCT en 198S. Para el diseño del 
edificio con disipadores se considera que estos toman el SO% de la fuerza cortante de entrepiso. Los 
autores concluyen que la inclusión de los disipadores de energía mejora el comportamiento de la 
estructura. Estas mismas conclusiones obtienen estos autores al analizar un edificio nuevo de diez 
niveles ubi.cado en un sitio cercano a la SCT. El periodo del edifico sin disipadores en este caso es 
de 1.46s (Avila y Gutiérrez, 1996). 

.... 



Ruiz, et al (1996) analizan los costos de un edificio nuevo de veinte niveles diseñado 
convencionalmente y otro con disipadores de energía. los autores calculan que el costo r 
construcción del edificio con disipadores es 9.5% veces más grande que el edificio convencían. 
(con igual periodo de vibración) y con el mismo nivel de daño cuando se le somete a la acción del 
sismo SCT-1985. · 

Jara (1996) estudia el comportamiento de dos edificios. uno de 6 niveles (con periodo natural de 
vibración de 1.17s). y otro de 15 niveles (con periodo de vibración de 1.95s). Estos se someten a la 
acción del acelerograma SCT-85. Se plantean dos alternativas como refuerzo: usar contravientos o 
disipadores ADAS. Los resultados hacen ver que los disipadores colocados en el edificio de seis 
niveles son muy eficientes en reducir la respuesta. sin incrementar las fuerzas cortantes totales. Esto 

' no sucede en el edificio de quince niveles. En este caso el uso de disipadores de energía es muy 
poco eficiente y conviene más utilizar contra vientos como refuerzo. 

Limón y·Ruiz (1997) estudian un marco estructural con periodo de vibración de 2s que debe 
reforzarse debido a su cambio de uso. En el esrudio se suponen tres distintas distribuciones 
espaciales de disipadores. El edificio se somete a la acción del movimiento registrado en la estación 
SCT en 1985. Los autores demuestran que. para ese caso. es mejor reforzar el edificio con 
contravientos que con disipadores de energía sísmica. Esta recomendación se basa tanto en un 
análisis de la respuesta estructural como en un análisis de costos de construcción. 

Tena y Vergara (1997) analizan dos alternativas de refuerzo de un edificio existente de diez niveles 
con periodo de vibración original de l. 96s, ubicado cerca del parque de la Alameda en el centro de 
la ciudad de México. Se hace la observación de que las ordenadas espectrales de seudoaceleració" 
del registro empleado (N-S Alameda-85) para 2% de amortiguamiento, son similares tanto para 1 
periodos de la estructura reforzada con contravientos (0.9s) como con disipadores ADAS (1.19s). 
Debido a lo anterior, las fuerzas máximas cortantes de entrepiso resultan mayores para el caso en 
que se usan contravientos que para el caso-en donde se usan disipadores, debido a que la estructura 
con disipadores presenta mayor amortiguamiento. Asimismo, las fuerzas transmitidas a la 
cimentación son mayores para el caso de refuerzo con contravientos. Los desplazamientos de 
entrepiso son similares para ambas alternativas de refuerzo. Por otro lado. para el caso en estudio. 
los costos iniciales del refuerzo de la superestructura con disipadores ADAS resultan 1.91 veces 
mayores que los que utilizan contravientos. Se concluye que es mejor utilizar contravientos debido 
a que en este caso la cimentación no requiere reforzarse. Probablemente si requiriera reforzarse 
convendría más utilizar disípado1 <S,-,.,¡ que estos dan lugar a menores solicitaciones en la 
cimentación. 

Análisis Paramétricos de Sistemas de \ID Nivel 

En México se han realizado estudios para ver la influencia de distintos parámetros en la reducción 
de·ta respuesta de sistemas con disipadores de energía tipo·histerético. Algunos de estos estudios 
son los siguientes: 

Gómez, Rosenblueth y Jara ( 1993) analizan marcos de nivel y una crujía ante tres sismos 11p1cos 
del valle de México, correspondientes a terrenos blando, intermedio y duro. Varían el periodo 
fundamental original, la rigidez final de los modelos y el desplazamiento de fluencia de los 
dispositivos ADAS. Los autores muestran que al incluir dispositivos disipadores o diagonale~ ' 



acero se reduce la deformación máxima del sistema original. Se compara el componamiento de 
modelos marco-disipadores y el de los modelos rigidizados con contravientos. los autores 
concluyen que cuando los modelos originales se refuerzan de manera que su rigidez final es 2 5 
veces la del marco original. resulta más adecuado utilizar contravientos· que disipadores de energía. 
siempre y cuando el periodo se encuentre entre 1 y 2s. Se indica que para estructuras que tengan 
periodos iguales o mayores que 2s puede ser mejor utilizar disipadores que .contravientos. cuando 
estas estructuras se ubican en terrenos como el de la SCT. el cual tiene un periodo dominante de 2s 
Se subraya que en algunos casos los refuerzos pueden incrementar el costo de la cimentación por 
aumento en los momentos de volteo. los autores indican que se requieren estudios costo-beneficio 
para definir las condiciones de aplicabilidad práctica de los dispositivos. 

Arista y Gómez ( 1993) presentan un estudio paramétrico de sistemas estructurales de un nivel con 
disipadores de energía y con rigidez asimétrica en planta. Dichos sistemas se someten a la acción de 
registros sísmicos correspondientes a zonas de terrenos duro. intermedio y blando de la ciudad de 
México. Se supone que la asimetría que se trata en este caso es producto de una mala instalación de 
los disipadores. de defectos en la construcción de los mismos o de un mal programa de 
mantenimiento. los autores recomiendan que los criterios de diseño de estructuras con disipadores 
deben tomar en cuenta las posibles excentrici«;!ades de rigidez causadas por los dispositivos, ya que 
estos pueden causar grandes concentraciones de ductilidad en algunos elementos estructurales. 

Jara (1998) elabora espectros de ductilidad y de distorsión angular de sistemas de un grado de 
libenad ante el registro SCT -85, para dos resistencias del sistema original. En dicho estudio se 
analizan estructuras reforzadas con contravientos, y reforzadas con disipadores. Se supone que 
ambas tienen el mismo periodo inicial. No se establece la condición de que el daño sea el mismo en 
ambas estructuras. Debido a las suposiciones antes mencionadas, el autor llega a la conclusión de 1 ·, 

que en la zona descendente del espectro de SCT no es recomendable utilizar disipadores de energía 
para el refuerzo de edilicios. y que en la_zona comprendida entre 1 y 2 s es más recomendable 
utilizar disipadores en vez de contravientos. Estas conclusiones son muy diferentes a las publicadas 
por Manínez Romero (1993), Valles Mattox (1993). Gómez el al (1993), Jara (1996). y Limón y 
Ruiz {1997) 

Alvarez y Ruiz (1997) realizan un estudio sobre la influencia que tiene la rigidez flexionante de las 
trabes con respecto a la de las columnas en el desempeño de los disipadores T ADAS y ADAS. 
Asimismo, analizan la influencia de la modelación estructural de los disipadores en la respuesta de 
sistemas de un nivel y una crujía. Por otro' lado; mediante el método del elemento finito, evalúan la 
influencia de la carga axial en ambos los disipadores ADAS. Concluyen que. para cienos casos, se 
pueden generar cargas axiales sobre las placas de los disipadores, lo que modifica su capacidad de 
deformación. Esto generalmente no se considera en el diseño. 

Programas de cómputo 

Los programas de cómputo más utilizados en México para el análisis de estructuras con disipadores 
de energía son los siguientes: ET ABS-6, SAD-SAP, DRAIN-T ABS, DRAIN-20 y DRAIN-2DX. 
En las últimas fechas se ha empezado a utilizar el programa SAP-2000. 



ESTUDIOS SOBRE CONFIABILIDAD Y OPTIMACIÓN 
DE SISTEMAS CON DISIPADORES 

En los últimos años se han realizado avances importantes en los planteamientos de confiabilidad de 
sistemas con disipadores. Enseguida se mencionan las principales aportaciones en esta linea de 
investigación. 

Esteva y Díaz ( 1993a, 1993b) han formulado modelos matemáticos que describen la acumulación 
de daño, la probabilidad de transición entre estados sucesivos de un sistema y la evolución de la 
con fiabilidad del sistema con la historia sísmica. Dentro de los conceptos sobre daño acumulado se 
involucra el. desarrollo de modelos constitutivos del comportamiento de elementos estructurales con 
degradación de rigidez y de resistencia (Rodríguez y Esteva. 1993; Díaz y Esteva, 1993). 
Usando estos conceptos se han realizado estudios sobre la influencia de la ductilidad de diseño y la 
distribución espacial de los disipadores de energía sobre las demandas de ductilidad e índices de 
daños (Campos. 1998). 

Esteva. Diaz y García ( 1998) han establecido criterios para diseño. reparación y mantenimiento de 
sistemas con disipadores basados en la minimización de la suma de los costos iniciales, de daño y 
de mantenimiento 

USO DE DISIPADORES DE ENERGÍA EN LA PRÁCTICA 

Los primeros disipadores de energía que se utilizaron en México fueron los tipo ADAS (Martíne 
Romero. 1993). Disipadores de este tipo se han colocado en tres edificios de la ciudad de México 
y en dos de _Acapulco, Gro. A continuación se hacen algunos comentarios sobre cada uno de estas 
estructuras. 

El primer edificio reforzado en México con disipadores (ADAS) fue el del Hospital de Cardiología, 
ubicado dentro del centro Siglo XXI del Instituto Mexicano del Seguro Social (IMSS). Se trata de 
un edificio de cinco niveles sobre el nivel del terreno. El refuerzo en este caso se hizo de forma 
externa, de modo que la obra no interfiriera con la operación normal del edificio, lo que significó 
una gran ventaja. 

El segundo edificio reforzado con disi;~dores ADAS es uno de doce niveles, locali ali~· en lzazalla 
38. Sus periodos fundamen¡ales en los.sentidos longitudinal y transversal eran de 2.31s y 3.82s 
antes de reforzarse, y de 2.0ls y 2.24s respectivamente. después de reforzarse con dis:;..adores. El 
responsable de estos trabajos (Martínez Romero, 1993) opina que si .este edificio se hubiese 
reforzado en forma convencional se habrían incrementado sustancialmente tanto las cargas 
cortantes basales como las cargas actuantes sobre la cimentación. 

Actualmente se está finalizando el refuerzo de un tercer edificio con disipadores ADAS. Este 
corresponde a las oficinas centrales del IMSS. Está ubicado en Av. Reforma 476. Se trata de un 
edificio de once niveles más planta baja y sótano localizado en la zona de transición (Il) de la 
ciudad de México. con periodo dominante de vibración de 1.2s. En el cuerpo central del edificio y 
en uno de los laterales se han instalado siete acelerómetros digitales distribuidos en la azotea, en pi 

nivel 3 y en el sótano (Pérez Rocha el al, 1997). El edificio estaba totalmente reforzado hasta 



,_. 

nivel 3 en noviembre de 1997. Hasta esta fecha los acelerómetros habían registrado los efectos de 
seis temblores. dos de ellos con magnitud 7.3 (el de Ometepec y el de Playa Azul) Ante el 
mo,;mienio provocado por de uno de estos eventos (Ometepec. 14 septiembre de 1995) se 
identificó que los disipadores incursionaron en el intervalo no lineal (hasta esa fecha se habían 
reforzado la planta baja. el mezzanine, el nivel 1 y 60% del nivel 2). 

Existen otras estructuras (nuevas) construidas con disipadores ADAS en Acapulco Gro. Estas son la 
terminal portuaria TMM (Trans. Mari t. M ex.) y dos torres altas de condominios (Juárez. 1998). 

En ~téxico se ha utilizado también otro tipo de disipadores para el refuerzo de un edificio. Estos son 
los que disipan energía por fricción (Sánchez Martinez. 1993); se emplearon en el sistema de 
diagonales· de acero que constituye el refuerzo del Hospital 20 de Noviembre del ISSTE. en la 
esquina de las Avs. Coyoacán y Félix Cuevas en el Distrito Federal. 

Recientemente se construyó un edificio de cinco niveles con disipadores viscoelásticos (Miranda et 
al. 1998). Este edificio alberga una sucursal de la compañia norteamericana 3M, misma que 
produce los disipadores que se incluyeron en el edificio. Este se ubica en el fraccionamiento Santa 
Fé. al oeste de la ciudad de México. El terreno en esa zona es duro. El edificio tiene un periodo de 
vibración cercano a 1 s. Los responsables del análisis estructural (Miranda el al. 1998) hacen notar 
que este tipo de dispositivos disipan energía aún para niveles bajos de deformación. Para el diseño 
de la estructura (basado en el desempeño de la estructura) se tomó en cuenta que los disipadores 
viscoelásticos son sensibles a los cambios de temperatura. 

CRITERIOS DE DISEÑO SÍSMICO DE EDIFICIOS CON DISIPADORES 

En México~ como en todo el mundo. existen. pocas recomendaciones f!Ormativas sobre el diseño 
sísmico de edificios con disipadores. Algunas propuestas de autores mexicanos son las siguientes: 

Silva y Ruiz ( 1993) proponen un procedimiento iterativo para el diseño de marcos estructurales 
nuevos con disipadores de energía de tipo histerético. Debido a las condiciones particulares del 
estudio en dicho trabajo se impone que el marco con disipadores tenga un periodo de vibración 
igual al marco convencional del cual se parte (condición que no debe imponerse en general). Con el· 
fin de comparar resultados. aderr ~s .s~ .pone como condición que el daño en ambas estructuras sea 
similar. Las condiciones de dise,\o que se establecen son las siguientes: 1) que la rigidez de los 
disipadores varíe de manera propor•ional a la rigidez de los entrepisos. 2) que estos tengan 
suficiente capacidad de deformación ¡Jara que los disipadores trabajen adecuadamente, 3) que la 
ductilidad desarrollada por los disipadores .sea adecuada, 4) que el marco que Contiene a los 
disipadores tenga un comportamiento casi lineal. y 5) que las distorsiones de entrepiso no sean 
mayores a las recomendadas por el Reglamento de Construcciones del Distrito Federal. Este 
procedimiento implica realizar varios análisis no lineales paso a paso en el tiempo. 

Sánchez el al ( 1993) plantea diferentes alternativas para instalar disipadores en marcos estructurales 
y algunas bases muy generales para el diseño de estructuras con estos dispositivos. Además. 
proponen un criterio para evaluar en forma empírica el grado de daño acumulado en los disipadores 
durante su vida útil 



Esteva y Veras ( 1998) y Esteva e/ al ( 1998) proponen un criterio para el diseño sísmico de edificios 
nuevos y para el refuerzo de edificios con disipadores de energía. Las condiciones de diseño se 
expresan en términos de las ductilidades nominales de disipadores y estructura. de los valores 
permisibles de estas ductilidades. y del desplazamiento relativo de entrepiso. El temblor de diseño 
se expresa en términos de espectros no lineales de aceleraciones para distintas ductilidades 
demandadas. Para llegar al diseño final es necesario realizar iteraciones para lograr que todas las 
condiciones de diseño se satisfagan. Los pasos detallados de este proceso de diseño se encuentran 
en un articulo de estas memorias. 

REGLAMENTACIÓN SOBRE DISIPADORES EN MÉXICO 

El concepto de disipación externo de energía sísmica es relativamente nuevo dentro del diseño de 
edificios. La reglamentación oficial en todo el mundo es mínima. En México aún no se cuenta con 
una normati:;idad oficial para diseño de este tipo de estructuración. 

Ruiz y Alvarez ( 1995) revisaron la normatividad oficial de treinta y siete países. miembros de la 
Asociación Internacional de· Ingeniería Sísmica. Se puso especial énfasis en el diseño. construcción 
y refuerzo de edificios con elementos reductores de la respuesta sísmica (aisladores de base y 
disipadores de energía sísmica). Se encontró que la mayoría de las normas revisadas permiten 
utilizar estos dispositivos con la condición de que los diseños sean aprobados por las autoridades 
correspondientes. También es el caso del Reglamento de Construcciones del Distrito Federal. 

El Comité de Normatividad y Criterios de Diseño Sísmico de la Sociedad Mexicana de Ingeniería 
Sísmica. coordinado por el Dr. L. Esteva. presentará dentro del programa del Simposio. algunas 
ideas sobre la reglamentación sobre edificios con disipadores de energía sísmica. Se espera que 
durante la sesión correspondiente participen los asistentes al evento, proponiendo al Comité algunas 

. . 
acc1ones a segu1r. 

COMENTARIOS FINALES 

·. A éontinua.:iór. .;:e hacen algunos comentarios sobre los temas revisados: 
~. . ~ 

l. Los pocos ~studios experimentales hechos en nuestro país se han realizado sólo en dos 
instituciones: ei l. de l. - UNAM y el CENAPRED, ambos ubiéados en la ciudad de México. No se 

. han realizado pruebas en instituciones del interior de la República. Esto en parte se debe a la falta 
de instalaciones de tipo experimental, y en parte a la falta de interés por este tipo de estudios, quizá 
porque normalmente consumen gran cantidad de. tiempo, de energía y de recursos económicos 

2. Gran parte de los análisis realizados en México tratan con disipadores basados en la deformación 
plástica del acero. Se le ha dado mucho menor importancia al estudio de disipadores compuestos 
por materiales viscosos o viscoelásticos. Es deseable que en el futuro se cubrieran también estos 
temas, incluyendo estudios de tipo económico. 



3 Los esfuerzos dedicados a estudios analíticos en computadora son mucho mayores que los 
invertidos en pruebas experimentales y en análisis costo-beneficio. Es necesario dedicar mas 
esfuerzos a estas dos lineas. 

4. También es necesario dedicar esfuerzos a establecer lineamientos de diseño de edificios con 
disipadores de energía. El Comité de Normatividad y Criterios de Diseño Sísmico de la SMlS 
podría dar recomendaciones para coordinar dichos esfuerzos. 

5. Hasta la fe.cha ha habido poca discusión e intercambio de experiencias entre los distintos grupos 
de trabajo (entiéndase distintas instituciones) dedicados al estudio de este tema. 
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RESUMEN 

Un edificio de 20 niveles y tres crujías cambiará su uso y se reforzará con dos tipos de refuerzos : 
disipadores de e~ergfa sfsmica y contravientos. Dicho edificio se encuentra en la zona blanda de la ciudad de 
México. Se analizo con el sismo de la SCT de 1985 utilizando un análisis diriámico paso a paso. Se proponen dos 
distribuciones espaciales de los disipadores y una para el contraventeado. Este último modelo es más conveniente 
utilizarlo para edificios que tengan un periodo inicial de 2s. La explicación de este comportamiento se encuentra a 
partir de los espectroS de respuesta lineales y no lineales. 

SVMMARY 

A step by step inelastic dynamics analysis is made for each frarne eacb 20 stories and 3 bays reinfor= 
concrete building, which is located on soft soil of Mexico city. This building will be changed and retrofioed with 
two kind of retrofit systems : energy dissipation and steel brace systems. The structural model are subjected 10 !be 
SCT-EW accelerogram recorded on soft soil in Mexico city during November 19*, 1985 earthquake. The resuhs 
show that the best optlon for retrofit buildings witb a period of 2s is the stecl brace. An explanation about Ibis 
conclusion is given, on the basis of a comparison ofthe linear aod nonlinear response spectra. 

INTRODUCCIÓN 

Uno de los objetivos de este trabajo es elegir, entre varias alternativas, el mejor sistema de refuerzo de un 
marco de 20 niveles y tres crujías de concrew :efc·'?lldo (figura 1 ). El marco corresponde a un edificio con periodo 
fundamental de vibración igual a 2.0 s, el cuai está ubicado en la zona blanda (liD del Distrito Fedetal. La esuuctura 
fue diseftada con un coeficiente sismico e = 0.1 O. Ss necesario reforzar el edificio debido a que cambiará su uso 
porque:: pcs.::.ard Uc )C;:f Wlid. c;::,in.u.:iurd Uci grupu a a..i biUpu A: 

Se plantean las siguientes alternativas de refuerzo, que se incluirán en los marcos de la periferia. 

A) Usar contravientos (figura 2b), 

B) Incluir disipadores de energia sismica. Sobre esta opción se proponen las siguientes dos soluciones: 

1) Colocar disipadores en los elementos diagonales que se indican en la figura 2c. En este caso 
los disipadores son de solera doblada, como los que ha probado en su laboratorio el Instituto de 



lngenicria de la UNAM (Aguin'e y S&lchez, 1992). A esta altemltiva de retuerzo se le 
denomina en es1e a-abajo: caso UNAM. 

2) Alladir disipadores T ADAS en las 1re5 crujlas de los ocho pisos inferiores, y en la crujla central 
del marco en los pisos restantes (figura 2d). A es1a solución se le denomina aqul: caso 
TADAST. 

Las alternativas de refue= planteadas siguen los lineamientos de d~o que se mencionan en la sección 3 
de este a-abajo (refornuniento del edificio). 

la elección de la mejor solución de refue!70 se hace a partir de un análisis de costos y de análisis de la rcspuesla 
dinAmica de cadJ\ una de las esaucturas pan ello se obtienen sus respuestas csaucnualcs ante la acción del sismo de 
diseno supueSlo. 
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Figura 2. AJTeglos propueSlos para reforzar el edificio. 



DESCRIPCIÓN Y UBICACIÓN DE LA ESTRUCTURA 

El marco original penenece a un edilicio de 20 niveles ubicado en la zona c~nllica de la ciudad de Mhico 
cuyo periodo dominante de vibr.lción es de 2 s. similar al de la esD'UCIUr.l que se va a reforzar. Las dimensiones de 
las columnas y trabes, y la geometria del marco se muestran en la Tabla 1 y en la figura l. 

Dimensiones de trabes y columnas 
Nivel Columnas Trabes 

(cm) (cm) 
17 al 20 SO X SO 
13 al 16 90x90 
9 al 12 100 X 100 45 x9S 
S al S 110 X 110 
lal4 120 X 120 

.. 
Tabla l. Dunens&ones defuuuvas de trabes y columnas del marco a reforzar 

Se supone que el espectro de dise~o del sitio es igual al del registro obtenido en el patio de la Secretaria de 
Comunicaciones y Transportes, componente EW, el 19 de septiembre de 19S5 (SCT-SS). Los especaos de 
aceleraciones para amortiguamientos criticas (AMOR) de S, 10, 15, 20 y 25% se presentan en la figura 3a para el 
caso lineal, y en la figura 3b para el no lineal correspondiente a demandas de ductilidad de 2. 

nivel Ps Ap fa L efectiva R Ce K1JR Fa Tipo de sección 
(kg) (cml) (kg/cml) (cm) (kg/cml) 

20 ~4700.00 61 81 184.97 6~3.00 6.81 128 00 9~.19 960.45 OR 178 x 9.5 mm 

19 ~4700.00 61.81 184.97 6~3.00 6 81 128.00 ~.19 960.4~ OR 171x 9.~ mm 

18 100100.00 112.28 89U2 6~3.00 7.S2 128 00 16.14 1034.95 OR 203 x 1~.1 mm 

17 100100 00 112.28 891.~2 6l3 00 7.~2 128.00 16.14 1034.9~ OR 203 x 15.1 mm 

16 100100 00 112 28 89U2 6-4-4 00 7.~2 128 00 ~~ 64 1044.48 OR 203 x 1~.1 mm 

1~ 1)740000 118.71 11~7.44 6-4-4.00 9.75 128.00 66.05 1119.99 OR 254x 12.7 mm 

14 137400.00 118.71 1157.44 6-4-4.00 9 75 128.00 660~ 1189.99 OR2S4 x 12.7 mm 

13 137400.00 118.71 1157.44 6-4-4.00 9 7! 128.00 66.0! 1189.99 OR 254 x 12.7 mm 

12 162000.00 144 ~2 1120.9! 63400 11.84 128 00 Sl!~ 1272.39 ORlO~ x 12.7 mm 

11 162000 00 144.!2 1120 9! 6)4 00 11.84 128.00 ~JSS 1272.39 OR JOS. 12.7 mm 

10 162000 00 144.~2 1120.95 6)4 00 1114 128 00 53.5! 1272.39 OR 30~ x 12.7 mm 

9 183000 00 170.32 107445 6)4 00 13.92 128.00 4~.~~ 1320.63 OR 3~6 x 12.7 mm 

1 183000 00 170.32 1074.45 625.00 1392 128.00 44.90 1324.37 OR 3~6 X 12.7 111111 
7 18)000 00 17032 1074.45 62500 1) 92 128 00 44.90 1324.37 ORH6x 12.7mm 
6 198~00.00 149.00 1332.21 625 00 16.13 128.00 31.75 13~1.73 OR406x 9.5 .,.:on 

S 198500.00 149.00 1332.21 62! 00 16.13 128.00 31.7! 1358.73 
_, 

OR406x 9.~-
4 198~00.00 149.00 1332.21 61~:00 16.13 128.00 31.13 1362.07 OR406x 9.~ mm 

3 198500.00 149.00 1332.21 61~ 00 16.13 128.00 31.13 1362.07 OR406x 9.~mm 

2 198500.00 149 00 1332.21 61~.00 1613 128.00 31.13 1362.07 OR406x 9~mm 
1 198!00.00 149.00 1332.21 654.00 16.13 128.00 40.~~ 1348.92 OR406x 9.~ ... 

.. 
Tabla 2. ReviS&on de esfuerzos en los contravtentos . 
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REFORZAMIENTO DEL EDIFICIO 

La primera alternativa de refuerzo es mediante contravientos (figura 2b). Las secciones de acero y sus pesos 
se liswl en la Tabla 2. En el diseno de dichos contravientos se verificó que su resis1encia al pandeo fuese apropiada. 
En la Tabla 2 también se hace ver el cálculo relativo al pandeo. En dicha tabla Ps representa la carga axial actuante 
en los contravientos en la condición más desfavorable que se obtiene de un análisis paso a paso, Ap el área 
transve~ de la sección, fa el esfuerzo actuante, L la longitud efectiva, R el radio de giro, Ce el punto donde se 

, divide ella wna plástica de la inelástica, K' IR 1• relación de esbehez y Fa el esfuerzo permisible. En este trabajo se 
· · süpusieron las mismas secciones en las diaLJnai.·; de todos los casos analizados. Los pesos totales de entrepiso 

varían de 165 ton en el primer piso a 123 ton en último piso. 

Cuando el marco reforzado con contravientos se excita con el registro SCT-85 fluyen los contravicntos de 
los cinco entrepisos inferiores; sin embargo, su inc=ióñ al intervalo no lineal es muy ligera.En este caso el marco 
de concreto permanece dentro del intervalo elástico lineal. 

Los diseftos de los tres marcos con disipadores se hicieron de tal forma que cumplieran con las siguientes 
condiciones de diseno: 

A) Se deben respetar las especificaciones del RCDF-1993 relativas a esudos limites de falla y de servicio. 

B) Las ductilidades de desplazamiento desarrolladas por los elementos disipadores deben estar dentro de las 
especificadas por los fabricantes de los disipadores. Dichas ductilidades deberán comprobarse en pruebas de 



laboratorio. Generalmente estas demandas de ductilidad se adoptan del orden de 6 para los sistemas disipadores que 
se emplean en este estudio. 

C) La 50 licitación desanollada en los elementos del marco debe ser menor que su resistencia. 

O) El man:o estrUctural con disipadores debe ser capaz de desarrollar la ductilidad demandada ante la 
solicitación de diseno. 

El proceso de diseno de los disipadores se hizo en fonna iterativa. Se introdujo el nlimero minirno necesario 
de disipadores en cada entrepiso, de fonna que se cumplieran los incisos A. B. C y O mencionados arriba. Las 
caracteristicas (dimensiones y propiedades mecánicas) y el nUillero de los disipadores empleados en cada entrepiso 
def~nieron el valor de su resistencia y de su rigidez. 

En este 'estudio se prestó atención a que los disipadores tuvieran una demanda de ductilidad apropiada, y 
que al mismo tiempo los desplazamientos laterales del marco fuesen menores que el 1.2% de la altura del entrepiso. 

Con el fin de cumplir con los incisos A·D antes listados el marco con disipadores en su cruj la central (caso 
T ADAS) tuvo que refoi"Z31se. Dicho refuerzo consistió en encamisar las columnas y las vigas de los ocho entrepisos 
mferiores, asl como las de toda la crujla central. De esta fonna se proporcionó mayor rigidez y resistencia lateral al 
maree. 

El resumen de las rigideces y resistencias de los disipadores para los dos casos de refuerzo con 
amortiguamiento externo se presenta en la Tabla 3. En dicha tabla. y en lo que sigue, las siglas UNAM y TADAST 
corTCSpOnden a los incisos 1 y 2 mencionados en la sección 1.8 de este escrito. En esta tabla se indican también el 
nUmero de disipadores (No.) que se requiere por entrepiso. 

Entrepiso Disipadores en lu diacono les por TADAS ea tres uajlu por 
eatrepiso (asa UNAM) eatrepiso (aso TADASO 

R.J¡IdcZ Resistencia No. Rigidez ResiSlmeia No. 
(kgl<m) (kg.) (kglem) (ks.l 

20 146302.00 Sl6J8.00 26 4917.24 3022.69 1 
19 146302 00 SJ638.00 - 26 4917.24 3022.69 1 
18 270096 00 99024.00 48 9834.48 604SJI 2 
17 270096 00 99024.00 48 9834 48 6045.38 2 
16 270096.00 99024.00 48 491n.4 30226.9 10 
15 371312 00 136151.00 66 49172.4 30226.9 10 
14 371J12.00 ll6lSI.OO 66 98344.8 60453.1 20 
13 371312 00 136158.00 66 98344.8 60453.1 20 
12 471295.00 175355 00 15 122931 75567.25 25 
11 478295.00 175355 00 as 122931 75567.2S 25 

~-~ 10 471295.00 175355.00 IS 122931 75567.25 25 
q 471295.00 175355.00 15 1161SS.I2 11416222 JI 
1 471295.00 175355.00 15 265530.96 163225.26 54 

_;_ 471295 00 175355 00 15 368793 226701.75 7S 

" 540192:00 191041.00 96 361793 226701.7S 75 
5 540192.00 198048.00 96 368793 226701.75 7S .. .,• 
4 540192.00 198041.00 96 368793 226701.7S 7i 
J 540192.00 19804& 00 96 368793 226701.75 75 
2 540192 00 198048.00 96 368793 226701.75 75 
1 540192.00 198048.00 96 516310.2 l17312.4S 105 

.. 
Tabla 3. Caractensucas de los diSipadores en los marcos reforzados. 

Se hace notar que para el caso del disipador tipo UNAM, la fuerza de fluencia P, es de 2.06 ton (Aguirre y 
Sánchez. 1990). Para el disipador tipo TADAS la P, es de 2.63 ton y un momento de fluencia M, de 1.09ton-m 
(Tsai et a~ 1993). Con estos datos se pueden calcular las dimensiones de los disipadores. 



Una vez que se haya disenado el distpador es conveniente calcular cual seria la cantidad mtxima de ellos en 
una diagonal. Para el caso tipo UNAM la longirud de cada disipador es de 24.33 cm y la longirud de las diagonales 
es de 61 S cm, por lo que se tiene una capacidad de 2S piezas por cada uno de los lados, o sea una capacidad de 100 
disipadores por diagonal. Además se tiene que consideru el anclaje a la columna que para este caso es de 1 S an, o 
sea se ubicarian 96 piezas por diagonal. En este caso se requieR ubicar 96 disipadores por entrepiso (ver columna 4 
de la Tabla 3 ), o sea 9612 • 4& disipadoRs en cada diagonal. 

ANÁLISIS DINÁMICO DE LAS ESTRUCTlJRAS 

Cada uno de los marcos se sometió a la acción del sismo de disello. En las figuras 4a, b, e y d se presentaD 
las rotaciones plásticas que se forman en cada uno de los marcos. Como se observa en dichas figuras las rotaciones 
plásticas en casi todos los casos se forman en las vigas y no en las columnas, con lo que se cumple con la filosofla de 
diseno: "colummi fuerte • viga débif'. 

El periodo de vibrar de la estructunl convencional es de 2 s, el del marco contraventeado de 1.33 s, y los 
marcos con disipadores se encuentran entre 1.33 y 2 s. ' 

La figura S muestra los desplazamientos máximos de cada marco. Se puede constatar que el nivel de dafto 
(asociado a las aniculaciones plásticas) es mayor a medida que los desplazamientos laterales c=en. 

La figura 6 nos muestra los desplazamientos Rlativos de entrepiso de todos los casos mostrados en la figura 
2 asl como el desplazamiento pennitido por el Reglamento de Construcciones del D.F. (RCOF-1993~ En esta se 
puede ver claramente que el desplazamiento Rlativo de los entrepisos 4 al 11 del marco sin Rforzar es mayor al 
permitido por el RCDF-1993. Todos los demás marcos Rforzados presentan desplazamientos menores al permitido 
por dicho Rglamento. 

-----------=== --
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Figura 4. Aniculaciones plásticas de los marcos. 



.,.¡ ... 
> z 

20 
18 
16 
14 

l& 

... 
> z 

8 
8 
4 
2 
o 

o· 

o 

D~P~~SDE~~50 

--UNAM 

__ CONTRAVENTEADOI . 

--CONVENCIONAL 1 : 

--TADAT ¡· 

0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 

DES PI..AZAIIUiNIO S, EN MEIRO S 

0.01 

Figura S. Desplazamientos máximos 

0.02 0.03 

DES PI..AZAMllNlO, 
EN ~L 

0.04 005 

-- Permnidl 1 
--UNAM ; 

-e- CONTRA VENTEADO 

1 

¡ 
--CONVENCIONAL , 

' 
-- TADAST j 

Figura 6. Desplazamientos relativos de entrepiso máximos. 

FUERZAS CORTANTES ENVOLVENTES DE ENTREPISO 

La figura 7 muestra las fuerzas conantes envolventes de entrepiso de los diferentes marcos. Como puede 
ve= los conantes de entrepiso de los tres marcos reforzados con disipadores son similares entre si y a su vez muy 
parecidos a los del marco contraventeado. Estos presentan un valor envolvente entre 6S y 82 % mayor que el del 
marco sin reforzar. Estos porcentajes son suficientemente grandes para que las estruCIIUaS refonadas puedan 
conside"""' como del grupo A. según lo que especifica el RCDF-93. 
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Figura 7. Conantes máximas de entrepiso 

La Tabla 4 presentan los momentos de volteo máximos y los coeficientes sismicos máximos desarrollados 
en el marco sin reforzar, en el marco contra venteado y en los dos marcos reforzados con disipadores. Los valores de 
esta tabla hacen ver que los momentos de volteo y los coeficientes slsmicos desarrollados en la base de los marcos 



= 

reforzados son similares. lo que implica que ~ esfuerzos en la cimentación de los II'CS marcos refotDdos son muy 
parecidos, independientemente del tipo de refuerzo. 

Momento maximo de Coeficiente slsmico 
volteo (ton· metro) desarrollado 

Marco sin reforzar 1 S203.6S 0.13 
Contraventeado 24460.20 • 0.24 

Disipadores en sus diagonales 23SS3.SO 0.23 
(UNA M). 

Marcos TADAS en las tres crujlas 23483.75 0.23 
reforzados hasta el octavo piso y en tocla 

la cruj la central (TADAS). 

Tabla 4. Momentos de volteo maxiiTIOS 11\SWltánCOS y coefictentes slsmtcos maxiiTIOS. 

DEMANDAS DE DUCTILIDAD DE LOS DISIPADORES DE ENERGIA 

Los diseftos de los elementos disipadores se hicieron de tal manera que sus demandas de ductilidad 
resultaran deniJ1l de valores adecuados. Para verificar el comportamiento de los disipadores se obruvieron las 
relaciones fuerza • defonnación de algunos elementos. Las ductilidades desarrolladas son del orden de 6. 

DEMANDAS DE DUCTILIDAD DE ENTREPISO 

Se verificó que la demanda de ductilidad de entrepiso desarrollada por los marcos ante el temblor de diseilo 
fuese la adecuada. El desplazamiento lateral demandado se obruvo con el programa DRAIN-20. Para obtener el 
desplazamiento de fluencia de cada entrepiso se carsó la1eralmente cada marco con fuerzas horizontales 
monotónicarnente crecientes ("push over"). 

A panir de los desplazamientos de fluencia de entrepiso y de los desplazamientos maximos desarrollados 
por el marco ante el temblor de diseno se obruvieron las demandas de ductilidad de entrepiso de cada marco. Las que 
en promedio son iguales a 0.74 para el marco contraventeado, 1.12 para el marco con disipadores en las diagortales, 
y 2.62 para el llamado TADAST. Esto indica que la ductilidad demandada en los entrepisos están dentro de limites 
aceptables. 

ELEMENTÓS MECÁNICOS MÁXIMOS EN COLUMNAS 

Los "ortantes que se desarrollan en los ejes de colwnnas A (exterior) y B (interior). Se indican que para 
ambos ejes Je ••• lumnas ·los valores menores de fuerzas cortantes corresponden a las colwnnas del marco 
contra venteado, mientras que los máximos corresponden al eje B del marco denominado TADAST y a los primeros 
ocho niveles delejt ·~ dermismo marco. Esto último se asocia al hecho que estas colwnnas son reforzadas. 

Se obruvieron los valores absolutos de los momentos flexionantes maximos correspondientes a los 
extremos de las columnas de los ejes A y B de los marcos en esrudio. Los momentos menores se prcsenWt en el· 
marco contraventeado (excepto en los primeros pisos que son en donde fluyen algunas diagonales). 

Se hace notar de que en muy pocas columnas de los marcos en esrudio se formaron articulaciones plásticas 
(ver figura 4). Es decir, los momentos de los que se habla arriba son, en general. menores a los de fluencia. 



FUERZAS AXIALES MÁXIMAS EN COLUMNAS 

En la figura 8 se pmentan las fuen:as axiales máximas que acnian sobre las columnas. Si se dese~ 
obtener las fuerzas axiales máximas so~ la cimrntación se deberla alladir la contribución de los elemrntos 
diagonales. 

En los ejes de columnas A rosultan mayores las fuerzas axiales de los mat'C4S conlnlventeados UNAM y 
T ADAST que las del marco convencional. Esto es lósico debido a la distribución de los elernrntos diagonales que 
llegan al eje de columnas A. Por la misma razón, el eje de columnas B presenl3 mayores cargas axiales en el marco 
llamado TADAST que en todos los demás. A la altura del octavo entrepiso se presenl3 un cambio brusco debido al 
refuerm que se introdujo en los ocho pisos inferiores. 
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Figura 8. Cargas axiales máximas de columnas en el eje A (columnas exteriores) 

COMPARACIÓN DE LA RESPUESTA ESTRUCTURAL 

La figura S hace ver que los desplammientos de entrepiso menores corresponden al marco conlnlvenleado, 
el cual presenta_ un comportamiento casi lineal. Por otro lado, la Tabla 4 muestra que el momento de volteo 
correspondiente al marco con contravientos se encuentra entre 3 y 4 por ciento mayor que los momentos de los 
marcos con disipadores. La figura 7, referente a las fuerzas cortantes de entrepiso, muestra una tendencia similar. Lo 
anterior indica que la respueSl3 estructural del marco con contravientos es más favorable que la de los treS marcos 
con disipadores, ya que por un lado el marco presenta menos desplazamiento laleral y menos dalla estructural, y por 
otro, las solicil3Ciones de disefto de la cimen~ación son solo 3-4 % mayores que las de los marcos con disipadores. 

Este comportamiento se puede explicar cualitativamente a partir de los espectrOS de aceleracióo y 
desplazamiento del sismo de disefto. En lo que sigue el marco con contravientos se asocian a los especlro$ lineales 
(ver figura Sa), y los marcos con disipadores a los especli'OS no lineales para demandas de ductilidad de 2 (ver figura 
3~ -

1) El periodo fundamental de vibrar del marco contraventeado es igual a 1.33 s, y tiene un comportamiénto 
casi lineal. De la figura 3a se deduce que la ordenada espectral de aceleraciones para 5% de amortiguamiento critico 
es igual a 0.25g, donde g representa la gravedad. 

2) Los periodos equivalentes·fundamen!ales de los marcos con disipadores se encuentran entre valores poco 
mayores que 1.33 s y menores que 2 s. La demanda de ductilidad global de los marcos con disipadores es de 2 
aproximadamente, según se mencionó anteriormente. A partir de la figura 3b se obtiene que la correspondiente 
ordenada espectral del espectro no lineal para 5% de amoniguarniento se encuentra entre 0.20 g y 0.26 g, para 
periodos comprendidos entre 1.33 y 2.0 s. 



Las ordenadas espectrales que se mencionan en los dos incisos antenores son cercanas enlre si.· Algo similar 
sucede con las estrucruru aqul analizadas. En las Tabla ~ se mencionó que el coeficiente slsmic:o dcsarrolbdo •am 
en1re 0.23 y 0.24 ~los marcos reforzados. 

Lo anterior se ~nra debido a que en el primer caso el marco se rigidiz.ó al alladirle contra•ientos pero 
conser-ó un comporramiento lineal, mientras que los marcos con disipadores no se rigidizaron ranto y presenran un 
componamiento no lineal que se concentra básicamente en los disipadores. La demanda de duclilidad global de los 
marcos reforzados con disipadores •aria enlre 1.12 y 2.62. 

ANÁLISIS DE COSTOS 

El punto anterior muestra que, para el marco analizado, el uso de disipadores de energla no presen111 
•enrajas sobre el uso de contra•ientos, por otro lado el utilizar estos úhimos resulra más económico que el emplear 
disipadores. Por lo ranto, es impráctico hacer un análisis de coSios derallado cuando es obvio que el marco con 
contravientos es más económico. 

CONCLUSIONES 

Se ha demostrado que, para el caso analizado, es mejor reforzar la estrucrura con contravienros que con 
disipadores de energla. La estrucrura original tiene un periodo fundamenral de vibración igual a 2 s y CSiá ubicada 
cerca de la Secrelaria de Comunicaciones y Transpones {wna de terreno blando de la Ciudad de México). 

A partir de la explicación que se dio anteriormente se puede deducir que algo similar puede suceder con 
estructuras con periodos comprendidos entre l.S y 2.Ss. Para el sismo de diseno aqul tralado. Es decir, que para 
estructuras con periodos originales en dicho intervalo es más con•eniente utilizar contravientos que disipadores. Un 
esrudio paraméaico con sislemas de un nivel y una crujla realizado por Gómez, Rosenbluelh y Jara (1993) rambién 
asf lo indica. 

A partir de la misma explicación, se puede deducir que para reforzar edificios cuyos periodos son mayores 
que 2.5 s, puede ser más conveniente utilizar disipadore~de energia que contra vientos (Montiel M. y Silva F., 1998). 
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CONTROL DE LA RESPUESTA SÍSMICA CON 
DISPOSITIVOS DE DISIPACIÓN PASIVA DE ENERGÍA 

Eduardo Miranda' 

1. INTRODUCCIÓN 

Para la mayoría de las estructuras resulta muy costoso disellarlas para que tengan un comportamiento 
completamente elástico durante sismos intensos. Los sismos de gran magnitud ocurren con muy poca frecuencia, 
por lo que la probabilidad de que ocurran durante la vid!\ útil de la estructura es, por lo general, relativamente 
baja. Si uno ojltitniza el costo total de la estructura durante' su vida útil, esto es, el costo inicial de su construcción 
más los costos asociados a la reparación de daños debidos a los sismos que se. presenten durante la vida útil, por 
lo general es más económico permitir que la estructura tenga cierto nivel de dallo durante sismos muy intensos 
que pueden o no ocurrir durante la vida útil de la estructura que disellar una estructura que no tenga 
absolutamente ningún dallo aún en sismos de gran intensidad. Es por ello que la filosofia de disello 
sismorresistente _que actualmente se usa en prácticamente todas las regiones sísmicas del mundo permite que las 
estructuras experimenten un comportamiento inelástico durante sismos intensos. ' 

Los objetivos generales de reglamentos de diseilo sism~rresistente son: 

• Que la estructura no tenga ningún tipo de dallo (ya sea estructural o no estructural) durante sismos de baja 
intensidad; 

• Que la estructura no tenga dallos estructurales durante sismos moderados, aunque se pueden experimentar 
daños en elementos no estructurales; 

• Que la estructura no sufra un derrumbe aún en sismos de gran intensidad. 

Como resultado de esta filosofia de diseilo, es posible diseilar las estructuras para fuerzas sísmicas menores que 
las necesarias para mantenerlas completamente elásticas durante sismos intensos. En la mayor parte de los 
reglamentos de diseño la reducción de fuerzas sísmicas de diseño se lleva a cabo por medio del uso de factores de 
reducción que dependiendo del reglamento, reciben diferentes nombres (factor de comportamiento sísmico, 
factores modificadores de la respuesta, etc.). En una estructura convencional, o sea aque11a que no tiene 
dispositivos de disipación de energía, el comportamiento inelástico ocurre en los elementos estructurales, por lo 
que diseñar con fuerzas .reducidas implica que se acepten daños estructurales durante sismos intensos. 

Si bien estos objetivos implican tres estados limite de disefio, la mayor pru:te de los reglamentos actuales 
únicamente revisan el último estado límite, esto es, el tratar de evitar el colapso de la estructura durante· :.:is~::•Js de 
gran intensidad. 

En sismos recientes, principalmente el sismo de México en 1985, el sismo de Loma Prieta en 1989, el sislliO de 
Northridge en 1994 y el sismo de Hyogo-ken-Nambu (Kobe) en 1995 se observó que si bien la mayor parte de 
las estructuras no sufrieron un colapso, y por lo tanto cumplieron con el objetivo que actualmente se revisa en los 
reglamentos de diseño, cientos de estructuras sufrieron cuantiosos daños materiales. Basados en estas 
experiencias se ha iniciado una fuerte tendencia a nivel mundial de no solo evitar el derrumbe de las estructuras, 
SI no de poder tener estructuras con un comportamiento predecible en que se pueda tener un control adecuado del 
nivel de dallo ante diferentes intensidades de sismo. Esto se puede lograr al revisar el posible comportamiento 
estructural no solo para sismos de gran intensidad, sino también para sismos de baja y moderada intensidad con 
la finalidad de tratar de lograr que la estructura tenga un comportamiento adecuado durante diferentes 
intensidades sísmicas. Esta filosofia de diseño recibe el nombre de Diseño Basado en Desempeño Estructural. 

1 Asesor de investigaCión del área de R1esgos Geológicos del CENAPRED. 



El objetivo principal de los dispositivos de disipación de energfa es elimmar, o bien limitar a valores 
relativamente bajos, las demandas de deformaciones inelásticas en elementos estructurales (trabes, columnas, 
losas, etc.) y concentrar la totalidad, o bien la mayor parte de las demandas de deformaciones inelásticas, y por lo 
tanto de disipación de energía en elementos especialmente diseftados para poder disipar grandes cantidades de 
energía sin dafto o bieri con un minimo de dafto. 

Si bien los primeros dispositivos de disipación pasiva de energía se desarrollaron hace más de 25 aftos, es 
precisamente después de estos sismos recientes y a raíz de la tendencia a mejorar el control del dafto que se ha 
dado un fuerte impulso a la investigación y desarrollo de dispositivos de disipación de energía y se han 
empezado a incorporar en algunas estructuras. 

2. PRINCIPIOS GENERALES DE LA DISIPACIÓN DE ENERGÍA 

Un movimiento de terreno introduce energía en una estructura, ya en la estructura, una parte de esta energía se 
transforma en energía elástica de movimiento y deformación, EE, y otra parte es disipada. La parte de la energía 
que disipa la estructura recibe justamente el nombre de energía disipada, Eo. Basado en el principio de la 
conservación de la energía, debe existir un equilibrio energético entre la enegía de entrada E¡ y la suma de la 
energía elástica y la energía disipada, esto es, 

(1) 

A su vez, la energía elástica en la estructura está formada por energía almacenada en deformación elástica, Es, 
(energía potencial) y por energía de movimiento, EK, (energía cinética). El porcentaje de la energía elástica que 
se transforma en energía cinética y en energía de deformación elástica varía en cada instante del temblor, durante 
un ciclo de vibración la energía de deformación elástica es máxima cuando la estructura alcanza su deformación 
lateral máxima. En dicho instante la velocidad de la estructura es nula por lo que la energía cinética también es 
nula. Por otra parte, cuando la estructura está vibrando y pasa por la posición de nula deformación lateral, la 
energía de deformación elástica es nula o aproximadamente nula y la velocidad es máxima por lo que la energía 
cinética es máxima. Al igual que con la energía de entrada. siempre debe existir un equilibrio energético en la 
energía elástica, esto es 

(2) 

Existen dos fuentes principales que la estructura puede utilizar para disipar energia. La primera es por medio de 
energía de amortiguamiento, E0 y la segunda es por medio de energía histerética a través de deformaciones 
inelásticas, EH. El equilibrio energético de la energía disipada esta entonces dado por: 

(3) 

Substituyendo las ecuaciones 2 y 3 en la ecuación 1 se obtiene la ecuación dinámica e''' equilibrio energético la 
cual está dada por: 

(4) 

Un principio fundamental del diseño sismorresistente es que las capacidades estructurales deben ser mayores a 
las demandas sísmicas. Esto se refiere a todo tipo de capacidades y dem·andas. Por ejemplo la capacidad de 
deformación lateral de la estructura debe ser mayor que la demanda sfsmica de deformación lateral en la 
estructura. Otro ejemplo es que la ductilidad de la estructura (su capacidad de deformación en rango inelástico) 
debe ser mayor que la demanda de ductilidad. De igual forma, debe lograrse que la capacidad de disipación de 
energía de la estructura debe ser mayor que la demanda de energía histerética. Si se observa la ecuación 4, esto 

"' ... 



implica que un adecuado disejlo sismorresistente implica o bien incrementar el lado izquierdo de la ecuación o 
bien disminuyendo el lado derecho. 

El incrementar el lado izquierdo de la ecuación se puede lograr incrementando la resistencia lateral de la 
estrucrura con lo que se incrementa la importancia de los dos primeros términos con respecto al tercero y en 
particular con respecto al cuarto término. Sin embargo ello implica un incremento en el costo de la estrucrura. 

-La filosofia acrual de! diseño sismorresistente al aceptar deformaciones inelásticas en la estrucrura, permite que 
una buena parte de la energía de entrada sea disipada por medio de energía histerética , EH. En una estrucrura 
convencional que no tiene dispositivos de disipación de energía esto implica que se acepta que existan 
importantes demandas de deformación inelástica (demandas de ductilidad y demandas de energía histerética) en 
elementos estrucrurales en caso de sismos de gran intensidad. Por lo general, los reglamentos de diseño buscan 
que sean los extremos de las trabes los puntos en donde se lleve a cabo esta deformación inelástica. Sin embargo, 
tanto en elementos estructurales coD.vencionales (columnas, trabes, losas y muros) de concreto como en 
elementos de acero. el aceptar deformaciones inelásticas se traducen en diferentes niveles de daño. En estructuras 
de concreto aún si están adecuadamente diseñadas y se evitan fallas frágiles este daño puede consistir en 
diferentes niveles de agrietamiento, pérdida del recubrimiento, pandeo del acero longirudinal, etc. En forma 
análoga, en estrucruras de acero, aún si están adecuadamente disefladas y se evitan fallas frágiles este daño puede 
consistir en tluencias locales de los patines y almas de elementos estrucrurales, daños en las losas de concreto o 
bien diferentes niveles de pandeos locales en patines o almas de elementos estrucrurales. 

Las nuevas tecnologías para controlar la respuesta de las estructuras durante movimientos sísmicos se basan 
fundamentalmente en reducir la energía de entrada en la estrucrura, E1, o sea disminuir el lado derecho de las 
ecuaciones 1 y 4, o bien incrementar la capacidad de disipación de energía de la estrucrura, esto es incrementar ,,, 
EJJ. La disminución de la energia de entrada se puede lograr por medio del aislamiento sísmico, mientras que el 
incremento en la capacidad de disipacion de energía de la estrucrura se puede lograr por medio de la colocación -'; 
de elementos con gran capacidad de disipación de energía que reciben el nombre de dispositivos disipadores de ~~ 

energía. En. lengua castellana algunos ingenieros se refieren a estos dispositivos como "amortiguadores", sin .f~ · :j~ ~ 

embargo la utilización generalizada de dicho término para todo tipo de dispositivos disipadores de energía está ,,, 
mal empleada, ya que, como se verá más adelante, solo cierto tipo de dispositivos de disipación de energía son en 
realidad amortiguadores, esto es, dispositivos que disipan energía a través de energía de amoniguamiento E~: 

Los dispositivos disipadores de energía son elementos estructurales que están específicamente diseñados para 
poder disipar grandes cantidades de energía sin tener daño, o bien experimentando un muy limitado nivel de 
daño. Una estructura nueva o existente en que se coloquen disipadores de energía puede ser diseñada o bien para 
eliminar por completo el daño estrucrural, o sea el concentrar la totalidad de la disipación de energía histerética 
en los dis1padores, o bien el concentrar la mayor parte de la disipación de energía en dichos elementos y limitar 
el nivel de daño en los elementos estructurales convencional (columnas, trabes, losas y muros). Así mismo, los 
dispositivos disipadores de energía también pueden lograr disminuciones imponantes en las demandas de 
deformación relativa ck entrepiso o bien de aceleraciones de piso, por lo que también se pueden utilizar para· 
eliminar o dism~nuir ;:n forma significativa el daño en elementos no estructurales. No cabe duda que la 
investigación y desarrollo de dispositivos de energía es uno de los aspectos de mayor interés en la ingeniería 
sísmica en la actu~lidarl y seguramente en el futuro la mayoría de las estructu~ incorporarán este tipo de nuevas 
tecnologías. 

3. BENEFICIOS DE LA DISIPACIÓN DE ENERGÍA 

Como se mencionó anteriormente, una estructura puede disipar energía por medio de amoniguamiento, E~ o 
bien por medio de histéresis, EH. Así pues, los dispositivos disipadores de energía son elementos estrucrurales 
que están específicamente diseñados para poder disipar importantes cantidades de energía por medio de 
amoniguamiento, por medio de histéresis, o sea por medio de deformaciones inelásticas, o bien por medio de una 
combinación de ambos. 

._, 



3.1 REDUCCIONES EN FUERZAS SiSMICAS. 

Con el uso de disipadores de energla, por lo general, se pueden obtener importantes reducciones en las fuerzas 
sísmicas, lo que implica que el uso de dispositivos disipadores de energla puede traducirse en elementos 
estructurales de menores dimensiones. La magnirud de las reducciones en fuerzas sísmicas depende de los 
siguientes factores: (a) la intensidad y contenido de frecuenci~ del movimiento sísmico; (b) las características 
dinámicas de la estructura; y (e) el tipo de dispositivo disipaaor de energía 

En la figura 1 se muestra el espectro elástico calculado para sistemas con diferentes niveles de amortiguamiento 
al ser sometidos a la componente este-oeste del movimiento de terreno registrado en la Secretaria de 
Comunicaciones de Transportes en la ciudad de México durante el sismo del 19 de septiembre de 1985. Las 
fracciones de amortiguamiento critico que se muestran en esta figura van desde un 5% del amortiguamiento 
critico hasta un 70% del amortiguamiento critico. Puede verse que en la medida en la que se incrementa el 
amortiguamiento ~n la estrucTUra, se reducen las fuerzas sismicas. Las reducciones en coeficientes sísmicos, que 
se observan en este eSpectro corresponden aproximadaniCnte a las reducciones en fuerzas sísmicas que se 
obtienen al incrementar la capacidad de disipación de energía de amortiguamietlto, o sea cuando se incrementa el 
amortiguamiento de la estructura. Las reducciones en coeficiente sísmico mostradas en la.figura 1 corresponden a 
reducciones que se podrían lograr en estrucTUraS con dispositivos disipadores de energía de amortiguamiento. 
Con frecuencia se han utilizado este tipo de espectros para ejemplificar las reducciones en fuerzas slsmicas de 
diseño en estrucTUraS con dispositivos de disipación de el)ergía, sin embargo es importante estar cot¡sciente que 
las reduc'ciones mostradas en la figura 1 únicamente son 'congruentes con estructuraS que tengan .dispositivos 
disipadores de energía de amortiguamiento de tipo viscoso, como serían los disipadores con fluidos viscosos, 
pero NO corresponden a las reducciones en fuerzas que se producen en estrucTUraS con otros tipos de dispositivos 
disipadores de energía como son los que disipan energía histerética (como por ejemplo los elementos ADAS,. 
TADAS o disipadores por fricción) o bien los que disipan energía por amortiguamiento y por histéresis. 
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Figura 1 Espectro elástico correspondiente a la componente 
EW del registro de SCT de 1985, calculado para 
diferentes niveles de amoriiguamiento 

En la figura 2 se muestra el espectro inelástico calculado para sistemas con comportamiento no lineal 
elastoplástico para diferentes niveles de ductilidad correspondientes a sistemas con un amortiguamiento de 5% 
del amortiguamiento crítico al ser sometido a la componente este-oeste del movimiento registrado en la 
Secretaría de Comunicaciones de Transportes en la ciudad de México durante el sismo del 19 de septiembre de 
1985. Puede verse que en la medida en la que se incrementa la demanda de ductilidad, se reducen las fuerzas 
slsmicas. Las reducciones en coeficientes sísmicos. que se observan en este espectro corresponden 
aproximadamente a las reducciones en fuerzas sismicas al incrementar la disipación de energia histerética, o sea 



corresponden a las reducciones en fuerzas laterales que se pueden obtener en estructuras en las que se.coloquen 
dispositivos de disipación de energía de tipo histerético. 

Puede verse que si bien los espectros inelásticos son semejantes a los espectros elásticos con altos niveles de 
amortiguamiento, existen algunas importantes diferencias. Es importante tanto desde el punto de vista conceptual 
como desde el punto de vista práctico hacer diferencia entre las reducciones en fuerzaS que se ql>tienen por 
disipación de energía de amortiguamiento y las reducciones en fuerzas que se obtienen por disipación de energía 
histerética. · 
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Figura 2 Espectro inelástico correspondiente a la 
componente EW del registro de SCT de 1985 

Con la finalidad de ilustrar estas diferencias, en la figura 3 se muestran las disminuciones en coeficientes 
sísmicos con incrementos en demandas de ductilidad para un sistema con periodo de vibración de dos segundos 
al ser sometido a la componente este~oeste del movimiento registrado en la Secretaria de Comunicaciones de 
Transportes en la ciudad de México durante el sismo del19 de septiembre de 1985. 

Cy 

1.2 

1.0 

0.8 

0.6 

0.4 

0.2 

0.0 
o 

i i i 1 

~ 1 1 

i \ 1 

1\ 1 
1 

' 1 ! 
1 

! 1 ' ' 
1 2 3 4 

DUCTILIDAD fl 

T = 2.0 S 
-

;,=.5% 

! 

5 6 

Figura 3 Disminución de coeficientes slsmicos en una 
estructura de dos segundos con incrementos en la 
capacidad de disipación de energia histerética al 
ser sometida al registro SCT-EW-85 



·ey 
1.2 

1.0 

0.8 

0.6 

0.4 

0.2 

0.0 

1 1 1 1 
T=2.0 s 

\ 1 1 1 
~=1 

\ 
1 1 

'\....1 ............._ 
1 1 ' 

1 
0% 1 O% 20% 30% 40% 50% 60% 70% 8D"k 90% 

% DE AMORTIGUAMIENTO CRITICO 

Figura 4 Disminuciones en coeficientes slsmicos en una estructura 
de dos segundos con incrementos en la capacidad de 
disipación de energia de amortiguamiento al · ser 
some_tidos al registro SCT-EW-85 

En la figura 4 se muestran las disminuciones en coeficientes· sísmicos con incrementos amortiguamiento en un 
sistema con periodo de vibración de dos segundos al ser sometido a la componente esteaoeste del movimiento 
registrado en la Secrewía de Comunicaciones de Transportes en la ciudad de México durante el sismo del 19 de 
septiembre de 1985. 

Comparando las figuras 3 y 4 puede verse que si bien existen muchas semejanzas existen también algunas 
diferencias importantes. En la figum 3 puede verse que se produce una importante disminución del coeficiente 
sísmico con incrementos de la ductilidad de 1 a 2, mientras que la disminución en fuerzas sísmicas con. 
incrementos en el amortiguamiento es más gradual. Así mismo, puede verse que el coeficiente sísmico tiene una 
disminución monotónica con incrementos en la demanda de ductilidad, llegando a observarse disminuciones 
desde 1.0 hasta menos de 0.08 en el coeficiente sfsmico, mientras que, par. este registro, las disminuciones en 
coeficiente sísmico por disipación de energía de amortiguamiento se vuelven asintóticas y el coeficiente sismico 
llega a un mfnimo de alrededor de 0.2, o sea que, par. este caso en particular, la disipación de energía histerética 
puede llegar a tener una efectividad de más del doble que la disipación de energía de amortiguamiento par. 
reducir las fuerzas sísmicas. 

En la figum 5 se muestra el factor de reducción de fuerzas sísmicas debido a incrementos en el amortiguamiento 
estructural en un sistema con periodo de vibración de dos segundos al ser sometido a la componente este~oeste 
del movimiento registrado en la Secretaria de Comunicaciones de Transportes en la ciudad de México durante el 
sismo del 19 de septiembre de 1985. Este factor de ced•." dón se define como el cociente de la demanda de fuerza 
lateral en una estructurd con comportamiento elástico lineal y con un amortiguamiento de 5% del 
amoniguamiento critico a la demanda de fuerza lateral en una estructura con comportamiento elástico lineal y 
con amortiguamiento de hasta 90°/o del amortiguamiemo crítico. La pendiente de esta curva representa una 
medida de la eficiencia del incremento en amortiguamiento para disminuir las fuerzas sísmicas. Puede verse que 
dicha pendiente disminuye con incrementos en el amortiguamiento. lo que implica que un determinado 
incremento en amortiguamiento es más efectivo en reducir las fuerzas sismicas de la estructura cuando el 
amortiguamiento es bajo que cuando el amortiguamiento es itlto. En este caso el factor de reducción máximo que 
se alcanza es de aproximadamente S. 

Por otra parte en la figura 6 se muestra el factor de reducción de fuerzas debido a incrementos en la capacidad de 
deformación inelástica de la estructum calculados par. un sistema con periodo de vibración de dos segundos al 
ser sometido a la componente este~oeste del movimiento registrado en la Secretaría de Comunicaciones de 
Tmnsportes en la ciudad de México dumnte el sismo del 19 de septiembre de 1985. Este factor de reducción se 
define como el cociente de la demanda de fuerza lateral en una estructura con comportamiento elástico lineal y 



con un amortiguamiento de 5% del amortiguamiento crítico a.Ia demanda de fuerza lateral en una estructura con 
comportamiento no lineal y con amortiguamiento de 5% del amortiguamiento critico pero que tiene diferentes 
niveles de capacidad de deformación inelástica. Al igual que con el caso anterior la pendiente de esta curva 
representa una medida de la eficiencia del incremento en la capacidad de disipación de energía histerética para 
disminuir las fuerzas sísmicas. Puede verse que si bien existe una pérdida de pendiente para ductilidades mayores 
a 2, ésta se mantiene relativamente constante a partir de· este punto lo que hace que en este caso se puedan 
alcanzar mayores reducciones de fuerzas sísmicas con incrementos en la capacidad de disipación de energía 
bisterética que con incrementos en el amortiguamiento. Puede verse que para este sistema se alcanza un factor de 
reducción de aproximadamente 13 para ductilidades de seis. 
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Figura 5 Variación del factor de reducción de fuerzas sísmicas 
debidas a disipación de energía de amortiguamiento con 
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Comparando las figuras 5 y 6 puede verse que las reducciones en fuei'7BS con incrementos en la capacidad de 
disipación de energía de amortiguamiento pueden ser significativamente diferentes a las reducciones en fuerzas 
con incrementos en la capacidad de disipación de energía histerética, por lo que no deben utilizarse los espectros 
elásticos con diferentes niveles de amortiguamiento para ejemplificar las reducciones en fuerzas sísmicas que se 
pueden obtener con la colocación de dispositivos disipadores de energía de tipo histerético. 

Es importante aclarar que las reducciones mostradas en estas figuras son muy grandes y muestran la enorme 
eficiencia de la disipación de la energía para reducir las fuerzas sísmicas en estructuraS construidas sobre suelos 
muy blandos y cuyo periodo fundamental de vibración coincide aproximadamente con el periodo predominante 
del movimiento de terreno. Para otras situaciones, como podrlan ser estructuraS construidas sobre suelos firmes o 
bien estructuraS construidas sobre suelos muy blandos pero cuyos periodos de vibración son mucho mayores o 
mucho menores que el periodo predominante del movimiento de terreno, las reduc~iones en fuerzas sísmicas 
pueden ser significativamente menores a las mostradas en las figuras 3 y 4. Para mayor referencia sobre 
reducciones en fuerzas sísmicas debidas a comportamiento no lineal puede consultarse a Miranda, 1993b; 
Miranda y Bertero, 1994; o Miranda, 1997. 

Como se mencionó anteriormente el uso de disipadores de energía por lo general ,se traduce en importantes 
reducciones en las fuerzas sismicas, lo que se traduce en elementos estructurales 1 de menores dimensiones. 
Dependiendo del costo de los dispositivos disipadores de energía esto puede o no traducirse en costos iniciales de 
la estructura menores que los de'estructuras convencionales, o sea aquellas que no tienen disipadores de energía. 
Sin embargo si el diseño de la estructura con disipadores es adecuado, aún en los casos en Jos que el costo inicial 
sea un poco mayor en estructuras con disipadores de energia comparado al de estructuras sin disipadores, el costo 
total de la estructura durante la vida útil de la estructura (tomando en cuenta el costo de las reparaciones por 
daños sísmicos) es, por Jo general, menor en estructuras con dispositivos disipadores de energía. 
Desafortunadamente en los casos en los que la inversión inicial es un poco mayor, muchos inversionistas han 
desechado esta nueva opción por no considerar los ahorros que se pueden tener en el futuro, esto es, apuestan a 
que no se presentarán sismos de intensidad importante durante la vida útil de sus estructuras. 

3.2 REDUCCIONES EN DESPLAZAMIENTOS LATERALES 

Con el uso de dispositivos disipadores de energía no sólo se puede obtener una disminución de la intensidad de 
las fuerzas. sino que también es posible obtener reducciones en las demandas de desplazamiento lateral. 

En la figura 7 se muestra el espectro elástico de desplazamientos calculado para sistemas con diferentes niveles 
de amoniguamiento al ser sometidos a la componente este-oeste del movimiento de terreno registrado ·~n ü~ 

Secretaría de Comunicaciones de Transportes en la ciudad de México durante el sismo del 19 de septiembre de 
1985. Las fracciones de amortiguamiento critico que se muestran en esta figura van desde un 5% deJ 
amortiguamiento crítico hasta un 70% del amortigu~iento critico. Puede verse que en la medida en la que se 
incrementa el amortiguamiento en la estructura, se reducen las demandas de desplazamientos laterales en las 
estructuras. Las d.isminuciones en desplazamientos laterales que se observan en este espectro corresponden 
aproximadamente a las disminuciones en desplazamientos laterales que se pueden obtener al incrementar la 
capacidad de disipación de energía de amortiguamiento, o sea cuando se incrementa el amortiguamiento de la 
estructura. Las disminuciones en desplazamientos laterales mostrados en la figura 7 corresponden a 
disminuciones que se podrían lograr en estructuras con dispositivos disipadores de energía de amortiguamiento 
como por ejemplo los que trabajan a base de fluidos viscosos. 
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Figura 7 Espectro de desplazamientos elásticos 
correspondiente a la componente EW del 
registro de SCT de 1985, calculado para 
diferentes niveles de amortiguamiento 

Desplaz. [cm) 

140 

120 ---!!=. 

1· .... !!= 1.5 
100 .---!!=2.0 

80 1· .... !!=3.0 

60 
¡--1'-:4.0 
...... 1'-- 5.0 
1 

40 i--!!=6.0 
' 

20 

o 
o 1 2 3 

PERIODO (s) 

Figura 8 Esp~';tro inelástico correspondiente a 
la ccmponente EW del registro de SCT 
de 1985 . 

; 

En la figura 8 se muestra el espectro de desplazamientos calculado para sistemas con componamiento no lineal 
elastoplástico para diferentes niveles de al ser sometidos a la componente este-oeste del movimiento de terreno 
registrado en la Secretaria de Comunicaciones de Transpones en la ciudad de México durante el sismo del 19 de 
septiembre de 1985. Puede verse que en la medida en la que se incrementa la capacidad de deformación en rango 
inelástico de la estructura y por lo tanto su capacidad de disipación de energla histerética, disminuyen las 
demandas de desplazamientos laterales en la estructura. Las disminuciones en desplazamientos que se observan 
en este espectro corresponden aproximadamente a las disminuciones en desplazamientos laterales que se 
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obtienen al incrementar la capacidad de disipación de energía de histerética de la estructura y corresponden a 
disminuciones que se podrían lograr en estructuraS con dispositivos disipadores de energía de tipo histerético o 
de fricción. · 

Comparando las figuras 7 y 8 puede verse que así como son diferentes las disminuciones en fuerzas sísmicas 
debidas a incrementos en amortiguamiento y debidas a incrementos en demandas de deformación inelástica, 
también son diferentés las disminuciones en demandas de desplazamiento. Por lo que se hace hincapié en que no 
deben utilizarse disminuciones en desplazamientos laterales como las observadas en la figura 7 para ejemplificar 
las reducciones en desplazamientos laterales con cualquier tipo de dispositivo. Dependiendo de la forma de 
trabajo del dispositivo, es la amplitud en las disminuciones en demandas de desplazamiento lateral. Para ilustrar 
esta situación en la figura 9 se muestra la disminución de desplazamiento lateral en un sistema con periodo de 
vibración de dos segundos al incrementar el amortiguamiento y cuando se le somete a la componente este-oeste 
del registro de, SG:T. En esta figura puede verse que ·para: este periodo y para este movimiento de terreno el 
incremento del amortiguamiento es muy eficiente para reducir las demandas de ~esplazamiento, por ejemplo si se 
incrementa el amortiguamiento de la estructura de So/o a 15°/o del amortiguamiento crítico, se puede disminuir a la 
mitad la demanda de desplazamiento lateral. 
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Disminuciones en desplazamientos laterales en 
una estructura de dos segundos con Incrementos 
en el amortiguamiento al ser sometidos al registro 
SCT-EW-85 

En la figura 10 se muestra la disminución de desplazamiento lateral en un sistema con periodo de vibración de 
dos segundos al incrementar su capacidad de deformación inelástica y cuando se le somete a la componente este
oeste del registro de SCT. Puede verse que para este periodo y para este movimiento de terreno si la estructura es 
capaz de resistir desplazamientos laterales del doble de los de fluencia, o sea que tenga una capacidad de soportar 
demandas de ductilidad de dos, se pueden disminuir las demandas de desplazamiento lateral en un 60%. 
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Figura 1 O Disminución de desplazamientos laterales en una 
estructura de dos segundos con incrementos en la 
capacidad de disipación de energía histerética al ser 
sometida al registro SCT-EW-85 

Si se comparan las figuras 9 y 1 O puede verse que para este periodo y este movimiento de terreno la demanda de 
desplazamiento disminuye monotónicamente en estructuras con comportamiento elástico a las que se les 
incrementa el amortiguamiento, mientras que para sistemas con comportamiento no lineal el desplazamiento 
lateral baja bruscamente de una ductilidad 1 a una ductilidad de 4, pero se mantiene prácticamente constante para 
ductilidades mayores que dos. 

Es importante aclarar, al igual que se hizo con las reducciones en fuerzas sismicas, que las reducciones en 
desplazamientos laterales mostradas en estas figuras son muy grandes y ejemplifican la enorme eficiencia de la 
disipación de la energía para reducir las demandas de desplazamiento en estructuras construidas sobre. suelos 
muy blandos y cuyo periodo fundamental de vibración coincide aproximadamente con el periodo predominante 
del movimiento de terreno. Para otras situaciones, como podrían ser estructuras construidas sobre suelos fmnes o 
bien estructuras construidas sobre suelos muy blandos pero cuyos periodos de vibración son mucho mayores o 
mucho menores que el periodo predominante del movimiento de terreno, las reducciones en desplazamientos 
laterales pueden ser significativamente menores a las mostradas en las figuras 9 y 1 O. De hecho, para estructuras 
d~ periodo corto, el incremento en demandas de defonnación inelástica no solo no produce disminuciones en 
desplazamientos máximos sino que puede producir incrementos. En el caso de movimientos de terreno 
registrados en roca o en terreno firme y para periodos fundamentales de vibración mayores a un segundo, por lo 
general no se producen reducciones en desplazamientos con el incremento a la capacidad de energía histerética 
de la estructura, si no, como es bien sabido, el desplazamiento máximo de sistemas con comportamiel~to..::.f'lt3tico 
es aproximadamente igual al desplazamiento máximo de sistemas con comportamiento inelástico. En el caso de 
estructuras construidas sobre suelos muy blandos y cuyo periodo fundamental de vibración coi:tcide 
aproximadamente con el periodo predominante del movimiento de terreno la· disipación de energía histeré<ica es 
particularmente benéfica, ya que además de producir reducciones significativas en el cortante basal, se producen 
reducciones importantes en las demandas de desplazamiento lateral (Miranda, 1991; Miranda 1993a). 

Las reducciones en desplazamientos laterales mostradas en las figuras 7, 8 9 y 10 se deben exclusivamente a la 
disipación de energía, ya sea energía de amortiguamiento o energía histerética. Sin embargo, pueden obtener 
reducciones adicionales en las demandas de desplazamiento lateral, ya que por lo general los dispositivos 
disipadores de energía se colocan en contravientos que son lateralmente rígidos, por lo que además de 
incrementar la capacidad de disipación de la energía, se incrementa la rigidez lateral de la estructura, lo cual para 
la mayor parte de las estructuras (particularmente para estructuras cimentadas en roca o terreno firme, o bien para 
estructuras en terreno blando pero con periodos de vibración menores a el periodo predominante del terreno) se 
traduce en una disminución adicional de demandas de desplazamiento lateral. 
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4. DISPOSITIVOS DJSIPADORES DE ENERGÍA 

Dependiendo de la forma en la que trabajan los dispositivos disipadores de energía se pueden dividir en: 

• Dispositivos en 'que la cantidad de energía que disipan depende del desplazamiento relativo entre sus 
extremos 

• Dispositivos en que la cantidad de energía que disipan depende de la velocidad relativa entre sus 
extremos 

• Dispositivos en que la cantidad de energía que disipan depende tanto del desplazamiento relativo 
como de la velocidad relativa entre sus extremos 

A continuación se describe la forma en la que trabajan estos diferentes tipos de dispositivos disipadores de 
energía así como algunos de los dispositivos que han sido desarrollados y probados en diferentes partes del 
mundo. 

4.1 DISIPADORES QUE DEPENDEN DEL DESPLAZAMIENTO 

En este tipo de dispositivos disipadores de energía la cantidad de energía que se disipa depende del 
desplazamiento relativo entre los extremos del dispositivo. Por lo general el dispositivo se coloca en 
contravientos para aprovechar los desplazamientos relativos de entrepiso para disipar energía. 

Existen a su vez tres tipos de dispositivos disipadores que dependen del desplazamiento: 

A. Dispositivos que disipan energía por medio de deformaciones inelásticas de flexión o torsión de algún 
material dúctil (típicamente acero). 

B. Dispositivos que disipan energía por medio de extrusión. 
, C. D_ispositivos que energía por medio de fricción. 

4.1.1 Dispositivos de deformación plástica de elementos de acero 

Algunos de los primeros dispositivos disipadores de energía que utilizaban deformaciones inelásticas de flexión 
fueron desarrollados por Kelly, Skinner y Heine en Nueva Zelandia (Kelly et al, 1972; Skinner et al 1975). Uno· 
de los dispositivos estudiados consistía de una barra de acero de sección circular empotrada en su base y libre en 
su extremo superior. Este dispositivo fue desarrollado para trabajar en paralelo con un sistema de aislamiento en 
la base en el que el desplazamiento relativo entre la base y la superestructura provocaba la fluencia de la base de 
la barra de acero. Este tipo de dispositivo se ha utilizado en algunos puentes en Nueva Zelanda y un par de 
edificios con aislamientos sísmico en Japón. 

Otro de los d,ispositivos desarrollados por estos investigadores a principios ~. !u 70's se basa en el uso de 
soleras de acero en fonna de .. U" en las cuales se aprovecha el desplazamiento relativo de los dos tramos rectos 
de la U, para que ocurran deformaciones inelásticas importantes en la parte crr~a del dispositivo en un 
movimiento semejante al que ocurre en las orugas de un tractor. Se demostró qut el dispositivo era capaz de 
disipar importantes cantidades de energía con un comportamiento histerético muy estable (Kelly, et al 1972; 
Skinner et al, 1975; Kelly and Skinner, 1979). Este mismo dispositivo ha sido empleado y perfeccionado en Italia 
para controlar la respuesta sísmica de puentes carreteros (Parducci y Medeot, 1987; Medeot, 1989; Medeot, 
1991; Medeot Medeot y Alhajar, 1992). Dentro de estos estudios se extendió la forma de "U" a una forma oval y 
se_ vio la conveniencia se colocar guias interiores y o exteriores para mejorar su comportamiento. Más 
recientemente, este dispositivo ha sido probado en México por el Instituto de Ingeniería de la UNAM (Aguirre y 
Sánchez, 1992). 

Desde estas primeras investigaciones se observó que cuando se tenia un elemento de sección constante ya sea 
trabajando en voladizo o bien doblemente empotrado se plastificaba únicamente el o los extremos del elemento. 
Dado que las demandas de deformaciones locales en la zona plastificada eran muy elevadas, en varios 



experimentos se observó que se presentaba la fractura del.Olemento. Con la fmalidad de buscar la plastificación 
total del elemento disipador, se modificó la sección transversal del elemento disipador. Uno de estos primeros 
dispositivos mejorados consiste en deformar una placa de acero· trabajando en voladizo (con flexión en curvatura 
simple) cuyo ancho varia en forma triangular. El primer dispositivo de este tipo fue uno de forma triangular 
(Tyler, 1978) se probó y utilizó por primera vez en Nueva Zelanda en el edificio "Union House" (Boardman et 
al., 1983). Si se tiene que el ancho de la placa tiene la misma forma que el diagrama de momentos, se logra que 
la totalidad, o prácticamente la totalidad de la placa se plastifique. El mismo tipo de dispositivo fue probado por 
Kelly et al. {1980) para ser utilizado en estructuras con aislamiento sísmico en la base (ver figura 11). 
Recientemente Tsai (1993) desarrolló y probó un dispositivo que trabaja bajo el mismo principio y en el que se 
coloca una serie de placas con dicha forma empotradas en un extremo y articuladas en el otro. El dispositivo 
disipador de energía recibe el nombre de TADAS (figura 12). Bruneau ( 1997) probó experimentalmente la 
colocación de elementos T ADAS en los diafragmas de puentes, para evaluar su potencial uso en el refuerzo 
sísmico de puente~ existentes de acero en Canadá. 
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Uno de los dispositivos más conocidos que emplea placas de acero defonnando inelástica a flexión para disipar 
energía es el llamado elemento ADAS (Added Damping and Stiffuess Element). Este dispositivo trabaja por 
medio de placas de acero en fonna de vendoleta las cuales están doblemente empotradas (figura 13). Dado que 
las placas trabajan en doble curvatura al imponérselos desplazamientos laterales perpendiculares a su plano, 
prácticamente se logra la plastificación total de las placas. Este dispositivo fue desarrollado originalmente para 
disipar energía en los soportes de tuberías de plantas nucleares (Steimer and Godden, 1980; Steimer et al. , 1981 ). 
En 1987 Bergam y Goel en la Universidad de Michigan (Bergman y Goel, 1987) probaron experimentalmente un 
dispositivo ADAS. En 1988 Javier Alonso (Alonso, 1989) probó dos elementos ADAS escala uno a tres para 
estudiar sus propiedades mecánicas y evaluar su posible uso en la disipación de energía de edificios. El 
comportamiento histerético de este tipo de elementos se muestra en la figura 14. Mas tarde el mismo tipo de 
elementos se colocaron en un edifico de acero escala uno a tres que fue probado en mesa vibradora (Whittaker et 
al, 1989). Se comprobó experimentalmente que este tipo de elementos son capaces de disipar grandes cantidades 
de energía y que pueden ayudar a controlar la respuesta sísmica de edificios. Aunque estos elementos no fueron 
desarrollados en México, es justamente en este país en el que existen más aplicaciones de estos dispositivos. A la 
fecha se han incorporado elementos ADAS en tres edificios existentes de la ciudad de México (Martínez 
Romero, 1993) y en dos edificios nuevos en la ciudad de Acapulco (Martínez Romero, 1997). 

"' 750 5.75 

>' ''-i iJ''-< 
r T 

1 1 200 "" 

1 
11 

500 

"' "' 

~ 1---2 00---j ) 
"" 1 

Figura 13 Dispositivo de disipación de energia histerética ADAS (Whittaker, et al. 1989) 
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Existen otros tipos de disposi!ivos que disipan energía histerética a base de la inelástica de elementos de acero. 
Uno de los primeros en probarse fueron elementos que bacian fluir elementos de acero a torsión. Este tipo de 
dispositivos han sido probados y utilizados en nueva Zelandia en varios puentes cilrreteros (Beck y Skinner, 
1974; Skinner et al. 1980). 

En Japón Kajirna Corporation ha probado varios dispositivos a base de elementos de acero (Kobori et al., 
1992). Uno de ellos trabaja en forma semejante a los elementos ADAS, pero se cargan en su plano en lugar de 

·perpendicular al mislllo. Otro elemento consiste en una barra de acero con forma de dos conos truncados 
superpuestos con forma de reloj de arena, el cual al igual que los elementos ADAS al estar doblemente 
empotrados trabajan en curvatura doble y se logra una fluencia en prácticamente toda la altura del elemento. 

Uno de los disipadores de energía a base de energía histerética más desarrollados en cuanto a estudios analíticos 
y experimentales, así como la disponibilidad de recomendaciones de disefto y de aplicaciones ya construidas son 
los marcos contraventeados excéntricamente, MCE, conocidos también por sus iniciales en inglés como EBF's. 
En estos disipadores no existe un nuevo elemento disipador de energía en la estructura sino que se utiliza un 
segmento de una trabe de acero para disipar energía histerética por medio de deformaciones inelásticas. La idea 
fundamental consiste en conectar los contraventeos en forma excéntrica de modo que un pequeño segmento de 
trabe se vea sometido a altas demandas de cortante (Roeder and Popov, 1978; Malley and Popov, 198( Kasai 
and Popov, 1986; Popov et al., 1987; Engelhardt and Popov, 1989). Cuando el diseilo de este sistema se hace de 
forma adecuada este pequeilo segmeóto de la trabe fluye a cortante disipando grandes cantidades de energía en 
una forma estable. Por lo general se colocan atiesadores separados a cortas distancias en este segmento de la 
trabe con la fmalidad de postergar el pandeo del alma y reducir la degradación de resistencia al ser sometido a 
varios ciclos de grandes deformaciones laterales (figura 15). 

Esta tecnología fue desarrollada en la Universidad de California en Berkeley por Egor Popov y desde 1985 
existen recomendaciones específicas para su diseilo en el UBC y el A1SC, se han utilizado en los Estados Unidos 
y otros paises desde 1980 y existen varias estructuras instrumentadas que tienen este tipo de elementos. A 
diferencia de muchos otros dispositivos disipadores de energía, los marcos contraventeados excéntricamente 
tienen la ventaja de ser una tecnología sobre la cual no se pagan regalías por lo que incorporarlos en una 
estructura no impacta en el costo ni siquiera en el de la estructura. Aunque en forma más limitada también se ha 
explorado su uso en estructuras de concreto. En México existen aproximadamente 10 estructuras nuevas en que 
se han este tipo de elementos disipadores de energía. También se ha utilizado en la reestructuración de 
estructuras existentes de concreto reforzado (Alonso, 1995). 

Contraventeo 
lateral l en esta linea l 

Figura 15 Marco contraventeado excéntricamente (Popov, etal. 1987) 
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4.1.2 Dispositivos disipadores de energla a base de extrusión 

Uno de los primeros dispositivos disipadores de energfa que se probó es uno que trabaja a base de la extrusión de 
plomo (Robinson and Greenbank, 1975, 1976). El dispositivo consiste de un cilindro en el que se aloja el plomo 
(figura 16). El plomo está separado del cilindro por medio de un lubricante, el cual permite el movimiento 
relativo del cilindro y el pistón. Al imponerse un desplazamiento relativo entre los extremos del dispositivo, se 
deforma el plomo al pasar por una sección reducida del plomo. A temperatura ambiente la deformación plástica 
del plomo se recupera por medio de recristalización del material con lo que se logra un comportamiento 
histerético altamente estable. En 1989 se volvió a probar el mismo dispositivo que babia sido probado en 1976 y 
se encontró que el comportamiento histerético es exactamente el mismo después de 20 años (Robinson, 1989). 
Este tipo de dispositivos se han colocado en Nueva Zelandia para controlar la respuesta sísmica tanto en puentes 
como edificios. 

Figura 16 
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Dispositivo de disipación de energia por medio de 
extrusión de plomo (Robinson 1989). Dispositivos 
disipadores de energía a base de fricción 

El principio básico de los dispositivos disipador<·> do ,·,¡ergía a base fricción es el de colocar una carga normal a 
dos superficies de deslizamiento. El comportamiento de este tipo de dispositivos se caracteriza por un 
comportamiento prácticamente rígido (sin desplazamic:;oto relativo entre los extremos del dispositivo) hasta una 
determinada carga axial en la cual se produce el desliumiento relativo entre las superficies. La carga a la cual se 
inicia el deslizamiento recibe el nombre de Carga de deslizamiento. 

Uno de los dispositivos ·disipadores de energía a base de fricción más simples .fue desarrollado y probado en la 
Universidad de California en Berkeley (Ghiaccheni, et at., 1989; Aiken et al., 1993). El dispositivo probado 
consiste en un elemento de acero que se conecta al nivel inferior de un entrepisO el cual se "abraza" por medio de 
dos placas las cuales están conectadas al nivel superior (figura 17). La superficie de fricción consiste de placas de 
latón trabajando en contacto con una superficie especial semejante a la de las balatas de los frenos de automóvil y 
la carga de deslizamiento se controla por medio de la tensión de apriete de los tomillos que une los tres 
elementos de acero. Cuando se alcanza una determinada carga axial en el contraventeo, se produce un 
deslizamiento y se disipa energía de tipo histerético. 
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Figura 17 Dispositivo de disipación de energla por medio de fricción 
(Giacchetti, et al., 1989) 

Otro dispositivo a base de fricción que fue desarrollado y probado en Berkeley consiste en una conexión 
atornillada a base de tomillos trabajando en cortante doble. Los agujeros de la conexión son oblongos o para 
permitir el desplazamiento relativo en la conexión. Al igual que la otra conexión, la superficie de fricción 
consiste de placas de latón trabajando en contacto con placas de acero y la carga de deslizamiento se controla por 
medio de la tensión de apriete de los tomillos (figura 18). 
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Figura 18 Conexión atornillada de acero que disipa energla por medio de fricción (Grigorian, 
1993) 

Uno de los dispositivos de fricción que ya tiene algunas aplicaciones se basa en un mecanismo rectangular que se 
coloca al centro de un contraventeo en X, el cual produce un deslizamiento relativo de superficies de contacto 
circulares (figura 19). El dispositivo fue desarrollado y probado extensamente en Canadá (Pall and Marsh, 1982) 
y también fue probado en un edificio de acero a escala en la mesa vibradora de la Universidad de California en 
Berkeley (Aiken, et al., 1993). 
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Figura 19 Dispositivo de disipación energla por 
medio de fricción (Pall y Marsh, 1982) 

Otros de los dispositivos disipadores de energía a base de fricción que han sido probados en la Universidad de 
California en Berkeley incluyen un dispositivo japonés desarrollado por la empresa Sumitomo, (Aiken, et al. 
1993) el cual consiste de un cilindro de acero semejante al de un amoniguador de automóvil. En el interior del 
cilindro existen unas cuñ.as que por medio de resortes de comportamiento elástico reaccionan contra las paredes 
interiores del cilindro (figura 20). La carga de deslizamiento se controla por medio de la rigidez axial de los 
resones. A diferencia de los otros dispositivos de fricción en que las superficies de contacto pudieran entrar en 
contacto con el ambiente, en este caso las superficies se encuentran en el interior del cilindro el cual está 
perfectamente sellado con lo cual se evita el que el coeficiente de fricción en las superficies de contacto se 
modifique con el paso del tiempo. Este aspecto es de suma imponancia ya que por lo general con el paso del 
tiempo se incrementa el coeficiente de fricción, lo que incrementa la carga de deslizamiento. Obviamente si no se 
produce deslizamiento durante el sismo, además de que no se disipa energía, se puede producir una falla por 
pandeo del contraventeo. 

Figura 20 
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Dispositivo japonés de disipación energla 
por medio de fricción (Aiken, 1990) 



Otro de los dispositivos en que las superficies de fricción se encuentran en el interior de un cilindro fue probado 
por Nims et al (1993). Este dispositivo tiene la particularidad de tener un ingenioso mecanismo en su interior que 
produce que siempre se centre el dispositivo y se eviten las deformaciones residuales en el mismo. 

4.2 DISIPADORES QUE DEPENDEN DE LA VElOCIDAD 

En este tipo de dispositivos disipadores de energia la cantidad de energia que se disipa depende de la velocidad 
relativa entre los extremos del dispositivo. Por Jo general el dispositivo se coloca en contravientos para 
aprovechar las velocidades relativas entre un piso y para disipar. Estos dispositivos disipan energia por medio del 
flujo de un fluido viscoso a través de aberturas. Este tipo de dispositivos tiene un comportamiento viscoso lo que 
los hace más fácil de modelar matemáticamente (Makris, 1993). Como puede verse en la figura 21 el 
comportamiento histerético de este tipo de dispositivos se caracteriza por un ciclo de histéresis eliptico en que la 
fuerza en el disipador es nula cuando el desplazami~hto relativo es máximo y es máxima cuando el 
desplazamiento relativo es nulo. o sea cuando la velocidad relativa entre los extremos del dispositivo es máxima. 
Esto tiene la ventaja de que las fuerzas en el disipador están fuera de fase de las fuerzas (elementos mecánicos) 
en el resto de la estructura, por lo que no existe una suma de acciones a nivel local. 

- Figura 21 
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El estudio de este tipo de dispositivos disipadores de energia con la finalidad de controlar la respuesta sismica de 
estructuras comenzó muy recientemente. Los estudios analíticos y experimentales de este tipo se han llevado a 
cabo principalmente en la Universidad de Nueva York en Buffalo (Constantinou and Symans, 1992; Reinhorn 
and Constantmou. 1995). La primera aplicación de este tipo de dispositivos se hizo en un grupo de cinco 
edificios del centro médico de la ciudad de San Bernardino en el estado de California, desde entonces también se 
han utilizado en otras cuatro estructuras del estado de California (Taylor, 1996). El interior de uno de estos 
dispositivos viscosos se muestra en la figura 22. En México se colocarán por primera vez en un edificio de 57 
niveles que actualmente se construye en la ·;iud"d de México (Martinez Romero, 1997). 

Figura 22 Dispositivo disipador de energ/a de tipo viscoso (Tay/or, 1996) 
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4.3 DISIPADORES QUE DEPENDEN DEL DESPLAZAMIENTO Y DE LA VELOCIDAD 

En este tipo de dispositivos disipadores de energia la cantidad de energia que se disipa también depende de la 
velocidad relativa entre los extremos del dispositivo, sin embargo la fuerza en el dispositivo depende tanto de la 
velocidad relativa como del desplazamiento relativo entre los extremos del dispositivo. Este tipo de dispositivos 
disipadores de energia también reciben el nombre de dispositivos viscoe/ásticos ya que combinan un 
comportamiento elástico con un comportamiento viscoso. 

Fuerza 

Figura 23 Comportamiento histerético de un 
dispositivo viscoelástico 

Uno de los dispositivos más conocidos de este tipo es el desarrollado por la empresa 3M (Soong y Mahamoodi, 
1990; Aiken, 1990) es cual consiste de un polímero acrílico el cual tiene propiedades viscoelásticas. Como puede 
verse en la figura 23 los dispositivos de disipación de energfa viscoelásticos se caracterizan por tener un 
comportamiento histerético elíptico, sin embargo a diferencia de los dispositivos viscosos, la fuerza en el 
dispositivo no es nula cuando se produce el máximo desplazamiento relativo entre los extremos del dispositivo. 
De igual forma tampoco se produce la máxima fuerza en el dispositivo cuando el desplazamiento relativo el nulo. 
Actualmente existen buenos modelos analíticos para predecir el comportamiento de este tipo de disipadores 
(Kasai, et al., 1993; Lai et al., 1996). Una de las primeras pruebas experimentales de este tipo de dispositivos se 
hizo en un edificio de nueve pisos a escala 1 a 4 que fue probado en la mesa vibradora de la Universidad de 
California en Berkeley (Aiken, 1990). La geometría de los disipadores probados en este edificio se muestran en 
la (figura 24). Un ciclo histerético experimental tipico de este tipo de dispositivos se muestra en la figura 25. 

lsométnco 

Figura 24 Dispositivo disipador de energía de tipo 
viscoelástico (Aiken, 1990) 
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Figura 25 Comportamiento histerético medido en un 
disipador viscoelástico (Bergman et al, 1993) 

El uso de los dispositivos viscoelásticos no tuvo su origen en tratar. de controlar la respuesta sísmica de 
estructuras sino para tratar de controlar la respuesta de edificios bajo la acción del viento. Fueron colocados por 
primera vez en la torres gemelas de 110 pisos del World Trade Center de Nueva York. Más tarde se colocaron 
también dos edificios de la ciudad de Seattle, el edificio Columbia Seafirst de 73 pisos y el edificio dos de Union 
Square, también para controlar las vibraciones debidas al viento. Otras aplicaciones de estos dispositivos para 
controlar la respuesta ante el viento son la antena de la Torre Sears en Chicago y las antenas del edificio AT&T 
también en Chicago. 

Las aplicaciones de este tipo de dispositivos para controlar la respuesta sísmica de edificios comenzaron en el 
control de edificios existentes. Actualmente se tienen tres edificios en el estado de California con disipadores 
viscoelásticos: el primero de un edificio de 13 pisos en San José que alberga las oficinas del gobierno del 
condado de Santa Clara, el segundo un edificio de cuatro niveles de la Marina en San Diego y el tercero un 
edificio de 5 niveles de la policía de la ciudad de Los Angeles. La primera aplicación para controlar la respuesta 
sismica de un edificio nuevo se hizo en la ciudad de México en el centro corporativo de la empiesa que fabrica 
los disipadores (Alonso, Miranda y Lai, 1998). Uno de los disipadores que se utilizó en este edificio se muestra 
en la figura 26. 
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presentación 

Los sismos de Septiembre de 1985, con origen en las costas de· 
Guerrero, frente a la desembocadura del Río Balsas, tuvieron una 
magnitud nunca antes registrada y sus efectos sobre el Centro 
Histórico de la Ciudad de México, se· vieron mé:!.gnificados por la 
naturaleza del subsuelo. 

Las consecuencias para la ciudad de México fueron cat'astr6ficas, 
cerca de 5,000 personas perdieron la vida y las pérdidas materiales 
fueron incontables. Las autoridades del Departamento del Distrito 
Federal, por ínstrucciones del Regente del Distrito Federal, C. P. 
Ramón Aguirre Velázquez, de inmediato canalizaron todos los recursos 
disponibles hacia el rescate de las personas atrapadas, a la atención 
de los damnificados y a restablecer los servicios públicos. 

Subsanadas estas primeras necesidades, se contemplaron otras acciones 
que permitieran mitigar el riesgo sfsmico, entre otras medidas se 
modificaron los reglamentos y normas aplicables a la construcción. 
Dentro de este ámbito, y para clarificar el contenido de las dis
posiciones, es que se elaboraron varios manuales, contando para ello 
con la cooperación de la Organización de las Naciones Unidas, a 
través de sus organismos especializados; el Centro de las Naciones 
Unidas para los Asentamientos Humanos (HABITAT) y el Programa de las 
Naciones Unidas para el Desarrollo (PNUD), a ellos nuestro agrade
cimiento por la eficiente labor realizada. 

Uno de estos manuales es el que ahora nos complacemos en presentar al 
medio interesado, en él varios expertos y asesores han volcado sus 
experiencias y conocimientos para clarificar con ejemplos las 
disposiciones reglamentarias evitando, hasta donde ello es posible, 
interpretaciones personales o comentarios subjetivos, por e1 esfuerzo 
hecho estamos seguros que estos trabajos serán un auxiliar valioso 
para quienes construyen en el Distrito Federal. 

Francisco Noreña Casado 
Secretario General de Obras 



prefacio 

Los presentes trabajos fueron ejecutados teniendo como marco de 
referencia el coñvenio de colaboración entre el Departamento del 
Distrito Federal y la Organización de las Naciones Unidas, designado 
corno Proyecto MEX-86-009, que tuvo pOr objeto conocer los fenómenos 
sísmicos que afectan la ciudad de México y ·determinar acciones que 
mitigen sus efectos. 

Por parte del Departamento del Distrito Federal, fungió como Coor
dinador Nacional del Proyecto el Ing. Alejandro Rivas' Vidal, 
Coordinador Técnico Operativo de la Secretaría General de Obras, y 
por parte de la Organización de las Naciones Unidas, se desempeñó 
como Asesor Técnico Principal el Dr. Ignacio Armillas, Oficial 
Superior de Asentamientos Humanos del Centro de las Naciones Unidas 
para los Asentamientos Humanos (HABITAT). 

Este "Manual de Análisis Sísmico de Edificios 11 recoge y ejemplifica 
varias disposiciones reglamentarias, sin embargo no debe entenderse 
que dicha normatividad se extiende al Manual, los criterios y 
ejemplos aquí expuestos deben tomarse sólo como una recomendación. 

La ejecución de este manual estuvo encomendada al Grllpo Ingeniería 
Integral S. A., . se ruega al lector dirigir las sugerencias u obser
vaciones a, Ana Ma. Mier #10, CP 03100, México, D. F. Participaron en 
forma directa: 

Ing. Federico Alcaraz Lozano 
Ing. Jesús Mendoza Alvarez 
Ing. Luis Jorge González Moreno 
Ing. J. Osear Treja Martfnez 
Ing. Rafael López Mejía 
Ing. Miguel Rangel Loza 
Ing. Bernardo Rivas Ramfrez 

y como asesores: 
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• 1 

ntrodUCCIOn 

E 1 3 de Ju 1 io de 198'', fue pub 1 icado 
en el Diario Oficial de la Feder•ción el nuevo 

"Reglamento de Construcciorooo para el O.F." y po~ 
teriormente lo fueron las siguientes •Normas Téc

nicas Complementarias• eh la Gaceta Oficial del 

O. O.F.: 

29 Oct. 1987 

5 Nov. 1987 

12 Nov. 1987 

19 Nov. 1987 

26 Nov. 1987 

N.T.C. para Diseño por Viento 
(NTC-VIENTO) 

N.T.C. para Diseño por Sismo 
(NTC-SISMO) 

N.T.C. para Diseño y Construcción 

de Cimentaciones. ( NTC-CIMENTACIONES) 

N.T.C. para Diseño y Construcción 

de Estructuras de Mampostería 
(NTC-MAMPOSTERIA) 

N.T.C. para Diseño y Construcción 

3· Oic. 1987 

de Estructuras de concreto 
( NTC-CONCRETO) 

N.T.C. para Diseño y Construcción de 
Estructuras Metálicas. 
(NTC-METALICAS) 

lO Oic. 1987 N.T.C. para Diseño y Construcción de 
Estructuras de Madera 
(NTC-MI\OERA) 

• 

a los que en lo sucesivo se harA referencia como 

Reglamento y Normas. 

La Sub-comisión de Normas y Procedi--
mientos de la Comisión de Reconstrucción de la 

Ciudad de México, pidió al Instituto de Ingeniería 

de la U.N.A.M. la revisión de los "Comentarios•, 

que ya_hab~a~ sido edit~dos para reglamentos_ante
riores y en donde se analizan las razones que so-
portan este nuevo Reg1amento y sus Normas, hacien

do hincapié en los motivos de los cambios más rel~ 

vantes, estando éstos, desde el punto de vista del 
análisis sísmico de edificios, principalmente en el 

1 



T1tulo VI, Seguridad Estructural de las Construc

ciones y en las NTC-Sismo. 

Considerando el esfuerzo que repr~ 
sentó la elaboración del Nuevo Reglamento asi co
mo de sus Normas y de los "Comentarios•. la Secre 

taria General de Obras del O.O.F. determinó dar-
les una gran difusión y crear los medios para su 

correcta aplicación e interpretación. Una de las 

herramientas creadas,· para este ültimo fin, es es 

te Manual. 

Este Manual, dirigido a todos los nive 

les de la población ingenieril, no intenta ense-

ñar o inventar la Ingenieria o la ciencia de las 

estructuras a los Ingenieros, pues es obvio que -

el medio está formado por técnicos altamente cap~ 

~~tados y entrenados. Por el (Ontrario, su objeti 
va es únicamente el evitar errores de interpreta-

• • ! \ . 

c1on y poner. en manos o.¿ ~stos técnicos una efi--

caz herramienta de aplicación del Reglamento y 

sus Normas Técnicas Complementarias, sin justifi
car ni poner en tela de juicio dicho Reglamento 

ni, mucho menos, redactar un tratado de anAlisis 
estructural. Este último punto fue revisado cuida 

dosamente, pues escribir sobre análisis s1smico 
sin hablar de estructuras es extraordinariamente 

difícil. 

Nunca se cuestionó lo asentado en el Re 

glamento o las Normas, puesto que no es éste el fQ 

ro apropiado para ello y, por otra parte, ya exis

ten los "Comentarios al Reglamento" que lo justifi 

can_. Si:se hubiera hecho, se habrían.duplicado,-
funciones innecesariamente. 

A lo largo de este trabajo se trató de in 

terpretar fielmente el Reglamento sin dar opinio-
nes estructurales, pero en algunas ocasione~. fá-

cilmente detectables para el lector, ésto fue mate 

rialmente imposible y hubo necesidad de entrar de 

lleno en el campo estructural. Tanto estos argume~ 

tos como los ejemplos pueden ser saltados por los 

lectores versados y limitarse al uso de los diagr~ 

mas tablas y figuras explicativas con sus respecti 
vos ar~iculos y Normas Técnicas Complementarias de 



referencia. 

Otro de los retos a vencer al escribir 

este Manual, fue el de hacerlo con un enfoque tal 

que realmente sirviera como herramienta para aplL 

car eficaz y certeramente el "Reglamento de Cons
trucciones para el D.F.", con sus "Normas Técni

cas Complementarias". Para ello se estudiaron mu

chas alternativas, desde el simple análisis y co

mentarios de cada articulo y Norma Técnica impor
tante,hasta un texto p~ogramado. 

La opción finalmente seleccionada fue 

la de diagramas de flujo donde se agruparan todos 
los elementos relacionados con un tema en partic~ 

lar, especialmente aquellas indicaciones del Re-

glamento y las Normas que, por más aislados, se 

tienden a olvidar. 

Esta opción se complementó con ejem-

plos de aplicación que se desarrollan paralelame~ 

te a la interpretación del Reglamento. 

En cada punto de los diagramas de flu-

jo se·marCaron las referencias correspondientes, 

tanto del Reglamento como de sus Hormas Técnicas ; 

Complementarias. 

Para que cada uno de los diagramas de 

flujo se entendiera formando parte de un conjunto 

congruente se implementó el diagrama de bloques, 

que aparece inmediatamente después de esta intro

ducción, y que funciona como una guía que hace co

herente la aplicación de los diagramas de flujo. 

.Se encontrará que los artículos del Re

glamento y las Seccio~~~ de las Hormas Técnicas 
Complementarias no aparecen en orden numérico, és

to es debido a que solamente se muestran como ref.!'_ 

rencia al tema tratado. 

Es el deseo de la Secretaria General de 

Obras del Departamento del Distrito Federal y de -

los autores que este Manual sea verdaderamente útil 

para los usuarios. 

Tomando en cuenta que, hasta donde co-

nocen los autores, es la primera experiencia en 



México de escribir un Manual que no sea ni •come~ 

tarios• ni •Ayudas de Diseño•. sino únicamente pa

ra facilitar el camino entre el Reglamento con 
sus Normas y su interpretación y aplfcación, agr_! 

deceríamos todas las sugerencias que nos permitie

ran mejorarlo. 

lng. Federico Alcaraz Lozano. 

lng. Jesús Mendoza Alvarez 
lng. luís jorge Gonz~lez Moreno 

Jng. J. Osear Treja Martínez 
lng. Rafael López Mejía 

lng. Miguel Rangel Loza 

lng. Bernardo Rivas Ramírez 

Ab r i 1 de 1988 .. 
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para aplicación de los oiagromas de flujo 
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CAPITULO 1 CAPITULO Z CAPITUL03 CAPITULO 4 CAPITULO-~ CAPITULO 11 
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ELECCION DE MATE· UBICACION (}EC.23] CARGAS MUERTAS, - ESTADO LIMITE OE 

RIALES Y ESTRUCTU· SERVICIO (}EC. ll.j] 
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VIVAS, ACCIDENTA- VALUAC ION DE DISTRIBUCION DE 
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A 8 R E V 1 A T U R A S 

ABREVIATURAS 

ART. 

"COMENTARIOS" 

FIG. 

NTC-SISMO 

NTC-CONCRETO 

t'l ~-

NTC -METAL! CAS 

SIGNIFICADO 

Artlculo, cada vez que aparece Art á articulo 

se refiere a los artlculos de •Reglamento de 

Construcciones para el D.F." 

Se refiere a los comentarios al "Reglamento 

de Construcciones para el o.r.•, escritos 

por el Instituto de Ingeniería de la U.N.A.M. 

Figura, se refiere a las figuras de este Ma

nua 1. 

Normas Técnicas Complementarias para Diseño 

por Sismo. 

Normas Técnicas Complementarias para Diseño 
y Construcción de Estructuras de Concreto. 

Normas Técnicas Complementarias para Diseño 
y Construcción de Estructuras Metálicas. 



NTC-MAMPOSTER 1 A 

NTC-CIMENTACIONES 

NTC 

3.6. NTC - XXX 

R.C .O .F. 

Normas Técnicas Complementarias para Diseño y 

Construcción de Estructuras de Mampostería. 

Normas Técnicas Complementarias para Diseño y 

Construcción de Cimentaciones. 

Normas Técnicas Complementarias. 

Cuando las referencias a las NTC estan prece
didas de un número este refiere a la sección 
correspondiente de la NTC, por ejemplo: 6. l. 

NTC Sismo, quiere decir, la sección 6. l. de -
las Normas Técnicas Complementarias para Dise· 
ño por Sismo. 

Reglamento de Construcciones para el Distrito 
Fédera l. 



l. ASPECTOS PRELIMINARES 
• ._1_ 

DEL ANALISIS SISMICO 



L ASPECTOS PRELIMINARES DEL ANALISIS SISMICO 

ASPECTOS PRELIMINA-

RES DEL ANALISIS 1------tl 
SISMICO. 

ELECCION DE MATE

RIALES [s ECCION 1..¡] 
ESTRUCTURACION 

[SECCION l. :ij 
SECCIONES PRELIMI.N 

~----ti RES [SEC. 1.<] 



1 genero lidodes 

l. l. GENERALIDADES 

Diseñar estructuras no só16 con 
siste en determinar secciones ·estructurales 
y obtener niveles de esfuerzos seguros. Al
gunos aspectos igualmente importantes de un 
diseño exitoso son la economla y la facilj 
dad de construcción. La obtención de resul
tados ópt~ se logra cuidando todos los a~ 
pectos del análisis y del diseño partiendo. 

de la selección adecuada de los materiales 
asl como de una estructuración eficiente -
·del sistema y la determinación racional de 
las secciones,con lo cual el proyectista 
busca que cada parte de la estructura fun

cione con seguridad, bajo un enfoque glo
bal y uno particular de los elementos que 

la componen. 

En este capitulo se incluyen los 
aspectos que al iniciar el proceso de diseño 
influyen de una manera determinante en la 
obtención de resultados,como son: elección 

de materiales, determinación del sistema e~ 
tructura 1 y secciones pre 1 iminares para aná 
lisis. 



12 materiales 
14 ··~ro~.: 

r:-:-
•,r-.. ---- -

¡
,·-~·T. C. -CONCRETO. 

. 1.4 MofnuJ,.,. 

... 
.. :;. Las Normas Of1C'ialts Mnicanas (NOM) citadas~ ti" 

:.~ fi;r~n 'a les que estrn Yigtnles cuando se· apliqur el pre
~;.·;,.,:,,lr (loeurTal"nlo. 

,:;~ ~-:.: _-,_ 

·.:·1.4.1 f..oncrtlo 
·ll•i 

· .. :...·:El c-oncrrto empleado para fine-s 1"51ruclurales putde 
·<~¡.de dos da~: da~ 1, con peso .,-olumttrico rn :·::do 
:; ¡;~· !lupe-rior a 2.2 ton/m 1 , y clase 2, con ~ \'Oiu

\;, lnitrieo en ~ado fri"'Seo comprendido en::e 1.9 y 2.2 
-~¡~~/m'. ' 
'. ' .:-;.: . 
~--~- Para In obras clasificadas como d('l grupo A .o Bl, 
;: ~gún se definen l"n el articulo 174 del Rrglamento, ~ ¡.. . 
: . .'usará concnto de el~ l. El Correspon!oable en Seguridad 
~-·Estructural podrá ~rmitir d uso de concreto clase 2 para 
fdiclaas obra!, si dl"mut"Sira que f.:l comportamif'nto estruc
>tural ~ra r.atisfactorio e incluye nta justificación l"n ]a· 
;.:memoria de cálculo. 
.·.· 
~~~) AfoJuiaÚJ componenleJ para ~ncrdoJ claJe 1 r 2 

. '' 

En la fabricación de los concretO&, clase 1 o 2, se mt· 

· pleará cualquier tipo de cemento portland que sea con· 
-'-8:ruente con la finalidad y características de la estructura 

• :· .;¡qUe cumpla con IM requisitos ~pecificados en la norma 
¡ ~. NOM C J. También se podrá emplear ttrnento port1and

f¡ -~putol-:na. PUZ 1, que cumpla con la norm~ NOM C 2. 

~ 
~·: .. ~ agregados 'pétreos deberán cumplir con los requi
silos de la norma NOM C 111 con las modificaciones y 

. ad~ci~n~s establecidas en 11.3.1. . 

:· D agua de mudado deberá ser limpia y -cumplir oon 
B· Jos requisilos de la norma NOM e 122. Si contiene IUS· 

t( i:ancias en &alución o en suspensión que la enturbien o 
t\ }e produtcan olor o sabor fuera de Jo común, no deberá 
t'~~mplearse. · --

l'odrin u~ar!oe aditi\OS a Mlicitud rxpres.a dd usuario 
o a proput!'la dd productor, l"n am~ caso! con la 
auto• ización dtl Correspon!o.able en Seguridad F.siructu
ral, o dd Director dr- Obra cuando no ~ tl"quiera de 

Corre5ponsahle. Los aditivos deberán cumplir con los 
rl"quisitos de la norma NOM C 255. 

Los conndos clase 1 ll"ndrán una resistencia l"specifi
cada, {'t• igual o mayor qul" 250 kg/cm2• La resistencia 

~pedficada de los concretos clase 2 ser~ infer-ior a 
2SO _kg/cm~. En ambos casos dr-herá comprobarse que 
d niu·l dt: resistl"ncia del concreto estructural de toda 
construcciím cumpla con la resistencia especificada. Se 
admitirá que un concreto cumple con la resistencia es~· 
cificada si satisface los rl"quis.itos prescritos I"'I 11.3. El 

Corre5ponsal.le en Seguridad Estructural o f'l Dir-ector de 
Obra, cuando el trabajo no requirn de Corre!ponsahle, 
podrá autorizar e1 uso de re!istencias, f:, distintas de las 
antn mencionadas. 

Para di!'e:ña1 &e usará el valor nominal, f;, determinado 
con la expresión si{!:uiente: 

Para wncri"IOS dases J y 2 

t• • 0.8 f' 
e e (1.7) 

El valor 1; e5,. en parle, una medida de la ri"$Ístencia 

del concreto en la estructura. Para que sea válida la ex· 
presión (1.7) MbC"n cumplirse los requisitos de transpor· 
11", colocación, compactación y curado prescritos en 1 1.3. 

Se tJace hincapié en que el proporcionamiento de un 

concrtto debe hacerse para una resistencia media, 7;, 
mayor que la especificada, fe, y que dicha resistencia 

media es función del grado de control que se tenga a1 
fabricar el concreto. 

::;'~-------
1.2. MATERIALES. 

Generalmente cuando se contempla 
o 

la posibilidad de efectuar un proyecto es--

tructural desde el diseño arquitectónico se 

define el material que se va emp.lear en su 

construcción; los materiales más usados son 

el concreto reforzado, la estructura metAli 

ca, mampostería de diferentes formas y mate 

riales y la madera. El Reglamento del Dis-

trito Federal no excluye la posibilidad de 
utilizar otros materiales siempre y cuando 

se incluyan estudios que garanticen un com 

portamiento adecuado,es necesario determi

nar con exactitud la clase de material que 

se utilizará en la construcción, si éste -

se encuentra disponible y si se puede ga-

rantizar la calidad especificada en el di

seño. 

CONCRETO . 

En las N.T.C. para concreto, sec 

ción 1.4 Materiales, se especifican las ca 

racteristicas del concreto empleado para -
fines estructurales dividiéndolo en Clase 
l y 2, definiendo las caracterlsticas de 

cada uno. 
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e)_ ResiJtencia a tensión 

Se. considera como tr5i5tencia a temión, f., de un con· 
crtto el promedio M los ~rueuos r~istentes ~~tenidos a 
partir d~ no meno!' de dn!'O ensayes en cahndros de 

15 x 30 cm cargados diametralmente, ensayados de 
acuerdo con la norma NOM C 163. A falta de informa

ción experimental, Í 1 k' puede t!limar igual a 

C'Jocreto clase 1.5/f' 
e 

concreto clase 2 !.21fT 
e 

La rf'sistcncia a ten1-il.n por nniún o módulo de ro

tura, Ír. se puede 1.uponer igual a 

concreto clase 1 2/f' ·' e 

concrct~ clase 2 
... . 

Para disl'íinr se usará un \'alor nominal, r:. igual a 

0.75 ft. Tambit:n pul'de tomar~: 

concreto clase 1 

concreto clase 2 

1.2@ 
e 

o. 9 _,;:;; 
- 1'. 

y el m~dulo de rotura, f~ se puede tomar igual a 

concreto clase 1 1.6@ 
e 

concreto clase 2 l. 1..1(; 
e 

En las npresiones anlrrior~ que no 2an homogénl"AS. 
los ~fuerzos dt"bl"n estar rn l,}cm2 ; 1~ resultados se ob· 
tienen en estas unidades. 

d) Mód.do de eladciJad 

Para concrdos cla~ 1, el módulo de da:.ticidad ~;C &u· 
pondrá igual a 

14 000/f' kg/e;.2 
e 

y para conctt'IO clase 2, se supondrá igual a 

e) Contracción por JUado 

Pera concrelo8 da~ 1, la contracción por Sf'cado final, 
r,,, sr ~upondri Ífuala 0.001 y para concrMo da.st' 2. lf! 

lomará igual a 0.002 . 

fl Drfnrmarirín di/nido 

Para concreto cla!'t' 1, t:l coeficiente de d('formación 
a~ial difcrida final, 

S(' supondrá Íf!ual a 2..1 y para concreto clase 2, se supon
drá i~nal a 5.0. Lac: cantidaJcs b, y 61 son las ddonna
cion;s axialr!' final r inmediata rcspectiumcnte. Para 
calcular nn-hac; dikrirla~. \'.1!8~ 2.2.2. 

·_. --~---,·!'9$3!ii!li!:!l!JIIIillli!lllliililllil!ii'IEIII:I!ill•lllilllllllllllll'lllb!!.':!J?E·IIIIiliiiiii!:ISSlWMIIIillllllli 1 

Es importante 

diferencia principal de 

considerar que la -

los concretos clase 
! 

1 y 2 es tanto en resistencia como en el ~ 

dula de elasticidad, este último interviene 
directamente en la rigidez de los elementos, 

que afecta directamente a las deformaciones 
en la estructura. 
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!">('<>!!e. 

ti~,;~'?:~ . 
éi¡4.2" Amo 

~-:j\·t'~o refuerzo ordinario para concreto pueckn usarse 
t?J~ifa.s de acero y/o malla soldada de al.:!.mbre. Las barras 
1 :-~-~~á~· corrugadas. con la sah:cdad que se indica adelante, 
f-"; J' deben cumplir con las normas NOM 86 o NOM B294; 
¡-:lo' B 457; ~ tomarán en cuenta las rntriccion("S al U50 

¡_--_de ··~lgunos de e:stos aceros incluidu en. l_u prescnl~ 
¡· Normas Complemf'ntarias. La maUa cumphra con la nor

,,~ ·: ~~ NO'-f Bm. Se pennite d u~ de barra lisa ~e 6.4. m~ 
. ·de diOmrlro (N• 2) pan ~tnho! (donde as1 se md.i·· 
¡·-'-que en d texto de estas Normas), coneclor~ de demen
[: :tos compuo!s;<b y como refuerzo para futru cortante po_r 
! :'(ricciOn (vi<L~ 2.1.5i). El a~ro de prnfueno cumpli· 
¡··¡:á con la.s normas NOM 8293 o NOM 8292. i. 
¡:,.: .. ,. 
;; ::···Para elemtntos ~undarios y 1~ apoyadas en su 
(~:?en metro, ~ pennite d uso de barras que cumplan con 
L: b., nonnas BIS. 832 y 872. 
1'"; . 

t-?·:;~ . 
¡-:jo\:. El mOdulo de duticidad del acero de refueno ordi
j:_· ~ha no, E.. se supondrá igual a 2 x to• kg/em2 ; el de 

r~J.~,~~~nes de prcsíuerzo se supondrá de 1.9 X to•. ~cm'. 

~
'l.<]•."! ,·- . . .. 
~~T{'f.,; el cá1culo de resistencias se usarin lo! ofue'"J'oa de_~ 
"·rnueacia mínimo-a. f,.. establecida~ en tu normas a~d&.L : 

f2Y1ik:. : .· . ·· · · · · · 

Para las obras clasificadas co

mo A o Bl, según se definen en el art. 174 
del Reglamento, se usará concreto clase l. 

El corresponsable de la seguridad estructu

ral podrá permitir el uso de concreto clase 

2 para dichas obras, si.demuestra que el -
comportamiento estructural será satisfacto

rio e incluye esta justificación en la me
moria de cálculo. 

Como refuerzo ordinario para con-

creto pueden usarse barras de acero y/o ma-
lla soldada de alambre con las salvedades y 
restricciones dadas en la Secc. 1.4.2. - - -

N.T.C.-Concreto. El acero de presfuerzo cum
p 1 irá con. las Normas NOM-B-293 a NOM-B-292. 

ACERO. 

las N.T.C. para Estructuras Metá
licas no especifican el material pero se dan 

las características que se deben cumplir en 

la Secc. 1.3. 

En la misma sección se clasifican las estruc 

turas en dos tipos: el Tipo 1 designado para. 

marcos con conexiones rígidas y el tipo 2.P! 
ra elementos de anoaduras. 

En estructuras del Tipo 1 que se -
analizen y diseñen por métodos plásticos el 

material debe cumplir los requisitos 1.3.a. 

y l.J.b. relativos a las características del 
material y su fonma de cómportarse ante las 
cargas. 

la Secc. 9 de las N. T. C. para e~ 
tructuras metá 1 icas acepta la utilización 
de estructuras que no sean de acer-o si la es 
tructura terminada presenta características 
tan satisfactorias como una de acero,si cu~ 

ple los requisitos respectivos en lo que 

respecta a estabilidad, deformaciones per

misibles y durabilidad, revisando las ca

racterísticas del material en cuestión re 

lativas a: curva esfuerzo-deformación, 

efectos de cargas de larga duración, efec
tos de repetición de cargas, ductili --

dad, efectos de soldadura (si se usa¡ y la 
posibilidad de·corrosión. 



1.2 

TiP?s a~ t.Uru.cturtU y m.itodos d~ análi..sis 

construcción debe cOntar co~ una estructura que 
adecuadas para ·asegurar su esta· 

bajo cargas nrticales y que le proporcione res.is· 
y rigidez suficientes para resistir los efectos com

~H".bina<los de las cargas verticales y de las hori:tontal~ que 
en cualquier dirección. 

utilizar~ 61 ructuras dr alguno de los dos tipos 
que ae describen a continuación. En cada CA50 

pitrtiicu,Ju d análisis, distiio. fabricación y montaje deben 
de manera que ~ obtenga una estructura cuyo 

· comportamiento corre!-ponda al del tipo degido. Debe 
. Pi-ntarse particular atención al diseñ~ y construcción de 
' fas conniones. 

Las estructuras del tipo l, comúnmente designadas 
rígidos o estructuras continuas., se caracttrinn 

porque los miembros qur las componr:n están unidos 
sí por medio de conexiones rígidas., capa~ de 

a un mínimo las rotaciones relati\'Bs entre )05 

r ,,., ... m, .. de las barras que concurren en cada nudo, de 
· manera que ti análi5is pu~de basarse en la suposición 
·.de que los ángulos originales entre esos extremos se con

, sin cambio al ddormarse la estructura. Esas co
i i•uio<•es deLen ser capaces d~ transmitir, como mínimo, 

ve~s ~1 momento de diseño que haya en el extremo 
cada barra, teniendo en cuenta, cuando sea necesario, 

·erecto de las fuerzas cortantes o normales de diseño 
haya en ella, multiplicadas también por 1.25, inde

j' p>endi•ml:on•«•te de satisfacer todos los requisitos aplica
de la ~ión 5.8. 

-- _ ... ~ . 
··,·. ... ,.~_:T::~;~·-:-.-::"·.:~~-. . . ·=. 

. .... ~- -. ¡ . -: ••. ••• .. ~ ...•. ·.;·.·.; · .. ·: .. ! - . .. •. --.,,-:·.f···,._ · •. 

. Las ~tiuctufas. dei tipo 2 'son las cjue están· foi-miadU ·-.); ··:;:_ 9~{ÜTÍIOS METAi.ES -· '·' ·. ;·;, . · ... · . 
por miem~ros 'l'!nidos entre~¡ por medio de'coóexiones.". ~ ~ ,.

1
.... ·.-.-·.:::.·. , .: • .' •• •• _:-•• • ·-·.'··-, -_! •.. 

quG permi!en. i_otaciones relativas,: y que aon __ c:apaees d~ · ·' J:; .'-..~:·-·.~\~u ,d. -~!~~o de ;~tr_uCtur~" f_o;cl-J_ta~As _pOi- ~etalel que 
tra~smitir la totalidad de JU. fuerzas ·normales y: cor· 1' ''no &ean &CerO· se· procederá de ·manera que la estructura 

., tanl~ así. como mOme~l~ 'n~: m~fOres d~l 20 por ciento·-;~-~-~-:,;~::). ter~j~~da:.'.pr~~nte CafacterÍsti~; .. pa;: lo ·m~n~ ian la: 
· de los m~mento5 ¡.~isterite& de. diseño de Jos mi~mbrOs. . .. 'tisf8~tOria~· como u_ría d~ a~ro que! cu-mpla Jos requisitos. 

. considerados. . /·d~ ~~! N'orma·s TécniC:.~ en lo que ~~~cta a estabilidad,. 

Las estructras del tipo 1 pueden analiurse y diseñarse 
utilizando métodos elásticos o plásticos;. estos últimos son1 
aplicables cuando se satisFacen los requisitos Siguie?t.es: 

a) · El valor mm1mo garantizado del esfueno corres
pondiente al limite inferior de fluencia dd acero, 
Fr• no es mayor que el 80 por ciento de su es
fuerzo mínimo especificado de ruptura en tensión, 
Fil. . -· 

b) La curva carga-deformación del acero tiene la.s 
características necesarias para que pueda presen
tarse la r~distribución de momentos requerida para 
la fonnación del mecanismo de colapso. Para ello, 
debe tener una' zona de· cedencia, de deformación 
creciente bajo esfuerzo prácticamente constante, 
correspondiente e un alargamiento máximo no me· 
nor de uno por ciento, seguida de una zona de 
endurecimiento por deformación, y d alargamien· 

. , .. defo~acion~ p~rmisibl~ y durabilidad. Para ello se to-
nla~án- en' cU~nta Jai·caraclerí!'ticas proPia!l del mateña1 

' en cueStió~;: r~lativas. a:"· · · ,'.· . ·. . 

._. .·.· 
Cur\·a ~fuerzo-defoi ~~-ación.· , .. 

Ef~·;_o~ d~· ;~r~a~ de' l~rga dura~i6~. 
·,, ~re-ct~>-=' ·d~ rt'petición de carga!. 

. ; ·. -- . . . . . 
~ -· . 

D~ct~_lidad y ~nsihilidad a concentraciones de esfuerzos. 

Eft'Ct~ de soldadura,en ca.c-.o de emplearla. 

Po~ihilidad d(' corrosión. 
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MATEHL\I.ES PMlA MAM!'OSTERIA 

·' Pic:.aJ 

Ti pns de pirzas 

picw~ u~nda-. en J,J,. •·lemcnlos r~lrtldur.Jie~ (le 

¡;¡,.·,;;;;.,,1""'''' .. ,.¡, •ltlw1,Ín cumplir lus rcqui,itos gcurJ.1!1·~ Jc 
t·;.::'ci>J;,¡,,.¡ r~¡H·cifit·:ulos po1 b Din·Cli,'m C•·ncrnl rlt: Norm;u · 

S,.,,,.,,.~,¡;¡ •le <:omncin y Fomento lndu~t1ial para 

malt 1ial. 1:upa1ticula• dcLc,:ul oplit'al!>l'la.., ~i~uien· 

L:ulrillos y blor¡ucs ccr,jmicos de Larra, arcilla 
o similares 

1\lot¡ur.:, lndril'os o t,,J,ir¡ucs y I.3Liconcs de con· 

cu·to 

.-1 • a¡oitnlo ¡),. oli,•·iio 'í-mirtl d•·l Jt¡·¡.damruto se 
rli·•li'''''"''' f .. u·tn~r~ tic compollamil'nlo si!;mko, Q, l'n 

¡;,~,(.,,.,;;.-,., .J, 1 tipu •fe pkla r¡uc c.ompone un muro y de su 

firu" de aplicaci/on dd capítulo 'mrm.iunudo se 

"ci";,;,¡,.,.,. t.iu como pirwo; maci1as aquellns que tirncn 

~Ú ¡,·,, tram·\·rr:-.. tl 111."1~ c!t·-fJ\"Orahle 1111 :'rr1·a neta' 

Juo;.uwuo"' i!) i"'' cit·11tu •ll'l :,rra total, y CU)aS 

~·'""mne<·nu tirurn r~¡rc~otr!f. IIU·uou·~ d~ 2 _cm. 

2.1.2 Hcsi.strncia en comprl"Sión 

Lu T<'!iÍslrncia rn compresión ~e determinará par~ c3:1ia 

tipo de pirt¡:as de acuerdo con el ensaye espcciricñdo' en 

la norma NOM C 36. 

Para diseño se rmplc:mi. un·' alor dro la rc~istcncia, r:. medida sobre el área bruta, que 5e determinará romo -

el quf' es olcan:ulfl'o por lo mrnos j}or el 98% de las 
pier.as producidas. 

2.2 Mortc·ros 

l.o"' nwrlr1o<> quC' H' <'tnplccn t'll t•lemcnlos estructurales 

de mamposletía d,•l,c-rá.n cumplir con los requisitos si· 

¡.;uicH\('~: 

11) Su tn.i .... trnt ia rn comprr:-i,í•n ser.i por lo menos de 
·lO k;.:/t:lll!!. 

1,) La n·IJción ,.oJnmCtrica entre la arena y la suma 

ti!! cf'ment.:mtes se rnconlrará entre 2.25 y 3 .. 

l') La resi"tencia se: drtcrminará según ló ~rrcificado 
en la norma !'\0~1 e 61. 

rl) Sr t•mplrad 1.1 míni~n:J. rantidad de :1;!\IO que dé 
como rc-=ultado un morlt·ro f.icihnente tr:~bajable. 

2.3 Acero de rcjul'r::o 

F.l rduerzo que 5e emplct• en ca:.tillos, dalas y/o ele-

mentos colocados en el interior del muro, estará consti· 

tuido por barras Corru_::!ndas que cumplan las especifica· 

cione5 NOM R6 y B21/o1, .por malla de acero r¡uc cumpla 

con la ~:spccificación 1\290 o por olambres corrugado" la

minados en frío que cumplan con la 1tOrn1a D72. Se udmi· _ 

tirá el uso dr barras li<;os únicamrntc l'n co;tribos, en ma;
lla~ clectrosoldadas o en co'ruictorrs. Se podrá~ utilizar 

- otro!l tipos dr :tt'l'10 :<Ít'mprc y cuando "'t' dt·mtu·~trc a 
fJUt' h:u r rdcn·tii'ÍO rl tapitulo de · 

sali~fac:cif,n drlllcparl.lmcuto su ericirucia con:'o refurrzo 
· ~í .... mi• n -.un la o; CJIU·.· tit·rÍ;·n •·n "11 ~eccÍÍ•n tr:ms· 

"":''···'- · · e-structural. d • .;r.,~i:ural.lc un .in·u uctñ de ,,;,r lu 1111"1\(¡S 45 
d.-1 itr~·a bi u tu; . :¡¡J.·ú,:.~ -_eJ.· ··~¡·•:!oui d·-~ ~liS Como e~rm-~70 de clivitn, rf, se CO~!;idl'rará rl de Úurn-.-
i~r~·n~."cS 1~c 1iur ~~e-: LS cln. ;.; :- -.".~. ··. · ,·. ci_a garant!zado·por el lalnic_anlr. l~_verifirnción ~e cali·:. 

';_.¡,',;"':-:::'-:···- :<~ > · ... · ·.-. :·-· . . ::::· ·'\'/.:. ·.·: -. ···:·da1l dr!'acúO sr. hai-:i dC a<:ticrciO con la nrirma corres·~ 
· .·- ;•-:-" ·- pondirntc ~~~la Íliu·cr:ii111 'Gcnrr.il 1lc Ñorn;a~ . 
. -· " .. -

MAMPOSTERIA. 

En las estructuras edificadas 

con mampostería se debe conocer bien el ma 

terial que se dispone; en la sección 2 de 

las N.T.C. para Diseño y Construcción de E~ 

tructuras de Mampostería se indican los re

quisitos generales que se deben cumplir, CQ 

mo son: forma, sección transversal,resiste~ 

cia a compresión, esfuerzo cortante resis

tente de diseño, etc., se definen las carac-. ' . 
terlsticas del mortero, su resistencia y•do-

sificación. Las piezas utilizadas asl como 

el mortero deben cumplir con los requisitos 

de calidad, especificados por la Dirección 

General de Normas de la Secretaría de Comer 

cío y Fomento Industrial para cada material 

El acero de refuerzo para confina 

los muros con dalas y castillos o el que se 

emplee en el interior del muro, deberá cum

plir las condiciones que marca la sección 

2.3 de las mismas normas. 
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J. CONSIDERACIONES GENERALES 

1.) Alrtmrt' 

[_.,la!- di~JH'>sieiour!' Yln 21plicablr-!' a rlrmrnlos r~lrul:· 
!male-s dr m:ul<'ra a~·rrarla dr cualquirr tl'prcir:o, cu,a 

clrn~id11d n·lati' s pwmr~ho, y. ~~a i¡:ual o H•¡•erior a 
1\.:\S, }' a rlrmrnloc; l""lrurluralrl' de madt-ra contr 1u·ha 
pada. 

Para rfrrtol' dt' las prf'!'l'nlrs 1\'orma<., Jac; mader.11c 
ll"'ualr." rn Id cono.trurc-iOn ~ dacifican rn nmifrru!o r 
laJifnliada.l. La." latifoliadac !-f' l'uhdj, idrn rn lo!' lrr~ 
,:rup~ ~i~uif'nl!:l' dl' atundo ron lol' lalorrs dr su mú
rfulo d.· rla .. tiridad torrr<-pondiclllr al quinto ¡w."~~lil, 
Eo o:. para madrra ~ca (aqudln CII)O contrnido dr hu
medad ~ < 18 ::t: 2 por ciento): 

Grupo 

Grupo 11 

Grupo 111 

lnttnalo de ,-aJores 
dr F--o-os (kg/cmZ) 

> 120000 

85000- 119000 
' 

SO 000 - B·t 000 

El 'alor de: [,."s drherá ser drterminado e:xpcrimf'n· 
talmente con pi_f'za~ de tamaiio f'!'tructural. 

1.2 r.Jn~ifirociún nlfiiCiural 

Otroo; m¡.tod(ll' de dasificación ddu·nin ser aprobado-s 

por d Dl'parlamento del Oistriro Fraeral. 

) 3 /Jimrnlint~es 

Par~ rft>clos de dimt'n!'iionamiento se utilizarán con pre· 
f('rt'nna la~ S('("CÍontS Npecificada!'i en la Norma Oficial 
Mt').Ícana !\'OM-C-2U-J983 (rd 2) "Dimensiones de la 
madt'ra a!'l'rroda p1na ~u 11!'<1 en la construcción". Para 
pit"za~ con dimf'n!'iionl's ma)'ou·s que las cubintas en la 
J\:orma citada )", en gent'ral, pua S('cciones que no M' 

aJmlcn a rilas deherá utilizar!;(' la srcción real en ron
dirión !'f'ca. 

J.4 Contt'nidn Jt'; J.ufTU'daJ 

.E~ contenido de humt"dad (CII) se define como el peso 
onpnal mrnos el prso anhidro di"idido entre el prso 811 • 

hidro Y ~ e:\.prtSa rn porcentaje. Se considera madera 
sn:a a la que tien~ un contenido dr hume:dad menor 0 
i•ual a IR -+- 2 · t ' • d ~ . - por c1en o, y numt a, a aque:lla cuyo 
conlf'n1do dr humedad es superior a dicl1o valor. El \'alor 
n:á).imo_ admisible se limita a 50 por ciento. 

lo5 pro)eclo~ dr rlrmentos estructurales dt· modalida
if's de la madera no eubirrtas por e5la~ Normu, tales 
·o'?o la madera laminada rncolada_ )" los di,·ersos tÍpO$-
dt' ~abJr_ros (con exct"pción de 10!1 de madera con.tracha- ·:: --~+ 

!·)~:t.~:_,~.e.:~'-~á-~:--~~' .. ·.·.p.T. h·d.-~.: t.'_:'_ ..... ·:·.P_·_."_._._·~_:_~~~- dd. __ _ . ·: _ ; .... -~ _ . , . _ , _ -~.fA 
- - - - -- . --- - --- .. . ··- :-;..-,_: •... ~ •::;:!;:-: '; ~::·..;.~:;:;-...;.~ .: .... Y.' ~- .• -, ;-; -::.::;; ';." • ,, ... •• .......... ::.::· ::' .:-;_~-;:::._• -_.--.-.• ~·:.:~·:.-.:,.:::._.~ 

· .. 

MI\DERA. 

.La madera como material usado 

para fines estructurales puede ser de cual 

quier especie siempre 

relativa promedio,~ 

rior a 0.35, según lo 

y cuando su densidad 

sea igual o supe-

establecido en las 

consideraciones generales de las N.T.C. pa

ra el Diseño y Construcción de Estructuras 
de Madera; sin embargo, para efectos de a

P 1 icac ión de las mismas Normas éstas e las i_ 

fican a las maderas usuales en la construc

ción en dos grupos, coníferas y latifolia-

das. Las latifoliadas se subdividen en tres 

grupos de acuerdo con los valores de sumó

dulo de elasticidad correspondiente al qui~ 

to percentil, E0_05 ,para madera seca (aque-

lla cuyo contenido de humedad es 18~ 2 
por ciento); la clasificación de esta espe

cie de maderas se hará de acuerdo con el -

apéndice 1 de las N.T.c_ de Madera 

Un material para estructuración se

rá mejor entre mas se acerque a las siguie~ 

tes características: 

a) Alta ductilidad (capacidad de 

deformarse sin fallar). 
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b) Alta relación resistencia-pe-

so. 
e) Homogeneidad. 

d) Ortotropia ( El mismo compor
tamiento en varias direcciones). 

e) Facilidad de fabricar conexio 

nes de alta resistencia. 

Generalmente mientras mas gran-

des son las estructuras mas lmportantes son 

estas características. En la Tabla l. 1 ~ 
da de la referencia l. l. se dan recomenda-

ciones para la utilización de materiales es
tructurales en edificios en función de sJ a_! 

tura. 

Si se requieren estructuras flexl 

bles la mampostería no es el material apro

piado, en cambio el acero sería mas adecua--
do. Si se requiere mayor rigidez es 

preferible contraventear o bien emplear mu

ros de mampostería o de concreto reforzado. 

El concreto puede ser usado para 

obtener casi cualquier grado de rigidez que 

se desee. 

tí M W&ti'' ;:;;&;;q¿ p;;; « ew•- Hwa 

l.-

2.-

TIPO DE ESTRUCTURA. 

MUY ALTA ALTURA MEDIA B A J A 

Acero l.- Concreto refor- 1.- Mampostería de 

Concreto refor- zado colado buena ca 1 idad. 

zado colado "in s itu". 2.- Concreto refor 

"in situ". 2.- Acero zado colado 
"in situ". 

3.- Concreto prec9. 3.- Acero lado de buena 
calidad. 4.- Concreto pres-

4.- Concreto pres- forzado 

forzado. 5.- Concreto prec9. 
5.- Mampostería re lado 

forzada de bue 6.- Madera 
na ca 1 idad. 7.- Mampostería de 

ca 1 idad regular. 

MUY ALTA 

ALTURA MEDIA 

BAJA 

mayor de 20 niveles 

entre 5 y 20 niveles 

entre 1 y 5 niveles 

LA NUMERACION INDICA EL ORDEN DE CONVENIENCIA DEL MATERIAL. 

TABLA l. l. 

ffiip 'H 
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l. 3. ESTRUCTURACION. 

Un proyecto estructural exige a 

los proyectistas un gran número de criterios 

de diseño, algunos de estos criterios son 
fundamentales para determinar la forma de la 
estructura; es crucial que se preste la ade
cuada atención a las consideraciones s1smi

cas en las distintas etapas de diseño. 

Es de suma importan~ia que la 

fonma estructural sea resistente, porque es 

muy dificil que un Ingeniero Estructurísta 

pueda hacer mediante el diseño que una for

ma estructural inadecuada se comporte satis 

factoriamente ante un sismo. 

Para que el Proyectista propor

cione una estructura adecuada,se debe dis

poner de suficiente información, se deben 
conocer las consecuencias del daño sísmico, 

los factores económicos requeridos para re

sistir ese daño, y el grado de riesgo de los 
diferentes tipos de estructura a fin de ele

gir una adecuada forma estructural. 

No hay una forma universal ic"dl 

para un tipo particular de estructura, aun

que hay ciertos principios básicos que de

ben tenerse en cuenta ; en general, la es-

tructura debe ser: 

a) Simple. 

b) Simétrica 
e) No ser demasiado alargada en 

planta o elevación. 

d) Tener resistencia distribuida. 

en forma uniforme y continua. 

e) Tener miembros horizontales 

en los cuales se formen las articulacio

nes plásticas antes que en los miembros 

verticales. 

f) Proporcionar rigideces que tomen 

en consideración las propiedades del suelo, 

es decir, lograr un periodo de vibración de 

la estructura distinto al periodo natural -

del suelo. 

Un Sismo revelará inexorablemen
te cualquier debilidad de la estructura, 

la cual podrá ser considerablemente dismi
nuida en términos generales mediante la a

plicación de los principios básicos ante-

riores. 

1!_ SMSiEi ya as a•e 

Para mayor información sobre este 
tema consultar ~1 MANUAL DE ESTRUCTU~ 

editado por el Departamento del Distrito F~ 

deral a través de la Secretaría General de 
'Obras el cual contempla diversas posibili

dades de estructuración comparando formas 
de estructuras adecuadas con las que deben 
evitarse. 
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:~·~:-~. r~q~iSitos. d~ ~ta 'stcció~' s.e' aplican a 'mf~inbros ,. 
~:riñcipale.s que trabajan estncialmente a flexión." Se in· : 
:~~fe':' vigas y aquellas col_umnas ~n cargas a:nales pe· ,1 

queñas; 
· .. '· 

(P <A .!'/10). 
u- g e 

¡ 
' 5.2.1 Requisito~ ~eom~tricos 

_ El claro libre· no deb(' ser menor que cuatro V«r1 

el puahe efecth·o. 

_ En sistemas de vi~;a y losa monolítica!, la rdación 
. entre la ~paración de apoyos que eviten el pandeo 

lateral y el ancho de la viga no debe exceder de 30. 

.:<.~ La relación entre e! peralte y d ancho no ~r.Í. ma· 

yor de 3.0. 

_ El ancho de la ,¡!'• no ~rá menor de 25 cm, ni 
excederá al ancho de las columnas a las que ue,a. 

~;:~ El eje de la viga no debe ~pararee horizontal
: ... ::·. mente del eje de la columna mú de un dédmo 
;,;.:.'i-:- '·de la dimrnsión transversal de la columna normal 

~tL" la v;ga. 

1.4. ELECCION DE SECCIONES PRELIMINARES. 

Dentro del proceso de diseño, la 
determinación de las secciones, es decir el 
dimensionamiento, se hará de acuerdo a los 

criterios relativos a los estados límite de 
falla y de servicio, establecidos en el ti

tulo VI del Reglamento ó por algún otro pr~ 
cedimiento optativo que cumpla con los re
quisitos del art. 195 del Titulo VI del 
l!. C. D.F. 

De acuerdo al criterio del estado 
limite de falla, las estructuras deben di
mensionarse de modo que la resistencia de -

diseño de cada sección, sea igual o mayor 

que la acción que sobre ella se aplique. 

Si se revisa por estado limite de 
servicio, una vez que se han cumplido las -

restricciones por limite de falla, se.compr~ 
bará que la respuesta de la estructura (de

formación, agrietamiento, etc) queden limi

tados a valores tales que el funcionamien
to en condiciones de servicio sea satisfac
torio. 

la parte final de diseño, la verJ 
ficación del dimensionamiento y la resiste~ 

cia, requerirá menos modificaciones y ajus
tes si desde el diseño preliminar se eligen 
secciones adecuadas al número de niveles, -

la intensidad de cargas y la estructuración 
global. 

En la sección 5.2 de las N.T.C. -
para Concreto, se establecen los requisitos 
para marcos dúctiles ~o lados en el lugar .Y 
para la combinación de marcos y muros cuan

do se asigna a la estructura un factor de 
comportamiento sísmico de Q=3 6 Q=4, y se -
recomiendan los requisitos geométricos que 
deben cumplir las secciones para elementos 

sujetos a flexión mismos que se ilustran a 
continuación: 
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El claro libre no debe ser menor 

que cuatro veces el peralte efectivo.Fig. -

l. l. 

-En sistemas de viga y losa mono

líticas, la relación entre la separación 

de apoyos que eviten el pandeo lateral y el 
ancho de la viga no debe exceder de JQ,Fig. 

1.2. 

&++ 
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-La relación entre el peralte y 

el ancho no ser~ mayor de 3.0,Fig. 1.3. 

-El ancho de la viga no ser~ me-

nor de 25 cm, ni exceder~ al ancho de las 

columnas a las que llega.Fig. 1.~. 

. -El eje de la viga no dene sepa-· 
rarse horizontalmente del eje de la columna 
más de un décimo de la .dimensión ~ransver
sal de la columna normal a la viga,Fiq. 1.5 

FIG. 1.3 

~ -r-

d 

-1-
b 

1 1 d ¡: ( 
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SECCION TRANSVERSAL '1¡ 
DE VIGA 

FIG. 1.4 
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5~ ;,: /tli~mbroJ a Jl~:wcOmprtJiÓn : -.- · ~--

::· i/ ~- '. ·, . . . ' '- . ' ·. . ,1 . ' . . : :; 

·':f Los requisitos de ma _K«ión. &e ap~C...n a mienibr,!-:" 1 

~n lOs que la carga aXial de' diseño, P .. -·K"a m8yor que··: 
;A,f:/10 . .'·! · .· ·. e;·, i '··· ·"· : · · '"' .!· .. ·. ··.· · '; 

·¡ ·. ! . 

S~tl. ~f'quisitos @f'Ométricos 
. : .. 

·; i..:... La dimensión transversal mínima no Sf'ni menor 

~ que 30 cm. •¡ .. 

/- El área, A", no será meno~ que P ./0.5 r:, par~ 

tot!a combinación de carga. 
' ., 

. :- La relación rntre la mPnor dimensión tram,·ersal 
J y la dimen!'ión lranS\'tnal per~ndicular no drbe 
. - . ! 
, . &er menor qnr ?.4. ~ .- . 

., 

·' 

¡ ' 
~- La rdación entre la altura librP )' la menor dimen: 

·:}, 5iÓ~ transHt!'al ~o _excederá de 15.. •, f .i : . .~ 

En la sección 5.3. 1 de l~s mismas 

nonnas se recomienda dimensionamiento para 

secciones a flexo-compresión: 

-La dimensión transversal mlnima 
no será menor que 30 cm,Fig. 1.6. 

-El área A no será menor que 
g • • d P /0.5 f' para toda combinac1on e carga, 

u e 

Fig. 1.7 

-La relación entre la altura li--

bre y la menor dimensión transversal no ex
cederá de 15. Fig. 1.8 

hy 

FIG. 1.6 
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FIG. l. 7 

hx 

o 

hx 

D} 

o/hx~ r5 

o/hy(r5 



1.4 
r::·· 
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6. LOSAS PLANAS 

6.1 Rt'qflüitoJ ~tntralcs 

Losas planas son aqudlas qut trasmiten ]as cargas 
dir~ctamt:nle a las columnas., sin la ayuda de vigas. Pue· 
den ~r macizas, o ali~eradas por algún medio (bloques 
de material liE:t'tO, ah·tolos formados por moldes remo

,·ibles, tic.). Tambi~n put'dtn S<'f de e~pcsor constante o 
pueden lenrr un cuadro o rrcl.inf'ulo de ~pesor menor 
en la parte cenlral de los tablt>ro!', con tal que dicha rona 
quede enteramente dentro drl árra de intersección de las 
franjas Cf'nlrales y que !'U t'5pe!>Or st'a por lo menos de 
dos trrcios de rsprsor del re~lo de la lo5a, excepto d dd 
ábaco, y no menor dr 10 cm. Sr-p-ún la magnitud de lacar
ga por lra~mitir, la lma puedf' apoyar directamrnte SO· 

bre las columnas o a tra\1;~ de ábaco~, ~apileles o una 
comhinación dt' amLo~. En ningún caso se admilir3 que 
las columnas de orilla !<lhrcsalgan drl borQe de la losa. 

Las losas ali(;eradas conlar3n con una zona maciza 
adyacente a cada columna dt' cuandO menos 2.5h, medida 
de5de el paño de la columna o d borde del capitel. Asi· 
mi~mo, contarán con zonas macizas de por lo menos 2.5h 
adyacentes a muros de rigidez, med1das desde el paño dd 
muro, las cuales deberán ~r más amplias si así lo e>.ige 
la trasmisiOn de las fuerza~ sísmicas de la losa al muro. 
En los ejt's de columnas deben suministrarse nervaduras 
de ancho no menor de 25 cm; las nervaduras adyacentes 

a los ejes de columnas serán de por lo menos 20 cm de 

ancho y el resto de ella.! de al menos 10 cm. En la zona 
superior de la Josa habrá. un firme dt= espesor no meMr 
de 5.0 cm, monolilico con las nt·rvaduras y que sea parl·! 
integral de la losa. Esle firrnt= o capa maciza debe ser 
capaz de soporlar, como minimo, una carga de 1 000 kg 
en un :irea de IOx 10 cm, .:u.tuantio en la posición más 
desfa\orable. En cada ''nlre·eje de columnas y e •. :.:ada 
dirección, debe haber al menos M-is hileras de casrtones 
o ah.·éolos. La losa se revi.~ará como diafragma con Jos 
criterios de 4.6, a rin de a.segurar la correcta trasmisiOn 
en su plano a los ,.l~menlos \erticales r~sislenlt'S de l:u 
fuerzas g~neradu por d ~ismo. 

Para estructuras con sistema de Pl 
so de losa plana, los requisitos geométri-

cos mas importantes que debe cumplir este -
sistema se indican en las N.T.C. para Con
creto, en el inciso 6.1 Requisitos genera
les. 

- Las losas aligeradas tendrán 
una zona maciza adyacente a la columna de 
cuando menos 2.5 h. Fig. 1.9. 

ZONA 

h • PERAL TE DE LOSA PLANA FIG. 1.9 

Contaran con zonas macizas de por 
lo menos 2.5 h. adyacentes a muros de rigi-. 
dez Fig. l. 10. 

MURO 

2.~ h 

FIG. 1.10 
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- En los ejes de columnas deben 
suministrarse nervaduras ~e ancho no menor 
a 25 cm., las nervaduras adyacentes a los 

ejes de columnas serán de por lo menos 20 
cm. de ancho y el resto de ellas de por lo 
menos lO cm. En la zona superior de la lo
sa habrá un firme de espesor no menor a 5 

cm. monolítico con las nervaduras y que 

sea parte integral de la losa,Fig. 1.11 

Las recomendaciones anteriores, co 
rresponden a estructuras de concreto que s; 

pueden calcular con un factor de comporta-

miento sísmico alto, pero al adoptarlas du

rante la selección de secciones, se logra 

que en el dimensionamiento definitivo los

cambios y modificaciones sean pocos. 

FlG. l. 11 

'----v---1 ~----,~----~ 

+ 
NERVADURAS DE EJE 1 DE COLUNNA 
b1~Z~CM. 

NERVADURAS 

ADYACENTES A EJE 

DE COLUMN45 

bz~20CM. 1 
NERVADURAS CENTRALES 

b5) lO CM. 

27 
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di~~ciones de Na sccdón ~e aplican a muroS 
J.llincip&J funciOn w:a rbblir fut'nu horiwntalei tn 

""'·r··-·-· Wn cargas \~rl~cales de colbidcruió~. con re· 
l/1 no ma)or dC '70. (l e. la lon~itud I1Urizonral· 

~uro). Si aclúan car~as \C:Itic.ales imyorlilnh"!L, la re· 

, L/1 d.-be liu1ilar:.e a 40 )':.e: apliu.r.;lo di~pur.Jo en 
ry 2.1.3. I:J bpoor. t, de l.'!olos mur01o no !oCrá menor 

cm; tampoco Kri mtr.or que 0.06 wn:~ ~altura no 

1 "~l.<iingida laten.lrut·ure. a D•t'II<D. que ¡,e realice un aná:. 
pandeo laiC'Ut.l ck lo) Lordcs dd OIUru. o se les 

f6o~iinu•« r~lricción lati"Jal. [n cOmJrucciones de no m.i.s 

nhdt·~ con allura de cntrc:pbo nO mayor que 
d n~r d-: los muro::. puede ser de 10 cm. 

•.: 

d dbcño' ¡)or loi~ro de los nrurO!I a que ~ rdicre 
1 

KCciOn )' que tbi:.t•n la tolalidad de las fucru.s la- · : 
se usará Q :;;: 3. (uaudu el ruuro no cumyla con i 

[!,<:~,o·<qui•ilos ~ra dcml"nlos e_xlrt'n~ dd in~ b) que . ¡ 
se a_do¡,t.ri Q = 2. Si parte de 1i.s fucrus latera: ... ·.~ 
rC:sistida por otras formu estrudurales. como mu! .:·.~ 

l~~~d~~~;~~·~ IO:.a.s'planas, se usará.d ,·alor de Q pr~ · . .' .. "' 
los capítulos curre.pondienlts de estas Normas. : ' ·~ 

•• r ·.,.: ~ l • · .. ·.. .... .. .· .. LL~:l 

MUHOS UE CONCRETO. 

La sección 4.5.2 muros sujetos a 

fuerzas horizontaleS, indica que en los mu

ros que reciben principalmente carga hori-

zontal y poca carga vertical, la relación e~ 

tre longitud horizontal y el espesor t debe 

limitarse a L/t = 70; si •ctúan cargas verti 

cales importantes, la relación L/t debe limi 

tarse a 40, Fig. 1.12. 

MURO DE C NCAETO 

1 -¡-
; 

o 

¡_ 

l 
' 

L 
- ~~·-· 

FIG. I.IZ 

SI LA CARGA VERTICAL NO ES CONSIDERABLE: 
L ti.,;; 70 

SI LA CARGA VERTICAL ES CONSIDERABLE: 
L/1.:;; 40 

E 1 espesor, t, no será menor de n 
an. pero ta~~o será menor de O .06 veces 

la altura no restringida lateralmente. [n 

construcciones de dos nivele~ y con altura 

de entrepiso no mayor de 3 m. el espesor -

de los IIIJros puede ser de IU cm .• f ig. l. 1 

1 
l ~ 

: 

T 
1 

i 
1 

MU!!.Q._ 1 
"'-. 

t- i • 

' 1 < 

Oz 

OE 
PISO __ 

LOSA 
ENTRE 
O RES 
LA TEA 

1-~-------
TAICCIOH 
AL 

"""~ FIG. J.I:S 

1 ~ 13 
1 ~0.06 á 1 

RIGE EL VALOR MAYOR DE O 1 



l. 4 
N.T.C.- ACERO 

. 11. ESTRUCTURAS DUCTILES. 

11.2.2 Mi~mbros rn OrxiOn 

Los requisitos de f'!-la stc:ción &e aplican a miembrc:l: 
principales que trabajan rstncialmt'nle tn f1rxión. Se in
cluyen \i~;a~ y columna_!: con· cat~M axialrs ptqut'ña.~. 
tales qur P., no exceda dt' P./10. 

) J .2.2.1 Rrquisilo!' geom~tricos 

Todas la~ 'ila~ ddu:n ser de "rcc1on lrans\·ersal 1 o 
rectanl!!ular hurca. rurplo en los ca~s c~hiertos en •, 
ind50 11.2.5. 

EJ claro libre de la~ ,-igas no ~rá menor qur cinco 
\lec~ el ~ralle dt' su stcción trannersal, ni el ancho de 
sus patinN- maror que el ancho del patín o d perahe.dd 
alma de la columna.con la que~ ronrctrn. 

El eje de las ,¡~as no dtbe separarse horizontalmente 
del eje de la! columnas más dr un décimo de la dimrn~ión 
lransHrsal dt' la columna normal a la \"iga. 

Las ~ccionrs lransr~rsal" d~ las vigu deben ~r tipo ), 
de manera que han de sati~racer los requisitos geométri· 
cos que ~ indican en los incisos 2.:U. y 2.3.2. de ~las 
Nonnas Técnicas para lu 5e'CCÍones de~ tipo. Sin ~mhar· 
go, se ~rmite que la relación ancho/grueso del alma 

llegue hasta 5 300/v' r,. si en las zonas de formación 
'de articulacione!' plástica~ se loman la!' medidas necesarias 
{re(ueno del alma m~diante atiesadores lrannersales o 
Placas adosadas a ella, soldadas adtcuadamenle) para 
impt"dir que el pandeo local se prese~le antes de la for· 
m·ación del mecanilo:mo dto colapsO. 

Ad~más, la~ attcion~ trans,·erMies deben l~ner dos 
.ejes de simetría, una hrtícal, en el pl.ano en que actúan· 
las cargas gral'itacionales, y otro horizontal. Cuando si 

utilicen cubreplacu en los patint"S para aumentar la r~· 
sistencia del perfil, d~bt'n consenarse los dos ejes de 

simetría. 

Si las \'igas están formadas por placas soldadas, la 
soldadura entre almas)' patines deN ~r continua en toda 
la longitud de la liga. y en las zonas de formación de 
articulaciones plásticas debe ser capaz de des-arrollar la 
resistencia total en cortante de la.s almas. 

Cuando :'of' emplt't'n ,·igas de resistencia uriable, ya 
:'of'a por adición de cubreplacas en al¡!unas zonas o porque 
r;u peuhe Hlríe a lo l.argo dd claro, el momento resistente 
no St"fiÍ nunca menor, en ninguna sección, que.la cuarl~
parte del momento rf'!'htenlt' máximo, que !oC tendrá t-n 
lo!' rxtrtomo!'. 

En Ntructuras 1!i0ldada .. dC"ben t\ itarse los agujeros, 
~iC'mpre que !-t'& posiLle, en la,!; zonas dt- formación de 
articulaciont-!' plásticas. En t'Siructuras atornilladas o re· 
machadas. lo!' afUjNos que !'ean ni"Ct'$8rio~ t'n la parle 
del perfil qut- trabaje t-n ttonsión 5(' punzonarán a uu diá
metro m('nor ) ~ a1randarán dNputs, hasta darles el 
diárntotro completo, con un taladro o un escarificarlor. E!>le 
mi~mo procedimiento F-C" seguirá en estruchuas soldadas. 
~¡ ~ rt-quit-ren aE!ujeros para nwntajt- o C".on al~ún otro 
oLjeto. Para los fines de los dos párrafos anteriores, las 
zonas de formación de. &.rticulaciones plástic:as se consi
derarán dt' lonf!Íiud igual a un perahe, rn los extremos 
dt- la \'ÍJ!a. y a dos perahtos, medidos uno a cada lado,de. 
la sección en la que aparecuá, t-n teoría, la articulación 
plást!('.a, en zo~!S inte~medias. 

ESTRUCTURAS METALICAS 

El sistema mas usado después de 

la mampostería y el concreto reforzado es 
la estructura metálica. Su disefto se rige, 
también, por los estados límite de falla 

y límite de servicio; las N. T. C. para Es-
:ructuras Met~licas clasifican las estruc

turas en dos tipos: el primero corresponde 

a marcos rígidos o estructuras continuas, 

se caracterizan porque los miembros que -

los componen est~n unidos entre si ~or co
nexi'ones ríQidas. 

El segundo tipo son las que estan 

formadas por miembros unidos entre si por

medio de conexiones que permiten rotaciones 

relativas y que funcionan principalmente ba 

jo esfuerzos normales. 

Las secciones estructurales tam

bién se clasifican en cuatro tipos de acuer 
do a la relación ancho-grueso máxima de lo~ 

elementos planos que trabajan a compresión 
axial~ a compresión debida a flexión o a-
flexocompresión, de acuerdo a las condlclo· 
nes que se especifican en el inciso 2.3 de 

las N.T.C. de Acero. 
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En la sección 11.2.2 se -indican-

los requisitos que deben satisfacer los miem. 

bros a flexión en un marco ductil, estos re

quisitos se aplican a marcos con un factor de 

comportamiento slsmico Q=a 4 ó 3, que cum--

plen las condiciones 1 y 11 del capitulo 5 -

de las N.T.C. para sismo, que comentaremos 

en el capitulo 3 de este Manual. 

Al utilizar estructuras de algún 
caso particular, el análisis, diseñ~,fabr! 

caclón y montaje, deben hacerse de manera 

que se obtenga una estructura cuyo compor
tamiento corresponda al tipo qr se m elegj_ 
do. 

Las especificaciones indicadas p~ 

ra las secciones corresponden a la rtJanera 

de comportarse dentro de los intervalos 

elástico e inelástico y a sus caracterís

ticas de fabricación. 

Se ilustran a continuación las e~ 

racteristicas que deben cumplir la~ seccio

nes a flexión y a flexocompresión para for

mar marcos dúctiles. 

- Todas- las vigas deben ser de sección 

transversal 1 o rectangular hueca; F ig. 

l. 14 a. 

y y 

1 
1 

1 
X---------- ---j-- ----X 

1 

_l 

Secc.I Secc. Cajdn 

F 1 G l. 1.4 a 

Soldadura continua en viga formada 
por tres placas soldadas, Fig . 

l. 14 b. 

---~~~S~OLOAOURA \V CONTINUA 

FIG.I.I4.b· 
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L 

o 

e, 

:¡: 
1' 

'1' 1' 

:¡· '1 
1' 

'1' :: 

1 

b 

o >e, 

Fig 1.15 b 

d 

,,¡.., 

L L ) 5d 

Fig 1.15o 

o 

El claro libre de las vigas no será 

menor que cinco veces el peralte de su sec

ción transversa1, ni ~1 ancho de sus pati

nes mayor que el ancho del patin o ~1 pe-

ralte del alma de la columna con la que se 

conecten, Fig. l. 15 a y b. 

El eje de las vigas no deben separar

se horizontalmente del eje de las columnas 
más de un décimo de la dimensión transver-

sal de la columna normal a la viga, Fig. -

l. 16. 

e ~ o.1o 

Fig. 1 .16 
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Cuando se empleen vigas de resisten 

cia variable, ya sea por adición de cubrepl~ 

casen algunas zonas o porque su peralte va

ríe a lo largo del claro, el momento resis-

tente no será nunca menor, en ninguna sec-

ción. que la cuarta parte del momento resis 

lente máxiffio, que se tendrá en los extremos 

Fig. l. 17 

1 

1 
1 

1 

r 
1 

1 

MRz 

Fig 1.17 

¡ ,.e¿ft:Pü!H t!UfiQtG-#'BtW*AA es; n;;x 

Si la sección transversa 1 es· rec

tangular hueca, la re la e ión de la mayor a 

la menor de sus dimensiones no debe exceder 

de 2.0 y la dimensión menor será de 20 cm o 

más, Fig. l. lB. 

b. :< 2 
a"' 

o ~ 20cm 

Fig 1.18 
b l 

Si la sección transversal es H 
el ancho de los patines no será mayor que 

el peralte total, la relación peralte,lan-

cho del patín no excederá de 1.5, y el an
cho de los patines será de 20 cm. o más, 

Fig. l. 19. 

b ~ o 

o 
-%- " 1.5 

b o ~ 20 

Fig 1.19 
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2. CLASIFICACION DE LA ESTRUCTURA 



2. CLASIFICACION 

CLASIFICACION DE LA 

~STRUCTURA [CAP. zJ 

DE LA ESTRUCTURA 

CLASIFICACION POR 

USO O DESTINO @¡Ec.z.~I---JI 
FIG. 2.1 

CLASIFICACION POR 

uBICACION !:!EC. ~.3] 

FIG 2. 2 

DETERMINACION DEL 
1----11 ~OEFICIENTE SISMICO 

(?EC.l.~ FIG· Z .~ 

SELECCION D!::L FACTOR DE 

COMPORTAMIENTO S 15 MICO. 

@EC. z.fj FIG. 2.8 
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2. l. GENERALIDADES. 

La clasificación de las estructu
ras ubicadas en el Distrito Federal se e
fectúa de acuerdo con el Título VI del Re
glamento de Construcciones para el D.F. p~ 

blicado el 3 de Julio de 1987. 

La clasificación de las estructuras 
o 

es importante ya que a partir de ella se -
definen los coeficientes requeridos por el 
análisis sísmico para la obtención de las 
fuerzas horizontales. 

'. '. 
Las estructuras se clasifican de 

acuerdo a su destino y a su ubicación. 

El objeto de clasificar a las es 
tructuras de acuerdo a su uso o destino es 
para establecer diferentes factores de se

guridad de acuerdo con la importancia rela 
tiva del inmueble o su función. 

El objeto de clasificar a las es
truct~~ de acuerdo a su ubicación se debe 
a que ésta proporciona diferentes valores 
para el coeficiente s1smico de acuerdo al 
tipo de suelo y a la respuesta de este a -
los movimientos sísmicos. 



2.2 clasificacion de las estructuras 
según su destmo 
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·c·','íi\.o.F. 
::- ' ,, . 

··AHTlCUL.O 174.-Para los dt-clos de rste Título las 
c~~strurcioncs se clo~ifican <'n los siguientes ~rupos: 

I.~Grupo A.-Construccion" cuya falla estructural po· 
dría causar la pérdida de un número elevado de vidas o 
pérdidas económicas o culturales exctpcionalmente ahu. 
o qur constitu)an un l'cligro si,suiricath·o por contener 
~u.;:tancio~ IÓ\icas o e).plosivos, a~i romo construccion~ 
CU)'O hmcionamienlo es estncial a raíz ele una emergencia 
urh.:~na, como bo~pitales y e~ut-la$_, estadios, templos, salas 

de espectáculos y hotdes que tengan salas de 'reunión que 
pueden alojar más de 200 personas; gasolineras, depósito 
de sustancias inflamables o tóxieas, terminales de trnns· 
porte, estaciones de bomberos, .'lttbestaciones eléctricas )' 
c~ntra!I:'S l~lcfónicas )' de l~lcconmnicaciones, archiYOS y 
r~~i5lros pUhlicos de pa1ticulur importancia a juicio del 
l>cpartamf'nlo, museos, monumentos y locales que alojen 

' equipo especialmenle costoso, y 

11.-Grupo B.-Construcciones comunes destinadas a 
\'Í\'Íenda, oficinas y locales comcrcinlcs, hotelrs y construc· 
cion('S conu~1ciales -e industriales no incluidas en el gru· 
po A, las que Se! !'ubdh iden en: 

a) SUOCRUPO S l.-Construcciones de más de 30 m 
~e altura o con más de 6,000 m2 de árra total 
construida, ubicadas en las zonas 1 y 11 según se 
delinf'n en d articulo 175, y construccionf'S de mñs 
de 15 m de ahura o 3,000 m2 de área total con_ 
lruida, en zona 111, y 

!J) SUBGRUPO 112.-Las. dcmr,s dc t"Ste grupo. 

2. 2. CLASIFICACION DE LAS ESTRUCTURAS 

SEGUN SU DESTINO. 

Las estructuras se clasifican 

de acuerdo a su uso o destino,conforme a -

lo establecido en el articulo 174 del - -

R.C.D.F., tomando en cuenta la importancia 

de las mismas en términos de lo que ordi

nariamente significan para la sociedad, la 

importancia de las funciones que desempeñ~ 

rían ante una emergencia provocada por un 
sismo de gran intensidad y la magnitud de 
los daños que 
diera ocasionar 

a personas 
su falla. 

o ser~ ic ios . .-pu-

De acuerdo con los criterios an 
teriores, las estructuras se clasifican en 
grupo A y grupo B. 

El objetivo de la clasificación 
es el de procurar que un determinado grupo 

de estructuras sean más resistentes que la 
generalidad, debido a que en este grupo de 

edificaciones se llevan a cabo activida-

des inportanl.f!S para la población en el c_a. 

so de un eventual siniestro sísmico,, pre

se .. varrlJ los b icnes que cont iencn o cv itando 
la pérdida de un número e levado de vidas; · 

a este grupo de construcciones se le deno

mina Grupo A. Para estas construcciones los 
reguisitos de seguridad estructural son más 

estrictos como se observa al final del art. 

206 R.C.D.F: 

La lista de construcciones que -

para grupo A define el art. 174 R.C.D.F. 

no es exhaustiva,ya que será el buen juicio 

del Ingeniero el factor determinante para -
la clasificación de la estructura, especial 
mente ,_en aquellos casos en que por usos 

mixtos, por el valor del inmueble o su con
tenido a juicio del propietario o del Depa~ 

tamento, o bien por considerarse que el nú
mero de vidas en riesgo es elevado, se gen~ 

re una incertidumbre en la clasificación. 

Los ejemplos 2.1., 2.2. y 2.3. muestran es

tructuras de uso mixto, alto valor conteni

do y elevado número de vidas en riesgo,res

pectivamente,en los que se recomienda que 

el edificio se clasifique como grupo A. 

En términos generales se reco-
mienda que cuando en alguno de los usOs 

de 1 innrueb le se presenten caracterlst icas re 
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las descritas para grupo A, se defina la estructura en su conjunto como· grupo A. 

T 
OFICINAS 

~ 
AUDITOR! o 

+ 
CAPACIDAD MA'I'OF 

A 200 PERSONAS 

///////////////, 

1.1 I 
~ GPO A + 
GPOA (RIEl COMERCIAL 

+- + 
EJEMPLO 2.1 

ALMACEN DE 
ARTICULOS DE 
ELEVA~ 

1

VALOR 

/'/////////////;'/ 

EJEMPLO 2. 2 

7///1'/////////// //////////////////// /////////////// 

EJEMPLO 2.3 

< 
o 
Q_ 

:::> 
a: 

"' 
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El grupo B corresponde a las· 
construcciones comunes no inclu1das dentro 
del grupo A tal como se especifica en la 
fracción li del art. 174 R.C.O.F., las cua
les a su vez se subdividen en los subgrupos 
Bl y B2 de acuerdo cbn la importancia, Area 

constru1da, altura y zona en que se locali~ 

zan. En la tabla siguiente se resumen las 

caracter1sticas de esta clasificación. 

GRUPO B 

SUBG RU PO 81 SUBGRUPO 82 

ZOHAt,U jZONAm ZONA ~U m 

ALTURA )JOM. ) 15M. LOS DEMAS 

)0000~ 2 11 " AREA )30001111 

Las zonas a que hace mención la 
tabla anterior, -las cuales serAn comentadas 

en la siguiente secc·ión de este cap1tulo, 

se especifican en el art. 21~ del R.C.O.F .. 
así como en la sección 2 de las NTC- .CIHE~ 

TACIONES. 

La división del grupo B en dos 
subgrupos conduce a la aplicación de requ2 
sitos, tanto en el aspecto de seguridad es
tructural como en los de tipo legal. 

En el aspecto legal, tanto las 
estructuras del grupo A como las del - -
grupo Bl,requieren de un corresponsable de 
la Seguridad Estructural de acuerdo con la 
fracción 1 del art. 44 del R.C.O.F.,con el 
objeto de establecer un control mAs estri~ 
to en la observancia de especificaciones y 

criterios tanto en la fase de diseño como 
en la de construcción. 

Por la parte de Seguridad Es-
tructural, para estas mismas estructuras 

deberA utilizarse concreto Clase 1, según 
se especifica _en el inciso 1.4. l. de las 
NTC-CONCHETO, aunque este requisito no es 

obligado si el corresponsable de seguridad e~ 
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tructural perynit_g el uso de concreto clase 
2, siempre y cuando demuestre que el C.Ofi'!JO.!: 

tamiento estructural serA satisfactorio e
incluya esta justificación en la Memoria de 
CAlculo. 

La figura 2. l. múestra el dia
grama de flujo para clasificar las estructu 
ras por su uso o destino. 



FIG. 2.1 
. 

diagrama para la clasificación de 
las estructuras oor su uso o destmo 
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¿ LA ESTRUCTURA TIE· 

NE CARACTEAISTICAS DE GRUPO >---------S_I __________ -11 
A CONFORME AL AAT.I74.I 

DEL AC.D.F.? 

NO 

d SE LOCA U-. 

ZA EN LA ZONA IÓn 

¿ LA ALTURA ES 
MAYOR DE 15 MTS. O EL 

AAEA CONSTRUIDA ES MA· 
YOA DE 3000 M2r 

NO 

SI 

LA ALTURA ES 

MAYOR DE 30 MTS. O EL 

AAEA CONSTRUIDA ES MA
YOR DE 6000M2 

SI NO 

SI 

CLASIFICAR COMO 

GRUPO A 

CLASI FICAA COMO 

GRUPO B 
SUBGAUPO Bl 

CLASIFICAR COMO 

G AUPO B 
SUBGAUPO B 2 
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~egún ~u ubicación 

~:~.C.O.F. 

:-'~-~ AHTICULO 175.-Para Cines de rl'las dispo$Íciouc-s_ el 
~Distrito Fc·rlcral se considrr:~ dividido rn las ~:unas 1 a 111. 
:depcndirrufo de·) tipo de surJo. 
~-·~ .. 

~-:·La. características de cada zona y los procedimientos 
§ para drrinir la zona que corrr-sponde a cada predio se 
:t· 
;; fijan en el Capítulo VIII de r~le Titulo. 
:i ., 

ARTICL'LO 219.-l'a.ra (inr-s de e:<fr Titulo, d Di:!'! rilo !;. 
Fcdt'ral se dj, id<' en In·~ zoc1..1~ con 

t' ,tcrí~tico~ ¡trnrHllr~: 
(; 
f Zona 1.-l..omD!', formadas ¡•or roc:.s o sccclos g~"nrra(. 
:! mente firmrs que fueron depo~itacfn, fcll·ra dd ambit'utc 

Í! lacu!trc, pero t'n los que pucrlcn ui~tir, su¡JCrficialmcntc 

¡; o intercalado!-, drpó~itos arrnosos er1 estado sul'hH o co· 
[j heshos rdati,atncnte blandos. [n cl't3 Zona, t~ frccuen· ,, 
!~ tc la ptr!-Cncia. de oqucdndrs t'll rocas y de ta\'t:IOa.! Y 
"· • 1 d 1 - 1 . d !• IUMt" t'fl t'\:C0\'3 OS t'R ~Uf' liS p1HI ('\:JI Ol:lr IIURU C lrl'Oa; :¡ . 
¡; .. :~·· í'..unn 11.-T•ansici?n• rn la quc los ~cl'ósitos pro( un· 
••1 ; dos se cncuc1•tran a 20 m de pro(umhdad, o mrno~ )' 

n··q-Uc t"sllí constituida predominanl<'mt'nl~ por e;traiO!! are· 

'¡~. ño!OS y limoarennsos intrrcalarlos con capas de an·illa la· 

¡f~,C.ut"sln•; <'1 rc::p<'~Or de éstu t':< u1rinhlr. tntrr. riC'Cf'l\3'4 d<' 

a.:.tt~tímclroc y 110C()1. mf'lro~ y ,. -.-
rL:<· Zon~ 111.·-L:uustr<', int('~:roda. por polf'niNI dqk··~Íhlt' 
¡Jj~~~:.nr~:illa ah:unanlr comprrmilllr, ~·parados por capo~ 
1 ¡·.a~t-nos.a.s con contf'llirio dh·crso dt· limo o arl'ill.1. F~t.1jl 
¡f .c:apas arrnnc.M; !'011 de et•nc::i~lencin firme a muy dura y 
1 ·~e rc.p<"!>orrs \'arinhlcs de crn!Ínlctros n ,·arios mrlro,i, 

~ · ~ depó~itoc:: lacuc.tri-s !'urlrn "lar c;1hicrtos sulK"fri<"iaf. 
Í·~ m~ntr por surlos ahu·ialrs )' lt'llcnos artificiales; 1!'1 cs-
1 • ••• 

~ 'P'cwr clr este conjunto puede !K'r superior a SO m. 

~n{;·~·;: . . . . 
f f •. :,: La %0118 a que corr~ponda un predio !e detrrmina~.; 1 ,,., • . . . ¡· . ¡ ha. p~rtlr rlc las 111\C:SII:!liCIOIIC'!l que se r~a 1ccn ~:1 ~1 !'cu;. 

~: :'~ ,' ': 

l"Urlo del predio objeto rle e5-tudio, tal y como lo ec::tahlrz· · 

cnn las l\'olnUI.S T~ni<"a$ C:omplemrntarias.. En caso ·de · 

conslruceione~ li::;rru o mcCiian.l!', 1"'11)':1" característic:DC 

se rlt-(inan ton dichas 1\onua!', podrá rJeterminarse In zona 

mcrlianlt' el mnpa. incluido <"n l:~s mi!'ma!', si el prrdio 

1"'!'(,'¡ clenlro 1le b pnrcifon 70nificalla; los ¡ncdicx ullica· 
,los n me taos dr 200 m 1le l:~.s [roul<"ra~ en! re dos_ de l:~.s · 

ronas nnll'S dt·S<:rilas se ~upondnín ubicados en la mú' 

dcshi\'Oiahlt-. 

N.T.C. Cimentaciones. 

2.1 l:aonocimil'nto del .sitio 

Cn la Fig. 1 ~~· nllw~ll.aa; la~ po•• iom·,.. ch·l J)j .. J rito ·Fr. 
drral lU)O !>Uh~urlo !e co11nce 8pro,imndamt·nte en C\1811· 

to a la zonificación ddwida en el a•tículo 2l9 dd Re· 

~lamento. En ca:W de dh-crcpancia entre el mapa y los 

rf'sultados ele cxplui:JCionrs diH'Cias cid ::.ub,..udo se adup· 

tar.in e~IO$ úhi1uo., pa1:1 lo~ fines de did1o articulo. 

·' -. 

2.3.-CLASIFIC~ION DE LAS ESTRUCTURAS SE
-GUN SU UBICACION. 

Las estructuras se clasifican 

de acuerdo a su ubicación confonme a lo es 

tablecido en los artlculos 175 y 219 del 
R.C.O.F. y en la sección 2.1 de las NTC-

CIMENTACJONES; de esta forma, se distin
guen las zonas l, JI y III que corresponden 
a las zonas de LOMAS, TRANSJCION Y LAGO 
respectivamente, como se muestra en la fi~ 
ra 2.3. 

El objetivo de clasificar a la· 
estructura de acuerdo con su ubicación es 
el de incorporar en el anAlisis las diferen 
tes respuestas de cada zona ante excitacio
nes sísmicas, lo cual se refleja en el coefl 
ciente sísmico especificado en el art. 206 
del R.C.D.F. y en la sección 3.1 de las 

NTC-SISMO que serán comentadas en P! 
ginas posteriores. 

Para construcciones ligeras o 
medianas la clasificación por ubicación ~ 
drá efectuarse directamente del mapa de la 
fig. 2.3. 



;~~?J.r-~:-
~· H~1.c. Cimentaciones. 

!- ~~~~ E:..-pJnrncionrJ 
: :\~J~.:~. : -. . ' 
: ~ :·t¡ W· invr:-lieacionf"!!, nummas dd ~uhwdo a rulizar 
: 'P'-8:~0. cumplimirrtlo d1·l Arlículo 220 del Rl'g:lamcuto r.crñn 
, ~ tatqué se iudic3n rn la T Rb'a l. :'\() ob~tanre, la obstr
; :=;.:~'néia dd nÚmt'rO y lipo de in\I':Stigaciours indicadas en 
::'~~~-tabla no liberar.i al respon!-able de la obra de la 
; ~bliSa'ción de r<'ctliz3i t~os lo~ 1"!-tudio~ nñicionalu nece
~ <SD·~¡os para ddiuir añrcuadamt'nl<' la~ condiciones tlel 
; :· :';,b~udo. La'\ Íll\'l'~li~3cioru·s rrqucrida' en d caso de 

· l"~hlt'ri1as <'~)l('c-iale" .:.t•dn tcnrrnlmcnte mu~· .!'uperiore!o 
! .á, la~ il•dicada~ en la Tabla l. 

TABLA 1 

! : .. ·., REQUISITOS ~UNIMOS 
¡.··,PARA LA INVESTIGACION UEL SUBSUELO ! :_~:~;: 
} ·::'Á"..: CO~STHGCCIO~ES LIGERAS O MEDIANAS JlE 
: ::,<:. i'OCA EXTE~'SIOr\_ Y CO\ F.XCAVACIONF.S SO· 

i :-.:::. ~lERAS 
¡ ·:· t.~;.: .. 
f .. ~- . 
1<>: Son de C!la categoría lu cdiritaciones que cumplen In" 
t "é· •• ~. • •• ¡ 5 .~s1gu1rntes tres reqUISito~: 
! f.~:· 

!}f·~ Proo un;IO,;o mcd;o de. In <>tnoclura w ~ 5 t/m' 

v~t;;:' Perímetro ele la C'ou-.IIIICf·i(tu p < 80 m en I3S Zouns 

!H\t 1 y 11 •• 

:;¡~ ·. '<:~·'"'""" 
bé~·- . -. 
t!J~~:_!~.r~f-•t~tcl~d?~--~r '~'"l'~anlr _ Dr < 2.5 01 . ¡ 

; .. :',·.· 

1., O'c.-tetdim )Klf procrrlimicn.t05. dirúto~.- ~ventual-.
mtnle apo)·ad,os 'en métodos indircct~, de rdle1~~ ~m·hos. 
gall'!rías de minas. @:rielas y_ ~tras ~ue~ades. . . . 

:: .. 
2. Pozos a cielo abiertb para df'terminar la ntrati· · 

grafi.l. y propicd3dea ñe IM'niatúia~.s y deCinir la prnfun· 
di dad de dtsph111tr. · ::,. 1• ·: • • • • 

3. En caso de con!'idernr:-e c•1i c-1 t!iM"ño dt>l cimit•nto 

un incrrmrnto neto ñc prrs~ón,~mayoe de A t/m~, r1 \'a~~~~ 

recomendado de~rá justificarse_ a- partir de resultados 

de las pruebas de laboratorio o de campo realizada!. 

ZONA 11 
. - ·-. 

1 .. Inspección superricial detallada dc!~u~s de .limpie- : 

za y de:.palmc rlcl pr.dio para detr=cción. de rellenos &~el· : 

los y KTie:las. 

2. Pozos a .cielo abierto O sondeos p11ra dc:rrminar: 

la ~lratigrafía y propicd~des iñdicC dt- lo~- material~ dd _ 

J<ub:>udo y derinir la p•ofun,liti~d ~e. ~~spl8n1C. . .f 

3. En ~~.;, ,ic.·;,;.,,;~,',.;,. ;., ·"1. ~::.;,. d'l c;m;•nto \ 

un i~-cn:;nc:nto.~rtn de,¡l•~~í·O~.n.1ayor .~e S, ~/m~, bajo.~ 
zal)ftias o ;le 2 t/m'! bajo ~iun·n,áción "': ba_sr- de !osa con.¡.~ 
tinua, ~i ~-~or r~om~nda!lo dcLrr:, ju!-tifir.ar~ 11 parÍ_ir_';! 

de .r~ultad~s. de. I:H .pn!rit~s-.!!~ 't.•bo.r~lo_rio_ ~_'.de C'!o~~-:~ 
rculizadas. ..· ___ , ~.·.···. ·'''• ···-/·· ·::~-::· -:-

·.;- ., .• , :::· ·-~ .:r: ·.;. >: :.: .. ~· .. ),_-}".-- {•:~:.. .. :, ~~·., \-:. .. - '· ·~· :" .. ·~:t-. 
: . J.:.- ... ·. ·:t-. . -· . .-'.; ~.·: ..... :·~·: :.e·.'··,· --. .. ·:·~~ :;."':'· --~-- ;:.·:.\'·::-~~~~-- -~·:.'.~!:~: ~- .-~·. :·· 

Para construcciones pesadas, e! 
tensas o con excavaciones profundas se de

ben rea 1 izar· investigaciones en e 1 subsuelo 

para determinar la zona a la que corresponde 

el predio, 

Las caractarísticas que definen a 

las cimentaciones ligeras o medianas y a -

las profundas o pesadas se presentan en los 

puntos A y B de la Tabla 1 de la sección --

2.2 de las NTC-CIMENTACIONES. 

Se definen también en esta sec 
ción los requisitos mínimos para la inves

tigac~ón del subsuelo, de acuerdo a lps e~ 
fuerzas que induce la estru:hra, a 1 perí~ 
tro de la cimentación y a la profundidad 

de desplante. 

Si existe incertidumbre en cuan 

toa la ubicación debido al estudio de mecá 

nica de suelos o si el predio se ubica a 

menos de.200 metros de la frontera entre 

dos zonas, deberá ser ubicado en la más des 

favorable. 

Las N.T.C.para disefo ¡n· sismo i

dentifican una parte de la zona 11 donde 

los requisitos para análisis son más seve-

4:· 
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"' l
jONA 1/1 

·• :: _1. Inspección sup~rlicial d~1allnda para d~l~cción de 

•·· rt'll~nos suehos y gri~lu. 
;, ~ ·. 

~~:·· 
2. Po.r:os a cido abirrlo complemer,i~d"'S coo1 ~,.plora· 

ción más profunda para del~rminar la eslraligrafia y 

propiedades de los mal~riales y ddinir la profundidad de 

d~planle. 

/.; 3. En easo d~ considerar~ en el disWo del cimiento 

··.un incremenlo nclo de presión mayor de 11/m2 bajo :ta· 

· palas o de 1.5 1/m'! bajo cimenlacionts a base de losa 

~t-neral, el \'alor rt-comendado debeni justi[icarse a partir 

; ~e rcst•hado'l d~ las pruebas d,- lahoralorio o de campo 

realizadas. 

¡,:.;i·. co;-;smurcro~r.s PF.SAD,\5, f.XTENSAS o 
[' CON EXCAVACIONf.S PHOfUNDAS 

f;. Son ,!:.: r!ola calcJ!nrin )a'll cdiric.acione.< que lienen al , .. 
· inrn05 una d,- la.c; :si~uicnlts carac!l=rísticas: 

!;_--:Peso unilario mrdio de la e5lructura w > 5t/m2 
'. . l ••. ' 

Perímetro de la construcción P > BU m 
1 )' 11, o 

en las Zonas 

P > 120 m en la i'..ona 

111 

D1 >2.5m 

ZONA 1 

l. Detección, por procedimienl05 directo~. C\'f'ntual· 
mente apoyados ~n m~1odos indiret:los, d~ rell~nos 1111~1-

tos, galerías d~ minas, grietas y olras oquedadt"'!'. 

2. Sondeos o pozos profundos a cirio abierlo para . 

dderminar la ~lraligrafía y propiedadt"S dro los mat~ria. 

lt-s y definir la profundidad de desplnnlt·. La proCtm~idad 
d~ la eXJlloracifm con r~pa:lo ul nivd de desplnnlC' t~-U.Í 

al menos igual al ancl1o en planl-11 dd elemento de cim:"n· 

tación, pero dt-herá abarcar todos los estratos sueltos o 

comprt'Siblf's qu~ puedan ah·ctar d rómportami<'IIIO de la 
CÍmC"rdaeión dd rdHicio. 

ZONA 11 

J. lnspt"(:eión !>UJirrHrial de-tallndn rlt·:.:pu(·« de limpie· 

u y dNpalme del ¡m·diu para df'trniton de: rcllrnos ttur-1-
tos y grietu. 

2. SondC'Os con rf'cuperación de muc::11us inalteradas 

para dC"t~rminar la rstrati~raria y propirdades índice y 
mecánicas dr los malerialrs rlrl ~uhsurlu y definir la pro· 

fundidad dC' dcsplanlr. Lo:~ Nllldrrtt- prnnilinin ohh'nC'r 

un pcrril eslrali:náfit·u cunlinuo con la da.!<i(icación di' 

los mat~rial('$ C"nc~nlrados y su conlf'nido dt' a~ua. Adl"· 

más., s~ obtendrán mue:!'lraS inalteradas dt' los cslrntos 

que pu~dan aff'clar el comportamknto de la cimrontación. 

Lls sondeos d~bcr.án realizarse rn número ~uricit'ult' para 

v~rificar si t'l !>uh~uC"Io dt>l prC"dio es homollénroo o df'finir 

sus variacionC'S drntro dd área Hhrdiada. 

ros que en el resto de la zona, <-.ta subzo
nificación se muestra en el ~rea sombreada 
de la figura 2.4. Los requisitos 3 que se 
hace mención se detallan. en la ~-elón 3 y 

en el apéndice A4 de las N. T. C. ~a Diseño 
por S lsmo y ser~n comentados en r:. sección 
2.4. de este capltulo. 

La figura 2.2. muestr,; el dia
grama de flujo para la clasificación de 
las estructuras por ubicación. 



2.3 
& 

? 

F*M!f!O&AMIW • Gfil-QQU3'*f§PDI4M4@tMnvtf!MlfS?t*·f&:Ji&21tí2llQD&b!E f ·WM . .!M :: bh!M#%*5 ug 45 

CARACTERISTICAS DE CONSTRUCCIONES LIGERAS. O MEDIANAS 

DE POCA EXTENSION Y CON EXCAVACIONES SOMERAS 

1 2.2 NTC. CIMENTACIONES 1 

/////////~ 11 ,}. 11 ~//////// 
//7 ·r// 

PESO UNITARIO MEOIO.,; 5 T /m~ 

]"' 2.5 m. 

1' 
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-t .. l20 m PARA ZONII DI 

PARA ZONAS I. Y II 
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e:! l-A PROFU,.OO.O.O CE 
[)[SP!..t.,.T( De LA CIM[NT·· 

CoOIII [S Y(N()Ft O( l :10• Y AO(MAS 
H. P(SO UNIU,RIO M(010 0[ LA ES

TRUCTURA ES MENOR 0 IGUAL A~ lOttl"'l 
@ECCION l l DE Lll TABLA 1 NTC-CI

MENTACIONE~? 

NO 

I<II.::ER ESTUCIO DE MECANIC.l CE SUELOS 

CONFORME A LOS I'IEOUH<I"'I[IHOS DEL 
PUNTO 1 O[ LA TABLA 1 0( LA SECCIOJrl 

z z DE LAS NTC - CI..,[IHACIONES 

L" ESTRUCTUilll SE CLASII'"IC4R4 ["1 A~ 
GUNA DE LAS TRES ZONAS O E ACUERDO 

AL RE!::.! .¡~oO OEL ESTUDIO 

NO 

¿sr: E"'CUEIIITA.• 

LA ESTRUCTURA CE 
4CUE1100 A l-A CLASirtCA-

)'-''---t( CI~~N:Rirl'[~r~~~~g:~TZR~~O~A LA 
TABLA 1 .. TC-C!ME .. -

TACIQIII[S) ~ 

SI 

CEL PERrMETAO 

DE L4 CONSTRUCCoOII 
[5 MENOR A I~O "''"· 

[SECCION 22 0[ LA T.I.~LAt 
DE NTC-CUII[t<TACIO-

IIIES J? / 

NO 

NO 

SI 

f! ~ST4 L.!. E5~R::· :• 

~;.o, .l ll'lNOS :!!: li:C •• C~ ::;.I.L• 
QUI!~ PICr.·~¡:¡.:, 5!~ 

EL A~· ~oQ IIIO:t~ 

L•B.Cilll LA ESTRuCTJRA l-. 
l'- :e>·~A W.l.!> :ESHvC~~eLf. 

L.O, UtloCACIC>~ PIIE~,·.;;;:;.;;--J 
[S CQRJ:¡~CTA (AIIITICULO ; 

2111 11 e o.r] _ __j , [.:.R~•CJ:..O 2•0 R C C F) 

'--· ·--
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FIG. 2.3 = FIG. 1 NTC -CIMENTACLONES 
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2.4 coeficiente sísmico 

2.4. COEFICIENTE SISMICO. 

Hasta el momento no es posible d~ 
terminar con precisión la medida o la dire~ 
ción de las fuerzas que un evento slsmico -

induce a una estructura, en realidad, el v2 
lor numérico de dichas fuerzas no se conoce 
rá en forma exacta pues son muchos y comp~ 
jos los efectos provocados por cada movimie~ 

to sísmico, como también es compleja la res

puesta dinámica de cada estructura a dicho 
movimiento. 

la experiencia indica que es 
posible el diseño de estructuras resisten

tes al sismo utilizando los conocimientos 
actuales de tales fenómenos. Ante la impos2 

bilidad de evaluar con precisión las fuerzas 

horizontales que un sismo induce a una es

tructura dada, el R.C.D.F. proporciona un 

parámetro que refleja las acciones máximas -

esperadas en la vida útil de la estructura, 

para cada zona del D.F. Este parámetro se 

denomina coef,iciente sísmico y se define en 

el art. 206 R.C.D.F.; de acuerdo con este 
articulo, la fuerza horizontal que obra en la 
base de la estructura es: 

Vo = e W 

donde 
Vo = Fuerza horizonta 1, llamada cortante 

basal. 

e = Coeficiente slsmico que representa 
un porcentaje de la gravedad expr~ 

sado en decimal. 
W = Peso total de la estructura que 

se encuentra por encima del punto 

donde no hay restricción al despl~ 
zamiento horizontal (Ejemplos 2.4. 
2.5.,2.6. y 2.7) 

•• 1. 
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EJEMPL02.5 
1 CASO ASIMETRICOI 

E J E M P LO 2. 6 

W EN CASO DE DUDA SOBRE 

W SI LA RESTRICCION AL 

DESPLAZAMIENTO ESTA 

EN A o EN B, CONSIDERESE 

EL MAS DESFAVORABLE, 

. ' 

W: PESO DE LA ESTRUCTURA ARRIBA DEL NIVEL A PARTIR 

DEL CUAL SúS DESPLAZAMIENTOS,CON RESPECTO AL 

NIVEL CIRCUNDANTE. COMIENZAN A SER SIG"'IFICATI

VOS. 

M: EL EDIFICIO FUNCIONA COMO MURO DE CONTENCION. 

w 



2.4 
Parte de los objetivos de la 

clasificación de la construcción es el de 

obtener el coeficiente s1smico con que se 
analizarA la estructura. El valor del coefi 
ciente slsmico para estructuras del grupo B 
se define para cada zona en el art. 206 

R.C.O.F. y sus valores son: 

Zona C=O.l6 
Zona 11 e= 0.32 
Zona 111 e= 0.40 

Para estructuras del grupo A, 
el coeficiente slsmico se incrementa en 50%, 

por la patente necesidad de que éstas perma

nezcan no solo de pie~ sino funcionando des
pués de un evento slsmico de gran intensi-

dad. 
Existen bAsicamente dos méto

dos para obtener las fuerzas que obran sobre 

la estructura a partir del coeficiente sismi 

co: el análisis estático y el análisis diná

mico. 
Los métodos usados para la obte~ 

ción de fuerzas de diseño, permiten reduccio

nes a las mismas que res u Han a 1 ap 1 icar e 1 -

coeficiente sísmico, IDlSi<trando ¡Yq>iehl2s q_e se <tri 

van de la zona en que se encuentra la estruÉ 

tura y de la estructura misma. El articulo 

207 del R.C.D.F., y las secciones 4, 5 y 6 
de N. T. C. para Diseño por Sismo indican los 
procedimientos y condiciones para la ~di

ficación de dichas fuerzas. 

Una alternativa de análisis que o

frece el método estático es el empleo del 
análisis simplificado en el que los coefi--

cientes sísmicos son diferentes de los coef.J. 
cientes enunciados en el art. 206 del - - -
R.C.D.F. aunque sólo es aplicable a un núme

ro reducido de estructuras que cumplen con -

los requerimientos especificados en la sec
ción 7 de las N.T.C. para Diseño por Sismo. 

~os tres métodos de análisis señalados se-

rán comentados detalladamente en el capitulo 

4 "Valuación de fuerzas s 1smicas" de este M.<! 

nua l. 
L~ figura 2.5 muestra el diagrama 

de flujo para la obtención del coeficiente 

slsmico de acuerdo a la clasificación de la 

estructura por uso y ubicación. 
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¿ SE 

USAR.II. EL ~E 'TODO >-''C'O'---}<' 
SIMPLtftCAOO? 

VEA TABLA 4 3 

¡ jt . 
! 

..,¡_ 
VER FIO, 4.2 

GRUPO 8 

r! CUAL ES LA CLA

SII"ICACION DE LA ESTRUC
TURA POR USO O DESTINO 

SEGUN EL ART. 

114? 

GRUPO A 

ZOMA 1' 

¿EN OUE 
ZONA SE UBICA LA 

ESTRUCTURA DE ACUERDO ..)---'=K 
AL ART 17, DEL 

R C O F? 

¿ EN QUE 
ZONA SE UBICA LA 

ESTRUCTURA DE 

AL 

ZONA ill 

ZONA X 

SI 

SI 

'E------~z~o!·~·~nr~--'--~~----~-~ 

e: o. te 

C:O .U 

c:o •o 

e :o 41!1 

e :o. e o 
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2.5. FACTOR DE COMPORTAMIENTO SISMICO. 

Las construcciOnes en genera 1, a

demés de estar clasificadas por su uso y por 
la zona en que se encuentran, pueden clasifl 

carse de acuerdo a las propiedades internas 
de la estructura, ésto es, a su capacidad p~ 

ra disipar la energ1a del sismo por un proc~ 
so de deformación. Esto depender~ del mate-
rial con que se fabrique la estructura, de 
los criterios de estructuración con que se 
proyecte, y de los detalles de .armado y con~ 

xiones que se dispongan. 

El factor de comportamiento s1s
mico incluye la capacidad de los eleme!!_ 
tos estructurales a resistir cargas c1cli

cas durante la accióro de un sismo; la duc
tilidad, la resistencia y la capacidad de 

deformación, sin incurrir en una falla fr! 
gil en los miembros de una estructura s~ 
tidos a movimientos sísmicos, representa un 

aspecto fundamental en el diseño. 

La sección 5 de las N.T.C para
Diseño por Sismo proporciona los valores del 
factor de comportamil!nto a cpe se ref ierc ., 1 
art. 207 del R.C.D.F. 

El factor Q de comportamiento sísmico 
var1a entre 1 y 4 de acuerdo a requisitos de 

estructuración y resistencia. la elección del 
factor Q deber~ ~ en función de las con
diciones de la estructura al proyectarse y d~ 
berá verificarse, al té'miro <El disá"o, que efe_f 

tivamente se cumple con los requisitos QRfJ'B!. 
ca el factor Q seleccionado. Talbiél deberá ve 

r ificarse que todas las consideraciones que .se 
hicieron en el diseño seo.rrplan, esto es, si en 

la etapa de cálculo se consideró que los mu-
ros no contribuyen a ld resistencia,"' los pl2_ 

nos deber~ indicarse,en forma e>cplícita la ma~ 
ra en que es tos muros se deben 1 igar a la estru:

tura para que no contribuyan ni a la rigldez ni 
a la resisten~ia; por otro lado, si en el cá] 

culo se consideró que los muros tienen contrl 

tu:ién en el comportamiento de la estructura, 
se estipular~ en los planos est:ru::brales la fo!: 
ma coroo se ligan estos muros, de manera ~- 91-

ranticen el comportamiento ¡:revisto"' el ~lculo. 
Deber~ revisarse que la estructura resista los

P.fectos causados por interacción an los muros. 

Los requisitos que deben .cumplir las 
estructuras aumentan conforme aumenta el valer 

de Q, lo cual trata de reflejar la eficien

cia con que se disipa la energ1a del sismo 
en función de la capacidad de la estructura 
al deformarse para distribuir los esfuerzos 
entre los elementos que la componen en for
ma uniforme, tratando de eliminar las con-
centraciones de esfuerzos provocados por dJ 
ferencias en rigideces. El material con que 
se fabrica la estructura, as1 como el sist~ 
ma estructural, son de vital importancia ya 
que en los sistemas·estructurales r1gidos
como en los que hay muros de mamposter1a con 
poca capacidad de deformación, se emplearán 

fuerzas sísmicas de diseño poco reducidas, -
mientras que en los marcos dúctiles, con al
ta capacidad de deformación,podrán emplear
se fuerzas s 1sm icas ~s reducidas por efecto 
de su ductilidad. Al mejorar las caracter11 
ticas de la estructura, se permite aumentar 
el valor de Q ya q.e se nrl.J:e la probabilidad 
de que un defecto o debilidad de un elemen
to aisla<! o produzca la falla tata 1 o par
cial de la estructura. 

En la elección del factOr Q, el 
estru:turista deberá verificar que se CUiilp lan 



54 B!& ... a 6+6' *'*'* 
con todos y cada uno de los requisitos que 
el factor Q establece. Si se encuentra un 
punto que no se pueda cumplir, deber~ ento~ 
ces tomar el valor inmediato inferior, veri
ficando de la misma manera,que se cumpla 
con todos los requisitos para ese valor. 

El procedimiento para la selec
ción del factor de comportamiento slsmico 
se ilustra en el diagrama de la figura 2.6. 

Los requisitos exigidos por ca
da valor de Q se comentan a continuación: 

1.- Para adoptar un valor Q=4 
se deben cumplir los requisitos enunciados 
en la sección 5.1 de N.T.C. para Diseño par 

Sismo. 

l. 1.- Cuando la estructura es 
de marcos Y no existen muros ~ contrav~~~. 

es evidente que los marcos por si mismos d! 
ber~n resistir e 1 lOO% de las acciones sísni 
cas con lo que se cumple aut~ticamente el 
requisito No. 1; en el caso de existencia 
de muros o contravientos, los marcos debe
r~n resistir cuando menos el 50% de los cor 
tantes actuantes, ésto significa que la es
tructura no solo tendr~ elementos rlgidos 

¡q:; 

como son los muros o contravientos sino que 
garantizar~ una buena capacidad de disipa
ción de energía por deformación, así como -
reservas de resistencia para el caso en que 
la acción del sismo supere la primer defen
sa de la estructura que implican los muros 
o contravientos. Esta especificación usual
mente implica que los marcos se sobrediseñen 
en los pisos inferiores, ya que es frecuente 
que su rigidez sea tal que no les correspon
da una fuerza de 50% del total, sino infe-
rior; para cubrir lo especificado, lo que 
les toque por rigidez deberá incrementarse 
hasta el 50% del total; los muros o contra
vientos deberán diseñarse para la fuerza que 
les corresponda en función de su rigidez, -
por lo que entonces en los ¡:r'lreros niveles. la 
fuerza total de diseño de marcos y muros o 
contravientos será superior al lOO% del cor
tante tata l. 

La rigidez de los muros o contra
vientos usualmente baja hacia los niveles su 
periores más r~pido que la de los marcos, 

por lo que llega a darse el caso de ya no te 
ner que sobrediseñar los marcos. Es importa~ 

te tomar en cuenta que el procentaje en que 
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se reparten los cortantes entre marcos y.mu 
ros o elementos de contraventeo cambia de·
nivel a nivel,por lo tanto no se puede supQ 
ner que es una repartición uniforme. 

1.2.- Cuando existan además muros de 

ma"lJOStería 1~ a la estnd:tra, se requiere 

que no signifiquen una parte i"lJortante de 
la capacidad resistente de la estructura con 
el fin de no convertirla en una estructura -
rígida poco deformable. Tomando en-cuenta·. 

que los muros de md"lJOStería son subsiste-
mas estructurales muy rígidos pero poco re
sistentes, es de esperarse que durante una 
solicitación sísmica se sobrepase la capaci 
dad resistente de estos mros cuando aún no 
se desarrolla totalmente la capacidad resi~ 
tente de los marcos, con o sin contrav~, 
o muros de concreto,por lo que los muros de 
md"lJOstería serán los primeros en fallar 
con escasa disipación de la energía del si~ 
mo; por esta razón es necesario que el re~ 
to de la estructura pueda resistir cuando 
menos el 80% de las fuerzas sísmicas. 

En los muros de mampostería de 
piezas huecas se acentúa la fragilidad del 
subsistema durante un evento sísmico,debido 
a que. ias paredes de los bloques presentan 
desprendimientos locales con el consiguie~ 
te deterioro del material. Por esta razón, 

es que no se permite considerar capacidad 
resistente al subsistema de muros de piezas 
huecas. 

los muros a que se hace mención 
en esta sección deberán ligarse a la estruE 
tura como se especifica en el art. 204 

del R.C._~.F. 

1.3.- Para que la estructurad! 
sarrolle totalmente su ductilidad se requi! 
re que la distribución de las fuerzas sea 
uniforme tanto entre los marcos como entre 
los niveles,por lo que se debe evitar cam
bios bruscos en las rigideces de entrepiso, 
con el fin de evitar las concentraciones de 
esfuerzos que obliguen a un entrepiso deteE 
minado a esforzarse a toda su capacidad 
mientras que otros entrepisos no; para verl 
ficar esta condición, se debe considerar la 
capacidad a cortante del entrepiso tomando 
en cuenta la contribución de todos los ele-

5! 
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.entos en función de sus rigideces rel~tl
vas y compararla con la fuerza actuante de

tel"'linada med lante el lOé todo de va luaclón 
de fuerzas s~smlcas,elegldo para la estruc
tura; la proporción entre ambas fuerzas se 
deter111ina con la expresión: 

e resistente nivel 1 e rl 
F actuante nive 1 t = Fa1 
C = Capacidad F= Fuerza de diseño 

Procediendo as' para cada entre
piso se puede obtener el promedio de todos 
los cocientes como 

~ l Cri donde N es el número de 

1= l N F al . niveles del edificio. 

finalmente para que el requisito 3 se cu.
pla, se debe satisfacer; 

[ 
e r ¡ 
F oj 

N 
1 2 

i: 1 N 
Ql 
Fol 

~ 0.3~ PA.RA LOS 
NIVELES 

) " 1 ....•. N 

Es Importante notar que los 3 
requisitos anteriores salo podr~n verifi
carse con todo rigor al término de la fase 
de diseño cuando ya se han definido los ar. 
mados y caracter\sticas de los materiales, 
sin"Embargo,la experiencia del estructurt~ 
ta podr~ lo!J<r est imaclones pre.li•inares 
que conduzcan al cumplimiento de estas e~ 
diclones sl11 ~HESidad de esperar al final 
para su verificación y en caso de no lo-
grarlo comenzar de nuevo el proceso. 

La determinación de la resisten-
cia es ¿n problema bastante complejo en al~ 
nos casos, pues hay que considerar varios 
posibles mecanismos de falla. Aqu~ deber~n 
usarse los valores reales de anaado, ya aju1 
tados a varillas y no los valores teóricos. 
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1 . 4 y 5.- Para asegurar e 1 com
portamiento dúctil de las estructuras _se 

deberá cumplir con los requisitos inhere~ 
tes a las características internas de los 
elementos que fonman la estructura, así 
por ejemplo, en elementos de concreto re
forzado se deberá buscar la fluencia del 

acero de refuerzo antes que la falla frágil 

del concreto tanto en los miembros comO en 

los nudos y conexiones; del mismo modo, si 

la estructura es de acero, deberá diseñarse 
garantizando el comportamiento dúctil, evita~ 

do la aparición de inestabilidades locales o 

generales por esbeltez de las piezas o cone
xiones. En ambos casos, las características 

de los miembros que forman los marcos están 
normados en las NTC-CONCRETO y en las NTC

METALICAS, en donde se presentan los requl 
sitos que deben satisfacerse para marcos 
dúctiles. 

11.- Para adoptar el valor de
Q~3 se requiere que los marcos cumplan los 

requisitos de marcos dúctiles señalados en· 

los párrafos 1.4 y 1.5 de la sección 5 de 
N.T.C. de Sismo. 

Para este valor se admiten cam

ryios menos uniformes en las rigideces de Pi 
sos consecutivos ya que no es requisito sa

tisfacer el punto 1.3; así mismo se _Permite 
una mayor abundancia de elementos rígidos 
como son muros de concreto o mampostería 

y/o contravientos. 

5. 1.2 de 

Se debe 

las NTC -

satisfacer el punto 
SISMO con las mis-

mas consideraciones expresadas en la sec
ción 2.5.1.2. de este Manual. 

En este valor de Q se incorpo

ran las losas p~ que cumplen los requi 
sitos de las NTC - CONCRETO, ya que se 

debe asegurar el comportamiento dúctil de 

este sistema. Estas estructuras tienen re 

ducida rigidez lateral lo cual conduce a 

elevadas deformaciones. El sistema depende 

en gran medida del comportamiento de la e~ 

nexión losa-columna, donde se concentra la 

transmisión de esfuerzos: reconociendo el 
problema anterior y ante la evidenc'ia ex

perimental del comportamiento del sistema 

en sismos anteriores, las N.T.C. estipulan 

requisitos más exigentes para valuar la ri 
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gidez lateral y para el detalle de armados 
en las conexiones. 

111 y IV.- En estos apartados 
aparecen las estructuras que no cumplen 

con caracterlsticas de ductilidad, es de
cir, aquellas que presentarán fallas o d~ 
terioro a bajos niveles de deformación. 

los párrafos 111 y IV detallan claramente 

las caracterlsticas de las estructúras para 
asignarles un valor Q=2 ó Q=l.5 

Estas estructuras se diseñan pa

ra fuerzas s1smicas menos reducidas debido 

a que son estructuras r.1gidas con poca cap~ 

cidad de disipación de energla y presentan 
daños con pequeñas deformaciones, por lo que 
se necesita que el sistema resista las fuer 
zas que induce el sisroo;sin atenuarlas por 
duct i 1 idad. 

V.- los materiales de construc-
ción tradicionales como son el concreto, el 

acero y la madera han sido ensayados ~· cro
bados en abundantes investigaciones por lo 
que sus propiedades son suficien,¿,,-ente co

nocidas como para diseñar estructuras con 
alto grado de seguridad por ello se les -

puede asignar ~lguno de los valores Q ante
riores. 

Actualmente, aparecen nuevos ma
teriales comerciales que se utilizan con bas 
tante frecuencia en edificaciones. 

En los casos en que se hagan ~ 
bas a estos materiales que conduzcan de ma
nera objetiva a la obtención del valor Q a 
satisfacción del Departamento, será válido 
el empleo de dicho valor en el análisis 
slsmico. En los casos en que los estudios 
no existan o no sean satisfactorios, se

r1a impropio asignar un valor Q por sim
ple apreciación subjetiva, por lo que se 

permitirá el empleo de materiales nuevos 
de manera que resistan la totalidad de 
las acciones, es decir, Q=l. 

Cuando en una construcción exis 
tan en diferentes niveles diferentes sis 
temas estructurales, deberá diseñarse con 

el valor de Q más bajo que se derive de -

los distintos sistemas, siendo esto aplic~ 

ble en cada dirección de análisis,pudien
do adoptarse distintos valores para cada 
direccion. 

Debe tenerse presente que las -
fuerzas de diseño podrán reducirse en fu~ 
ción del valor de Q, sin embargo, las de
formaciones obtenidas en el análisis deb~ 
rán multiplicarse por Q para obtener asl 
las deformaciones calculadas. Esto ~s es
pecialnente necesario para revisar la se

paración a las colindancias, holguras ne
cesarias entrP estructura y elementos no 
estructurales, efectos de segundo órden y 
estados limite por rotura de vidrios y o-
tros elementos no estructurales. 

la fig. 2.6 muestra el diagrama 
de flujo para la obtención del factor de 
comportamiento slsmico. 
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2.6. PRESENTACION OE EJEMPLOS. 

A continuación se presentan "'los 

ejemplos que ilustran la ap 1 icac ión de· las 

disposiciones del titulo sexto del Regla· 
mento de Construcciones del Distrito Fede· 

ra 1, referente a la seguridad estructura l. 
y fundamentalmente el capítulo VI que hace 
referencia al Diseño por Sismo, Y a las 

Nonmas Técnicas Complementarias correspon

dientes. 

Cada uno de los ejemplos que se 

describen a continuación se desarrollar~n 

a lo largo de este manua 1 y se ut i 1 izar~ 
en cada capitulo aquel que ilustre de man! 

ra más clara el tema de que trata el capí· 

tul o. 

EJEMPLO A. 

Edificio de 5 niveles (fig. 2. 7) 

que se utilizar~ como Hospital. 

Su estructuración es a base de 

losa plana aligerada y columnas de concr! 

to reforzado formando marcos en dos direc· 

cienes ortogonales, los muros de mamposte
ría de tabique rojo recocido ser~n estruc· 
turales. 

{!) rr 1.00 

e.oo 

-$- 000 $- 7.00 -$ 
~\111\\1 

i i 
1 1 

--1---i 
1 1 

L="J 
PLANTA TIPO 
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4.00 
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a) CLASIFICACION POR UBICACION. 

Se verifican los reQuisitos de 
la sección 2.2 de las N. T.C. de cimentaciQ 
nes, con el objeto de definir si se trata 
de construcción ligera,mediana o pesada. 

Características de la estructura: 

l) Peso unitario medio d~ la e·;.: 

tructura; 6 t/m2 (obtenido de una estima

ción previa). 

2) Perimetro: 64 m. 

3) Se considera que la profundi

dad de desplante de la cimentación no será 

mayor de 2.5 m. 

Con base en las características an 

teriores,esta estructura pertenece al gru

po de ·estructuras pesadas, punto B del in 

ciso 2.2 de las N.T.C. de Cimentaciones, 

ya que el peso unitario medio de la estruc 

tura es mayor a 5 t/m2. 

De acuerdo al art. 219 del 
R.C.D.F. para clasificar este tipo de es
tructuras es necesario efectuar estudios 

de mecánica de suelos. Las investigacion.es. 

efectuadas, permiten ubicarlo en la Zona 1.. 

b) CLASIFICACION POll USO. 

De acuerdo a lo establecido en 
el art. 174 del R.C.D.F. y conforme al dia
grama de flujo de la Fig. 2. l la estructcra 
se clasifica co~ Grupo A por corresponder 
a un centro nospitalario cuyo funcionamien

to es esencial a ra1z de una emergencia ur

bana. 

e) COEFICIENTE SISMICD. 

Para las construcciones clasifi

cadas dentro del Grupo A y desplantadas en 

Zona 1, el coeficiente sísmico, según el 

art. 206 del R.C.D.F. y de acuerdo con la 

Fig. 2.5 es: 
e= 1.5 (O. 16) = 0.24 

d) FACTOR DE COMPORTAMIENTO SISMICO. 

Se considera que la estructura

ción, los materiales y los detalles con~-_ 
tructivos empleados,permiten asignar un 
factor de comportamiento sísmico Q igual a 

2.0 tanto en la dirección X como en la di
rección_ Y, ya que la estructuración en am-

bas direcciones es similar (Fig. 2.6). 

EJEMPLO.B. 

Edificio de 5 niveles, ilustrado 

en la Fig. 2.8, destinado a utilizarse co

mo oficinas. 

Su estructuración es a base de 

marcos de columnas y trabes de concreto r~ 
forzado, en dos direcciones ortogonales y lQ 

sa maciza: el cubo de elevadores se forma 
con muros de concreto reforzado. 

El predio donde se construirá es 
tá ubicado en la Calle de Concepción en la 

Col. Verónica Anzures. 



2.6 

a) CLASIFICACION POR UBICACION. 

Se revisa si la estructura es 
de tipo ligera, mediana o pesada según se 
establece en la sección 2.2 de las N.T.C. 
de cimentaciones. 

Caracterlsticas de la estruc-
tura. 

1) Peso unitario medio de la 
estructura: 4.0 t/m2 (obtenido de estima
ción previa de cargas). 

2) Perlmetro: 74 m. 

3) Se considera que la profun
didad de desplante de la cimentación no -
excederA 2.5 m. 

Las caracter1sticas anteriores 

cumplen con las limitaciones establecidas 

para construcciones 1 iger'as o ""'dianas de 
poca extensión y con excavaciones someras. 
por lo que se podrA determinar la zona por 

la ubicación geogrAfica del predio median
te el mapa de la fig. 2.3 que representa 
la zonificación geotécnica de la ciudad de 

México. 
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En el mapa de la Fig. 2.3 se o~ 

serva que el predio se encuentra dentro de 

la Zona 11 pero 9 también~dentro de la fra~ 

ja de 200 m. de la frontera entre la Zona 

11 y 111 por lo que se clasifica como Zo
na 111 por ser la más desfavorable, de 
acuerdo a lo establecido en el art. 219 

del R.C.D.F. 

b) CLASIFICACIDN POR USO. 

La estructura se clasifica en 

el Grupo Bl, de acuerdo a Id establecido 
en el art. 174 del R.C.D.F. y conforme al 

diagrama de la Fig. 2.1 por corresponder, 

primero.a una construcción común destina

da a oficinas y. segundo, por ser una es

tructura de más de 15 m. de altura en Zo

na 111. 

e) COEFICIENTE SISMICO. 

De acuerdo al art. 206 del 

R.C.D.F. el coeficiente sísmico que le CQ 

rresponde es igual a 0.40,por ser una e~· 

tructura clasificada en el Grupo q] y ~~i 

plantada en la Zona 111 (Fig. 2.5). 

d) FACTOR DE COMPORTAMIENTO SISMICO. 

Se supone un factor de comporta--
miento, Q, lgual a 3.0 en ambas direcciones 

de análisis (Fig. 2.6). Al término del pro
yecto se deberá verificar si se cumplen· to

dos los requisitos para ésto; en caso nega

tivo habría que usar un valor de 2 y redis~ 

ñar la estructura o bien modificarla para -
que satisfaga los requisitos de Q=3. 

EJEMPLO C. 

Construcción de 2 Niveles (fig. 
2.9) para uso habitacional. 

Su estructuración es a base de 

muros de mampostería de tabique rojo reco

cido y losas de entrepiso y azotea de con

creto reforzado coladas en sitio. 

El predio donde se construirá se 
encuentra ubicado en la Col. Barrio loreto 
del D.F. 

a) CLASIFICACION POR UBICACION. 

Se.revisa si la construcción es 

ligera o mediana de. poca extensión y con e_'5. 
cavación somera~ o es construcción pesada, 

extensa o con excavación profunda, Secc. -

2.2 NTC-Cimentaciones. 

Características de la estructu-
ra: 

1) El peso unitario medio de la 
estructura es aproximadamente 1.5 t/m2 (OQ 
tenido de estimación previa de cargas). 

2) Perímetro: 42 m. 

3) La profundidad de desplante 
de las cimentaciones no excederá de 2.5 m. 

Las características anteriores 
permiten definir al edificio dentro de las 

construcciones ligeras, de poca extensión 

y con excavaciones someras por lo que po

drá determinarse la zona por la ubicación 

geográfica del predio mediante el mapa de 

la Fig. 2.3 que representa la zonificación 

geotécnica de la ciudad de México. De acuer 



do a lo anterior el predio se encuentra u

bicado en la Zona l. 

b) CLASIFICACION POR USO. 

La estructura se clasifica e11 el 

Grupo 82, de acuerdo a lo establecido en el 

art. 174 del R.C.O.F. y conforme al diagra
ma de la Fig. 2.1 por corresponder a una es 

tructura común de uso habitacional. 

EJEMPLO O. 

Edificio de 5 niveles (Fig. 2. lO) 

que se utilizará como Escuela. 

Su estructuración es a base de losa 

plana aligerada y columnas de concreto re-

forzado fonmando marcos en dos direcciones 
ortogonales. 

a) CLASIFICACION POR UBICACION. 

Se verifican los requisitos de la 
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2.6 
sección 2.2 de las N.T.C. de Cimentacicn~s. 

Caracterist icas de la estr:uctur;;: 

l) Peso unitario ·medio de la estruc 
tura, 6 Ton/m2 (obtenido de una estimación 

previa). 

2) Perímetro: 64 m. 

3) Se considera que la profundidad 
de desplante de la cimentación no será ma-

yor de 2.0 m. 

Con base a las características ante 
rieres, esta estructura perten~ce al grupo 
de estructuras pesadas, punto B del inciso 
2.2 de las N.T.C. de Cimentaciones, ya que 
el peso unitario medio de la estructura es 
mayor a 5 Ton/m2. 

De acuerdo al art. 219 deÍ R.c.o:F. 
para clasificar este tipo de estructuras es 
necesario efectuar estudios de mecánica de -

suelos. Las investigaciones efectuadas permi 
ten ubicarlo en la zona 111.-

b) De acuerdo a lo establecido en -
el art. 174 del R.C.D.F. y conforme al dia-
grama de flujo de la fig. 2. l la estructura 
se clasifica dentro del Grupo A por correspo~ 
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der a una escuela. 

e) COEFICIENTE SISMICO. 

Para las construcciones clasificadas 
dentro del Grupo A y desplantadas en Zona 111, 
el coeficiente sjsmico, según el art. ·206 del 
R.C.D.F. y de acuerdo con el·diagrawJ de la-
Fig. 2.5 es: 

e = 1.5 ( 0.4) = 0.6 

d) FACTOR DE COMPORTAMIENTO SISMICO. 

Se considera que la estructuración, 
los materiales y los detalles constructivos 

empleados permiten asignar un factor de com
portamiento sjsmico Q igual a 2.D,tanto en la 
dirección X como en la dirección Y, ya que 

la estructuración en ambas direcciones es 
similar. 
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3. ANA LISIS DE CARGAS 

CLASIFICACION DE LAS 

ACCIONES {fiG. 3.1, SEC.(j] 

DETERMINACION DE LAS 

DETERMINACION DE CARGAS CI)RGAS MUERTAS 

VIVAS,MUERTAS Y FACTOR<oSI---ff--J [ARr 167,196 Y 197, TA

DE CARGA. BLA 3.1 DE LA SEC. 3. 2 

DE ESTE MANUA~ 

SELECCION DEL FACTOR DE 

CARGA{fiG. 3.5,SEC.3.4] 

DETERMINACION DE LA 

INTENSIDAD DE LAS ACCIO· 

NES ~IG 3.4, SEC. 3.1 Y 

DETERMIN,ACION DE LA 

INTENSIDAD DE LACAR

GA VIVA[FIG. 3.2 Y 3.4, 

SEC. 3.~ 
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3. l. GENERALIDADES 

Una actividad que resulta impor

tante en el proceso de c"alquier proyecto 

estructural es la determinación de las a~ 
cienes que debe soportar la estructura du

rante su vida útil, lo cual se establece 

en el Art. 185 del R.C.D.F. 

Detenminar las acciones que inci 

den en la estructura es uno de los prime
ros pasos del análisis estructural. 

Debe entenderse por acción, todo 
agente externo o inherente a la estructura 

y a su funcionamiento que provoca un esfue~ 
zo o trabajo en los elementos estructura--

les; para fines de an~lisis estructural las 

acciones se idealizan como sistemas de car

ga,que,aplicados a las estructuras detenml 

nan el comportamiento de éstas. La finali

dad del an~lisis estructural es encontrar 

la magnitud de los esfuerzos que las acciQ 

nes inducen en la estructura y diseñar és

ta para resistir estos esfuerzos en condi

ciones óptimas de servicio y seguridad. 

El car~cter aleatoric de las ca! 
gas y la dificultad de asignari;s valores 
determinantes, acentúan la imp~~tancia de 

valuar las cargas lo mas cerc~rG a lo real, 
pues de nada sirven análisis o :iseños so

fisticados si se parte de cargo; mal esti

madas. El an~lisis de cargas ir~ide en la 

determinación de la forma y dimensiones de 

los diferentes elementos estructura les, lo 

que hace a las construcciones er.onómicas o 
no,dentro de un rango de seguridad acepta
ble. 

La estimación y clasificación de 
las cargas actuantes en una estructura de

pende del efecto y duración de cada una de 

las acciones; ésto implica un conocimiento 

de las causas y origen de las acciones so

bre las estructuras; el art. 186 del ---

R.C.D.F. hace la distinción de éstas, cla

sific~ndolas en acciones permanentes, ac-

ciones variables y acciones accidenta les. 



3. 1 
Las categorías a que se refiere el 

art. 186 dependen de la duración de las ac
ciones actuando con su intensidad máxima; 
as1, las acciones permanentes son origina
das fundamentalmente por la acción de la 

gravedad~ además de deformaciones permanen

tes de la estructura y esfuerzos indu'cidos 

por cargas de ~uerzo. En esta categor~a 

destaca la carga muerta en la mayoría de 
las construcciones como la principal causa 
que induce esfuerzos. 

Las acciones variables tienen co
mo caracterlstica el cambio de intensidad 

con el tiempo; asl, la gravedad produce car 

gas vivas que adoptan valores mínimos cuando 
Jos locales están vacío~ o valores máximos 

cuando hay aglomeraciones de personas o con

centraciones de mobiliario y equipo;otras -

acciones dentro de esta categoría se deben 

a cambios de temperatura que afectan prin

cipalmente a estructuras de acero expuestas 

a la intemperie, a la operación de maquina
ria que produzca esfuerzos variables sobre 
la estructura y a todos aquellos efectos 

que puedan cambiar de valor en espacios de 

tiempo relativamente cortos. 

Las acciones accidentales tienen 
efectos en lapsos cortos, actuando con su -

intensidad máxima; la acción del sismo y -
del viento son las acciones principales de~ 
tro de esta categor1a; estas acciones no d~ 

penden del funcionamiento de la estructura, 

sino que provienen de agentes externos para 

los que deberán estimarse sus máximas inte~ 

sidades en un periodo de recurrencia de 50 

años, tal como se especifica en el párrafo 

111 del Art. 187 del R.C.D.F. 

En el caso del sismo y del vien
to. las intensidades y la forma de tomar-

las en cuenta están normadas en los cap1-
tulos VI y VII del R.C.D.F. respectivamen

te,asl como en las Normas Técnicas Comple

mentarias correspondientes. 

Las explosiones y los incendios 

son acciones accidentales de mayor dificu] 
tad de medición ya que son eventos totalme~ 
te extraordinarios;sin embargo, cuando por 
el material alojado o por el funcialiJniento nor 



mal ~ la estructura, la probabilidad de o
currencia sea no despreciable,deberán dise
ñarse las estructuras para resistir· tales 
efectos. 

En las acciones descritas ante-
riormente se presentan distintos valores o 
intensidades; cuando se deban tomar accio
nes cuyos valores no se especifican en el 

reglamento, se deber~n considerar los dif~ 
rentes valores de intensidades-probables 
de acuerdo con el Art. 187 del R.C.D.F.; 
de esta forma, las acciones permanentes d~ 
bidas a la gravedad presentan un valor má
ximo y uno mlnimo,debido a la variación de 

los pesos volumétricos de los materiales 
y las variaciones en las medidas nomina
les de los elementos que conforman las es
tructuras. En el análisis deberá asumirse 
el valor que produzca el efecto más desfa
vorable. para la estructura. En las accio
nes variables se determinan las intensid~ 

des siguientes,que se aplican de acuerdo a 
la combinación de acciones considerada en 
la revisión: 



3.1 
- lntens idad máxima.- Máximo va lar 

probable durante la vida útil de 

la estructura. 

-Intensidad instantánea.- Es el 
valor más probable que se puede 
presentar en el lapso en que 

puede ocurrir una acción acciden 
tal. 

-Intensidad media.- Es el valor prQ 

medio que obra sobre la estructura 
en periodos muy largos de tiempo. 

-Intensidad mlnima.- Es el valer minitn 

que puede tomar la acción en un mo 

mento determinado y se deberá tomar 
en cuenta cuando éste efecto sea 

desfavorable a la estructura. 

Debe considerarse el efecto combi
nado de todas las acciones que tengan ~nq 

probabilidad no despreciable de ocurrir si-

multáneamente y se diseñarán las estructuras 

para la envolvente de esfuerzos máximos que 

produzcan las diferentes combinacia-es. El art. 
188 establece esta disposición y se <Etalla 

. 1- J 

en la sección 3.4 de este capltulo. 

En las secciones 3.2. y 3.3 de es
le capltulo se. especifican las intensidades 

y la forma en que deben considerarse los si~ 
temas de cargas que idealizan las acciones 

descritas. En la sección 3.4 se establecen 

las diferentes formas en que deben comb~ 
se todas las acciones que obran sobre la e~ 
tructura. 

En la práctica se ha observado 

con frecuencia que los propietarios de las 
estructuras por necesidad o por ignorancia 

de las especificaciones cambian el uso de la 
construcción con el peligro de aumentar las 

cargas,con el consiguiente riesgo para las 
estructuras. 

El propietario o poseedor del in 

mueble debe tomar conciencia de la impor

tancia que representa el cambio de uso pa

ra la cual fue proyectada la estructura, 

por lo que el art. 201 del R.C.D.F. respo~ 

sabiliza al propietario de los daños que -
pudieran derivarse del mal uso de la es-
tructura . 



Como práctica común se recqmi_en

da el dejar en lugares visibles.de la es

tructura placas permanentes que indiquen 
el uso para la que fue proyectada,con los 

niveles de carga de diseño,y especifican
do que es responsabilidad del propietario 
y de los usuarios la observancia de estas 
esoecificaciones. 
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A e 
PERMANENTES VARIABLES ACCIDENTALES 

(ART. 186-1 l (ART.I86- n l (ART. 186-ll.l 

-Carga muerta (art. 196) -Carga viVa (art. 198) -Sismo 

-Empuje estático de tierras. -Efectos de Temperatura. -Viento 

-Empuje estático de 11quidos. -Deformaciones con intensidad va -Explosiones -riable con el tiempo,debidas a 
-Empuje estático de material gra- movimientos diferenciales. -Incendios 
nular en depósitos. 

-Defonmaciones penmanentes.o que 
-Efectos debidos al funcionamien -Todas aquellas que no se deben al 

to de maquinaria y equipo. in:~-- funcionam.iento norma 1 de la ~ons-
var1an muy poco con el tiempo, cluyendo los efectos dinámicos trucción y·que pueden alcanzar i~ 
debidas a movimientos diferen- que pueden presentarse debido tensidades significativas sólo d~ 
ciales. a vibraciones. impacto o frena- rante lapsos breves. 

-Deformaciones permanentes deb2 
je. 

das a presfuerzo. -Toda aquella acción que obra so 

-Toda aquella acción que obre en 
bre la estructura con una inteñ 
sidad que varia significativa--

forma continua sobre la estruc- ""nte con el ti~. 
tura y cuya intensidad var1e muy 
poco con el tiempo. 



3.2. CARGAS MUERTAS. 

Las cargas muertas, como lo indi 
ca el artículo 196 del Reglamento, son to

dos los pesos de los elementos estructura

les: trabes, columnas, losas, muros, dalas 

y castillos, además de los no estructura

les: fachadas prefabricadas, acabados de 
pisos y muros, instalaciones permanentes, 
muros divisorios, etc. 

Existe, la creencia muy difundi

da de que las cargas muertas se calculan 
por lo general con un alto grado de preci
sión, lo eJE es erróneo; las razones más co

munes para que se produzcan excesos en las 
cargas muertas reales con relación a sus v~ 
lores calculados son: a) Las variaciones 

que se presentan comunmente en las dimen

siones nominales de los elementos estructu 

rales durante el proceso constructivo. 

b) Deformaciones o irregularidades en sis

temas de piso que dan lugar a rellenos no 

considerados. e) Cambio de materiales para 

acabados según el proyecto original. Es· por 
ésto, y basado en estudios probabilísticos 

para su cálculo, que las cargas muertas de 

las losas se deben incrementar tal como lo 
establece ei art. 197 del R.C.D.F., excepto 

cuando la carga muerta sea favorable a la 

estabilidad de la estructura. 

En la tabla 3.1 se recomiendan 

los pesos volumétricos de los materiales más 
usuales en la construcción (REF. 3. 1), de 

los valores recomendados deberá tomarse el 
que produce el efecto más desfavorable en 

el diseño; ésto no implica que deba utili
zarse el mayor valor. En el análisis por 

volteo de una estructura, sometida a la ac

ción del viento, la condición desfavorable 
se obtiene con los valores mínimos de los 

pesos volumétricos, lo mismo sucede para 

un posible estado de flotación de la cimen

tación. no así para el caso del diseño por 

cargas gravitacionales de elementos estruc

turales, en donde se tomará el valor máximo 

recomendado. 



TABLA 3.1 !Jt::;;:)V.;, V V IUIII\oo 1 1 • _._.;_ --
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materiales de construccion 

Piedras naturales PESO VOI.UMElRICO, EN TON/M3 Recubrimientos PESOS EN KG/M2, NO INCLUYE 
~JIX IMO MINIMU MATERIAlES DE UNION 

MAXIMO MINIMO 
MATERIAL MATERIAL 

1\reniscas 2.~ 1.8 Azulejo 15 lO 

Basaltos {.6 2.4 Mosaico de p3sta 35 25 

Granito 2.6 2.4 Granito o terrazo 20 X 20 45 35 

30 X 30 55 45 

40 X 40 65 55 

Mármo 1 2.8 2.5 Loseta asfáltica o vinílica lO 5 

Pizarras 2.8 2.3 Lámina de asbesto ( 5 mm) 15 lO 

Tepetates secos 1.6 o. 75 Madera contrachapada ( 6 mm) 4 2.5 

saturados 1.9 1.30 Tablero de yeso ( 12 mm) 14 11 

Tezontles secos 1.2 0.7 Tablero de viruta .cementada (38 mm) 40 30 ... 
saturados 1.6' 1.1 Cielo raso con malla y yeso (25 mm) 60 40 

Plafón acústico (25 mm) 7 4 

Aplanado de cemento (25 mm) 85 50 

Aplanado de yeso (25 mm) 50 30 

Enladrillado (20 mm) 40 30 



IAI:SLA ~. 1 continuacion • • • 

Suelos 

MATERIAL 

Arena o grava seca, suelta 
seca,COrtf'acta 
saturada 

Arcilla Upica 

del Valle de Mé 

x ico en su con

dición natura 1 
Are i lla seca 
Limo suelto húmedo 

Limo-compacto húmedo 

Arcilla con grava 
COifllac tada 
Relleno compacto seco 

saturado 
cascajo 

PESO VOLUHETRICO EN TON/M3 
MAXIMO MINIMO 

1.7 

1.9 
2.0 

1.4 

1.2 

1.3 
1.6 

1.7 

2.2 
2.3 

1.6 

1.4 

1.6 
1.8 

1.2 

0.9 
l. O 
1.3 

1.4 

1.6 

2.0 

1.2 

Piedras artificiales PESO VOLUHETRICO, EN TON/M3 
MAXIMO MINIMO 

MATERIAL 

CONCRETOS Y MORTEROS 

Concreto S ilfll le ( ag-egrtls peso normal) e las e 2. 3 

Clase Il 2.1 

Concreto reforzado (ag~ ~" runol) Clase 1 2.4 

Clase II 2.2 

Mortero de cal y arena 1.8 

Mortero de cemento y arena 2.1 

Tabique de barro hecho a mano 1.5 

Tabique prensado o extruidJ (IIOllllrn neto) 2. 1 

Bloque de concreto l ipo pesado (1101111Bl neto) 2. 1 

Bloque de concreto tipo inte-nulio (110lll1Bl neto) 1.7 

B laque de concreto tipo lkpu (110 llliBl neto) 1.3 

Mampostería de piedras natura les 2.5 

2. 1 

1.9 

2.2 
2.0 
1.5 
1.9 

1.3 
1.6 
1.9 

1.3 

0.9 

2. 1 



Maderas. Muros 

PESO VOLUMFTRA!jO, E~ T?MM3 PESO SIN INCLUIR RECUBRI-
MAXI IN MIENTOS ~G/M2) 

MAXI MINIMO 

,..ATERIAL MATERIAL 

A Pesadas 
. Tropicales (chicozapote, seca 1.3 0.85 Tabique de barro hecho a mano ( 14 cm) 240 190 

Pucté, Ramón) saturada 1.5 l. O Bloque hueco de concreto tipo pesado (15 cm) 210 190 

Ene ino blanco seco 1.1 0.65 Bloque hueco de concreto ligero ( 15 cm) 150 130 
saturada 1.3 0.85 

B Medianas 
Ta9ique de concreto ligero macizo ( 15 cm) 250 220 

Trap ica les (Pelmax, Chacouanate seca o.g5 0.70 Tabique de concreto pesado ( 15 cm) 310 280 

Aguacatillo, Tza lam) saturada 1.1 0.80 Tablaroca (con hoja de 1.25 cm. 

Encino rojo seco l. O 0.75 de yeso en ambas caras) so 40 

saturado 0.95 0.65 

e Livianas 
Tropicales (Maculis, Bari, Pas'h St..:.! 0.75 0.45 Materiales dlversos PESO VOLUMETRICO TIPICO 

Amapola, Primavera, U aya, A 1 ie J saturada 0.05 0.50 
(TON/M3) 

. 

Pino seco 0.65 0.50 MATERIAL 
saturado 0.90 0.60 

Oyamel, ciprés, sabino, enebro, seca 0.65 0.40 Vidrio - . . 2.6 

pinabete saturada o. 75 0.50 Yeso 1.1 

As fa Ita 1.3 

Acero 7.9 

Aluminio 2.7 



3.3 cargas v1vas 

3.3. CARGAS VIVAS 

~ llarren cargas vivas o de ocupa

ción, de acuerdo con el art. 198 R.C.O.F., t_Q 
das aquellas originadas directamente por 

personas, mobiliario u objetos movibles.Ha~ 

ta ahora no se ha logrado obtener una val_Q 
ración verdaderamente racional de las car

gas vivas como tampoco de su distribución, 

y para simplificar el análisis de cargas, 

debido a la falta de una mayor información, 
éstas se consideran distribuidas sobre to

da el área del piso como cargas uniformes, 

aunqúe las cargas reales· pueden estar con· 
centradas en una e ierta área. lo' cua 1 se -

contempla en las obser\laciones a la ta

bla de cargas vivas donde se estipula que 

en algunos casos debe revisarse cm carg¡s con 
-centradas. 

Los valores recomendados por el 

R.C.O.F. se encuentran en la tabla del ar 

tículo 199, en ella se distinguen tres va 

lores que se deben usar de acuerdo a cada 

propósito que en él se especifica . 



3. 3 
~ada valor de carga viva especi

ficado se refiere a las intensidades máxi
ma, instantánea y media como hace mención, 
el Art. 187 para cargas variables. 

La carga máxima wm es la máxima 

carga que deber~ resistir la estructura du

rante su vida út i 1 y deberá :n- considerada 
en el análisis gravitacional as1 como en el 

análisis de asentamientos inmediatos. 

La carga instantánea wa es la CJ~ 

ga que pued~ actuar en e 1 momento que ocur~e 
una excitación sísmica o un empuje de vien

to máximo; debe notarse que este valor es 

r~nor respecto a la carga máxima debido a -

que la probabilidad de ocurrencia de que se 
presenten al mismo tiempo y a su máxima in

tensidad una carga accidental y la carga v_! 

va es pequeña. 

La carga media w es el promedio de 

carga que actua en periodos muy largos de -
tiempo, básicamente se debe al mobiliario 
que pueden alojar las construcciones, ya que 

parte del tiempo estarán desocupados o inh~ 
bit~. Un ejemplo claro de este concepto -



FIG 3.2 determinación de la intensidad de la carga • 
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VER DIAGRAMA EN FIG. 3.3 
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3.3 
lo constituyen los estadios que solo en in
tervalos breves de tiempo estarán ocupados 

con la intensidad máxima, mientras que la ""! 
yor parte del tiempo permanecen desocupados. 
La carga media se utilizará para el an~lisis 

de efectos a largo plazo como pueden ser los 

asentamientos y flechas diferidas. 

Las figuras 3.2. y 3.3 muestran 

el diagrama para la obtención de la carga 
viva de acuerdo al art. 19g del R.C.D.F. 
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FIG • 3.3 

W • W. ~ ~ : O ~ l'tDQ3 I}J[ S! JUSTir II}JE 
cm<! VALOR [€ ACUDil:Q C'CI' [1. ART. 167 

PAAA n.tMDrrOO toa:t: A > )(al 
... ~'CallA RDXX:'IRSE 11: 
Mil : lOO • 420/JA 

ctl.AHOO stA MS IESFA'IClRA.BU S! tx:mlDERARA. EN 
LliGAR DE lilll UNA. ~ DE 500 kg, APLICADA 
SOBRE tiH ~~ DE SOx50 C111 Y EN LA PCSICIC»> 
MS CRITICA. 

PAJIA SJSTIJWI DE PISO LIGE:Frl C04 CUBIERT~ 
RIGlDll.AHTE, SE o:»tSIOCRARA EH l..UGM DE VIII, 
aJANOO SEA KAS DESFAVORABL.E, UHA CARGA Ccti
CDI'T1WlA DE 250 kg PMA EL DISENo DE LOS EIL· 
lii:JfJU 0E SOPORTE Y ot 100 kg PARA EL OisrJi::l 
DE LA OJBIER'rA, EH AM9CS CASOS IJBlc..ADAS EH LA 
POSICICfl JV.S DESFA VOAABU. ¡ VER !«JJ' A 6) • 

determinaciÓn 

• ,. lOO 
... % 180 
.... 250 

PkAA El..lJIIIlntJS rx::mE A > J&o2 
11111 f'{QUA REOOClRS!: A: 
, .. ,. lOO + 420/./lt 

OJl.ROO SU MS tiSt'A\UIJ..."'LE SE CtltSIIONIA DI 
l.llGM DE * IMil CARiA lE 1000 ko, APLIQM 
SiCI'H; 1:.1 ARD. IE SOx50 c. 1 DI LA POSICICJI 
JIII\S CRITICA. 

PAAA SIS'I'DV.S DE PISO LIGDIO caf CUBIERTA 
RlGIOlZANTE, S[ CXICSlm:.RARA D4 l.OOAA DE W., 
aJAN00 SEA MS DESTAVCJRABL.E, UNA CAIQ a::tf
a:Ht'RAD.\ DE 500 k; PARA EL 01500 DE LOS ELI.· 
PIEHT'OS DE SOPORTE Y DE 150 k9 PARA EL DISFJk:l 

de la carga VIVO 
-:.~: :. ~ ~) r: ---.:. :: :.:-.. _;.! ~J -~:.::;:.:;· ... , ~~-: ~ ~ ·:; ~:. ~:.~~i::.~~:~ --·.::: ]~; ~: :-;~-.. ~-:~~-; ~, ;;.~~-:·: -~~'}E:·-~;~::· 

SI 

. . "' ... 150 

.... 350 

DI D. Dlsdo DE PRlTILl.S r& CUSIER'DS, ~ 
M1.l;S PARA CSD.l.DWS, RHFIIS, PMllUII Y ML• 
CIJIII:s, SE D'CKN I1Q. c:MGa VIVA II:II.U.Z:IIftl. 
1tJ I'ElUl DE 100 kg/r', IL"TUNN) AL lfl'VEL 1 DI 
LA OIRECCICII MS IESP'A'fCIIAIUS. 

. . "' 
.. "350 
lilll ,. 4!:10 

ana; ~ ti: II!UI'ICII 
e~. n:ATJIOS, GDiaSia 
lE MILl,~, 
OS, ~· SALAS DE JW:I 

a rstt~~ osea t~~~ma PAESDm 
A'!'!X:lC. A lA IW:YJ.SlC. tE UJB 
11!: 5D'tlCIO ICATI'fo A 'fl!IUICII 

AOIClCIW.Imn'l DEBrJW11 CX.IIWN 
GAS FWXU:IDM PaR 'fiiUICI:8 T Al 

. aJE SI IliiDII A E!PIPOS O C8J!'rol 
PUmUI AJlCIDRSZ DI, O CC1.GM!1E 1 
ESTAS CAR:aS teDI ftiE't1'ltSt PO 
ESPtC'IllCARSE Df LOS PALIQI !3m 

~ 'I'CIDJ LOS ELIIEI'TOIS cm 
cal CM CMGa ~ Dr. 
POSICIC. MS auTICA. 
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*'" JSO 

!Jtl KI:ESDI'lMsl PMrnaLUt 
'11:.1 lE Las: I'SWlOS LIKitt 
O A f1JIRAC IC.S. 

\11: CXEIIEitARSE LAS CAR
IJUICOS Y AJUK:IOS l LAS 
lS o C8J!TC8 Pr.SA.OOS IJJI 
) ai.GARSE ti:, EL ft:QI), 
i'REVtRSE PCR SEPAiWlO Y 
PWOal ESTI\IX'roiW.F.. 

.. 2 0.9 11' 
• "'0.911' .... 

_ ....... 

.. = 15 
Wa:70 
*" lOO 

' --··-· ···-· .. , ·, 

l. -A ES EL ARtA 't'ltilii1TJ.RI DI .r2 , 

1 -M ES LA ~ .-DIA, S! tll!ERA. DCPUJJt DI 
EL CALOlLO lE ASiliTMIDfTOS DIFERJDlS f 
PAAA EL CALCULO lE FLIXlfAS Diflll.l:MS 

4, ...... ES Ll c:JaR::;a Ml.nl(~ SE tEHEllll DV'LFNI 
P11.AA DI.SDiJ ES't10:roRAL POO FUERZAS 
<&\VrTN:I~ Y PARA CALCUl.M ASDITA· 
KIDmlS DMDIATCIS DI SUEl.ai. 

J.-w. ES LA CAR:iA JETMTMEA, SE [(liDIA USAR 5.· ii', ti~!. "lila ESTMII DI ko/• l. 
PAAA otsOO srnnoo Y pa:¡ VIDn'O Y 
OJNC[lO SE REVISDI OlS'nll.llOCiaa'S DE 6,
C".AIG\ W.S DESFAVCJRI,BIZS CJOE LAS liiU'OR· 
~ ii:PMTIDAS ~ ~ EL ARf.A. 

SE c::tNSIDEP.ARM SJ..S'nl9,S lE PISO LICER:l 
~ Ft'A9JJlS PCR "mES O !9oS I!I.I.Dt· 
BK6, APR:li.IliiUW'Elf'I'E PAAALCLOS Y SF.PA• 
RAD:lS EtmiE SI fl) MS O[ 80 a., Y lMt
OOS cat OKA aJBu:RTA DE 19.DERA can'IIA· 
OW'N)A, lE OOELAS DE I'WD1I BIDf a.A· 
VA,MS U amo MTDllAL QllE I'RJPClFCt(l(E 
litA RlGIDf:l EQJIV~ 

•• 

• .. .. ; 

"' 40 

., = 15 
lla•70 .... "" 

DI EL FC1C00 OC LOS VAL1.JS lE ttO«lS I!tCLINAOOS 
SE o:ltSIIOAIIA {I(A CMG\, DEBIDo\ AL ~IZO, 
DE JO lo¡¡ POR CAD\ I'E'f'll) CUAmWlJ DE PRl"lDXJCM 
IGtiZCIITAL tn. nx:Hl ~ tESNl1& HACiA EL VA· 
UZ. fSTA CAlG\ SE CDISII.E:AAAA CCIIl tiMA NXICM 
AO:IJDI'TAL PAAA FIJCF.s lE i!EVISlCM DE LA SEOO
Ritw> '( SE LE N'LICMAN LOS FN:"t'tWS ~ CAR:;A 
o::A<t<iSfCICD[DI"ftS SlXJ~ EL ART. l'Jt. 

•• 40 
wa ,. 100 
*" lSO 

RAS tMA ~Iefi DE 1,500 kg Df EL I.OOo\R 
K\S OCSFAVORABLE DEL IUDtBill ESTROC'1UlW. DE 
I;1JE SE TRATE. 

------··--------------------4 
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3.4. COMPINACIONES OE ACCIONES Y FACTORES 
OE CARGA. 

Las distintas acciones no obran 
en forma aislada sobre la estructura, sino 
que pueden ocurrir conjuntamente. Este he
cho hace necesario que en el diseño, además 
de identificar y evaluar las posibles acciQ 
nes, se analice cuales de ellas pueden ac

tuar en forma simultánea, para considerar 

sus efectos combinados. 

Cada combinación de acciones cons 
tituye un caso para el cual la estructura 

debe ser analizada,y el dimensionamiento fi 
nal de cada miembro de la estructura se ha

ce con base en los efectos más desfavorables 

encontrados para el· elemento. En el.art. 188 

del R.C.O.F. se hace la distinción entre com 

binaciones que incluyen acciones permanentes, 

acciones variables y acciones accidentales. 

El diseño estructural debe consi
derar la envolvente de esfuerzos máxfmós al 

analizar las siguientes combinaciones de ac 

ciones de acuerdo al art. 188 del R.C.O.F. 

1.- Acciones permanentes y accio

nes variables.- En esta categcr1a se anali
za el efecto gravitacional de la estructura 
en que las cargas muertas y l&s cargas vi
vas se toman con su intensi~ad máxima. Cua~ 

do se a na 1 icen _efectos a largo plazo, como 
asentamientos., la carga v~va se t01o1ará con 

su intens·ida<..i media. 

11 .. •. Acciones permarmte5, variables y aa:ide.!! 
tales.- Para esta combinación se tomará la • 

carga muerta con su intensidad máxima, 

La carga viva se tomará con su intensidad 

instantánea por ser la mas probablP al oc~ 

rrir una acción accidental y en cada análl 

sis se tomará una acción accidental, ésto 

significa que los efectos del sismo y el 

viento,as1 como cualquier otra acción ex

traordinari~ deberán analizarse por separ~ 

do puesto que es sumamente improbable la 
ocurrencia de estas dos acciones en forma 
sir.~ultánea. En la fig. 3.4 se muestran· las· 
cor1b ínac iones de a ce iones y las intens ida-

des aplicables en cada caso. 
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3.4 
Para cada COíilbinación de accio-

nes se debe diseñar la estructura con un -

cierto factor de carga, FC, que involucre 

las incertidumbres propias de la valora--

ción de la acción. Par·a ta 1 efecto, e 1 

art. 194 del R.C.D.F. obliga a la aplica-
ción de un factor que incrementa el valor 

de los esfuerzos obtenidos al aplicar las 

cargas de diseño. As1, para la combinación 
de acciones permanentes y variables se de 

be prever la posibilidad de exceder el va
lor de la ca•·ga es~i::cada, como puede sec -
la ag lon1erac ión event~,.;a 1 a e personas o mo

biliario en cualquier ~arte de la estruct~ 
ra,por tal motivo se debe utilizar un fac
tor de carga FC=l.4. 

En ·aquellas partes de la estruc

tura que normalmente puedan tener caneen

trae iones de personas, as 'i como en las estruf 

turas del ~o A, e 1 factor de carga será 
~e= 1.5. 

Cuando el análisis se refiera a 

la combinación de acciones permanentes, v~ 

riables y accidentales, la posibilidad de 

que se excedan las cargas disminuye,por lo 

que el factor de carga se tomará FC=l. l. 

Cuando la carga sobre la estruc

tura resulte favorable a la resistencia o 

a la estabilidad,deberá diseñarse para una 

condición menos favorable,en cuyo caso se 

tomará como factor de carga FC= 0.9 con la 
finalidad de diseñar los elementos estruc
turales del lado de la seguridad. 

Para la cevisión de estados limi 

te de servicio se tomará en todos los casos 
un factor de carga unitario FC=l.O Art. 193 

y 194 R.C.O.F. 

En la fig. 3.5 se ilustra la sele!"_ 

ción de los factores de carga. 
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4. VALUACION DE FUERZAS SISMICAS 

-i ME TODO SIMPLIFICADO DE ANALISIS 
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4.1 espectros de diseño 
"· .-... -'. 
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4.1. ESPECTROS DE DISEÑO. 

Una de las varias maneras de medir 
un sismo es empleando espectros de respues-

ta. Estos son gr~ficas de respuestas máximas 
de estructuras de un grado de liber-tad de -
distintos períodos, obtenidas a partir del -
registro de la excitación sísmica, vista co
mo aceleración registrada por un acelerogr~ 

fo. 
Los espectros de res'puestas muestran 

las caracter1sticas del sismo desde el pun

to de vista del efecto (desplazamient9, ve

locidad, aceleración) sobre las estrúi:luras. 

Es evidente que durante la vida útil 
de una estructura, más de una vez estará su

jeta a la acción de un sismo. Si interesan 

los espectros para obtener las aceleracio-
nes máximas, conviene considerar no sólo el 

espectro de respuesta de un sólo sismo, si
no los de todos aquellos que pudieran tener 

efecto sobre la estructura. Para cubrir es

ta posibilidad se utilizan Espectros de Di

seño. 
Los Espectros de Diseño se ÍdCa 1 izan 

en tres ramas: una ascendente, una horizon
tal y otra descendente expresada con una --

. --'-- ·- . 

función exponencial. Se proporcionan tres 

espectros diferentes, uno para cada tipo de 

suelo, considerando los efectos de los tem
blores y su respuesta en cada tipo de terre 

no. 
Los coeficientes s1smicos que se pr~ 

sentan en el art. 206 del R.C.D.F. correspo~ 
den a las ordenadas máximas del espectro de 
aceleraciones; en la sección 3 de las N.T.C. 
para Sismo se indican los valores de los pe
riodos característicos para dichos espectros 

en las tres zonas en que se divide el D.F. 

Lo~ ,_espectros de diseño. especificadps en es
ta sección tienen una amplia porción hori"zo~ 

tal con lo que se busca cubrir la incertidum 

bre de los periodos calculados, tanto los n~ 

turales de vibración como el más largo entre 

los dominantes del terreno (Ts). 

En particular la parte horizontal P2 
ra el terreno blando es muy ancha pues cubre 

todas las posibilidades de espesores corres

pondientes, desde valores del orden de 20m 

hasta más de 50 m. En el apéndice de las 

N.T.C. de Sismo se dá la posibilidad de re
ducir el ancho de esta porción del espectro. 
tomando en cuenta el periodo dominante del 
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terreno. Ts, y la interacción suelo-estructu 
ra, como se verá mas adelante. 

Para valores de T menores que la 

se permite reducir el v~lor del coeficiente 

s1smico; estos valores corresponden genera] 
mente a estructuras de poca altura y rlgi

das, que han demostrado un buen comporta-
miento ante sismos de gran intensidad. 

Las ordenadas espectrales a par-
tir de lb son funciones decrecientes en r, 

las estructuras con periodos largos tienen 
en general un número elevado de grados de -
libertad y por lo tanto de modos falla; es
tas estructuras son especialmente sensibles 

a los efectos de segundo orden, efecto P-de} 
ta, y mientras mayor es la altura y mayor la 

flexibilidad son mas importantes estos efec

tos. 

En la figura 4.1 se indican los e~ 
pectros de diseño en una grAfica que incluye 

los tres tipos de suelo del O.F. y en lata

bla 4.1 se encuentran estos mismos espectros 

en forma tabular. 

En el diagrama de la Fig. 4.2 s~ 

lllJestra -la detenninaci6n del espec~ro d.- .;j-

seña. En este diagrama se toma en cuenta, 
ad~s. el efecto de la interacción Suelo

estructura. 

En el tema 4.2 de este Manual se tr~ 
tan los procedimientos que penniten la re-
ducción de la aceleración en los espectros 

de diseño, en base a lo establecido en el 

articulo 207 del R.C.O.F. 

. ' . ,.. - ' ... - .-· ,·-· .. ••••.•••• ·•••·•·•• 7 ··--- 97 •· 
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1 1 

de fuerzas SISffiiCOS 

4.2. REDUCC!ON DE FUERZAS SISMICAS 

Para las estructuras desplantadas 

en Zona l, ll o lll en las que se ap 1 ique 

el método estático o un método dinámico de 

análisis s1smico, el Reglamento, en su ar

t1culo 20~ permite reducir el coeficiente 

de cortante en la base tomando en cuenta 

el valor aproximado del periodo fundamen
tal de la estructura; como alternativa pa

ra las estructuras ubicadas en las zonas 

ll o 111 será permisible estimar el valor 
aproximado del periodo fundamental inclu-c 
yendo las contribuciones provenientes de·· 
la interacción suelo-estructura de acuerdo 

con lo especificado en.el apéndice de las 
N.T.C. de sismo en las secciones Al, AS y 
A6, este procedimiento se tratará en la 

sección 4. 7 de este ~nual. 

En el diagrama de la Fig. 4.3 se 

esquematiza el procedimiento para la deteE 

minación del periodo de vibración de la e~ 

truclura con base en lo estipulado m el 

R.C.O.F. y en las N.T.C. respectivas. • · 

.".."···:. ' .. -.· ~-- .. 

Si se aplica el método estático, 

sin tomar en cuenta la interacción suelo 

estructura, el valor aproximado del perio

do fundamental de vibración puede obtener

se con la expresión 4.1 ( Sección 8.2 

N.T. C.-Sismo) 

(4.1) 

El cociente anterior, denominado 

coctente de Schwartz, suministrar1a result~ 

dos exactos si la distribución de acelera

e iones fuera la de 1 modo fundamenta 1, pero 

aún cuando sólo toscamente se asemeja a és

te, suministra un aproximación excelente. 

Si se usa el método de análisis 

10 
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dinámico se aceptarán el análisis roodal o· 

el cálculo paso a paso para respuestas de 

terrtJlores específicos, obteniendo el peri~ 
do natural de vibraclón, T, por cualquiera 

de los métodos anteriores. 

Si se emplea el método de análi

sis dinámico modal se podrán adoptar las 

hipótesis establecidas en la sección 3 de 

las N.LC.de Sismo. 

Se hace notar que tanto para el 
análisis estático como para cuando se apli
ca el método de análisis modal se permite, 

además, reducir la aceleración de acuerdo con 
las formas de los espectros de diseño pero -
sustituyendo Q por o·: el coeficiente reduc

tivo Q' se especifica en la sección 4.1 de 

las N.T.C. de sismo. 

Para efectuar esta reducción las es 

tructuras deben satisfacer las condiciones dE 

10: 
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regularidad que se indican en la sección 6 

de las N. T .C. 'de sismo referentes a simetría, 

dimensiones, limitaciOnes para irregularida
des, tanto en planta como en elevación, así 

como distribución equilibrada de cargas y r! 

sistencias; en el Capítulo 4 del Manual de E~ 
tructuración, publicado por el Departamento 
del D.F., se analizan con detalle los probl~ 

~s que se provocan a las construcciones por 

una estructuración inadecuada. 

Si una estructura no satisface las 

condiciones de regularidad el valor Q' se 

multiplicará por 0.8. 

En el diagrama de la Fig. 4.q se 

esquematiza el procedimiento para la deter

minación de las ordenadas del espectro de~ 

celeraciones, a, y del factor reductivo, o·, 
con base en el periodo de vibración de la -
estructura. 
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4.3 elección del método de análisis 

4.3. ELECCION DEL METOOO DE ANALISIS. 

Los diferentes métodos para de

terminar las fuerzas slsmicas en las estruc 

turas se especifican en la sección 2 de las 

N.T.C.-Sismo, el proceso de elección se es
qu~tiza en la fig. 4.5 y en el diagrama
de la Fig. 4.6. 

En el art. 203 del ReglamGnto se 
especifican los métodos de análisis sísmico 
que pueden utilizarse para P.l análisis de 

estructuras~ en función de las característi 

cas especificadas en la sección 2.1 de las 
N. T.C.-Sismo. 

En resumen la elección del método 
de an~lisis, debe regirse por lo establecidu 

en la sección 2.1 de las N. T. C. de Sismo, ei 

:.1étodo simplificado de la sección 7 de las -

mismas sólo es aplicable a ciertos edificio' 

iUe cumplan con los requisitos de la secció1 

2.2 de las N.T.C., para alturas hasta 60 m 

~~ diseño de edificios puede basarse en un 
análisis estático acorde con lo que marca

la sección 8. Para alturas superiores a 60:r• 

es obligatorio realizar un antilisis dirriJ

mico según se describe en la Seccjón 9 - -
N. T.C.-Sismo. 
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FIG.4.6 elección del me todo de ano lisis 

SI ¿ LA ALTURA DE 

LA CONSTRUCC 10 N 

> 60 m r 

DINAMICO 

SE APUCA EL METODO DE ANA

LISIS DINAMICO SECCION 9 

NTC- SISMO 

O ESTE MISMO, MODIFICADO 
POR INTERACCION SUELO

ESTRUCTURA, EN ZONAS 

NO SE PREFIERE UTILIZAR 

L METODO DE ANALISIS 

ESTATICO 

SE APLICA EL ME TODO DE 

ANAUSIS ESTATICO SÉc:a 

NTC- SISMO 

NO 

O ESTE MISMO, MODIFICA

DO POR INTERACCION SUE 

LO-ESTRUCTURA,EN ZONAS 

. ' 

·.·.·. 

ZAR EL ME TODO ESTATICO O 

O EL METODO SIMPLIFICADO D 

NALISIS SISMICO? 

SIMPLIFICADO 

LA CONS 

ION CUMPLE 

CON LOS REQUISITOS DE 

SEC. 2.2 DE LA NT 

E SISMO r 

SE APLICA EL METODO SIMPLIFI

CADO DE ANALISIS SEC, 7 NTC·SIS 

•, 



44 análisis estático 
...... -·-· .. : :.· ~-. 

4.4. ANAL!S!S ESTAT!CO. 

[l Reglamento permite, en su art. 

203, que el an~lisis s1smico de edificios 
cuya altura no exceda de 60 m se efectúe de 

ila.erdo con el método est~t ico, descrito en 

la Sección 8 de las Normas Técnicas de Sis-
100. 

Para efectuar el an~lisis se proc~ 
de de la manera siguiente: 

a) Se considera que las fuerzas -

cortantes a diferentes niveles de la estru~ 

tura forman un conjunto de fuerzas horizon

tales actuando sobre cada uno de los puntos 
donde se suponen concentradas la masas, in-

cluyendo apéndices, Fig. 4.7. 

b) Cada una de estas fuerzas se tQ 

ma igual al peso de la masa que corresponde· 

multiplicado por un coeficiente proporcional 

a la altura de la masa en cuestión sobre el 

desplante (o nivel a partir del cual las d~ 

formaciones estructurales son apreciables). 

La forma como se especifica el cál 

culo de fuerzas horizontales"expresa en for 
ma algebraica la variación lineal de·acele-

APENOICf r--

p,--• ~ n 

• 

P•+t-). H-1 

Po--• 
• 

' 
2 1 
' 

'""' "«-'<' "'~ 

t" 
~~ 

FIG, 4 7 OISTAI&lJCIOiill rt: f'UE"lAS 

CORTAIIIT!.$ 

1 
•• 
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raciones, de magnitud ajustada para qae la 

fuerza cortante en la base sea igual a- -
(c/Q) 11. 

El nivel a partir del cual se supo

ne que obran las aceleraciones horizontales 

se encuentra no~lmente bien definido, ni

vel de desplante de la estructura, pero se 

dan casos en los cuales el nivel de acelera
ción nula no se encuentra definido, por ej~ 

plo, en edificaciones desplantadas sobre te

rrenos con gran drsnivel o en cuerpos de un 

ed i f le io en e 1 cua 1 los sótanos no es tan to

talmente rodeados por muros de contención, 

admitiendo por consiguiente deformaciones de 

órden cercano alas de superestructura; en e~ 

tos casos es aconsejable t~r el nivel mas 

bajo concebible, (ver Sección 2.4 Ejemplos 
2.4. 2.5 y 2.6). 

La aplicación de lo estipulado en 

la Sección 8.1 de las Normas Técnicas Compl! 

mentarias de Sismo conduce a que la fuerza 

hor izonta 1, Pi, ap 1 icada en e 1 centro de 1 ni

vel n está dada por la expresión. 

Pi = Wihi e .2.11i 
l.Wihi "(j 

(4.2) 

donde: 

Q Factor de comportamiento sísmico 

que se fija en la sección S de 

las Normas Técnicas de Sismo y 

en la sección 2.5 de este Manual 

e Coeficiente sísmico que se esta

blece en el art. 206 del Regla

mento y en la Sección 8. 1 de las 

Nonmas Técnicas de Sismo; Sec--

ción 2.4 de este Manual. 

hi altura del nivel sobre el des

plante 

Wi Peso del nivel ~ 

La aplicación de esta expres1on se 

ejemplifica en la Tabla 4.2 para el edifi

cio de la Fig. 2.7. 

Los va lores de X, Y de la Tabla -

son las axrdenadas del centro de gravedad de 
cada piso, donde se supone están aplicadas 

las fuerzas Pi. 

En el diagrama de flujo de la Fig. 

4.8 se muestra el procedimiento de cálculo 

aplicando el Método Estático de Análisis

para edificios. 



FIG • 4.8 método de análisis sísmico estático de edificios 
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EJEMPLO A 

ANALISIS DE EDIFICIO .... 
Se analiza el edlflcio mostrado en 

la Fig. 2. 7 

e= 1.5 (O. 16) = 0.24 (Definido en la sec-

ción 2.4 de este Manual) 

Q = 2 tanto en la dirección ~ como en la 
y 

(Definido en la sección 2.5 de esi:~ 

Manua 1) 

por lo tanto, los valores e para dise-
Q 

ño en las direcciones de an~lisis son 

( ~ >x = ( ~~ Y= 0.24 = 0.12 
2 

Las fuerzas slsmicas valuadas se 
presentan en la Tabla 4.2. En la Fig. 4.9 
se ilustra su distribución en la altura de 

la construcción; para las fuerzas actuan
tes en la dirección X. 

TABLA 4.2 DETERMINACION DE LA FUERZA SISMICA, CORTANTE Y UBICACION DE LA FUERZA 

CORTANTE EN CADA NIVEL DEL EDIFICIO DE LA FIG. 2.7. 

al o 1 R E e e 1 o N l 

IUY[l O W'l hl Wlhl G~~ ~~~~ lm\ t"'' .. ,f.):!l OOJIJ'191 {T~} (m) (lcn-ct1) (~\ 

S 2S2 16.00 4032 49.29 49.29 6.SO )lO.J<J )lO. 39 

• l96 13.00 3848 47.04 96.33 6.70 315.17 635.56 

) l96 10.00 l%0 36.19 132.52 6.70 242.•U 878.03 

2 l96 7.00 zon 25.33 157 .as 6.70 169.71 1047.74 

296 4.00 1184 14.47 172.32 6.70 96.95 1144.69 

stw.s 1436 14096 

b\ o 1 R E e e 1 o " y 

NIVEL O 
EJrro:IP 19J w i hl Vlhl Ply Y\ y i1 PlyÍ1 2_ Ptyl1 

ITcnl (m} (T<n-fll) ITCil) (Tm) (m\ (T<n111) (l.,..,) 

S 2S2 16.00 4032 49.29 49.29 9.SO 468.26 468.26 

4 l96 13.00 3848 47.04 96.33 9.90 465.70 933.96 
) l96 10.00 2960 36.19 132.52 9.90 3S8.l8 1292.2'4 

2 l96 7.00 l01l 25.33 157.85 9.90 250.11 IS43.01 

l96 4.00 1184 111.47 172.32 9.90 143.25 1686.26 

SlW.S 1<36 14096 

También, se comprueba que Vo/llo sea igua 1 a C/Q; Vo 
inciso 8.2.b. N.T.c.s. Wo 

r.! 
6.SO 

6.60 

6.63 

5.64 

6.64 

" (m\ 

9.SO 

9.70 

9.75 

9.78 

9.19 

172.32 
1436 

Pt • Wth1 e :~wt 
:1\IThl ¡¡ 

VI• :r .Pb.Yt 

Ylx 

( f ) 
Q X 

• 0.12 

XI=:ÍPiy XI 

Yly 

(~) .. 0.12 

0.12; correcto. 

(4.2) 



Los valores Yi y Xi de la tabla 

4.2 corresponden a las coordenadas del ce~ 
tro de carga para cada uno de los entrepi -

sos. Se consideró para este edificio una -
distribución no uniforme de carga para los 

entrepisos y carga uniforme en la azotea. -

Los valore Yi y Xi de la misma tabla ubican 

la posición de la fuerza cortante para cada 
uno de los niveles de la construcción. 

Una vez calculadas las fuerzas 
por.nivel se revisan los desplazamientos de 
la estructura comparAndolos con los valores 
permisibles, de acuerdo a lo establecido en 

el art. 209 del R.C.O.F., y lo tratado en
l~ Sección 6. ll de este Manual. 

4G.2D Ton. 

47.04 Ton.: 

~I!I.ID Ten. 

21!1.35 To• 

14.47 Ton. 

ELE YACIO• 

FIG. 4.9 fUERZAS SISMICAS OBTENIDAS SIN HABER 

ESTIMADO EL PERIODO DE VIBRACION DE LA ESTRUC

TURA, OIRECCION DEL ANALISIS X (EJEMPLO AL 

s.oo 

5.00 

s.oo 

a. o o 

4.00 



4.4. l. VALUAClON DE FUERZAS EN LOS APEN 
DICES. -

El análisis de la respuesta_sís 
mica de tanques, apéndices y elementos 
cuya estructuración difiera radicalmente 
de la del edificio es importante por la 
influencia que puedan tener sobre la res

puesta de la estructura eo conjunto y de~ 

de el punto de vista de su propio diseño. 

En el Reglamento de 1976 se dife-

renciaba el caso de edificios con y sin a-

péndices, en el nuevo Reglamento el cálculo 

de fuerzas en los distintos niveles se hace 

incluyendo la masa de los apéndices y sólo 

se requiere valuar l. a fuerza en los apénd i
ces como se estipula en la sección 8.4 de 

las N.T.C. de Sismo pero sin modificar la

fuerza en los niveles. 

En la sección 8.4 de las Normas 
Técnicas Complementarias de Sismo se ri 
comienda que la respuesta para diseño del 

apéndice se tome igual a la que se debe 
considerar para evaluar su influencia so
bre el conjunto, esto incluye un factor de 

amplificación, (1+4c'/c) • Este factor 
resulta igual a la unidad para elementos 

que se desplantan directamente sobre el te 

rreno. 

En el diagrama de flujo de la Flg. 

4.8 se·-IRuestra el procedimiento de cálCulo 
de fuerzas sísmicas en apéndices, ap llcando 
el método estático de análisis para edifi

cios. 



EJEMPLO B. 

ANALISIS DE EDIFICIO CON APENOICE 

Para ilustrar el análisis de 

edificio con apéndices se estudiará el edi

ficio de la Fig. 2.8 

e= 0.4 (Definido en la sección 2.4 de es 
te Manua 1). 

Q = 3 tanto en la Dirección X como en la Y. 

(Definirlo en la Sección'2.5-de este 
Manua 1). 

Los valores e para cada una de 
Q 

las direcciones de análisis son: 

Se comprobará que 

Yo = O. 13 

Wo 

Sección 8.2-b de las N.T.C. de Sismo. 

. . . . . 
. -: ·- ,__.__.,_ ______ ...;. ... ~.:~ • .:...:....:-...:~ ........ "..:J,...u.:;~-.!.:.. ~· •• ·__,~:;.u.:~o:._~j,_,::,_,;:._,,¿_-.c_:--=--"'' ·'-';''-''' __;_"..:.'=:.:.';;;····"''-"":::-'"-""":;_.,,"' •.• =~ .. ~-~-...... '-' .. ··~-~- ,_.,__~ .... ~---- .. -

La valuación de las fuerzas sísmicas en el edificio en la dirección X se presenta 
en la Tabla 4.2. l. En este ejemplo se considera que el apéndice se encuentra a 3.0 m. de a 1 
tura en referencia al nivel de su desplante. 

NIVEL O W; hi W1hi Pix vix ENlm'ISO (TON) ( m) (Ton-m) (Ton) (Ton) 

6 lO 19 190 2.59 2.59 
5 172 16 2752 37.50 40.09 
4 270 13 3510 47.84 87.93 
3 281 10 2810 38.30 126.23 
2 281 7 1967 26.80 153.03 

281 4 1124 15.32 168.35 
SUMAS 1295 12353 

TABLA 4.2. l. DETERHINACION DE LA FUERZA SISHICA Y CORTANTE, Af 
TUANDO EN LA DIRECCION X, EN CADA NIVEL DEL EDIF. 
DE LA F!G. 2.8. 

se verifica que Yo = 168.35 = O. 13 , correcto 
Wo 1295 

A continuación se valúa la fuerza en·el apéndice de acuerdo a lo especificado 
en la sección 8.4 de las NTC-Sismo. 

Si el apéndice estuviera apoyado directamente en el suelo, tendrla una fuerza 
slsmica igual a: 

P' 6 = O. 13 W 6 = O. 13 ( lO) = l. 3 
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442 
. -~; .. ;::·:· ..... : ... 

Afectando por el factor de ampli

ficación debido al cambio brusco de masa 
y/o rigidez, la fuerza en el apéndice resul 
ta: 

P' = 1.3 ( l+ 4c' /el 

e' 40.09 = 0.22 
182 

P'6 = 1.3 (l+ 4(0.22)/0.4 ) = ~=.l~.Igº 

Esta fuerza no modifica la ya cal 
culada para los niveles de la construcción. 

En la Fig. 4. lO se presenta la dis
tribución de las fuerzas slsmicas calcula-

das, actuando en la dirección X, en la al
tura de la construcción. 

-- . "·; .- . :-· ... :~ . .- .. 

t 7.00 1:·0*-.0~ 1.00 ~ 
4.18 Tu. ~ 

t--APENDICE 

40.00 Toa.~ 

47.84 Toa.~ 

!8.!0 Toa.~ 

ze.eo To•:--t 
15.32 Tu.~ 

-
-

.... ~ ~'%' .. ~, 
ELE YACIO• 

FIG. 4.10 OISTRIBUCION 01! FUERZA 51SIIICA5 

EN LA ALTURA DE LA CONSTRUCCION DtREC-

CION ANAUSIS X lE.IEMPl.O 81 · 

s.oo 

a. o o 

IDO 

a.oo 

4.00 



4.5 método simplificado de análisis 
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4.5. METOOO SIMPLIFICADO OE ANN.ISIS. 

Para ciertas estructuras~ cuya altu

ra no debe exceder 13m, el Reglamento en -
su art. 203 permite efectuar el análisis -

s1smico mediante el método simplificado de 
análisis, con las limitaciones que se plan

tean en las secciones 2.2 y 7 de las N.T.C. 

de Sismo. 

La aplicación de un método simplifi

cado obedece fundamentalmente al excelente 
comportamiento s1smico.que en general han

tenido las estructuras que cumplen con es-

tos requisitos. 

Las condiciones que se imponen a las 

construcckres para que les sea aplicable e1 

te método se esquematizan en la fig. 4. 11. 

Los coeficientes de cortante basal de 

la Tabla 4.3 se obtuvieron de acuerdo con.el 

método estático de análisis que describe la 

sección 8 aplicando la reducción que allj se 

permite en función del valor Q y del periodo 

fundamental-de vibración del inmueble. Se t~ 

m6 Q=2 ó 1.5 según el tipo de muros,de con-
formidad con las N.T.C. de Sismo. El periodo 

fundamental se estimó en función de la altu-

ra y del tipo de suelo de cimentación. Los 

coeficientes para edificios en las zonas 11 

y 111 resultaron muy próximos entre s1, asl 

que se adoptó su promedio para ambas zonas 
a fin de simplificar la tabla (Instituto de 

Ingenierla U.N.A.M. comentarios a las N.T.C. 

de Sismo). 

Con este método sólo se necesita ve 

rificar que la resistencia al corte en cada 
dirección es suficiente; no es necesario -

calcular la distribución de elementos mecá
nicos en los distintos muros que formen la 

construcción, tampoco se hace necesario ve

rificar desplazamientos, torsiones y momen

tos de volteo. 

Para ilustrar la aplicación de este 

método se analiza el edificio de la Fig. --

2.9, que según lo alll descrito se ubica en 

la Zona 1 del D.F., y sus muros son de tabi 

que ·rojo recocido. 
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EJEMPLO C . 

Para ilustrar la aplicación de este 
método se utiliza el edificio de la Fig. 2.9. 

El peso de cada uno de los entrepi-
sos es: 

- Para el nivel inferior,Wl = 90.0 Ton 

- Para el nivel superio~ 112=65.0 Ton. 

VERJFICACION DE LOS REQUISITOS PARA 
LA APLICACION DEL METODO (SECCION 2·.2 N. T.·C. 
DE SISMO). 

En la planta se observa que más del 
75~ de las cargas verticales estarAn soport~ 
das por muros de mampostería de piezas maci
zas. Existen por planta cuando menos dos mu 

ros perimetrales paralelos de 6.50 y 6.0 m 

en la dirección X, que están ligados a la -
losa en una longitud mayor o igual que 
0.5 (12) = 6.0 m. 

La relación entre longitud y anchu 
ra, 12.0/9.0 = 1.33, es menor a 2.0. 

la relación entre altura .y la dime~ 
sión mínima de la base del edificio, 6.0/9,0= 

0.67 es menor que 1.5 y la altura del edifi
cio, 6.0 m, no es mayor de 13.0 m. 

Como el edificio cumple con todos 
los requisitos puede aplicarse el método 
simplificado. 

Se clasificó a la estructura por 
su uso dentro del Grupo B, se construirá 

sobre .t~rreno firme correspondiente a 1a 
Zona 1, la altura del edificio es 6.0 m. 
Con estos datos en la Tabla 4.3 Sección 7, 

N.T.C.-Sismo. se obtiene que el coeficien
te sísmico; reducido por ductllidad, vale 
0.08. 

Como no hay apéndices, el cálculo 
se puede efectuar con la expresión 4.6, co 
mo se muestra en la Tabla 4.4 

Pi = llihi XC ~ wl (4.6) 
~ Wihi 

119 
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NIVEL Wi hl Wi hi Pi Vi o 
ENTREPISO (Ton¡ (m) (Ton-m) (Ton) (Ton) 

2 65.0 6.0 390 7.33 7.33 

90.0 3.0 270 5.07 12.4 

SUMAS 155.0 660 

TABLA 4.4 

FUERZAS SISMICAS Y CORTANTES PARA EL EDIFICIO 
DE LA FIG. 2.9 



4.2. REOUCCION DE FUERZAS SISMICAS (APLJCACION). 

En la sección 4.2. de este Manual se definen los requisitos que las estructuras deben cumplir 

para la aplicación de este método. 

Como ilustración se examinará si es posible reducir las fuerzas s1smicas obtenidas para el e

dificio del ejemplo A. Los valores de las rigideces que se utilizan se obtuvieron de un análisis elástico de la 

estructura, con ayuda de un programa de computadora. 

Es importante aclarar que el proceso de reducción ~e fuerzas no modifica la posición de -

las fuerzas cortantes ya calculadas. 

EJEMPLO A 

Se estiman a continuación el periodo fundamental del edificio del ejemplo A, Fig. 
2.7, los valores se consignan en la Tabla 4.5 

OIRECCION X 

NIVEL O wl ... ... . .. V¡,IRIJ. ... "t1 1a 
2 

Plxxi, EHIRP19J (Tal) (Tm) (l(Jl) ITallu.J (<A) (oo) 

5 252 49.29 49.29 226 0.218 2.581 1678.71 127.22 

• 2% 47.04 96.3) 264 0.365 2.363 1652.80 111. 16 
3 2% 36.19 132.52 1&; 0.498 1.998 1181.6) 72.31 
2 2% 25.33 157.85 262 0.602 1.500 .... 00 38.00 

296 14.47 172.32 192 0.898 0.898 233.70 12.99 

SlMS 5417.84 361.68 

TABLA 4.5 ESTIHACJON DEL PERIODO FUNDAMENTAL DEL EDIFICIO DEL EJEMPLO "A" 



NIV(l O 

OOIIJ>I9J 

S 

• 
3 

2 

St.t<AS 

TABLA 4.5 

DIRECCI o " y 

• Piy Xiy Wl PI y VI• Rly Yly/R iy XI y WiXly 
(Ton) ( TonJ ( Ton) (Ton/m) (cm) ( cml 

252 49.29 49.?9 1&4 0.301 3.211 2898.25 158.'l7 

296 47.04 96.33 185 O.S21 2.910 2506.56 136.89 

296 36.19 132.52 195 0.680 2.389 1689.37 86.46 

296 25.33 157.85 198 0.797 1.709 864.52 43.29 

296 14.47 172.32 189 0.912 0.912 246.20 13.20 

7904.90 438.11 

ESTIMACION DEL PERIODO FUNDAMENTAL DEL EDIFICIO DEL EJEMPLO 

NOTA: Los valores de Y1/R1 son los desplazamientos de entrepiso que, 

acumulados, dan los desplazamientos totales Xt. 

"A" 

A continuación se revisa si es posible reducir las fuerzas s1smicas en la dirección x. 

Sustituyendo los valores obtenidos en la Tabla 4.5 en la expresión 4. l se tiene 

= 6.3 [ 5417.84}1 
981(361.68 

0.78 seg. 

De la tabla 3. l de las H.T.C. de Sis~ sección 4. l de este manual, se obtienen los valores Ta,Tb y r; 
para este edificio desplantado en zona 1, se tiene 

Ta = o.? Tb = 0.6 r = l 



4.2 aplicación 

NIV!I. O 
fKMPI~ 

5 

• 
J 

' 
~ ... , 

como resulta que el periodo fundamental, T, de la estructura es mayor que Tb el Reglamento permite la reducción de fuerzas, 

por tanto la~ del espectro de diseño será 

a • qc donde q • (Tb/T)r (0.6 ) l . 0.88 
0.78 

por tanto a = qc • 0.88 (0.24) 

y Q' = Q = 2.0 por ser T > Ta 

• 0.2l;.c 
~ 

a/Q = 0.21/2.0 =o. 11 

especificado en el inciso e sección 
8.2 de las N.T.C. de Sismo. 

A continuación se procede al cálculo de las fuerzas s\smicas reducidas de acuerdo al inciso b de la -

sección 8.2 de las N.T.C. de Sismo pero de tal manera que cada una de las fuerzas laterales se tome proporcional al peso 

de la masa que corresponde multiplicado por un coeficiente igual a Klhi t K2hi 2, siendo 

K1 = q (1-r (1-q)l~ Wi/ ( -:E:Wihi); K2 = 1.5 rq (l-q)~Wi/(~Wihi2 ) 
las fuerzas s\smicas reducidas se presentan en la Tabla 4.6 en la Fig. 4.12 se muestra la distribución de éstas en la 
altura del edificio. 

w, '• w1h, 
, 

' K¡h¡ t w1h, '• ,, l(lhl Klhl f /AS. 

"''•' 
SI~ICAS 
RlDUCIOAS 

"' 16.0 4037 M!JIZ 
(Too) 

l. 3483 o. 1782 1.!1265 42.31 

""' 13.0 3848 50024 1.ms o. 1176 1. 2131 30.50 
296 10.0 2960 ?%00 0.08427 6. 961110-4 

O.R4?7 0.0696 0.9173 ?9.10 
296 7.0 ?01? 14504 O.S8'19 0.0341 0.6240 ?íl. 3? 
?'16 4.0 ""' 4136 o. ]]11 0.0111 0.3482 11.34 

1436 14096 163376 

TABLA 4.6. REDUCCION DE FUERZAS SJSHJCAS PARA EL EDIFICIO DE LA FIG. 2.7 

EJEMPLO A, DIRECCIOH X. 

y 
llon) 

42.31 

81.81 K¡ • 0.88 (1- 0.5 ( I-O.tiH))(I436/14094)" 0.08427 

lll.S 1 

IJLBJ K2 ~ 1.s IO.SIIO.BBI ( t-0.881 1436/163376 • 6. 961 X 
143. 17 

P, ... w, 1 r. 1 h 1 • «:2 h
1
2 1 __!._ 

Q' 

10 -· 
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aplicación 

30.50 Too • 

29.70 Ton-. --~ 

20.32 T~ • 

11.34 T~, • 

ELEVACIOII 

FIG, 4.12 FUERZAS SISMICAS AEOUI!,ID~AS PARA 

EL EDIFICIO DE LA FIG. Z 7 DIRECCION DE ANA .. 

LISIS X t EJEWPLO A J. 

'-------------·-·--------------------------_._/ 
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ano lisis ··dinámico 
análisis modal 

a' 

4.6. AKALISIS DINAMJCO. 

En la sección 2.1 de las N.T.C. de 
Sismo se establece que toda estructura podr~ 
analizarse mediante un método dinámico, pero 

con car~cter obligatorio aquellas que su al

tura exceda de 60 m. los métodos aceptados de 
an~lisis dinámico son, de acuerdo a la sec
ción 9 de las N.T.C. de Sismo, el an~lisis mQ 

dal y el c~lculo paso a paso de respuestas a 

temblores específicos, con las salvedades-
que se plantean en la sea:ión A6 de las mismas 

Normas. 

4.6. l. AKALISIS MODAL. 

Este método es de aplicación general 

cuando se requiere determinar la respuesta lJ 

neal de estructuras de varios grados de libe! 

tad; se basa en el hecho de que la respuesta 
total es la superposición de las r~spuestas 
de los diferentes modos naturales de vibra-
rión. 

De acuerdo a la sección 9. l de la, 

N.T.C. de Sismo si se aplica est~ procedí-· 

miento de an~lisis deber~ incluirse el efe< 
to de todos los modos naturales de vibra--· 
ción con periodo mayor o igual a 0.4 Seg.; 
en ningún caso podrán considerarse menos -

que los tres primeros modos de traslación . 
en cada dirección de an~lisis. 

Una vez que SP. han determinado los 
modos de vibrar que tiene el edificio es ne 
cesarlo combinarlos p~ra conocer el compor
tamiento de la estructura ante una exdtación 

din~mica específica tomando en cuenta la ca~ 

tribución de cada modo. la respuesta final -
ser~ la combinación de las respuestas inde-

pendientes de cada uno de los m:xi:Js·, lllJ 1t ip lJ 

cadas por un factor denominado coeficiente -

de participación, dado en la siguiente expr~ 

sión 

Cm 

n 
~ miZim 
Li=l 

(4. 7) 
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donde 

mi masa del nivel "i" 

Zim desplazamiento 1e la masa "i" en el 
roodo •m• 

n número de niveles. 

con este coeficiente de part ic ipac ión se ca 1 

culan las r."puestas modales Si (donde Si pu~ 

de ser fuerza cortante; desplazamiento late

ra 1, momento de volteo, etc) y se corrD inar~n 

En el diagrama de flujo de la Fig. 

4.13 se muestra el procedimiento de cálculo 

de fuerzas sísmicas aplicando el método de 

Análisis dinámico modal. 

La fuerza cortante basal calculada 

con este método de análisis no deberá ser~ 

nor que 80% de la que arrojaría un análisis 
como lo establece la seCción 9.1 de las N.T.C. estático. Esta revisión se efectua en la seE 
de sismo. para calcular las respuestas tota-- ción 4.6.3 de este Manual. 
les S de acuerdo con la expresión 

S 

Esta expresión es aplicable mien-

tras disten lo suficiente entre si las fre

cuencias de los modos naturales de vibra--

ción que contribuyen significativamente a 

las respuestas de diseño; los periodos de -

los modos naturales en cuestión deberán•di

~erir al menos 10% entre si según se esta-

blece en la sección 9.1 de las N.T.C. de -

Sismo. 



FIG. 4.13 método de análisis dinámico modal 

SI!: CONOCEN LOS PERIODOS Y TAMBIEN ·a Y 0' PARA 

CADA UNO DE LOS MODOS CONSIDERADOS( SECCIONES 
5. 4, S.Z NTC-SISMOI 

OEBERAN INCLUIRSE EL EFECTO DE TODOS LOS MOCOS NATURALES DE VISRACION 
CON PERIODO ":>O 4 SECJ. Y NUNCA SE CONSIDERAN MENOS QuE LOS TRfS 

PRIMEROS MODOS Df. TRASLACION EN CADA UNA DE LAS DIRECCIONES OE: ANA 
LISIS, SE PUEDE DESPRECIAR EL EFECTO DINAMICO TORSIONAL DE ExCEN= 
TRJCIOAOES ESTATICAS. 

LAS RESFUESTAS MODALES SE COMSIN~RAN PARA CA!; 

CULAR LAS RESPuESTAS TOTALES 15 1 DE ACUER

DO CON· 

.. 
.. 

SI 

(LOS 
PERIODOS DE 

LOS MODOS NATU
RALES DE lfiiTERES OIFif-
REN AL MENOS 10 •¡. 

ENTRE SI? 
SEC. D.l Nrc

SISN O) 

~EL 
CORTANTE 

BASAL OINAMICOIVO 

SI ES MENOR DEL eo•t. DEL 

r-------------".:....--<~OUE RfSULTARIA DE UN ANA LISIS 
ESTATICOP ? 

TODAS LAS FUERZAS DE DISENO Y DESPLAZAMIEN
TOS HORIZONTALES SI! MULTIPLICAN POR. 

o 8 o Wo 

PARA QUE ·cuMPLA Yo Q 
1 

Yo Q' 

o ... > 0.8 

(SECCION e:! NTC· 

SISMO) 

NO 

NO 

. ' 
PARA LAS RESPUESTAS EN MODOS NATURALES 

OUE NO CUMPLAN LA CONOICION ANTERIOR .SE 

TENORA EN CUENTA EL ACOPLAMIENTO ENTRE 
':LLOS IQ.I NTC-SISMOI 

SE TIENEN LAS FUERZAS SISMJCAS EN CADA DI-

RECCION DE ANALI$15 SIN CONSIDERAR TORSION 

y EFECTOS BIDIAECCIONALES 

(SECCIONES 8. 8 , 8 8 NTC- SISMO) 



4.6.1 

EJEMPLO D. 

Se efectuar~ el an~lisis s1smico di 
n~mico modal de la estructura mostrada en la 
Fig. 2.10 en la dirección x exclusivamente. 
El edificio se ha clasificado como del Grupo 
A, que se construir~ en lá zona lll y que es 
aplicable un factor de comportamiento s1smi
co Q=2.0 (Sección 2.6 de este Manual). Los
modos y frecuencias que ha continuación se 
presentan se obtuvieron con un programa de 

computadora. éstos pueden ser obtenidos por 

otros métodos, como los que se dan en la Ref. 
4.8. 

~ = 72.9 sefl 

T1 = 0.736 seg. 

r2 = 0.227 seg 

1.000 

l. 914 
X¡ = 2.685 

3.237 

3.552 

1.000 

1.278 
x2 = o.669 

-0.427 

-1.345 

2 -2 113 = 2710 seg 

13 = O. 121 seg 

... ---·------·-

r 
1.000 

[-~:!:: -0.533 
0.905 

De acuerdo a lo expuesto en la sec
ción 4. 1. y 2.4 de este Manual los datos p~ 
ra determinar el espectro de dise~o se ob-
tienen de la Tabla 3. l de las N.T.C. de Si~ 
mo, y para este caso son: 

e = 0.6 

Ta = 0.6 

\ = 3.9 
r = 1.0 

Para el primer modo se encuentra que 

T1 est~ comprendido entre Ta y Tb por lo que 

a¡ = e = 0.6 Y Qi = Q = 2.D según las seccio 
nes 3 y 4. l de las N.T.C. de Sismo. 

o. 121 
Los periodos r2 = 0.227 seg. y r3 = 

seg. de los modos segundo y tercero, 
respectivamente. son menores que T

3
; por tan 

to 

a= (l +3T/Ta) c/4 

y 

Q'= l + {T/Ta) (Q-1) 

entonces 

0.6 --= 0.320 
4 

Q2 = 1 + ( 0.227 1 0.6 ) ( 2-1 ) = 1.38 

y 

a3 =·~ + 3 ( 0.121 ) 1 0.1;]_ 0.6 = 

4 
0.241 

Q2 = 1 + ( 0.121 1 0.6) ( 2-l) = 1.20 
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Como los valores a1 están expresados como fracción de g, las aceleraciones espectra
les de diseño, A;• están dadas por 

A1 = 0.6 x 981/7..0 = 294.3 cm /seg2 

Az = 0.320 x 981/1.38 = 227.5 cm! seg2 

A3 0.241 X 981 / 1.20 = 197:0 cm/seg2 

donde se ha considerado g = 981 cm/seg2 

Los coeficientes de participación se calculan con la ecuación 4.7. Los valores de 
las masas son: 

por 

el = 

C¡ = 

m Ton sei 1 = mz = m3 = m4 = 0.2997 --
cm 

y ms = 0.242 Ton seg2 

cm 

lo tanto. 

(0.2997 ~ 

(0.2997 ~ 

0.360 

Y con el mismo procedimiento los valores de c
2 

y c
3 

resultan 

c2 = o.304 

c3 = 0.205 



_,----~------------------------

4.6. 1 
los desplazamientos máximos de las masas en el modo j, u., y los desplazamientos de entrepiso 
cor-respondientes, J U j, resultan al aplicar la expres ió~: 

U ji max = Al/ij 1 w2j 

en donde Xij es la amplitud del desplazamiento de la masa m; en el modo j 

1.000 l .4533 ¡1.4533 

1.914 2.7817 

l'"~ u _294.3 X 0.360 2.685 3.9022 Jul l. 1205 1 
72.9 3.237 4. 7044 0.8022 

3.552 5. 1622 0.4578 

1.000 0.0902 0.0902 
U 2 = 227.5 X 0.304 1.278 o. 1152 0.0250 767 áu2 0.669 = 0.0603 i = -0.0549 

-0.427 -0.0385 -0.0988 
-1.345 .;-0. 1213 -0.0828 

1.000 '""] 
0.0149 

0.278 0.0041 
J ll3 = 

-0.0108 

u 3 = 
197.0 X 0.205 -0.896 = -0.0134 0.0175 

2710 
-0.533 -0.0079 0.0055 

0.905 o.omJ 0.0214 
" 



4.6.1 

Todos los valores de desplazamien
to estan dados en cm. 

La fuerza cortante Vij en el entre 
piso i, se calcula multiplicando el despla
zamiento del entrepiso Óij por la rigidez 

respectiva K; 

Los valores de rigidez sro: 

K1 = 255 Ton/cm 

K2 = 255 Ton/cm 

K3 = 249 Ton/cm 

K4 = 244 Ton/cm 

K5 = 207 Ton/cm 

Con los resultados de desplazamien
tos obtenidos se encuentra: 

Y¡¡ = 255 x 1.4533 = 370.59 Ton. 

v21 = 255 x 1.3284 = 338.74 Ton. 

Y31 = 249 x l. 1205 = 279.00 Ton. 

Y41 = 244 X 0.8022 = 195.74 Ton. 

v51 = 207 x 0.4578 = 94.76 Ton. 

. . . ',: .. . ~- . 

Y12 255 x 0.0902 = 23.00 Ton. 

Y22 255 x 0.0250 = 6.38 Ton. 

V32 = 249 x -0.0549 = -13.67 Ton. 

v42 = 244 x -0.0988 = -24.11 Ton. 

v52 = 201 x -0.0828 = -17.14 Ton. 

V13 = 255 X 0.0149 = 3.80 Ton. 
V23 = 255 X -0.0108 = -2.75 Ton. 

Y33 = 249 X 0.0175 = 4.36 Ton. 

Y43 = 244 X 0.0055 = 1.34 Ton. 

Y53 = 207 x 0.0214 = 4.43 Ton. 

Para estimar la respuesta debida a 
la combinación de tod~s los modos se emplea 
la ecuación S = ( i s1 

2 ¡l . Para los corta!! 
tes Y; y los desplazamientos relativos cf i 
en cada entrepiso i, se obtiene: 

Y1 = (370.592+23.002 + 3.8o2¡i = 371.32 Ton. 
Y2 = (338.742+6.382+ 2.752)! = 338.81 Ton. 
V3 = (279.002+13.67+4.362)! = 279.37 Ton. 
Y4 = (195.742 +24.11 2 + 1.342)! 197.22 Ton. 
Y5 = (94.762 + 17.142 + 4.432)! = 96.40 Ton. 

... : ., ;-; 

J1 = ( l.45332+0.09022+0.0l492li = 1.46 cm. 

J2 = (1.32842+0.02502+ o.olo82ll = 1.33 :cm. 
~3 (l. 12052+0.05492+ 0.01752)! = l. 12 cm. 
J4 = (0.80222+0.09882+0.00552ll = 0.81 cm. 
J5 = (0.45782 + o.o8z82+0.02142li = 0.47 cm. 

y aplicando el mismo criterio los desplaza
mientos totales calculados con fuerzas redu 
cidas resultan 

~ = (1.45332 + 0.09022 + 0.01492)! = 1.46 cm. 
--z (2.78172 + o. 11522 + 0.00412)! = 2.78 cm. 
~ = (3.90222 + 0.06032 + 0.01342)! = 3.90 cm. 
t>4 (4.70442 + 0.03852 + 0.00792)! = 4.70 cm. 

~ (5. 16222 + o. 12132 + o.ol352¡l = s. 16 cm. 

Los desplazamientos de diseño se ob
tienen ~ultiplicando estos. valores por Q. 
En la sección 6. l. 1 de este Manual se revi 
san los desplazamientos comparándolos con 

los valores permisibles como lo especifica 
el art. 209 del R.C.D.F. 



4 .. 6.2 o n á lisis poso o poso 

4.6.2. ANAL!S!S PASO A PASO. 

Para aplicar este método se exige 

en la sección 9.2 de las N.T.C. de sismo 

que se usen no menos de cuatro movimientos 
representativos. Con esto se pretende evi 

tar que se adopten diseños que puedan re

sultar inseguros porque la estructura en 
cuestión sea poco sensible a las caracte-

rlsticas detal~ de un temblor particu-

lar~ pero responda en condiciones mas des

ventajosas ante otro, que difiera en los 
detalles, pero que sea representativo de -

la misma intensidad, duración y contenido 
de frecuencia que el primero. 

llay programas. de computadora para 

poder aplicar este método; sin embargo, se 

requiere de tiempos de computadora muy gra~ 

des para analizar un edificio, por lo que 

en general no se aplica para fines de dise

ño sino mas bien para fines de revisión del 

comportamiento de edificios que han sidÓ so 

metidos a sismos intensos y han tenido o no 

daños importantes. 

En este método se puede suponer e~ 
portamiento elAstico de la estructura o bien 

comportamient~ n? lineal, según diversas i
dealizaciones. 

La fuerza cortante basal calculada 
con este método de análisis no deberá ser me 
nor que 80X de la que arrojarla un análisis 
estAtico.'. 
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4.6.3. REVISION POR CORTANTE BASAl. 
EJEMPLO O. 

Se verifica que el cortante basal 
calculado para el edificio de la Fig. 2.10 
con el método de análisis dinámico modal -
no exceda el 80S del que arrojarla un aná
lisis estático de acuerdo con lo estableci 

do en la Sección 9.3 de las N.T.C. de Sis-
mo. 

El periodo fundamental de vibración 
para el edificio, calculado de acuerdo a la 

Sección 8.2 de las N.T.C. de Sismo y utili

zando las f.uerzas que se obtuvieron de un 

análisis estático resultó de 0.737 seg; e~ 

te valor se encuentra comprendido entre Ta 
y Tb del espectro de.diseño por lo que - -

a = e = 0.6 y Qj = 2.0 según las secciones 
3 y 4.1 de las N.T.C. de Sismo 

El peso de la construcción Wo, es 
de 1413 Ton., por tanto, 

0.8 a Wo 
Q' 

0.8 (0.6)(1413) 339.12 Ton. = 
2.0 

Va= 371.32 Ton, obtenido en el análisis si~ 
mico modal en la sección 
4.6 de este Manual. 

Como resultó Va mayor que 0.8 a Wo ---¡¡--
no es necesario efectuar el ajuste establecí 
do porque la estructura cumple con este re-
quisito. 



4.7 interaccion suelo- estructuro 

----~ 

4.7. JNTERACCION SU~LO-ESTRUCTURA 

En la sección 2.1 de las N.T.C. de 
Sismo se establece que para las estructuras 

ubicadas en las Zonas JI o 111, como se de
finen en el Art. 219 del Reglamento, serA 

admisible tener en cuenta los efectos de 
los periodos dominantes del terreno en el 
sitio de interés y de la interacción sue
lo-estructura de acuerdo con el alcance 4e 
las disposiciones establecidas en el apén

dice A de las N.T.C.-Sismo 

La interacción suelo-estructura se 
encuentra limitada a aplicarse al periodo 
del modo fundamental de vibración en la dl 
rección de análisis (Ver Fig. 4.3). Tam-

bién reconoce la dependencia de los espeE 
tros en cada sitio con respecto al perio
do dominante más largo que lo caracteriza, 

según se establece en la Sección A-4 de 

las N.T.C. Sismo; estos espectros se mues

tran en el diagrama de la Fig. 4.2. 

Si se aplica el análisis estático 
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que se describe en la Sección 8 de las. 
N.T.C.-Slsmo y se considera el efecto de 
la interacción suelo-estructura se torna
r~n en cuenta las disposiciones planteadas 

en la sección A-5, esquematizadas en el 
diagrama de flujo de la Fig. 4.8. Si se -
aplica el método de análisis dinámico el 
procedimiento se regirá por las disposi-

ciones que se plantean en la Sección A-6, 
esquematizado en el diagrama· de flujo de. 

la Fig. 4. 13. 

El método de an~lisis simplificado 

se excluye de los métodos en los cuales se 

toma en cuenta el efecto de la interacción 
suelo estructura,ya que no hace la conside · 

ración explicita de los periodos naturales 

de vibración. 

El procedimiento de análisis cuando 

se aplica interacción suelo:estructura se e~ 
quemat iza en el diagrama de. flujo de la Fig. 

4 o 14. 
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5. DISTRIBUCION DE FUERZAS SISMICAS 



51 distribución 
, . 

de SISffiiCOS 

5.1 DISTRJBUCION DE FUERZAS SJSMJCAS. 

Una vez valuadas las fuerzas sjsmi
cas que actuarán en cada uno de los centros 

de masa de los entrepisos del edificio, an~ 
Iizado bajo la acción de dos componentes h~ 
rizontales, ortogonales, no sirll.Jltáneos de·l 

movimiento del terreno según párrafo 1 del 
Art. 203 del R.C.D.F., el siguiente paso 
consiste en distribuir estas fuerzas s1smi

cas entre los diferentes elementos resiste~ 
tes verticales (marcos y/o muros y/o con-
travientos). 

En este paso del análisis sjsmico 
se consideran las disposiciones que se -

plantean en las secciones 8.6 y 8.8 de las 
N.T.C. de Sismo, éstas se esquematizañ en 
la Fig. 5.1 junto con el proceso de análi

sis que se dá a continuación, aplicable 
para la distribución de fuerzas sjsmicas a 

entrepisos con sistemas resistentes ortog~ 
na les. 

En la Fig. 5.2 se muestra la plan
ta de un entrepiso de una construcción; los 
ejes de los sistemas resistentes (marcos 
y/o muros) se identifican por medio de su~ 
1ndices, x, y, según resistan fuerzas para

lelas a la dirección X, Y, respectivamente. 

La rigidez de entrepiso de cada elemento se 
designa por Rix o Riy. Se supone que éstas 
ya 501 conocidas (Capjtulo 4 de este Manua 1). 

El procedimiento de distribución de 
fuerzas s1smicas entre· los elementos resis

tentes consiste en los siguientes pasos: 

a) La fuerza horizontal aplicada en 
el centro de gravedad de cada nivel i se-
calcula de acuerdo a lo planteado en el Ca
pjtulo 4 de este Manual. 

b) Se obtiene por equi.librio estát.! 
co la ljnea de acción de la fuerza cortante 
s1smica en cada entrepiso, tanto para la d.! 
rección X como para la dirección Y que -
son las direcciones ortogonales paralelas a 
los sistemas resistentes. 



1-IG. b.l distribucion de fuerzas 
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SISffiiCOS 
141JP*N~ itl '*"' s;g+ • s¡g &'t+Y&# M 

SE CONOCEN LAS FUERZAS ACTUANTE S 
EN CADA UNO DE LOS ENTREPISOS DEL 
EDIFICIO CAP 4 DE ES'TE MANUAL 

.... 

~E CONOCEN LAS RIGIDECES DE ENTREPISOS 

DE CADA UNO DE LOS SISTEM~S RESISTENTES 

IMARCOS Y/0 NUROSIY ELCENTROOETOR
SION DEL ENTREPISO. 

* 1W!WiAA ffiEa:aiE!ERN"ri 

EL MOMENTO DE TORSION 1M ti DE CADA ENTREPISO SE CAL

CULARA MULTIPLICANDO El CORTANTE DE PISO POR LA EXEN· 

TAICIOAD DE DISEÑO t8oJ BD SERA LA QUE PARA CADA MARCO 
O MURO PRODUZCA EL EFECTO MAS DESFAVORABLE DE LOS 

DOS VALORES SIGUIENTES i e 0 = 1.!!1 8s +O. 10 b 

e 0 : Bs-0.1 b ADEMAS: eo:)O.~ 8s DE CUALQUIER 
PISO INFERIOR AL CONSIDERADO 'f EL MOMENTO TORSIONAN

TE SERA 2:. QUE LA MITAD DEL MAXIMO MOMENTO TORSIONAN

TE DE LOS ENTREPISOS ARRIBA DEL CONSIDERADO· 

NO 

SI 

·. 

g; 

SE CALCULA EL CORTANTE DIRECTO Y 

EL CORTANTE CONSIDERANDO LOS E FEO. 

TOS DE TORSION PARA CADA UNO DE LOS 

SISTEMAS RESISTENTES 1 AMBOS DEBI

DOS AL EFECTO DE LA ACCION SISMI
CA EN LA OIRECCION DE ANALISIS, 

SE CALCULA EL COR_TA,NT E DEBIDO A LA 

ACCION DE LA FUERZA EN EL SEN1'100 

PERPENDICULAR AL DE ANALISIS • 

'ikF 

DIVIDIR LAS fUERZAS ACTUANTES 

ENTRE.o.e~EC.4 NTC SISMO] 

SE COf.ABINAN LOS EFECTOS TOMANDO EN CADA OIRECCION 

EN QUE ANALICE LA ESTRUCTURA. EL 100 •¡. DE LOS EFEC
TOS DEL COMPONENTES QUE OBRA EN ESA DIAECCION Y EL 
30•t• DE LOS EFECTOS DEL QUE OBRA PERPENOICULARMEN· 

TE A ELLA CON LOS SI O NOS QUE PARA CADA CONCEPTO 

RESULTEN MAS OESFAVORABLES.~EC. 8.8 NTC.SISMO:J 



5.1 

FIG. 5.2 ELEMENTOS RESISTENTES Y CENTROS 

DE TORSJON. 

e) Se determinan las rigideces de -

entrepiso de los elementos resistentes en 

las dos direcciones de análisis y en todos 

los entrepisos. 

d) Se determina la posición del ce~ 
tro de torsión en cada entrepiso. Este es 

el punto por el que debe pasar la 11nea de 

acción de la fuerza cortante slsmica para -

que el movimiento relativo de los dos nive
les consecutivos que limitan al entrepiso 
sea exclusivamente de traslación; si no cum 
ple lo anterior se presentará torsión o ro
tación relativa entre dichos niveles. 

Las expresionespara determinar la -
posición del centro de torsión son: 

Xt: ~(RiyXi) 
":E: Riy 

·-'. 

Yt • ~(Rix Vi) 
:E..Rix 

(5. 1) 

(5.2) 

Xi,Yi: definen las coordenadas de 

los elementos resistentes. 

e) La fuerza cortante en los ele-
mentos resistentes paralelos a la direcc1tx, 

X se obtiene al aplicar las siguientes e~
pres iones: 

' .) 



~. 1 

voix ~ ~ vix 

1Rjx 

(5.3) 

V t i x ; _R~J,_,· x,__Y~Jf. t'--M-'t"----...,.-
2 2 

("2 Rjx y jt + .:;2 Rjy X jt) 

(S .4) 

la expresión (5.3) detenmiOa el e

fecto de la fuerza cortante aplicada en el 

centro de torsión y la expresión (5.4) el 
efecto debido a la torsión en el entrepiso. 

Para los elementos resistentes en 
la dirección Y, el efecto de la torsión se 
valúa con la expresión 5.5 

( 5.5) 

en las expresiones anteriores : 

Vlx,ViY fuerza cortante s1smica en el entr~ 
piso i, considerado en las direccio 

POSICION C 
LADA DE 

FUERZA CO 
SISMtCA 

AU:u-

" -
RTANTE 

~~ ., 

CENT¡~~E 
TOAS ION 

¡ -r 

" 
b ., 

v, v, 

'-P05tCIONES DE OISEr-lO 

DE l.A CORTANTE 

FJG. 5.3 POSICIONES DE LA FUERZA CORTANTE SISMICA 

PARA CALCULAR LOS MOMENTOS TORSIONANTES 

DE DISEÑO. 

nes X y Y respectivamente. 

Xjt, Yjt distancias de los elementos resis 
tentes con respecto al centro de 
torsión del entrepiso de interés. 

Ht Momento torsionante en el entrepiso 
considerado, es igual al producto 
de la fuerza cortante del entrepiso 
multiplicada por la más desfavora-

ble de las siguientes excentriéida
des (según Sección 8.6 N.T.C.-S1s
mo), ver Fig. 5.3 

eD 1 = 1. 5 es + O. 1 b ( 5. 6) 

( 5. 7) 



En las expresiones 5.6 y 5.7 es es 
la excentricidad calculada como la distancia 
entre la linea de acción de la cortante y el 

centro de torsión y b es la dimensión en -
planta del entrepiso medida perpendicularme~ 
te a la dirección del sismo. Ad~s. la ex
centricidad de diseño en cada sentido no se 
tomar~ menor que la mitad del ~ximo valor 
de e 5 calculado para los entrepisos que se-

hallan abajo del que se considera, ni se t~ 
mar~ el momento torsionante de ese entrepiso 

menor que la mitad de 1 ~x i.mo calculado para 
los entrepisos que están arriba del conside
rado. 

f) Oe acuerdo con la Sección 8.8 de 

las N. T.C. de sisroo se contlina1·2.n los ~fec

tos de ambos componentes horizontales del -

movimiento del terreno tomando en cada di-

rección que se analice la estructura, el 

lOO~ de los efectos del componente que obra 

en esa dirección y el 301 de los efectos -

producidos por el sismo actuando en la di-
rección perpendicular y viceversa. Rige el 

mayor de los resultados. 
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Para Ilustrar el procedimiento expuesto se hace la distribución de fuerzas 

s1S..Icas, valuadas en el Cap1tulo 4, en los elementos resistentes del edificio de la 

fig. 2.7, para el entrepiso del Ni11. 2. En la Tabla 5.1 se presentan en fonna esqu~ 

tlzada las operaciones para la obtención de las fuerzas cortantes tanto para los ele

ll!ntos resistentes ubicados en la dirección X, COIIIO en la dirección Y. 

~ttdo ' ., b "1 ·t.~s+O.lb 
(Ton) 1•1 1•1 1•1 

e2 •es - o. lb "u · '"1 "tz • 'ez 
1•1 (1011-tl) (Ton-M) 

• 131.83 -0. :.1 13.00 - l. 75 1.00 -230.70 131.83 

1 115.72 -0.28 19.00 - 2.32 1.62 .2(,8.<17 187.46 

l 
R J• y j t + ' Rjy x jt " 16742.l9 

------· 
[jo • J• 'J R Jx' J 

Ueocto de Y 
Directo Torsl6nx Total 

Efecto ~ Y 
Torsión Y v.tO.J w

1 0.3 '• • ', 

• 89.0 0.00 0.00 -6.34 -564.16 3577.41 44.78 4.44 49.7.Z 9.05 51.94 23.83 
8 84.0 6.00 504.00 -0.34 - ?8.56 9.11 42.27 o.zz 42.49 0.46 42.6~ 13.21 
( 89.0 13.00 1157.00 6.66 592.74 3947.65 44.78 8.17 52.95 6.64 S4.'14 ZZ.53 

~262 1661 7534.77 RIG( 

't "~. 6.34 
16Z 

[jo RJT 'J "J•'J 'JI R JTX JI 
l 

R JY1 JI Hecto de Y 
DlrKtO Torsión y Total [f;cc::: '• ,, tO.JY. O.JY

1
+Y• 

1 41.5 0.00 0.00 -9.50 -451.?5 4286.88 l7.99 5.05 ~3.Q4 - 6.ZZ 34.91 16.13 

z 50.1 7.00 354.90 -Z.50 -126.15 316.88 29.87 1.42 31.l9 1. 75 31.8Z 11.14 
3 50.7 IZ.OO 608.40 Z.50 116.75 316.88 29.87 2.03 31.90 1.00 3Z.ZO 10.39 

4 41.5 19:00 90Z.50 9.50 451.25 4296.88 27.99 7.Z4 35.23 3.55 36.30 14.12 

!llOIS 196. 4 1865.00 9107.52 
RIG( 

•t • JSM..JI:l· 9.50 
19&.40 

TABI.A 5. l. DISlRIBUCION OC fUERZAS SISMICAS EN ELD'ENTOS RESISTENTES. 
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Se revisó que- la excentr ic ld.Jd 

de diseño no se torrura nroor que la mitad 

del ~ximo valor de e5 Cdlculado para los 

entrepisos que ~e hd llan abdjo dC 1 que se· 
analiza. ni que se lomdra el momento lor

s ionante de ese entrepiso ax:•nor que la m J. 
tad de 1 rMx lroo ca le u lado p...~ra los eulrppj 

sos que estjn arriba de 1 cons iderddo, en 

el an~lisis se cumple con amLos requisi-
tos. 

Como se tO<ró Q~? no hdy que 

revisar que la posición del centro de r~ 

sistencias cumple con lo estdblecido pd

ra los casos de Q~J ó 4 . 

?iá$34 ri &ti 



. 6. VERIFICACION DE LA SEGURIDAD 

ESTRUCTURAL·-
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6 .. VERIFICACION DE LA SEGURIDAD ESTRUCTURAL 
rt&h Jri·:W 1 ., . 

. .. 

rl 
OEFORMACION HORIZONTAL Y 
COLINDANCIA [6.1. 1] ' 

rl OEFORMACION • EFECTOS CE SEGUNDO ORDEN (!1.1.~ -, 

y DEFORMACION VERTICAL @.1. ~ l 
rl ESTADO Ll M"ITE DE ~VI BRACIO N 

SERVICIO (};EC. e.!) 

.. 
¡........; AGRIETAMIENTO 

' 
VERIFICACION DE LA SE· ESTADO LIMITE DE y 1 GURIDAD ESTRUCTURAL FALLA 

O A N O S 

Lj MOMENTO DE VOLTEO 

~EC. e.ZJ 



6.1 estado límite de servicio 

6. l. ESTADO LIMITE DE SERVICIO. 

En el art. 182 se ~ide que toda es
tructura no rebase los estados llmite de 
falla y servicio. Se verifica el eStado li
mite de falla en las Normas Técnicas Compl~ 
~ias correspondientes conforme a lo es 

tablee ido. 

El art. 184 del R.C.D.F. d~ los cri 

terios para que las estructuras no sobre-
pasen los estados limite de servicio en d~ 
fonnaciones, agrietamiento, vibt~aciones o 

daños. 

La revisión del estado llmlte de 
deformaciones est~ enfocada desde el· punto 

de vista de probabilidad de ocurrencia. La 

limitación para estructuras comunes est~ -
en e 1 Art. 184. I, I I ,en Hecha vert ica 1 y 

flecha horizontal. 
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estado límite de deformación horizonte 1 

6. L L ESTI\DO LIMITE DE DEFDRMAC!ON. 

Para diseño slsmico la revisión 
del estado límíte de deformacíón horízonc
tal se encuentra en los Art. 209 a 211 del 
Reglamento .. 

En el art. 211 se revisa expl1cita

mente la separación de 1 ed íf lelo con sus 1 i_!! 

deros, para evítar el problema de choque de 

edífícios, por lo que ésta límitación es v! 
lida también para juntas slsmícas de cons-

trucción en edificios constru1dos en un mis 
mo lote. En este caso, la separac.íón entre 

construcciones debe ser la suma de los des~ 

plazamíentos máxímos permisíbles de cada -

uno de ellos, pero no menor de 10 cm, ver · 

el díagrama de la Fíg. 6. l. 

La revísión numérica del cálculo 
de desplazamíentos horízontales se encuen~ 

tra en las Tablas 6.1 y 6.2, para los ej~ 

plos A y O respectivamente, encontrándose 

que en ambos casos se cumple con la especJ 
fícación del reglamento. 
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6. 1.2 efectos de segundo orden 
:~f'¡.,,!...;.._c;~iZ";'"~~_:.¡_g .c~!.c:.:;,. !L:.f:2i!!li3.i~(.. ~t::JJ!',.-~:;_~-n·.J.;,;x;.· ;_::.-:;;.:~;;;s:m:t.~~._:r¡8:-..i.,_:J;.,tZ';:T'.:~7i?'"-.';.:"":,_"!-:8;_":,_"';~~~- ·p·'-~¿Ti\T~i".!filM"'-~~- -sf4!'.ftciS&~~~"m'.:&!h .. GiiCI!Ciílí 1 : 

6. 1.2. EFECTOS DE SEGUNDO ORDEN. 

Cuando los efectos de segundo órden 

sean importantes. 8.7 N.T.C.-Sismo. se de

berán incluir expl\citamente en el análi
sis, ver diagrama de la Fig. 6. l. 

En la Tabla 6.3 se ilustra la ~e-
visión de 1 efecto de S"9Undo orden para e.l 
edificio del ejemplo O,Fig. 2.l0 

El resultado obtenido en la Tabla -
cumple en todos los pisos con lo pedido -
por el Reglamento no siendo necesario vol

ver a efectuar el análisis considerando 

este efecto. 

lAStA 6.3 RfVI SICII OO. [f ECTO [)[ S[QI()(J CRDOI 

[JOII'LO D. 

NI VD.. h '• • JI Q 11/h w ' O.OBW/W 
e- loo (T .lo l (Ton) 

• JO:) 0.94 0.0031 217 96.40 0.032S 

• JO:) l.f>Z 0.0054 m 197.ZZ O.Ol91 

3 JO:) 2.24 0.001S . .... 279.37 0.0211 

l JO:) 2.66 0.001!9 1119 338.81 0.0242 

400 2.92' 0.0011 141] 371.32 0.0210 
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FIG 6 1 

cálculo del esraao 11mne 
horizontal y colindancia 

a e 
mínima 

U~IUIIIIU\.IUII 

• , :..·n..:· ..... .:::t.&..':lll::.t:Z: • ..::.:.~ •• .,....::-.. ..,. ... ~~~::7' ~'j~::z_.:..:.::'"{" . .;.~,.);..:tf.:~~~;:}-;;~~·.J.,;~-..: ·_.-_~~~:~~:=.~· :~:·. ~-:; .... -~-. r 1:::::-~.u-~.::.~·:¡.-: .::~:::-;:::: ·.::·:~-~-~:::::.--;:: .. ~: :: f -:~:.·. 

NO SE CUMPI..[ CO" .' L,[SfADO 

r--------jLIMtT[ 0[ O[FORNACION t<IRI
ZONTAL VOLVER A ~l"ECTUAA 

fL ANAL!St!> ... :-:-.tFICA•-...X> LA ES

TRuCTURA 

~ 5[ Tl(h[N LAS OfFORioiACtO

NES HOIItZONTALE~ OIHEN•-

Lo_•_s_o_,_,_•C•>•.coCs_,_' ___ __J 

SE UTIUZAN L.lS OEFo'IIMACtO
NES HORIZONTALES OE8t0AS 
A CAAGA DE GRAVEDADt 
VIVA IW"' 1 

NO 

t LA pfFOflMACION 

MAI(tNA DE U•fl.tEPt SO 

ES MENOR Qu[ 

NO 

~ HA T 

ElfM[,.TOS lotO ES

TRUCTURALES Qu[ PUEDAN 

OAI'óARSt. f' 

SI 

EL ESTADO LIMITE DE DEfORMACIONES 

HORIZONTALES DEBIDO A GRAVEOAOt 

VIVA IWMI S[ CONSIDERA CUM
PLIDA 

NO 

t HAT OEfORM A· 

CIOr.t:S HOAIZONTALES 

DEBIDAS A CARGA DE GRAVE

DAD~ VIVA IWDI• SiS"'O' 

SI 

LAS OffOfUoiACIONES PARA fiNES DE 

R(AN .. UZ4R TOt.lANOO EN 
CVENTA LOS EFECTOS OE 
SI GVNOO ORO[ N 

1 NTC ·SISMO 8. 7 1 
SF DEBE MODIFICA A EL 
MODELO 

SI 

,¡LA DIFERENCIA 

C'E DESPLAZAMIENTOS LA· 
TERAL(S ENTRE CADA PAR 0[ HIVE • 

LES CONT•NUOS OIVIOIOA ENTRE LA Olf[

R[toiCIA DE ALTURAS CORAESPONOIEN· 

TES [l(CEDE [)[ O 00 V/W ~ 

INTC SISMO 871 

t LA OEFORMACtOh 

III,AI(IIIIIA DE ENTRE PIS O ES 
ESTA AEVISION DEBE AAN O[MULTIPLI·I-------·-----' 

MENOR QuE 

JrrtO SE CUMPL.E CON EL. ESTADO NO 
1---------jUMtTE 0t: DEFORMACtON HORt

ZOIHAL VOLVER A EFECTUAR 

fL ANAL1SIS MOQIFICANOO LA 

ESTRUCTURA 

SI CAAS( POR Q INTC-SISMO S 1 



;tA 

TO!. LA· 

Pli.R 0[ .. UVE· 

NTI'I( LA OIFE

:)RRESPONOII!:N· 

)8 VIW ~ ., 

····-·------------·-----·-----~~--

NO 

t L.l. Q(FOitiiUC: 10"1 

DE [IIIHI[PISO [5 hi[NOII 

OVE O Otl VECES 1..1 OtFE-

I'I[NCt& DE fLEvACt0"1[5 

COAI'I[SPC*OI[NT[S ~ 

---:::_.L--~tRUCTuR.t.t.[S OU[ PUEOUf 

OA JliiARS[ ~ 

t LA O[FQ~IIroi&CION 

0[ [I<HI'I[PISQ [5 t.l[lroiOP 

Ou[ 0 00tl Y[C[S LA OtJ"[A[JI

CIA 0[ EL(Y&CtQN[S 

COAR[SPO!rtOI[I\IT['S p 

NO 

SI 
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LA DISTANCIA NINIMA 0[L -

[QIF"ICIO AL LIHOI;RQ SERA : 

.. ·:·· 

[STATICO O LA OEFOAMACION CAI..Clll.ADA '--:;o¡,---------------4 r-':':-::':'::-:.:::c-=---1\ MJL TIPLICAOA Pe~ 0 • O. 001 r 
OtNAMtCO LA ALTURA Of' ()ICHO NIVEL 

tES ANALtSIS 

[STATICO , O!I'Ufrl!tCO 

O SIMPL lf" ICADC~ 

SOBA[ EL TERRENO, PERO 

NO fri!ENOA OE & CM, 

:;tMPLIFICADO LA DISTANCIA MININA Ofl 

1 1 OIFICIO AL LINDERO SERA 

Y.LA ALTURA DEL NIV[L 50· 

9RE EL Tf:AREhO .,_ULTI· 

PLICAOA POR O 007, PERO 

rtO MENOR 0[ 5 CJoiS 

¡
LA DISTANCIA MINIMA DEL 
EDII"""CIO AL LINDERO SERA 

LA DEFORNAC!ON CALCULA
DA MULTIPLICADA POR OtO.OOl 
LA ALTURA OE DICHO NIVEL 

SOBRE EL TERRENO PE RO 

ESTAT!CO 
O OIN,AM!<::O 

... ESTA VfiiCAOA EN LA 

ZONA J,.n.im1 

n tE'S ANALISIS 

)~~--;:======:=====:-----t<:E STA T 1 CO. DI NA MICO 

m 

cFS ANALISIS 

ESTATICQ, OINAMICO 
O 5HoiPLIFICAOO?' 

..- O 51 MPLIFICADO ~ 
LA DISTANCIA MINIMA OfL 

[OIFICIO AL UN(lf;RO SI!:RA: 

LA OEFORMACtO,. CALClJLAilA 
MULTIPLICADA POR Qf 0.00& 
L.A ALTURA 01!: DICHO NIVEL. 

SOBRE EL TERRr:NO, P[ A O 

1110 MENOR DE '5 CM. 

LA DISTANCIA MINIMA DfL 

EDIFICIO AL L.INOfRO SERA' 

LA ALTURA OtL NIVEL· 

StMPL.tFfCAOO 

LA DISTANCIA foiiNIMA OEL 

fDtFICIO AL LINDERO SERA 

LA ALTURA DEL NIVEL 

BRE EL TERRENO MULTIPLI 

CADA POR 0.000, PERO NO 

MENOR OE 5 C"' 

L-->S"IM'P~'"'''oiCeAoO,o'-fi50BRE [L. TE H RE NO MU!:_f----"""---------------f'
T'IPL.ICAOA PO JI O.OIZ: • 

PERO NO MENOR DE 5 
e• 

EL ESTADO LIMITE DE DE· 

FORMACIONES DEBIDAS A 

GII.IIVEDAO + VIVAtWol+ 

5151110 SE CONSIDERA CU~ 

PLIOA 

~SE CUMPLE ESTA 
CONOICtON OE COL. IN

OANCIA? 

NO 
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6.1.3 C;:)IUUV 1111111~ "'""' 

deformación vertica 1 
rofm\rid'i~~~~..t:JS:i:SI ... ~.;!:..:.~.!'!.:.;_.:;J1í.,.S::¡•k¡u,.~~·~:?Z~;;'2:'.~~-;:~].';r:::'!".:2i~~¿.:","~';..'Z2E\~'Pf.~~:::;::::-T;:t;":;;'::;;:?:J~~·~:E'.5~Ji.-h'.:.1::~~t;:;-:;.;;_~:.~:2'·.Z!.!;l;;.;~~~_;!'~:!.':'~.:lli1?~c: 

6. 1.3. ESTADO LIMITE DE DEFORMACION VERTI
CAL. 

Para deflexiones verticales el R~ 

glamonto marca límites dependiendo de si a

fecta o no elementos estructurales. Art. --
184, l. Eo los materiales cuya deformación 

es función del tiempo se deberán de conside
rar los efectos a largo plazo, éstos se en-

cuentran dados en las Normas Técnicas Compl~ 
mentarías correspondientes y se deberá con

sultarlas siempre que se revisen las deforma 
e iones. 

Los requisitos dados por el Regla
mento estan sintetizados en la Fig. 6._2. 
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SI 

NO 

FLECHA Pf.Aio'IISIBLE 

~ +0 )., ... 

••o 

FI..ECHA PERMISIBLE 

~+O~, .. 
2<0 

NO 

SI 

EL ESTADO LIMITE OE OEfC>R,.A 
CION vERTICAL SE CONSLtoERA 

PLI DO 

NO SE CUMPLE CON EL ESTADO LI

MITE DE Q[FQRMACIQN VERTICAL. SE 

DEBE MODIFICAR EL MODELO Y 
vER A. EFECTUAR EL ANALISIS 
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6.2. MOMENTO DE VOLTEO. 

Se deberá calcular el nxxnento de 
volteo como parte del análisis, N.T.C. Sls
mo Sección 8.5, el Reglamento pennite su re 
ducción dentro de ciertos llmites. No hay 
reducción para péndulos invertidos. La sis
tematización se muestra en el diagrama de 
la Fig. 6.3. 

TUI!I..A 6.4 Clt.CII..O In.. fiK.-TO DE WQ..T(O PMA 

U miFICIO OCL [.IJF\.0 O. 

IIV!l. .. OOliEPISO • V ' ... z J-O.& • o .. z z 
1•1 1•1 (Ton) Cllll'll ....., 

S .. m o 1.00 

].0 S ..... 
• " ... ...... 0.8125 . ... 

].0 • Kl.n 

' 10 "' ...... ...... 0.93 

].0 ' 219.31 

z ... 11\1.97 o. o~ . ... 
].0 z JJ8.81 

• "' 273S.C9 0.2500 .... 
••• 1 J71.lZ 

o ....... 0.00 0.00 

Para mostar el cálculo del momen
to de volteo (Tabla 6.4), se usa el edificio 
del Ejemplo O presentado en la Sección 6 del 

Capltulo 2 de este Manual. 

En todos los casos el momento reducido, jMv, 
es menor que el producto de la fuerza corta~ 
te en el nivel en cuestión multiplicada por

su distancia al centro de gravedad de la pa! 
te de la estructura que se encuentra por en
cima de este nivel, por lo que el valor de -
VYg rige sobre J~V para el diseño en todos-
los niveles. 

,., '• "• 
(101'1"'11) 1•1 (1"01'11) 

0.00 0.00 0.00 P•• •1 nlwell: 

211.6) ].00 ...... '• 
.Zl7a6•1Mal • 4.)4 •. 

zn • 1M 

819.20 '·" ... ... 
,.,.. el nl..ell: 

152'9.88 S.l9 1617.5S y • 211 1 9 t 1M 1 6 t 2'94 a l • S.J9 •· 
t ZJ7 • Z94 • l94 

ZJ2S.09 7.27 Z46J.IS 

3376.!14 '·" ,..._ .. 
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FIG 6.3 , . 

obtencion del momento de volteo 

SE TIENEN LOS MOMENTOS OE VOLTEO 

LADOS, LOS CUALES SON LAS FUERZAS HORI-L--IV 

ZONTALES MULTIPLICADAS POR SU DISTANCIA 

ARRIBA DE LA SECCION DESEADA. 

SI 

SI 

NO 

EL MOMENTO DE VOLTEO PARA CADA 

MARCO O GRUPO DE ELEMENTOS RE· 

SISTENTES EN UN NIVEL DADO PODRA 
REDUCIRSE, TOMAN DOLO IGUAL AL CAL· 

CULADO MULTIPLICADO POR 0.8t0.2z 
1 SIENDO z LA RELACION ENTRE LA AL

TuRA A LA QUE SE CALCULA EL FAC· 

TOR RE DUCTIVO POR MOMENTO DE 
VOLTEO Y LA ALTURA TOTAL DE LA 
CONSTRUCCIONI,PERO NO MENOR QUE 

EL PRODUCTO DE LA FUERZA COA TAN

TE EN EL NIVEL EN CUESTION MULTI

PLICADA POR SU DISTANCIA AL CENTRO 

DE GRAVEDAD DE LA PARTE DE LA ES

TRUCTURA QUE SE ENCUENTRE POR ENCI
MA DE DICHO N IV EL ART. 8.2 NTC-SISMO 

EL MOMENTO DE'VOLTEO DE DISEÑO 

SERA IGUAL AL CALCULADO 
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l. DESCRIPCION DEL EDIFICIO 

centro de Salud: Grupo A 

Seis pisos más un-sótano 

Altura de entrepiso: sótano y planta baja: 4.5 m 

resto: 3.6 m 
Area total construida: 5440 m2 (7 niveles) 

Zona III, D.F. 

ver planta anexa 

2. ESTRUCTURACION 

a) Material 

Concreto reforzado: economia 

+ resistencia de diseño del concreto a la 

compresión: f,/=300kg/cm 2
: clase 1 

+ resistencia de fluencia 

b) Estructuración 

marcos dúctiles: RDF, Q = 4 

muros, Q = 3 

marcos-muros, Q = 3 ** 

Sistema resistente de fuerzas laterales: 

del 

muros acoplados en la dirección NS 

acero: 

núcleo de elevadores y escaleras en la 

dirección EW 

**** Los muros acoplados controlan 

desplazamientos de las alas 
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sistema resistente de cargas gravitacionales 

Marco· 

losa en dos direcciones 
vigas interiores y de fachada 

columnas 

Cajón de cimentación 

losa y contratrabes 
muro perimetral de contención 

Muros divisorios 

no formarán parte del sistema resistente a 
sismo 
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4. ANALISIS ESTRUCTURAL 

Hipótesis 

análisis elástico 

losa: diafragma rígido, aunque la forma del edificio 

sugiere "aleteo" del edificio 

se supone que el cajón de cimentación es rígido 

los elementos no estructura-les (muros divisorios) no· 

se consideran en el análisis· 

El edificio se modeló y analizó como ;estructura tridimensional 

usando el programa SUPER-ETABS 

40 líneas de columna 

69 crujías 

102 elementos muro (paneles) 

12 "contravientos flexibles" 

distorsión ( AE/ L=6. 4 kg/ cm) 

para estimar la 

13 
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Strengthening concrete 
with carbon-fiber 
· reinforcement 

17zis emerging teclmology can solve many structural problems, 
but it's nota cure-a/1 for concrete deterioiation 

By Jay Thomas and Thomas Kline 

e 
oncretc, the most versa
lile of construction matc
rials, ls strong: in compre~
sion, but weak in Lension. 
Which is to say, it's hard 

to crush. hut casy to pull aparl. The 
tensile strength of concrete is. on aver
age. only about 8% tu 12% uf it.;; com
plcssive strength. 

To compensatc for concretc's low 
ten•;ilc strcngth. concrete llll'lllhcrs 
oftcn contain stccl reinfmccmcnt lo 
cnrry tcnsilc lo~ld ..... Somctimes. how
ever, existing concrete mcnibcro.; are 
not adcquately reinforccd to meet the 
dcnwnJs of thcir currcrll scrvi'cc con
ditions. This can occur for severa! 
rcasons: 

Thc mcmher was i m properl y 
dcsigncd or constructetl. 
The mcmher will he suhjectcd to 
greatcr load~ than wc1e antic1patcú 
úuring nrig¡mll úesign. 
Thc p(l(Ciltial ror cartllquakc úamage 
úcmanús mcrcascd stleng:th (sci;lllK 
ICirolitJ. 
Dcteri01 ation has rcsulteú in rcduccd 
loaú-carrying capacity. For examplc, 
exccssive corrosinn can result in a 
significalll !Cdlll:tion tlf lcinforcing 
stccl cross scction. 
Conventional mcthmh for strcngth

cning cxi~ting concrete, such a~ mc!ll
bcr cnl"rgcmenl, ildhesivc bnndcd 
platcs. and externa! pust-tcnsiuning. 
have hccn uscd successfully for many 
ycars. Howcvcr, thcsc tcchniqucs can 

he costly :.uu.l timc-consuming and, in 
son1e cases, may be impos~ihlc lo exe
cute hecau'\c the additional úead load 
or spacc rcquircd camíot be accommo
datcd. Fortunately, an altcrnative to 
convcntinnal strcngthening methods 
that can sol ve some ofthese problcms 
has emerged rcccntly on the Unitcd 
Statcs concrete repair market: carbon
fihcr rcinf(m:cmcnt. 

Despitc their size and low wcight, car
bon fibcrs have · vcry high !ensile 
strengths. For example, a ().(}{)65-inch
thick sheet of carbon fibcr wcighing 
less 'than one ounce pcr square foot 
has a ncxural capacity cqual to y,,.. 
inch-thick steel platc. 

Commercial applications of carbon-
fiber reinforceme.nt began in thc 

1 

1960s in the aircmft and aerospacc 

--------------•. industncs. Borrowing from thcsc 

Carbon-fiber sheet 
composites should not 

be used to confine, 
arrest, or neutralize the 

effect of corroded 
reinforcing steel. 

What is carbon-fiber 
reinforcement? 

Carhon fibcrs are manufacturcd hy 
oxiúizing organic polymer fibcrs (usu
ally polyacrylonitrilc or llquid crys
tallinc pitchcsJ. lcaving only n car
honaccou~ lll<llcrial in which the 
c<trbon atom~ ha ve aligncd thcm.,clvcs 
along thc lcngth nf thc original llhers. 
Thcsc exlremcly thin fibers are 
<.~ligncd in stramJs, or)'tows.'' Conta.in
ing 3.000 lo 1 :!.000 c~nbon filament~. 
tow .... :u e unly as thick a:-. u human huir. 

1 high-tcch industries, sports equipmcnt 
manufacturcrs used carbun fiber in 
pro<..lucts ranging from race car bodics 
and bicycle frames to tennis rackets. 
All these applications incorporate c.:ar
bon fiber into a polymcr resin matrix. 

Othcr applications includc c.:ombin
ing conlinuous carbon-fiber tows with 
polymer re~ins ami ·Jiffr.::cnt mctals to 
cxtrudc structural :;hape . .; such ns rcin
furcing bar~ ami po..:t-tcnsioning 
cables, nngles, channclr,. ,md 1-bcams. 
Carbon fibers also can be choppcd up 
and randomly di~tributed in a polymcr 
rcsin matrix to nwkc fastcncrs, grat
ings, a1ld vessel lincrs. 

Concrete strengthening 
applicatioils 

One major evcnt that Urovc car
bon-fiber lcchnology dcvclopmcnt 
for concrete strcngthcning applica
lions occurred in Japan in the 1980s. 
After the governmcnt mantlated an 
upgrade of over-thc-road capacity, a 
rcvicw of briUgcs rcvealcU that many 
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Workers apply carbon-fiber relnforcement to strengthen a beam suffertng from excesslve shear stresses near a supportlng column. 

nceded strcngthcning. Recognizing a 
fund.<~mcntal need for new technol
ogy, Japan funncd a cuopcrative 
betwccn manufacturers, engincering 
fi.rms, and governrnent :.~gencics tu 
devclop potential repair techniques. 
One of the primary sulutions consid
ercd was to use carbon-fiber shccts in 
a nwnncr similar to adhcsive-bontled 
stecl platcs. Thc acceptance uf this 
repair approach is reflccted in the 
fact that more than 1,000 carbon
fibcr sheet .strengthening projects 

ha ve been performed in Japan. As a 
result of thc Kobe Earthquake of 
IYY5. millions of squarc fcet havc 
bccn installcd. 

Carbon-fibe1 sheet strcngthcning 
and bonded plates are very similar
both are externa! loaU-carrying tcnsion 
members <H.lhcrcd to concrete with 
epoxy re~ins and are us~d Lo reduce 
strcs~ 111 embeddcd reinfon.:ing. stccl. 
Carbtm-fibcr compositc tcchnology 
combines platc bonding technology 
wHh anothcr accepted amJ well-known 

The appllcatlon sequence of carbon-flber composltes ls the same as that used for 
lamlnate coatlngs . 

... -·-· --·-·---------

technology. laminatc coatings: 
Carbon-fibcr sheet strcngthcning= 

Plt~tc bonding 
(Compositc strcngthcning by bonding 

a structuralltcn~ilc componcnt) 
+ 

Laminatc co<lling 
(Strcngthcning of a bondctl 

coatmg/lining with a fahric material 1 
For concrete strengtllemng appli

cations, the must common ca1bon-· 
riber protlucts come in 20-inch-widc 
rolls of cmuinuous fibcr that are 
l1ghtly :H.lhcred toa papcr hac"-.1ng. 
Produds í.lle :.¡vailahle in which thc 
carbun fibers urc aligncd in only onc 
direction orare oriente<.! in more th:.m 
one direct10n by wcaving the tows. 
Al so. ',1;-inch-widc c<.~rhon-fihc1 tape 
is available where spccific po .... llion
ing of a small amount of carbon fiher 
is rcqui1cd. Sheet\ that are prcim
pn:gnatcd with epoxy are availahlc. 
but they are hctlcr suitcd for use in 
controllctl environmcnts, ~uch as 
cnclosctl prcca:-.1 plant~. tlwn al 
remote projcct ~ites. 

Although carhon-f1bcr ~hect~ are 
expcnsivc. their case of installation 
can savc 25% lo 5()f)(, in labor. more 
than compcnsating for the high mate
rial co~t. Carbon-fibcr composnes 
lwvc í.l modulus that i~ co111patihk 
with rcinf'orcin~ ~tcel (aml concrete) 
and cxhibit low creer antl clongation. 
And. in addition to hcing liglltcr and 
thinner than stccl. carhon-Jibcr shccts 



PROPERTIES OF FORCA TOW SHEET 

TYPE CARBON FIBER TOW SHEET GLASS FIBER 

GRADE FrSCI-20 FrS Ci-30 FrSC5-30 FTSGE-30 

FIBER HIGH TENSILE HIGH TENSILE HIGH MODULUS E-GLASS 

CARBON CARBON CARBON 

FIBER DENSITY, glcm3 1.82 1.82 1.82 2.55 ' 
FIBER AREAL WEIGHT, g/m2 200 300 300 300 

SHEET WIDTII, cm (m) 50 (20) 50 (20) 50 (20) 50 (20) 

TENSILE STRENGTII 

~ 
. 

kglcm ofsheet width 390 590 180 ' ' 

kipsfmch of sheet width 2.2 3.3 2.8 1.0 

TENSILE MODULUS 

kglcm of sheet width 25900 38800 62700 8700 

kips/inch of sheet width 145 220 350 49 

DESIGN THICKNESS 

cmlply (Note 1) 0.011 0.0!65 0.0165 0.0118 

inch!ply (Note l) 0.0043 0.0065 0.0065 0.0047 

TENSILE STRENGTII 

FOR DESIGN (Note 2) 

kglcm2 35500 35500 30000 15500 

kips/in2 (ksi) 505 505 427 220 

TENSILE MODULUS 

FOR DESIGN (Note 2) ·' ' -. 
·::~ ' kglcm2 2.35E+06 2.35E+06 3.80E+06 0.74E+06 

!o' kipsfm2 (Mst) 33 33 54 :¡: 10 

ULTIMATE ELONGATION,% 1.5 u 0.8 2.! 

Note 1 The design thickness is defmed as the calculated total cross sectional arca of fibers per single ply 

and is used for design purposes. Refer to • Design Procedure • in this T echnical Manual. From 

experience, actual Tow Sheet cured ply thickness averages 0.024 to 0.039 inches ( 0.6 to 1.0 mm.) 

Note 2 The tensile strength and modulus for design are derived from !he tensile strength and modulus 

divided by the design thickness. Refer to Design Procedure in this Technical Manual. 
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PC Steel Bar and Reinforcing Steel Bar (For use in design) 

a' < 

k.·f'u 1 

E' .. - 0.0035 

kl -0.85 

a ·-k ·fii:d e 1 

1 

' ' 
a' k, f' ' (2 E, ) 

fcd : Design criteria strength 

Kl : Kl = 0.85 in the case ofbending compression. 

K 1 = l. 00 in the case of bending tension. 

(In accordance with Japanese concrete specification) 0.002 

' - . " O. 02 - 0.002 

E' 
< 

Figure 7. Stress- Distortion cwves for concrete (For critical state design) 
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CHAPTER E. 
COLUMNS ANO OTHER 

COMPRESSION MEMBERS 

This section applies to prismatic members subject to axial compression through the 
centroidal axis. For members subject to combined axial compression and flexure, see 
Chap. H. For tapered members, see Appendix F4. 

E1. EFFECTIVE LENGTH ANO SLENDERNESS LIMITATIONS 

t. Effe~tlve Length 

The effective length factor K shall be determined in accordance with Sect. C2. 

2. Plastlc Analysls 

Plastic. ~nalysis, as limited in Sect. A5.1, is permitted if the column slenderness 
parameter Ac defined by Formula E2~4 does not exceed 1.5K. ' 

E2. DESIGN COMPRESSIVE STRENGTH 

fhe c..lesign strcngth of comprcssion mcmbers whose clcmcnts ha ve wic..lth-thickncss 
a ti os less than A, of Se e t. B5 .1 is <l>c P" 

Jf Ac < 1.5 

<!>e = 0.85 
Pn = AgFcr 

x2 Fe,= (0.658 e )f'y 

F = [0.877JF 
cr 2 y 

A e 

1here 

Ac = ~ ·fi 
A 8 = gross ar:oa of member, in. 2 

f'y = specified yicld stress, ksi 
E = moc..lulus of elasticity, ksi 
K = effective length factor 
l = unbraced length of member, in. 
r = governing radius of gyration about plane of buckling, in. 

(E2-1) 

(E2-2) 

(E2-3) 

(E2-4) 

For members whose elements do not meet the requirements of Sect. B5.1, see 
Appcnc..lix U5.3. 

E3. FLEXURAL-TORSIONAL BUCKLING . 
Singly symmetric and unsymmetric columns, such as angle or tce-shapcc..l columns, ;md 
doubly symmetric columns su eh as cruciform or built-up columns with very thin walls, 
may require consideration of the limit states of flexural-torsional and torsional buck
ling. See Appendix E3 for the determination of dcsign strength for thcse Iimit states. @/ 
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' E4. BUIL T-UP MEMBERS 

At thc cnds of huilt-up comprcssion mcmhcrs hcaring un hase platcs or rnillcd 
surfaces, all components in contact with one another shall be connected by a We(d 
having a length not Iess than the maximum width of the member or by bolts spaeed 
longitudinally not more than four diameters apart for a distance equal to 1 Y2 times the 
maximum width of the member. · 

Along the length of built-up compression members between the end connections 
required above, longitudinal spacing for intermittent welds, bolts or rivets shall be 
adequate to provide for the transfer of calculated stress. However, where a componen¡ 
of a built-up compression member consists of an outside pi ate, except as provided in 
the next sentence, the maximum spacing shall not exceed the thickness of the thinner 
outsidc platc times 1271\/if,, nor 12 in., whcn intcrmittcnt wclds are provided along 
the edges of the components or wh--n fasteners are provided on all gage Iines at each 
section. When fasteners are staggered, the maximum spacing on each gage line shaU 
not exceed the thickness of the thinner outside plate times 190/VF,:, nor IR in. 

Fur unpairited built-up members maJe uf weathering stecl which will be cxposed 
to atmospheric corrosion, the fasteners connecting a plate and a shape or two-plate 
components in ~ontact with one another shall not exceed 14 times the thickness of the 
thinnest part ndr 7 in. and the maximum edge distan ce shall not exceed eight times the 
thickness of the thinnest part, nor 5 in. 91 

Compression mem.bers composed of two or more shapes shall be connected to 
one another at intervals such that the slenderness ratio Llr of either shape, betWL'L'II 
the fasteners, does not exceed the governing slenderness ratio of the built-up member. 
The least radius of gyration r shall be used in computing the slenderness ratio of each 
componen! part. 

The design strength of built-up members composed of two or more shapes shall be 
determined in accordance with Section E2 or Appendix E3 subject to the following 
modification. If the buckling mode involves relative deformation that produce shear 
forces in the connectors between individual shapes, Kllr is replaced by ( Kllr)m deter
mined as follows: 

a. for snug-tight bolted conncctors: 

(E4-1) 

b. fur welded connectors and for fully tightened bolted connectors as required for 
slip~critical joints: 

where 

with ~>50 
r; 

with ~<50 
r; 

( ~~L = column slendemess of built-up member acting as a unit 

(E4-2) 

(E4-3) 
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a 
= largc~t column ~lcndcrnc~~ uf imliviLrual compimcnts 

= ~odified column slenderness of built-up member 

a = distance between connectors 

f¡ = minimum radius of gyration of individual componen! 

Opcn sidcs uf cornprcssiun mcmbers built up from plates ur shapcs shall be 
provided with continuous cover plates perforated with a succession of access holes. 
The unsupported width of such plates at access holes, as defined in Sect. B5.1, is 
assumed to contribute to the design strength provided that: 

a. The width-thickness ratio conforms to the limitations of Sect. B5. L 
b .. The ratio of length (in direction of stress) to width of hole shall not exceed two. 
c. The clear distan ce between hules in the directiun uf stréss shall be nut lcss than 

the transverse distance between nearest lines of connecting fasteners or welds. 
d. The periphery of the holes at all points shall ha ve a minimum radius of 1 '12 in. 

The f unction uf pcrforatcd cuver plates m ay be pcrfurmed by lacing with tic plates 
at each end and at intermedia te points if the lacing is interrupted. Ti e plates shall be as 
near the ends as practicable. In main members providing design strength, the end tie 
pi ates shall ha ve a length of not less than the distan ce between the lines of fasteners or 
welds connecting them to the components of the member. Intermedia te ti e plates shall 
ha ve a length not less than '12 of this distance. The thickness of tie plates shall be not 
less than '!"' of the distance between lines of welds ur fasteners connecting them tu the 
segments of the members. In welded construction, the welding on each line connecting 
a tie plate shall aggregate not less than VJ the length ofthe plate. In bolted and riveted 
construction, the spacing in the dircction of stress in tic plates shall he not more than 
six diamctcrs ami thc tic platcs shall be cunnccted to each segment by al lcast threc 
fasteners. 

Lacing, including flat bars. angles, channels or other shapes employed as lacing, 
shall be so spaced that the L/r ratio ofthe flange included bei•.veen their connections 
shall not exceed the governing slenderness ratio for the member as a whole. Lacing 
shall be proportioned to provide a shearing strength normal to the axis of the member 
equal tu 2% of the cumprcssive design strength of the member. llJC L/ r ratio fur lacing 
bars arranged in single systems shall not exceed 140. For double lacing this ratio shall 
not exceed 200. Double lacing bars shall be joined at their intersections. For lacing 
bars in compression, L may be taken as the unsupported length of the lacing bar 
betwccn welds or fasteners cunnecting it to the compunents of the built-up member for 
single lacing, and 70% ofthat distance for double lacing. The inclination oflacing bars 
to the axis of the member shall preferably be not less than 60° for single lacing and 45° 
for double lacing. Whcn the distancc betwecn thc lincs of wclds or fastcncrs in the 
llanges is more than 15 in., the lacing shall preferably be double urbe made of angles. 

ES. PIN-CONNECTED COMPRESSION MEMBERS 

Pin-conneetions of pin-connected compression members shall conform to the r~quire-
mcnts of Sect. 03 except Formulas 03-1 and 03-2 do not apply. (j} 
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1, 

CHAPTER F. 
BEAMS ANO OTHER FLEXURAL MEMBERS 

This section applies to singly or doubly symmetric beams induding hybrid beams and 
girders loaded in the plane of symmetry. lt al so applies to channels loaded in aplane 
passing through the shear center parallel to the web or restrained against twisting at 
load points and points of support. For design flexura! strength for members not 
covered in Sect. Fl, see Appendix Fl.7. For members subject to combined flexura! 
and axial force, sce Sect. Hl. For unsymmetric beams and bcams subjcct to torsion 
combined with flexure, see Sect. H2. 

F1. DESIGN FOR FLEXURE 

1. Unbraced Length for Plastlc Analysls . 
Plastic analysis, as limited in Scct. AS, is pcrmittcd when the laterally unbraccd lcngth 
Lb of the compression flange at plastic hinge locations associated with the failure 
mechanism, for a compact section bent about the major axis, does not exceed Lpd, 

· dctermined as follows: 

a. For doubly symmetric and singly symmetric 1-shaped members with the com
pression flange larger than the tension flange (including hybrid members) loaded in the 
piane-ófTheweb 

3,600 + 2,200(M1/Mp) 
Lpd = . F. ry 

y 

where 

F. = specified mínimum yield stress of the compression flange, ksi 
M 1 = smallcr momcnt at cntl of unbracctl lcngth of he a m, kip-in. 

(Fl-1) 

MP = plastic moment ( = FyZ for homogeneous sections; computed from fully 
plastic stress distribution for hybrids), kip-in. 

ry = radius c;f gyration about minor axis, in. 
(M1 /Mp) is positive when moments cause reverse curvature 

b. For solid rectangular bars and symmetric box beams 

_ 5,000 + 3,000(M1 1 Mp) > 
3 

OO !F. 
Lpd- ry - ,O ry y 

Fy 
(Fl-2) 

There is no limit on Lb for members with circular or square cross sections nor for 
any beam bent about its minor axis. 

In the region of the Iast hinge to forro, and in regions not adjacent to a plastic 
hinge, the flexura! design strength shall be determined in accordance with Sect. Fl. 2. 

2. Flexura! Deslgn Strength 

The flexura! tlcsign strength, tlctcnnined by thc limit statc of_!at.,:_ral-torsional buck
Iing, is cl>bM", where the nominal strength M" shall be determined in accordance with 
tlü:rollowing sections, and <!>b = O. 90. 

-~, ·, ' 
.,, 
"! 

1 

1 

. 1 

1 

'·: 
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3• Compact Sectlon Members wlth L, ,;; L, 

for laterally unsupported compact section members bent about the major axis: 

M"= Cb [MP- (Mp- M,)(~:~~; )J ;5 MP (Fl-3) 

where 

Cb = l. 75 + 1.05(M1 IM2) + 03(M1 IM2)
2 < 2.3 where M1 is the smaller Ímd M2 

the largcr end momcnt in the unbraced scgmcnt of thc bcam; M 1 1M2 is 
positive when the moments cause reverse curvature and negative when bent 
in single curvature. 

Cb = 1.0 for unbraced cantilevers and for members where the moment within a 
significan! portion of the unbraced segment is greater than or equal to •the 
largcr of the segment end moments. • 

Lb = oistancc bctwccn points braceo against lateral oisplaccmcnt uf thc t:Ulll

pression flange, or between points braced to prevent twist of the cross 
section. 

• • 
For 1-shapco mcmbcrs including hybrio sections ano channcls bcnt about their 

. . 
ma¡or axis: 

L = 300ry 
PVF;¡ 

For solid rectangular bars and box beams: 

whcre 

L = 3,750ry vlA 
P M 

p . 

A = cross-sectional area, in. 2 

J = torsional constant, in. 4 

(FI-4) 

(F 1-5) 

The limiting laterally unbraced length L, and the corresponding buckling momcnt 
M, shall be determined as follows: 

a. For 1-shaped members, doubly symmetric and singly symmetric with the 
compression llange larger than or equal 'to the tension flange, and channels 
loaded in the plane of the web: 

where 

L, = ryXI . V 1 + Y1 + X2(r~..,- /·~)2 
(f"y..,- F,.) 

M,= (F,..,- F,)Sx 

(F 1-6) 

(Fl-7) 

(F1-8) 

(Fl-9) 

•For the use of larger c. vaíues, see Structural Sta.bility Research Council Guide ro Stability Design Cl 
Criteria for Metal Structures, 3rd Ed., pg. 135. . r!; 
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s. = section modulu~ about major axis, in. 3 ·¡ 
E = modulus of elasticity of steel (29,000 ksi) 
G = shear modulus of elasticity of steel ( 11,200 ksi) 
Fyw = yield stress of web, k si · 
/,.. = moment o.f inertia about y-axis, in. 4 

C:"' = warping constan!, in 6 

f~ = compressive residual stress in flange; 10 ksi for rolled shapes, 16.5 ksi for 
welded shapes 

b. For singly symmetric, I-shaped members with the compression flange larger 
than the tension flange, use s.c in place of s. in Formulas F1-7 through Fl-9 

' or see Table A-Fl.l. 

c. For symmetric box sections bent about the major axis and loaded in the 
plane of symmetry, M, and L, shall be determined from Formula Fl-7 anct 
Fl-10 respectively. 

d. For solid rectangular bars bent about the major axis: 

57 ,OOOry v'fA 
L =---"----

' M r 

(Fl-10) 

(F1-ll) 

4. Compact 5ectlon Members wlth Lb > L, 

For laterally unsupported members with compact section members bent about the 
maJor axts: 

M, = Me, < CbM, (Fl-12) 

where Me, is the critica! elastic moment, determincd as follows: 

a. For 1-shaped members, doubly symmetric and singly symmetric with com
pression flange larger than the tension flange (including hybrid members) and 
channels loaded in the plane of the web: 

Ma= cb~ VEiyGl+ (1TE) 2

1yCw 
Lb Lb 

(FJ-13) 

cbs.x. Y2 d X7Xz 
= V 1 + --'---=--:: 

Lblry 2(Lblry)2 

b. For solid rectangular bars <.nd symmetric box sections: 

M = 57,000 cb v7A 
cr 

Lblry 
(F1-14) 

5. Tees and Double-angle Beams 

The nominal strength of tees and double-angle beams loaded in the plan e of symmctry 
. and bcnt about the major axis, with flange and web slenderness ratios less than the 
corrcsponding valucs of >., in Tablc BS.l: 

(F1-15) (j) 
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where 

(FI-16) 

'[he plus sigo for B applies when the stem is in tension and the minus sigo applies when 
the stem is in compression. 

6. Noncompact Plate Glrders 

'[he nominal strength of a doubly symrnetric, single-web pi ate girder, including hybrid 
sections, shall be calculated by the provisions of Appendix Fl.7 if he/t..,< 970/y-¡;;; 
or by the provisions of Appendix G if he/t.., > 970/y-¡;:;. 

1. Nominal Flexura! Strength of Oth_er Sectlons 
' . 

There is no láteral-torsional buckling lirnit state for ci~cular or square shapes nor for 
any shape bent about its rninor axis. 

Fur the nominal strcngth M" uf uther cruss sectiun typcs, incluuing nuncumpact 
sections or sections with slender elements, see Appendix Fl. 7. See Appendix G for 
design of plate girders with slender webs. 

F2. DESIGN FOR SHEAR 

This section applics to thc web ( ur wcbs in thc case uf multiplc wcb memhcrs) of singly 
or doubly syrnmetric beams, including hybrid beams, subject to shear in the plane of 
symmetry, and channels subject to shear in the web. Where failure rnight occur by 
shear a long a plan e through fasteners, refer to Sect. 14. For rnernbers subjected to high 
shear frorn concentrated Ioads, see Sect. K l. 7. 

1. Web Area Determlnatlon 

The web area A,. shall be taken as the overall· depth d times the web thickness t..,. 

2. Deslgn Shear Strength 

The desi~r1 shear strength of webs is <!>v V"' where <!>v = 0.90 and the nominal shear 
strength V,, is determined as follm·-:s: 

h 
For- < 187Yk/ Fy, 

t.., 

(F2-1) 

(F2-2) 

h 
for- > 234 Y k/ Fy.., 
. t.., 

V. =A 26,400k 
n w (h/1..,)2 

(F2-3) ~ 
1~_8) 
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The web plate buckling co'efficient k is given by 

k= 5 + 5 

(a/h) 1 (F2-4) 

Except that k shall be taken as 5 if a/h exceeds 3.0 or [260/(hltwW· When stiffeners are 
not required, k= 5. In unstiffened girders, hit shall not exceed 260. 

Maximum (hltw) limits are given in Appendix Gl. 
An alternative design method for plate girders utilizing tension field action is 

given in Appendix G. 

F3. TRANSVERSE STIFFENERS 

Transverse stiff~ners are not required when hltw :s 418/v'f;:, or when the required 
shear V", as determined by structural analysis for the factored loads, is less than or 
equal to <!>v Vn for k = 5 given in Sect. F2. Transverse stiffeners used to develop the web 
design shear stre'ngth as provided in Sect. F2 shall ha ve a moment of inertia about an 
axis in the web center for stiffener pairs or about the face in contact with the web plate 
for single stiffeners, which shall not be less than at!i, where 

' ~ ' 

. = 2·5 - 2 > 0.5 . 
1 (a/h )2 

(F3-1) 

lntermeuiate stiffeners may be stoppcu short ufthe tensionllange, provideu hearing is 
not needed to transmita concentrated loador reaction. The weld by which intermedi
a te stiffeners are attached to the web shall be terrninated not less than four times nor 
more than six times the web thickness from the near toe of the web-to-flange weld. 
When single stiffeners are used, they shall be attached to the compression flange, if it 
consists of a rectangular plate, to re~1st any uplift tendency due to torsion in the plate. 
When lateral bracing is attached toa stiffener, ora pair of stiffeners, these, in turn, 
shall be connected to the compression flange to transmit one percent of the total flange 
stress, unless the flange is composed only of angles. 

Bolts connecting stiffeners to the girder web shall be spaced not more than 12 in. 
o. c. If intermittent lillet welds are used, the clear distance between wclds shall not be 
more than 16 times the web thickness nor more than 10 in. 

r4. WEB-TAPERED MEMBERS 

See Appendix F4. 

"1 
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CHAPTER G. 
PLATE GIRDERS 

plate ginlers shail be distinguished from beams on the basis of the web slei1derness 
ratio hcltw. When this value is greater than 970/y¡;;; the provisions of Appendix G 
shall apply for design flexura( strength, otherwise Appendix Fl. 7 is applicable. 

For design shear strength and transverse stiffener design se e appropriate sections 
in Chap. F or see Appendix G3 and G4 if tension field action is utilized. 

CHAPTER H. 
MEMBERS UNDER TORSION 

ANO COMBINED FORCES 

This section applies to prismatic men.bers subjected to axial force and flexure about 
one ur buth axes uf symmetry, with ur withuut tursiun, and tursiun unly. Fur web
tapered members, see Appendix F4. 

H1. SYMMETRIC MEMBERS SUBJECT TO BENDING ANO AXIAL FORCE 

1. Doubly and Slngly Symmetrlc Members In Flexure and Tenslon, 

The interaction of flexure and tension in. symmetric shapes shall be limited by Formu
las Hl-la and Hl-lb 

p 
for-" > 0.2 

<\>Pn 

p 
for-" < 0.2 

<\>Pn 

(Hl-la) 

p 
u (Hl-lb) 

2<\>Pn 
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where 

/~, '~ tcquircd !ensile strcngth. kips 
Pn = nominal tensile strength determined in accordance with Sect. D 1, kips 
M,= required flexura! strength, kip-in. 
M n = nominal flexura) strength determined in accordance with Sect. Fl, kip-in. 
<!>, = resistance factor for tension, q,, = 0.90 (see Sect. Dl) . 
<l>b = resistance factor for flexure = 0.90 

Second ordcr cffccts may be considc ·cd in the dctcrmination of M, for use ¡0 
Formulas Hl-la and Hl-lb. A more detailed analysis of the interaction of llexure and 
tension may be made in lieu of using Formulas HI-la and Hl-lb. 

2. Doubly and Slngly Symmetrlc Members In Flexure and Compresslon 

The interaction of flexure an::l compression in symmetric shapes shall be limited by 
Formulas HI-la and Hl-lb where 

P, = required compressive strength, kips 
Pn =nominal compressive strength determined in accordance with Sect. E2, kips 
M, = rcquired flexura! strength dctermined in accordance with subsection a, 

bclow, kip-in. 
Mn =nominal flexura) strength determined in accordance with subsection b, 

below, kip-in. 
<l>c = resistance factor for compression, <l>c = 0.85 (see Sect. E2) 
<l>b = resistance factor for llexure = 0.90 

a. Determlnatlon of Mu 

In structurcs dcsigncd on the basis of elastic analysis. M, may be dctermincd from a 
second order elastic analysis using facton;d loads. In structures dcsigncd on the basis 
of plastic analysis, M, shall be determined from a plastic analysis that satisfies the 
requirements of Sects. Cl and C2. In struclllres designed on the basis of elastic first 
arder analysis the following procedure for the· de;<.:rmination of M, may be uscd in licu 
of a second arder analysis: 

(Hl-2) 

where 

Mm= required flexura( strength in member assuming therc is no lateral transla
tion of the frame, kip-in. 

M lr = required flexura) strength in member as a result of lateral translation of the 
frame only, kip-in. 

cm. 
8 1 = > 1 

(1 - P,! P,) 
(Hl-3) 

P, =A .. Fyl A.~ where A-e is defined by Formula E2-4 with K< 1.0 in the plane of 
bending. 



, 

or 

.'·)-trucwrul .'Ht'l'i jor /Jwiúu1¡.:s. • b - ·W 

Cm = a coefficient whose value shall be take,¡ as follows: 

Bz = 

Bz -

1. For restrained compression members in frames braced against joint 
translation and not.subject to transverse loading between their supports 
in the plane of bending, 

Cm= 0.6- 0.4(M1/M2) (H1-4) 

where M 11M2 is the ratio of the smaller to larger moments at the ends of 
that portion of the member unbraced in the plane of bending under 
consideration. M 11M2 is positive when the mcmbcr is bent in re verse 
curvature, negative when bent in single curvature. 

u. For compression members in frames braced against joint translation in 
the plane of loading and subjected to transversc loading hctwccn thcir 
supports, the value of Cm can be dctermined by, rational analysis. lnlit;u 
of such analysis, the following values may be used: 

for members whose ends are restrained . . . . . . . . . . . . . . . Cm = 0.85 
for members whose ends are unrestrained .............. Cm= 1.0 

1 

1-lP. (~) 
u lHL 

(Hl~) 

1 

1 _ 2Pu 
(Hl-6) 

lP, 

'iPu = required axial load strength of all columns in a story, kips 
tlnh = translation deflection of the story under consideration; in. 
lH = su m of all story hurizor· •al forccs prodt.icing tluh, kips 
L = story height, in. 
P, = A 8 Fy!A~, kips, where 'Ac is the slenderness parameter defined by Formula 

E2-4, in which the effective length factor K in the plane of bending shall be 
dctermincd in accordance with Sect. C2.2, but shall not be lcss than unity. 

b. Oetermlnt:ilor; of Mn 

In the use of Formulas Hl-1a and Hl-lb, Mn:c shall be determined in accordance with 
Sect. Fl. The act<Jal value of Cb from Sect. Fl.3 may be used, provided that the 
maximum momcnt Mux occurs at thc cnd uf thc mcmbcr or at thc cnd of an unbraccd 
segment of a member. When the maximum moment occurs between the ends, Mn:c 
shall be determined with Cb = 1.0. When Formula Hl-2 is used for determining M u, 

the maximum moment for a braced member bcnt about the strong axis and laterally 
braced only at its ends will occur atan end whenever the calculated value of B 1 is equal 
to or less than l. 

H2. UNSYMMETRIC MEMBERS ANO MEMBERS UNOER TORSION ANO 
COMBINEO TORSION, FLEXURE ANO/OR AXIAL FORCE 

Thc dcsign strcngth .¡,ry of thc member shall cqual or excccd thc requircd strcngth 
expressed in terms of the normal stress fun or the shear stress fuv• determincd by e las tic 
analysis for the factored loads: 
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a. For. the limit state of yielding under normal stress: 

f., n :5 <f> Fy 

4> = 0.90 

b. For the limit state of yielding under shear stress: 

fu•• :5 0.6<j>Fy 

4> = 0.90 

c. For the limit state of buckling: 

!un or !uv :s <!>cFcn as applicable 

where 

(112-1) 

(H2-2) 

(H2-3) 

<!>e = 0.85 and f"c, may be determined from Formula A-E3-2 or A-E3-3, as 
applicable. 

Sorne constrained local yielding is permitted in areas adjacent to areas which 
remain elastic. 

HJ. ALTERNATE INTERACTION EQUATIONS FOR MEMBERS 
UNDER COMBINED STRESS 

See Appendix H3. 
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REVISIÓN DE UNA-COLUMNA DE SECCIÓN H. c·ON LA HOJA DE CALCULO AISC-SEC. H.xis 
(AISC-LRFD 93). 

La ho¡a de calculo es aplicable a columnas de edificios, con L, ~ L,. Si no estan contraventeados. K, ~ K, ~ 

1.0. Si estan contraventeados pueden tomarse K, y/o K, f\lenores que 1.0 (se determinan por separado. con el 

nornograma del AISC). 

La revisión con la hoja de calculo está en las ho¡as 12 y 13. 

ACCIONES NOMINALES 

(Fuerzas en Ton, mo~ en Tm) 

p" 1 
250 1 

Ps• 1 

100 1 

Psv ! 
80 1 

CARGA VERTICAL 
McvXs 1 McvYs 1 McvX• 
15.0 1 17 S · . 1 -22.3 

SISMO SEGUN X 
MsxXs 1 Ms,Ys 1 M~.x. 
12.7 1 15.0 T 12.7 

SISMO SEGUN Y 
MsvXs 1 MsvYs 1 MsvXI 
-8.2 1 22.2 1 -19.0 

1 McvYI 
1 o 

1 M~, Y, 
1 -18.2 

1 M.,vYI 

1 22.2 

Son acc10nes del exterior sobre la columna, pos111vas en el sentido del rnov11n1ento de las manecillas del re/o¡: 

en la Fig. 1 se muestran /as producidas por carga vert1cal. 

y 
150 

1 

-1 - -p-x 
175 

Sismo X 

X 

(' 
o Stsmo Y 

\ 0 -22 3 

Fig. 2. Direcciones del sismo 
Fig. 1. Acciones nominales por carga vertical 

Las· direcciones del s1smo. según los e¡es X y Y, deben coincidir con los ejes del mismo nombre de la columna 

(Frg. 2). 

!4 



X e:, :..11..:111p1e el l!Jl! IIUIIIIllf ;¡( üllllil. 

En columnas de edificios urbanos se tomani.s1empre. K, = K,= 1.0. 

F, = 1515 Kg/cm.': L, = L, = 600 cm: K,= K,= 1 O, Q, =O,= 4.0. 

~Pe= 2500 Ton : L:H, = 300.0 Ton: L:H, = 280.0 Ton; (L'>oh), = 5.5 cm; (L'>oh)y = 3.0 cm. 

E~ta tnfullnacJón p¡ovJcrrc <.Je un é.lnálisis tic pJJII\er 01t.lcn tic la eslluctuJa 

SECCIÓN PROPUESTA (LAMINADA) 

Es una secc1ón W 14" x 426 lb/ft. 

o ., 
' ., 
" o 

'-

T=4 76 

L .1 
6=42 40 

Acotacrones en cm 

a) Sccc•on H 

t C=7 71 
. ' 

J C=7 71 

Fig. 3. Sección propuesta 

A = 806 O cm2 

1, =2736977crn'.s,= 115484cm1 

Z, = 14191.9 cm3
; r, = 18.43 cm 

1, = 98 236.6 cm
4

; s, = 4633.8 cm3
; r, = 11.04 cm 

Z, = 7111.5 cm3 

J = 14104.7 cm 4
; c.= 38 687 933 cm0 

CLASIFICACIÓN DE LA SECCIÓN. Es val1da para todas las condiciones de carga. 

Los linutcs son los correspom!;er,l.,s a secc1ones compactas en compresiiJn axial. lo que es conservndor 

Deben ser "compactas" para desarrollar M,, y M,. 

Patmes. B/2C = 42.4/(2x7.71) = 2.75 < 545/ ,JF; = 9:19 

Alma. (D · 2C)/T = 31.98/4.76 = 6.72 < 2121/ JF; = 35.8 La sección es compacta. 

RESISTENCIA EN COMPRESIÓN Es valida para todas las condiciones de carga. 

(KUr), = 1 x 600/18.43 = 32.56; (KUr), = 1 x 600/11.04 = 54.35; (KUr)o = 54.35 

2 



S<).3S 
i:c= --

n 
fF: ' fE = 0.718 < 1_-S :. F" = (0.6S8°·

718 
) F, = 2832.8 Kg/cm 2

. P, = 806 X 2832.8 X 10 3 

= 2283.2 Ton 

P,., = n'EA/(Kllr)2
, = (8d6n 2E/32.S62)10.3 = 1 S299. 7 Ton. 

Pe,,= n'EAI(KUr)2
, = (806n2E/S4.3S2)10.3 = S491.0 Ton. 

RESISTENCIA EN FLEXIÓN. PARÁMETROS GENERALES. L, = 600 cm = Lb 

Mp, = Z,F, = 14191.9 F, x 1 a·5 = 498.8 Tm; Mp, = Z,F, = 7111.S F, x 1 a·'= 2SO.O Tm 

L,. = 2S1 S ryi jF; = 2S1 S x 11.04/ jF; = 468.3 cm 

F1 = 3S 1 S - 700 = 281 S Kg/crn2 
; M, = F1 S, = 281 S x 11 S48.4 x 10·5 = 32S.1 Trn 

11 

S, 

X.= 4 ~,· (~J 

11 

11 S48.4 

EGx141 04 69x806 

2 
= 821 842 

38687924 ( 11548 4 J' .g 4x · · ·- · · = 1.70x10 
98236.6 141 04.69G 

L,= _r,_x_, J'1-+-~r=1=+=X=,=F=L~, = 11 ·04 x 821 842 J1 +~1 + 1.70X 10-9 x 281S 2 = 4S6S9crn 
FL 2815 

= 
s,x,..J2 

L 1 r, 
1 + 

2 
x,x, 

2(LI r, ) 2 

= ll11 S48.4 X 821842 ..J2 
600/11.04 

1 + 
821842 2 x1.70x1 O .g ll 5 10' = 

2(600 /11.04) 2 

L, = 468.3 cm < L, = 600 cm < L, = 4S6S.9 cm. 

L -L l [ 300-468.3 ] 
- Mr) • ' j = 498.8 - ( 498.8- 32S.1) ----- = 493.2 Tm 

L, - L, 4S6S.9- 468.3 

M,,;, M,= 2SO.O Tm 

3 

2699.1 Tm 

-!6 



1 
s,.= = =1.217 

1- 'f:.f'11 1(!vt; 1 . )!L.!l.,l.v 1 - 2500 x4 x 3/ (280><600) 

s,,' = 1.440 
. 1 - 2500 X 4 X 5.5/ (300><600) 

Corno B,, = 1.440 / 1 40, la hoja de cálculo rndica que debe aurll(;rrlarse la rigrdcz lateral <.lel e<.lrlrcro seur"rrr X. 

CONDICIÓN l. CARGA VERTICAL. Las accrones nomrnales están en la hoja 4. F, = 1.4 

RESISTENCIA EN FLEXIÓN. L, = 600 cm 

Coefrcrente e,,. Sólo interesa este coefrcíente, porque para flexión alrededor de Y no hay pandeo. 

M ,1M2 = 1 ~' U/(.;¿¿ 3) = -U G 13, C,,., = 1 /~ 1 1 U~ (M ,!M,.) 1 U 3 (M ,!M_/ = 1. /~ 1 1 U~ (·U G /J) ' U 3 (U G /:1). 

1 179 < 2.3 

Como L0 < Lr, 493.2 x 1.179 = 581.5 Tm > M0, 

:. M,.1 = M0, = 498.8 Tm 

FACTORES DE AMPLIFICACION. 

CoefiCientes 8! 

Cm• = .0.6- 0.4 (·0.673) = 0.869. 

0.869 0.869 
= = 0.889 < 1.00 s, = 

' - Pu /P., 1 • 250x1.4/15299.7 

Cmy = 0.6 • 0.4 (o)= 0.6 

s, 
y 

= 
0.6 

1 • 250 X 1 4/ 5491.0 
= 0.641<1.00:. b,y=1.00 

s,, = 1.00 

4 
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Para la revisión por carga vertical no se calcula 8 2 . 

ACCIONES QE DISEÑO. 

P, = 2SO X 1.4 = 3SO.O Tm; (M"')'"''= 8,. (M,,v),,, Fe = 22.3 X 1.4 = 31.2 Tm, (M,),,, = 8 1, (M,.")"'·" F,. = 17 S 

x 1 4 = 24 S Tm 

E~l¿_ACION DE INTERACCIÓN. 

PuN•,Pn = 3S0.0/0.8Sx 2283.2 = 0.180 < 0.2 :. 

o 180 31.2 24.S 
+ 

Muy 
+ -- = 

IJ)~.M,.v 
--+ = o 090 + 0.069 + 0.109 = o 268 < 1.0,0 + 

0.9x498.9 2 0.9x2SO.O ' ' 

CONDICIÓN 11 CARGA VERTICAL+ SISMO X+ 0.30 SISMO Y. 

RESISTENCIA EN COMPRESIÓN. Igual que para carga vertical. 

Cueliclellles 8, Eslú11 e11 la pa1tc supcnor de la hoja 7. Se calculall u11a sola vez, f.i<li'<J las Cuml 11 y 111 

RESISTENCIA EN FLEXIÓN. 

CoefiCiente e,,. Se determma con las acciones nominales combinadas, amplificadas, ten1endo en cuent8 los 

srynos.de los momentos. Aunque no se conocen Bh ni 8 1y. no trnporia, pues estos factores no nmplifrc~Hl los 

momentos en los extremos de las columnas. 

P = 2SO + 100 + 0.3 x 80 = 374 Ton 

M,,= 1S.O + 1.217 X 12.7 + 0.30 X 1.440 (-82) = 26.9 Tfii 

M,,= 17 S + 1.217 x 1S.O + 0.30 X 1.440 X 22.2 = 45.3 Tm 

M., = -22.3 + 1.217 X 12.7 + 0.30 X 1 440 (-19.0) = -1S.1 Tm 

M,, = 0 + 1 217 (-18.2) + 0.30 x 1.440 X 22.2 = -12.6 Tm 

M,,/M2, = -1S.1/26.9 = -O.S61 ; Cb, = 1.7S + 1.0S (-O.S61) + 0.3 (-0.561)2 = 1.255 < 2.3. 

= 493.2 X 1 2SS = 619.0 TIII>M0 , :.M,, = M0 , = 498.8 T111 
2 
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M,.!M,, = -0.56l, Cm,= 0.6- 0.4 (-0.561) = 0.824 

M,/t'h = -12.6/45.3 = -0.278, Cmv = 0.6- O 4 (-0.278) = 0.711 

CoefiCientes B,._y.];b1 Pu = 1 .1 (250 + 100 + 0.3 x 80) = 411.4 Ton. 

8 1, = 0.824/(1- 411.4/15299.7) =O 847 < 1.00 :. B, = 1.000 

B,,= 0.711/(1 -411.4/5491.0) = 0.769 < 1.00 :. B,,= 1.000 

ACCIONES DE DISEÑO. Se calculan con valores absolutos de las fuerzas normales y momentos. 

De acuerdo con AISC, B, sólo multiplica al momento por carga vert1cal: 

M,= F, (B,M.., + B,.M..) 

De acuerdo con las normas canadienses. Mu = F, B, (Mcv + 82 M,) 

El segundo valor es el correcto. 

Pu = 1.1 (250+ 100+0.3x80)=411.4Ton. 

M.,= 11 X 1.0 (15.0 + 1 .. 217 X 12.7 + 0.30 X 1.440x8.2) = 37.4 Tm 

M,. = 1 1 X 1 0 (17 5 + 1 217 X 15.0 + 0.30 X 1 .440 X 22 2) = 49 9 Tm 

M., = 1 1 X 1.0 (22.3 + 1.217 X 12.7 + 0.30 X 1.440 X 19.0) = 50.6 Tm 

M,, = 1 1 X 1.0 (0 + 1.217 X 18.2 + 0.30 X 1.440 X 22.2) = 34.94 Tm 

~ ~ ~ 

FC B, o B,,; 8 2, 

M,, = 50.6 Tm. (El mayor de M., y M.,) 

Muy= 49.9 Tm. (El mayor de Mvs y M") 

ECUACIÓN DE INTERACCIÓN. 

~ 

s,, 

P,/.¡.,P, = 411.4/0.85 X 2283.2 = 0.212 > 0.2 

6 
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e 
+ ~j = 0.212 + 

f/JhMm· 

8l 50.6 
9 0.9 X 498.9 

49.9 J 
+ o 9x250 = 0212 + 

(O 113 + O 222) = 
9 

0.509 < 1.00 

CONDICIÓN 111 CARGA VERTICAL+ O 30 SISMO X+ SISMO Y 

RESISTENCIA EN COMPRESIÓN. Igual que para carga vertical. 

CoeiiCientes B¡. Estan en la pa11e super~or de la tlOJa 7, 

RESISTENCIA EN FLEXIÓN 

Coeficiente Cb•· Se determma con las acciones nominales amplificadas por B2, temendo en cuenta los s1gnos . . . . ' 

<..le los IIIUiiJentu~. -No se conocen aUn B1r y B1y. f.JCrD nO importa. 

1° = 250 •O 30 x 100 + 80 = 360.0 Ton 

M,, = 15.0 + 0.30 x 1.2Íl X 12.7 + 1.440 (-8.2) = 7.83 Tm 

M"= 17 5 + 0.30 X 1.217 X 15.0 + 1.440 X 22.2 = 54.94 Tm 

M" = -22.3 + 0.30 x 1.217 X 12.7 + 1.440 (-19.0) = -45.02 Tm 

M,, = 0 + 0 30 X 1.217 (-18 2) + 1.440 X 22 2 = 25.32 Tm 

M,.!M,, = 7 83/(-45.02) = -0.174: C,. = 1.75 + 1.05 (-0.174J + 0.3 (-0.1742
) = 1.576. 

Cu1110 Lu · = 493.2 x 1 576 = 777.3 Tm > Mox :.Mm = M¡,¡x = 498.8 Ti!! 
' 

Coeficientes Cmdéi;""', Se utilizan los momentos nommales calculados arnba. 

M1,/M,.. = -0 174. C.,,= 0.6- 0.4 (-0 174) = 0.670 

M,,IM,, = 25.32/54.94 = 0.461, Cmy = 0.6-0.4 x 0.461 = 0.416 

P .. = 1.1 (250 + 0.30 x 100 + 80) = 396 O Ton. 

R, =O 670/(1- 396 0/15299 7) = 0.688 < 1 O:. B,. = 1.000 



8,, = 0.416/(1 - 396.0/5491 O) = 0.488 < 1 O :. 8 1,= 1 000 

ACCIONES DE DISEÑO . Se calculan con valores absolutos de fuerzas y momentos 

= 396.0 T 

M,,= 1.1 X 1.00 (15.0 +. 1.217 X 0.3x 12.7 + 1.440 x8.2) = 34.59 Trn 

M,.= 1.1 X 1.00 (17.5 + 1.217 X 0.3 X 15.0 + 1.440 x22.2) = 60.44 Tm 

M., = 1.1 x.1.00 (22.3 + 1.217 X 0.3 X 12.7 + 1.440 X 19.0) = 59.73 Tm 

M,, = 1.1 X 1.00 (0 + 1.217'x 0.3 X 18.2 + 1.440 X 22.2) = 42.47 Tm 

M,, = 59.73 T111, M"'= 60 44 Trn 

f:;CUACIÓN DE INTERACCIÓN 

p"¡,¡,,~, = 396/0.85 X 2283.2 = 0.204 .> 0.2 

8 ( 59.73 60.44 ) 
0.204 + - + = 

9 O 9x498.9 0.9x250.0 
o 204 + 

8 
(O 113 + 0.269) =O 561 

9 

8 
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REVISIÓN DE UNA COLUMNA DE SECCIÓN CAJÓN CON LA HOJA DE CALCULO AISC-SEC. 
CAJON.xls (AISC-LRFD 93). 

L<J IJOJ<l de cálculo es aplicable a columnas de ed1fic10s, con L, = L,. Si no est~n contravcntcados. K. = K, = 

· 1.0 Si están contraventeados pueden tomarse K, y/o K, menores que 1.0 (se determinan por separado. con el 

norrloqrrunél del AlSC . 

La revisión con la hoja de cálculo está en las hojas 21 y 22. 

ACCIONES NOMINALES 

(Fuerzas en Ton: mom en Trn) 

CARGA VERTICAL 
p,, 1 McvXo; 1 McvYs 1 McvX, 1 MrvY, 

500.0 ·r 25.0 1 37.50 1 -44.80 1 0.00 
SISMO SEGUN X 

P,, 1 MstXs 1 MstYs 1 MsxXI 1 MsxY, 
150.0 T 25.00 1 15.00 1 25.00 1 -36 40 

SISMO SEGUN Y 
P, 1 M, X, 1 M, Y, T M, X, 1 Ms Y, 

120 o 1 -17.00 1 45.10 1 -28.50 1 45.10 

Son acc1ones del exterior sobre la columna, poSitivas en el sentido del mov1m1ento de las manecillas del reloj. 

en la Fig. 1 se muestr,an las producidas por carga vertical. 

37 5 
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1 
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Fig. 1. Acciones nominales por carga vertical 
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Fig. 2. Direcciones del sismo 



Las d~recc1ones del sismo, segun los ejes X y Y, deben coincidir con los ejes del mismo nombre de la colu1· 

(Fig. 2). 

En secciones rectangulares, el s1smo X es normal al lado mayor (1, > 1,); en secc1ones cuadradas. 1, = 1,. 

F, = 3515 Koicm'; L, = L, = 500 cm; K,= 1.0, K,= 1.0; a,= a,= 4 O. 

¿p, = 2500 Ton ; ¿H, = 300.0 Ton ; ¿H, = 280.0 T "n ; (60 "), = 5.5 cm; (60 "), = 3.0 cm. 

Esla informaCIÓn proviene de un análiSIS de primer orden de la estructura. 

SECCIÓN PROPUESTA. 

o 
o 
<O 

" o 

.. 

- ~ 

T=2.0 

~-------·~ 
8=50 o 

AcutJCiones en crn 

j C=4.0 

T=2.0 

j C=4.0 

Fig. 3. Sección propuesta 

:A = 608.0 cm2 

1, = 361 002.7 cm' 

S,= 12033.4 cm3 

Z, = 13904.0 cm3 

r, = 24.37 cm 

1, = 203210.7 cm' 

s, = 8128.4 cm3 

z, = 9992.0 cm3 

r, = 18.28 cmJ = 361267 2 cm' 

Des s1empre mayor que 8 (excepto en secciones cuadradas, en las que D = 8). 

CLASIFICACIÓN DE LA SECCIÓN. Es valida para todas las condiciones de carga. 

10 

Los límites son los que corresponden a secciones "compactas" en compresión axial, lo que es conservatl(" 

Deben ser compactas para desarrollar M", y Mpy. 

Patines. (8-2T)/C = 46.0/4 = 11.5 < 1593/ ,JF; = 26.9 

Almas. (D- 2C)IT = 52.0/2 = 26.0 < 2121/ ¡; = 35.8 

La sección es compacta. 



.-_;: 

-
RESISTENCIA EN COMPRESIÓN. Es válida para ladas las condiciones de· c:uga 

(KL!r), = 1.0 x 500/24.3-7 = 20.52; (Kllr), = 1.0 x 500/18.28 = 27.35 :. (Kllr)" = 27.35 

KL ~ 27.35 H' . ;,' i.,_ = -- ,¡F, /E = -- - =O 361 < 1.5 :. F" = (0.658 ) F, = 
llr 11 E 

(0.658" '"'') F, = 3327.9 Kg/cm'. 

P, = A,F" = 2023.4 Ton, ~e P, = 1719.9 Ton 

P"" = n'EA/(Kllr)2
, = (608.01l 2E/20.522)10-3 = 29058 O Ton. 

Pe,,= (608n 2E/27.352)10"3 = 16357.1 Ton 

RESISTENCIA EN FLEXIÓN. PARÁMETROS GENERALES Lo= L, = 500 cm 

' 
Mp, = Z,F, = 13904 F, x 10·5 = 488.7 Tm; Mp, = Z,F, = 9992.0 F, x 10·5 = 351.2 Tm 

263663r, 'JA-- __ 263 663 x 18.28 ¡------- --
LP = v v361267x608 = 1461.7 cm> L0 = 500 cm 

MP, ~88.7xl0_, 

M,= F,S, = 12033.4 F, x 10"5 = 422.97 Tm, 
4007670 ry fJA 

M, 
= 25670 cm > L, 

4007670!JA 
= X 10"5 = 21 715.2 Tm 

L, 1 r, 500/18.28 

Lo= 500 cm< L0 = 1461.7 cm :. M,.= M0 , = 488.7 Tm 

M,,= M0 , = 351.2 Tm . 

COEFICIENTES 82. Son iguales para todas las columnas del entreprso y para todas las condiciones dé carga. 

L, y L, deben ser iguales. 

s,, = = = 1.273 
1 - 'i./'11 Wy tJ. y) IL.ilv Lv 1 - 2500 ( 4.0 x 3.0) 1 260x500 
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1. 
= = 1.579 

1 - 2500 (4.0 x 5.5) /300x500 

Como B,, = 1 579 •· 1 40. la hoja de ciilculo indccn que debe muncnlnrsc In ri¡¡idc7 lillr.ml dr.l r.dilic10 sr.c¡¡'¡n X 

CONDICIÓN 1 CARGA VERTICAL. Las acciones nominales eslán en la hoja 14 F, = 1.4 

Coeficiente Cb, Sólo interesa este coeficiente, porque para flexión alrededor de Y no hay pandeo. 

M,iM 2 = 25.0/(-44.8) = -0.558 (curv. simple). C0 , = 1.75 + 1.05 {M 1/M 2) + 0.3 {M 1/M 2)
2 = 1.75 + 1.05 (-0.558) + . ' 

0.3 (-0.558) 2 = 1.258 < 2.3 

Coeficientes 8 1, 

Cm,= O 6- 0.4 (M,JM,,) = 0.6-0.4(-0.558) = 0.823. 

B, 
' 

= ---·---
c.m 0.823 

1 - P u 1 P e1x 1 - {500 X 1 .4) 1 29058 

e,,,= o.6- o 4 (0.01/37 5) = o.5oo 

B 1 
y 

e 
= "~ 0.600 

= 
1 - (500 X 1.4) /16357.1 

ACCIONES DE DISEÑO. 

= 0.843 < 1.00 :. B1x = 1.0 

= 0.627 < 1.0 :. 8 1y = 1.00 

P, = 500.0 X 1 4 = 700.0 Ton; (Mu,).,0, = B, (M.cv)m.h F, = 1 O X 44.8 X 1.4 = 62.7 Tm; (M,,),,,1, = B,,(M ... J,,,,, 

F,= 1.0 x 37.5x 1.4 = 52.5 Tm 

ECUACIÓN DE INTERACCIÓN. 

PJq,,P, = 700.0/0.85 x 2023.4= 0.407 > 0 2 

8 ( 62.7 52.5 ) 8 
+ = 0.407 + (O 143 + 0.166) = 

9 O 9x488.7 0.9x351 2 9 

=o 682 

15 
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CONOICIÓN 11. CARGA VEIHICAL + SISMO X + O 30 SISMO Y 

RESISTENCIA EN COMPRESIÓN. Igual que para carga vertical. 

Coeficrente Co•· Se determrna con las acciones nominales combinadas, teniendo en cuenta los signos de los 

momentos, amplificados con los factores 8 2. Aunque no se conocen todavia s,. y s,,, no impor1a, pues estos 

factores no amplifican los momentos en los extremos de la columna. 

Acciones nominales . 

. ' 
P = Pcv + P,. + 0.30 P.,= 500.0 + 150.0 + 0.3 x 120.0 = 686.0 T. 

M.,= M'""+ s,. M, .. ,+ s,,(0.3 M,,,.,)= 25.0 + 1.273 X 25.0 + 1.579 X 0.3 (·17.0) = 48.8 Tr!l 

M,,= M,""'+ 8 2, M,.,.+ 82, (0.3 M,,.)= 37.5 + 1.273 x 15.0 + 1.579 x 0.3 x 45.1 = 78.0 Trn 

M., = -44.8 + 1.273 ~ 25.0 + 1.579 x 0.3 (·28.5) = ·26.5 T(ll 

M,, = 0 + 1.273 (·36.4) + 1.579 X 0 3 X 45.1 = -25.0 Tm 

M,.!M,, = -26.5/48.8 = -0 543; C,, = 1.75 + 1.05 (·0.543) ~O 3 (-0.543)2 = 1.268 

En realidad, en este caso no es necesario calcular e,,, pues corno se ve ensegurda no interviene en la 

resistencia a la flexión. 

RESISTENCIA EN FLEXIÓN. L0 y L, son rguales para todas las condiciones de carga; M,,. no, porque cambia 

C0 ,; sin embargo, Mo..,IC0, no cambia. 

Como L, < l 0 , Mn, = M0, = 488.7 Tm; Mn, = M"'= 351.2 Tm 

Coeficientes Cm.~""' Se utilizan los momentos nornrnales calculados arnba. 

M,,!M_,. = -0.543 , C,,. = 0.6 · 0.4 (M,./M_..) =O 6 · 0.4 (-0.543) = 0.817 

M,,M,,= -25.0/78.0 = -0.321; ; Cm,= 0.6 · 0.4 (·0.321) = 0.728 

Coefrcientes B,._y.J211 P, = 1 .1 (500.0 + 150 O + 0.3 x )20.0) = 754.6 Ton. 

8,, = Cm,/(1-PiP.,.) = 0.817/(1 • 754.6/29058) = 0.839 < 1.00 :. 8,. = 1.000 

s,, = o.72Bt(1 - 754.6/16357.1) = o.763 < 1.oo :. s,,= 1.ooo 

ACCIONES DE DISEÑO. Se calculan con valores absolutos de las fuerzas normales y momentos .. 

/.;;-
/ ,....11: 
:\ __ . ./ 



De acue1do con AISC, Mu = F~ (8 1Mcv + 8 2M;); de acuerdo con las normas canad_,cnscs. Mu = F, 8 1 (M"+ P 

M,); este valor es el correcto. 

Pu = 754 6 Ton 

M,. = Fe 8,. (Mem + 8,, M,,+ 8,, (0.3 M,,,)) = 1.1 X 1.0 (25.0 + 1.273 x 25.0 +1.579 X 0.3 x 17.0) = 71.37 Tm 

M,, = F, 8,. (Mcvvs + 8,, M.,,.+ 8,, (0.3 M,,,))= 1.1 X 1.0 (37.5 + 1.273 X 15.0 + 1.579 X 0 3 x 45.1) = 85 75 

rm 
M, = 1 1 X 1.0 (44.8 + 1.273 X 25.0 + 1.579 X 0.3 X 28.5) = 99.14 Tm 

M,, = 1 1 X 1.0 (0 + 1.273 X 36.4 + 1.579 X 0.3 X 45.1) = 74.47 Tm 

M.,= 99.14 Tm. (El mayor de M,. y M,); Muy= 85.75 Tm. (El mayor de Mvs y M,,) 

• • 1 • 
ECUACION DE INTERACCION. 

. 1 

P,/•I•,P, = 754 6/0.85 X 2023A = o 439 > 0.2 

8 ( 99.14 85.75 ) 8 
0.439 + - + = 0.439 + 

9 0.9 X 488.7 0.9 X 351.2 9 
(0.225 + 0.271) = 0.880 

CONDICIÓN 111 CARGA VERTICAL + 0.30 SISMO X+ SISMO Y. 

RESISTENCIA EN COMPRESIÓN. Igual que para carga vertical. 

RESISTENCIA EN FLEXIÓN. L, y L, son iguales para todas las condiciones de carga; Me,• no, porque camb1a 

C,.; s1n embargo, Me,.,/C0 , se conserva igual. 

Como Lo < L,, M, = M,,= 488.7 Tm; M,,= M,,= 351.2 Tm. 

COEFICIENTE Cu.- Se determina con las acciones nominales combi11adas, corn .. .::;pc-.1/.Jiclltcs n In con<.Jició1fde 

carga en estudio, teniendo en cuenta los signos de los momentos, y los factores 8 2• Los factores 8 1 no 

aparecen, porque no amplifican los momentos en los extremos de la columna. 

Acciones nommales. 

P = P,, + 0.3 P.,+ P,, = 500 + 0.3 x 150 + 120.0 = 665.0 Ton. 

M,.= M=,+ 8,, (0.3M,,,) + 8,, M,,,= 25.0 + 1.273 x 0.3 x 25 + 1.579 (-17.0) = 7.70 Tm 

M"= Me"' + 8,, (0.3M,.vs) + 82, (0.3 M,yys) = 37.5 + 1 .273 x 0.3 x 15.0 + 1.579 x 45.1 = 114.44 Tm 

M, = -44.8 + 1.273 x 0.3 X 25 + 1.579 (-28.5) = -8( 25 Tm 

M~ = 0 + 1.273 X 0.3 (-36.4) + 1.579 X 45.1 = 57.31 Tm 
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M,.IM2 , = -7.70/80.25 = -0.096; C0, = 1.75 + 1.05 (-0.096) + 0.3 (-0.096)2 = 1.652 

· En realidad, en este caso no es necesario calcular C0,, pues como se vio arriba no interviene en la resistencia a 

la flexión. 

Cocfic¡entesC~~~·~r1 rv· .Se utilizan los momentos nominales ca/culm.fos an iba. 

M,tM,, = -0.096 ; Cm, = 0.6- 0.4 (M,IM,,) = 0.638 

M ,,M,,= 57.31/114.44 = 0.501; Cm,= 0.6 - 0.4 (M,¡M,,) = 0.400 

Coeficientes B,_y_f!l:t Pu = 1.1 x 665.0 = 731.5 Ton. 

8, = Cm,/(1-PuiPe,) = 0.638/(1 -731.5/29058) = 0.654 < 1.00 :. B, = 1.000 

s,, = oAoot(1 - 731.5/16357.1) = 0.419 < 1.00 :. s,,= 1.00 

ACCIONES DE DISEÑO. Se calculan con valores absolutos de fuerzas y momentos. 

Pu = 731.5 Ton 

M,, • F, 8, (Mcv.s + 8 2, (0.3M,,,) + 8 2, M,,,) = 1.1 x 1.0 (25.0 + 1.273 x 0.3 x 25 +1.579 x 17.0) = 67.53 Tm 

M,_= F, 8 1,{Mcvys + 8 2, (0.3 M,.,_)+ 82, M,,.)= 1.1 X 1.0 (37.5 + 1.273 x 0.3 x 15.0 + 1.579 x 45.1) = 125 89 Tm 

M, = 1.1 X 1.0 {44.8 + 1.273 X 0.3 X 25.0 + 1.579 X 28.5) = 109.28 Tm 

M,, = 1.1 X 1.0 {0 + 1.273 X 0.3 x 36.4 + 1.579 X 45.1) = 93.63 Tm 

Mu, = 109.28 Tm; Muy= 125.89 Tm 

ECUACIÓN DE INTERACCIÓN. 

Pu/~,,P, = 731.5/0 85 x 2023.4 = 0.425 > 0.20 

1' 
" + 8 (·M,., .. + __ Me''·--)= 0_425 + _!!_ (-~09~8- + __ 1~~8-~--) = 

9 1/Jb,\/m ¡fJ 0 .1/"'. 9 0.9 x488.7 0.9 x 351.2 

8 
= 0.425 + - (0.248 + 0.397) = 0.999 

9 



DISIPACION DE ENERGIA CON DISIPADORES DE FRICCION. 

El modelo representativo puede ser el siguiente: 

Uo: movimiento excitador 
X 

M: masa excitada 

k N k x: movimiento de la masa 

-r" k: rigidez dél resorte 

Nk: rigidez d~l disipador 

Modelo que puede también presentarse en la siguiente forma: 

Po 
Po= ü., M (fuerza excitadora) 

F1 = X M (fuerza de inercia) 

k 8 (fuerza en el resorte) 

N kb s; Fy (fuerza en el disipador)= Fov 

Fv (fuerza para la que se vence la fricción) 

Mientras la fuerza generada en el disipador sea menor que la necesaria para producir el 
deslizamiento el sistema vibra con una rigidez total que pue.de considerarse la rigidez de la 
estruelura (k) más la rigidez del elemento disipador (Nk), esto es (N+1) k 

El sistema vibra en ciclos que pueden representarse como sigue: 

¡ 



F 

···················~ 

comportamiento del sistema completo 
(fuerzas sobre la ma~a) 

2 

Que puede descomponerse en dos subsistemas: el disipador y la estructura original. 

a) Comportamiento del 
disipador: 

1/ 
/ 

Energía disipada por ciclo: 

0 f = Fy 
(N+ !)k 

E _ 4NFy~ 
DI- (N+!) 

.ff 

(N +l)k = Fy 
& 

Fov= Nkbf 

Energía que se conserva en el 
amortiguador: 

Nk0 r' 
2 

Energía que se disipa en 
1/4 de ciclo: 

.... ,_., 



E _ 4NFy8, 
DI - (N+ 1) 

K&' El número de ciclos necesario para disipar la energía almacenada 
2 

es: 

b) Comportamiento de la 
estructura original 

F 

K~(N+l) 
8NFy 

Energía que se conserva 

la estructura se mantiene 
3 elástica 

3 
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CRITERIO SIMPLIFICADO DE DISEÑO. 

El criterio se basa en las siguientes hipótesis: 

1.- Es valido el método del factor de ductilidad que considera que la amplitud del movimiento es la 
misma independientemente de que el sistema sea elástico o no. Esto se cumple aproximadamente 
para periodos mayores de 0.5 seg. (Newmar1< and Hall, 1982). 

2.- La energía que el movimiento sísmico impondría y se mantendría en la estructura si esta fuera 
elástica, es la misma que el movimiento impone a la estructura si esta se comporta en forma 
inelastica y solo parte de la energía se almacena y el resto se disipa. (Akiyama, 1985 y Nakashima 
en T. Mitami, 1996, prueban que la energía impuestii y la disipada permanecen relativamente 
constantes independientemente del esfuerzo de fluencia). 

3.- El número de ciclos necesarios para disipar la energía total depende del valor escogido para 
F,. 

. . . , 
4.- Un sistBma .de varios grados de libertad es equivalente a un sistema con un solo grado de 

. libertad haciendo las equivalencias siguientes: 

±m; 6 2
, 

6 - _c:•='---1 --ef - n 

¿m,6, 
l=l 

en que: 

m,,. 6,, K" . son la masa, el desplazamiento y la rigidez en un sistema de un grado de lib"''1ar; 

equivalente a un sistema den grados de libertad. 

m, es la masa del nivel i 

6, es el desplazamiento del nivel i 

e, es el desplazamiento normalizado del nivel i 

Vb es el cortante en la base del edificio 

J<'=-l'l"'ed.t\ I~CJ7\ 6 i ! 



F 

F,_ ············ ....•.... 

8, = deformación para la que se inicia el deslizamiento 

Do= Deformación máxima 

1. Sistema completo con rigidez 
inicial= (N+1) k 

2. Amortiguador con rigidez = N k 

3. Estructura origin~l con rigidez =k 

Do = Deformación plástica requerida (deslizamiento) en 1/4 de ciclo 

FE = (N+1) k 8o (fuerza para un sistema elástico) 

Fv = (N+1) k 8f (fuerza de inicio inelástico) 

Fov = Nk 8f (fuerza en el disipador) 

FEE = k 8o (fuerza en la estructura) 

La magnitud del deslizamiento en el disipador puede obtenerse por geometría 

1 

5 
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Ejemplo: 

Es un edificio para· aulas de cuatro niveles con una sola crujía en la dirección corta. 

En sus condiciones originales, ante ·las acciones sísmicas reglamentarias, presenta las siguientes 
características. 

Peso del edificio 
Periodo de vibración 
Desplazamiento máximo 

5,400 Ton. 
1.1 Seg. 
10 cm. 

Después de su refuerzo sus condiciones serían: 

Peso del edificio 
Periodo de vibración 
Desplazamiento máximo 

Edificio sin reforzar.-

w 

10 O os 
1350 

1350 
7.5 1 

1350 

1350 ·rf 
I-Vo 
////// 

5,550 Ton. 
0.44 Seg. 
2cm. 

oer 

( 1350(102 + 7.52 +52 + 2.52 )J 
l 1350(10+7.5+5+2.5) 

3240 
K,, = -- = 432 T/cm 

7.5 

El sistema de varios grados de 
libertad puede sustituirse por un 
sistema de un solo grado de 
libertad equivalente. 

1350 X 187.5 
7.5cm 

1350r25 



Edificio reforzado .-

w 
2 Sor 

1390 <;>-----, 

Comportamiento con disipadores. 

a) Rigidez de la estructura inicial 

k=:!.._= 5400 x 0.6 = 432 T/cm 
5 7.5 

b) Rigidez de la estructura reforzada 

(N+I)k= J 
(N +l)k = 4.5 

N=3.5 

5560x0.6 =1962T/cm 
1.7 

22 +1.5 2 +12 +0.5 2 

2+1.5+1+0.5 

;)336 
K,, =--=l962T/cm 

1.7 

e) Resistencia de los dis\paoc;o·es y desplazamiento necesario. 

Si Q =4 

8P = 0.75 80 = 1.7 X 0.75 = 1.275 

8, = 0.25 80 = 1.7 X 0.25 = 0.425 

FE= (N+ 1) k 80 =4.5 x 432 x 1.7 = 3336 Ton. 

Fv = (N + 1) k 8, =4.5 X 432 x 0.425 = 826 Ton. = 0.25 FE 

Fov = N k =3.5 x 432 X 0.425 = 642 Ton. = 0.19 FE 

7.5 

4.5 

7 



d) Número de ciclo para disipar la energía total 

Q 
N +1 4.5 

5 
. 

1 n= --= 4 -= ClCOS 
N 3.5 

e) Energía total 

FE (jo =3336xl.7 = 2835 T-cm 
2 2 

27r 27r 
m=-= -=14.3 ClJ = 2.5 = 0.17 

T 0.44 (O 14.3 

27r 27r 
CiJ =-= -=2.5 

Ts 2.5 

; =0.05 

(N + 1) k = 4.5 x 432 = 1994 Ucm 

2 

2835 T -cm= 5·65" U o 
1 ' .. [ ) 

2 x1994 (1-0.17 2 )+(2 x0.05 x0.17)2 

u:= 2 X 1994 X 2835 354169 
5.652 

u:= 2xl994x2835 =354169 
5:652 

2 

U o = 595 crnls2 

Uo =0.6g. 

8 

,_.,. •f 

Para la relación de frecuencias dada, se requeriría una aceleración del terreno de 0.6 g. Mucho 
mayor a la 0.16 g., registrada en el sitio. 
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CONCLUSIONES 

1. La estructura sin contravientos debe· resistir un cortante basal de 648 Ton = 0.11 W para 
pennanecer elástica. 

2. Las conexiones de los contravientos deben proporcionarse para que deslicen con un 
cortante de 648 Ton. 

3. Los disipadores deben tener una carrera mínima de 1.5 cm 

4. El sismo de diseño es mayor al que se presentó en 1985 para una relación de frecuencias 
suelo-estructura como la de este caso. 

,(';) 
CJ 
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INTRODUCTION 

On the basis of sorne sirnplifying assumptions. a parametric analysis is made ofthe 
interaction effects on the effective period and damping of structures with 
embedded foundation in a soil layer. A s1mplified three-dimensional interaction 
model is used, in which the depth of a cylindrical foundation, the degree of contact 
between the ground and the footing waUs and the depth of a homogeneous stratum 
over rigid rock are considered variable. The soil is replaced with impedance 
functions that are taken from a data base obtained with an appropriate numerical 
1echnique. so that suitable springs and dashpots dependent on the excitation 
frequency are used. The system period and system damping are detennined from 
the steady-state response of an equivalent single oscillator with flexible base 
subjected to a harmonic motion with constant amplitude, by equating its resonant 
response with that of a replacement oscillator with rigid base exc1ted with the same. 
motion. The inftuence of the foundation embedment and soillayer is investigated . 
for severa! depths of both the footing and the stratum. 

lt is confirmed that the system period decreases and the system damping 
increases with the foundation embedment only for sidewalls extending along the 
en tire foundation depth. For embedded footings without sidewall or with sidewall 
in null contact with the surrounding soil, the effective system parameters behave 
opposite to those corresponding to the interface condition of total contact. Also. 
the system damping increases significantly with the layer depth, while the system 
period is practically insensitive to variations of this characteristic parameter. 
Finally, introducing add1tional permissible simplifications, an improved approxi
mate solution for the effective period andOamping ofcoupled systems is presented, 
which differs from previous analogous approximations in that damping factors of 
~ond order are not neglected and the foundation depth is explicitly considered. 

methods of seismic analysis, in order to fulfill the 
interaction provisions stipulated in building codes. 

Usually the elfects of soil-structure interaction con
sidered in design are those due to the inertial inter
action solely under the assumption of linear structural 
behavior, that is, the period lengthening and the 
damping modification corresponding to the funda
mental mode of vibration of the structure assumed 
with rigid base. The knowledge of the elfective period 
and damping of the coupled system is useful when 
they are used in conjunction with static and dynamic 

Soil-structure interaction modifies the dynamic param
eters of the structure as well as the characteristics of 
the ground motion around the foundation, whose 
evaluation requires determining the effective period and 
damping ofthe coupled system ·and the overall excitation 
at the founclation subgrade. Nevertheless, for most 
structures it is conservative to carry out only the inertial 
interaction analysis, whenever si te effects are considered 
in the determination of the ground motion at the free 

-·--
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surface, which is assumed as the effective motion .at 
the base of the structure. · Although this excitation has 
no rocking and torsional components, it is generally less 
favorable than the overall motion obtained from the 
kinematic interaction analysis alone. 

lt is well-known that the fundamental period of a 
structure interacting with the soil is always increased 
due to inertial interaction. inasmuch as the flexibility of 
the coupled system is greater than that of the fixed-base 
structure. Also, the damping of the interacting system is 
genera JI y increased since an additional energy dissipation 
is presented as a result of the material and geometrical 
dampings of soil by hysteretic behavior and wave radia
tion, respectively. In slender structures it can happen that 
the o vera JI damping of the coupled system is less than the 
damping of the fixed-base structure (Veletsos & Mee k 1) 

beca use of the effect of foundation rocking. which tends 
to increase the inertia force on the structure and the 
resulting deformation. However, it will be shown herein 
that this possibility does not occur when structural 
damping is assumed to be hysteretic rather than viscous. 

The effective period and damping of multistory struc
tures supported on soft soil, which respond as a single 
oscillator in their fixed-base condition, have been studied 
by severa! authors (Bielak.' Jennings & Bielak,3 Luco,4

·
5 

Luco et al} Wolf7
) using sorne analogy with a single 

fixed-base oscillator commonly referred to as the 
replacement oscillator (Veletsos & Meek 1

). The effective 
period and damping of the coupled system are obtained 
by measuring the transfer function for the absolute 
acceleration of the structure and equating the resonant 
period and peak amplification of this transfer function 
with those of the replacement oscillator. In all of these 
solutions, the influence of the foundation embedment 
has not been taken into account, so that they are appli
cable only to surface foundations. Introducing a number 
of simplifying assumptions that consist of neglecting the 
higher order terms of damping functions, the transla
tional and rotational inertia of •he foundation and 
the coupled stiffness and damping of the soil, these 
authors have also developed simpl~ analytical expres
sions for the overall period, dampil!g and peak response 
of the coupled system, which are valuable to assess 
qualitatively the interaction effects. 

The kinematic effects of the scattering and diffraction 
of the inciden! waves from the building foundation on 
the system period and system damping, during building
soil interaction, have not been extensively studied so 
far. By using a !bree-dimensional model, Bielak2 has 
found that the effects of the foundation embedment are 
an increase in the system damping and a decrease in 
the system period. This behavior has been widely con
firmed only for footings with rigid sidewall extending 
throughout the entire foundation depth and in total 
contact with the surrounding soiL By using a simplified 
two-dimensional model, Todorovska & Trifunac8 have 
recently studied the wave passage effects 01\ the effective 

system parameters. They found that the system period 
practically does not depend on the type of inciden! waves 
and the angle ofincidence,-as well as the system damping 
is generally underestimated when the kinematic effects 
are excluded by assuming the surface free-field motion as 
the foundation input motion. Based on the same two
dimensional model, Todorovska 9 has also concluded 
that, except for very heavy and tall buildings, the 
system damping is larger when the depth of the embed
ment is smaller, which is in contradiction with the 
conclusion reached by Bielak2 from a !bree-dimensional 
model. 

In this study a numeri,cal solution is presented f"r 
computing the effective period and damping of structures 
with cylindrical embedded foundation in a soil !ayer on 
rigid half-space. The aim of the work is to make an 
evaluation of the interaction effects on the effective 
parameters of this kind of soil-structure system, which 
is commonly used in seismic codes. In addition to tPle 
characteristic parameters' of the interaction problein 
introduced earlier by other authors (Veletsos & 

1 ; 
Meek, Wolf ), the influence of key parameters such as 
the foundation embedment, the sidewall height and the 
stratum depth is investigated. To account for 
the frequency dependency of the dynamic stiffness of 
the foundation, the soil is replaced with impedance 
functions that are taken from a data base obtained 
with a suitable numerical technique. This interaction 
model does not recognize the motion of the foundation 
relative to the free-field in the absence of the structure. 
Such a componen! of the foundation mot.ion, known as 
kinematic interaction, is usually very significan!. It 
changes the overall motion of the foundation and 
depends importantly on the lateral contact between the 
soil and the footing walls. In fact. it may be more 
importan! than the effective damping of the structure. 
Thus, it is suggested that this approach be used only for 
preliminary calculations; a full solution including kine
matic interaction is recommended for the final design. 

Finally, an approximate analytical solution for deter
mining the effective period and damping of strüctures 
with embedded foun.dations is t,btained, by introducing a 
number of simplifying assumptions similar to those used 
in previous works for the case of surface foundations. 
Although this solution is a little more detailed than 
those presented in earlier studies, it is of higher accuracy 
beca use the foundation depth is explicitly considered and 
damping factors of second order are not neglected_. 

SOIL-STRUCTURE SYSTEM 

For multistory structures that respond essentially as a 
single degree of freedom oscillator in their fixed
base condition and layered soil deposits that perform 
basically as a single stratum, the soil-structure system 
can be idealized as shown in Fig. l. The foundation is 

.3 
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T.,{. 

Fig. l. ldealization of the soil-structure system. 

assumed to be a rigid cylinder that has two degrees of 
freedom, one in lateral translation and other in rocking; 
the torsion is neglected. This coupled system is suitable 
to consider the interaction. effeets on the fundamental 
mode of vibration, which is the most affected by the 
interaction; the contribution of ':1e higher modes may be 
determined by standard procedures disregarding these 
effects. 

The parameters of the equivalen; oscillator must be 
interpreted as the modal parameters of the multistory 
structure vibrating in its fixed-base fundamental mode. 
So, T, and (, represen! the period and damping of 
the fundamental mode of vibration, respectively, M, 
the effective mass partici¡omting in such a mode and H, 
the effective height of the resultan! of the corresponding 
inertia forces. The modal mass and height, as well as the 
modal participation factor, corresponding to the tirst 
tixed-base natural mode of the multistory structure are 
reported by Jennings & Bielak3 and Luco el a/.6 Also, the 
parameters T, and {3, of the equivalen! stratum must be 
interpreted respectively as the dominan! period of vibra
tion and the effective velocity of propagation, in shear 
viaves. of the layered soil deposit. They are related to 
the depth H, of the stratum through the expression 

T, = 4H,/ /3, according to the one-dimensional wave 
propagation theory. In addition to these parameters, 
the soil is characterized with the Poisson's ratio v, and 
the hysteretic damping ratio (,. 

Since the soil layer is replaced with impedance func
tions, the coupled system can be reduced to the equiva
len! oscillator with flexible base shown in Fig. 2, in which 
the ground is represented by a combination of linear 
springs and viscous dashpots that account for both the 

. soil flexibility and its energy dissipation, respective! y; the 
springs reflect the soil's inertia as well. The springs K., K, 
and Kh, = K,h and the dashpots c., C, and c., = e,., 
corresponding to the translation, rocking and coupling 
modes, respectively, depend not only on the soil !ayer 
and foundation parameters, but also on the excitation 
frequency. ThestiffnessKm anddampingCm (m= h, r, rh) 
for circular foundations embedded in a homogeneous 
stratum with rigid base are taken from a data· base 
(Avilés & Pérez-Rocha10

), which was obtained with an 
ef!icient tinite element technique (Tassoulas & Kausel 11

) 

that incorpora tes the effect of the rigid sidewall on the 
dynamic stiffness of the footing (Tassoulas & Kausel 12

). 

Al so, the properties of the circular foundation are the 
radius R, the footing depth D, the sidewall height E, the 
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l 

Fig. 2. Equivalent soil-structure system 

mass M, and the mass mamen! of inertia J, with respect 
to a horizontal axis through the centroid of the footing 
base. The mass center of the foundation is assumed to be 
.at E/2 above the subgrade in arder to eliminate one 
parameter that has no significan! influence on the etfec
tive period and damping of this coupled system, beca use 
the base moment M,(H, + D) due to the structure is 
always much greater than the base moment M,E/2 due 
to the foundation. 

Equilibrium of the building and foundation 

The degrees of freedom of the soil-structure system will 
be taken to be the deformation of the structure, X,. the 
relative displacement of the foundation base, X,. with 
respect, to .~~f ground motion, X,, a,nd the rocking of the 
foundation, <I>,. Accordingly, the total displacement of 
the structure for small vibrations proves to be X,+ X,+ 
(H, + D)<I>,,+ X,. Based on this displacement configura
tion and on' free-body diagrams, the force equilibrium 
equation of the building is given by 

M,(X, + (H, + D).f>, +X,)+ e,x, +K, X,= - M,X, 

( 1) 

where K,= 4,? M,/T'/ and e,= 4tr(,M,/T, are the 
linear stitfness and viscous damping of the structure, 
respectively. Also, the force and moment equilibrium 
equations of the foundation are given by 

M,(X, + (E/2)<1>,) + ehx, + e,.,4>, + KhX, 

+ Kh;<I>,- V0 =-M, X, (2) 

J,.f>, + c,4>, + eh,x, + K,<I>, + Kh,x, 

+ M,(E/2)X,- M 0 = -M,(E/2)X, (3) 

where V0 =e, X,+ K, X, and M 0 = V0 (H,. + D) are.the 
lateral force and rocking moment, respectively. that the 
structure exerts on the soil. Although the small contribu
tion of the rotary inertia of the structure has been 
neglected in the derivation of eqn (3). it can be included 
by incorporating the corresponding mass moment of 
inertia of the structure into the term J, associated with 
the mass moment of inertia of the foundation. 

Assuming that the coupled system is excited by the 
harmonic acceleration x, = x, e'~' of frequency w with 
constan! amplitude, the harmonic translations and 
rotation of the elements of the interacting system can 
be represented by Xe = Xee'w 1

, Xc = Xce'··:t and q.c = 
<I>, e'··•. This allows setting up the system equilibrium in 
the frequency domain. Thus, expressing the force V0 and 
moment M o in terms ofeqn (1) and then substituting into 
eqns (2) and (3), resnectively, the matrix equilibrium 
equation of the cou ;Jle.; >ystem takes the following 
form after sorne manipulations: 

[[ ~' 
o o ] re o 

~.] Kh Kh, +iwl O' eh 

K,h K, O c,J¡ e, 
M, M, 

-w
2

[ M M,+M, 

M,(H,'+ D) M,(H, + D) + M,E/2 

· M,(H, + D) ] ]{X, } 
· · · M,(H, + D) + M,E/2 X, 

M,(H, + Df + J, <I>, 

(4) 

..S 
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where i =· R is the imaginary unity. This matrix 
equation represents a linear system of complex algebraic 
equations. which can be solved by using standard 
procedures. 

THE SYSTEM PERIOD ANO THE SYSTEM 
DAMPING 

We will refer to the system period and system damping as 
the dynamic parameters of a replacement oscillator 
with rigid base whose resonant shear force is equal to 
that of the structure interacting with the soil, for the 
same harmonic support excitation. This well-known 
approach (Veletsos & Meek. 1 Wolf7) leads to equating 
the peak pseudo-acceleration and resonant period of 
the interacting system with those corresponding to the 
replacement oscillator. 

Then. the system period and system 'damping are 
obtained from the steady-state harmonic response of 
the coupled system, by solving eqn (4) in arder to 
measure the transfer function H(w) = w;x,¡i, for the 
structural pseudo-acceleration as an approximation of 
the absolute acceleration, where w;. is the fundamental
frequency of the fixed-base structure. The resonant 
period and peak amplification of this transfer function 
are associated with the elfective period and damping, 
respectively. of the structure interacting with the soil. 

The damping values of soil-structure systems can 
considerably exceed those of the associated fixed-base 
structure. and therefore the damping terms of second 
arder can not be neglected. For practica! structures 
having damping ratios ( < 1/ .Ji. the frequency ratio 
for maximum response is ,/1 -J<' and the corre
sponding peak response is 1/(2( 1- (') (Ciough & 
Penzien 11

). Considering this situation and equating the 
peak pseudo-accelerations and resonant periods of both 
the interacting system and the replacement oscillator, the 
elfective damping of coupled systems is determined as 

(' = ~ (1 - (H,~,- ¡)'!')' 
e 2 H7f:s ¡·, 

(5) 

and the elfective period of coupled systems is obtained as 
- - ., 1/2 T,- (1- 2(,) T,.. (6) 

where Tres is the resonant period and Hres the corre
sponding peak pseudo-acceleration observed at the 
transfer function of the interacting system. 

CHARACTERISTIC DIMENSIONLESS 
PARAMETERS 

Interaction elfects can be expressed in terms of dimen
sionless parameters that characterize the soil-structure 
system. The aim ofthis study is to show how sensitive the 

. elfective period and damping of coupled systems are to 
variations of these characteristic parameters. The inter- · 
action influence on the elfective system parameters dueto 
the foundation embedment and !ayer depth is the main 
subject to be evaluated, beca use it is of great significance. 
In the following, the characteristic parameters of the 
interaction model are defined, as well as the intervals of 
typical values for building structures covered by the next 
parametric analysis are established. 

l. Ratio of the foundation mass to the structurc · 
mass: O~ M,/M, ~ 0·5. 

2. Ratio of the mass moment of inertia of the foun
dation to the mass moment of inertia of the 
structure: O~ J,/(M,.(H,. + D)2

) ~O· l. 
3. Relative mass density between the structure and 

the soil: 0·1 ~ M,/(p,trR2H,) ~ 0·2, where p, is 
the mass density of the soil. 

4. Damping ratios for the fixed-base structure and 
the soil: (, = (, = 0·05, which are conventional 
values adopted for most buildings and soils. 

5. Poisson's ratio for the soil: 11, = 1/3 and 0·45. 
which are representative values for granular and 
cohesive soils, respectively. 

6. Relative depth ¿f the soillayer: H,/ R = 4 and 10. 
7. Relative depth of the foundation: D/ R =O and l. 
8. Relative height of the sidewall: E/D =O and l. 
9. Slenderness ratio ofthe structure: H,/R = 2 and 5. 

10. Relative stilfness between the .structure and the 
soil: O~ (H,T,)/(H,T,) ~ 2. 

PARAMETRIC ANALYSIS 

Influence of the linear and rotary inertia of the foundation 

At first, the influence of the mass and mass moment of 
inertia of the foundation on the elfective period and 
damping of the soil- • .. n•:·1·Jre system is investigated. 
By using a similar interaction modeJ for structures with 
surface foundation on a ha:~-space, Veletsos & Meek 1 

ha ve found that the struc! Jral ·response is practically 
insensitive to variations in these characteristic param
eters, within the ranges of values of practica! interest for 
building structures. For structures with embedded foun
dation in a soillayer, this behavior is also confirmed with 
the elfective periods and dampings shown in Fig. 3 for 
mass ratios M,/ M,= O (dashed line), 0·25 (salid line) 
and 0·5 (dotted line), and with those shown in Fig. 4 for 
mass moment of inertia ratios J,j(M,(H, + D)2

) =O 
(dashed line), 0·05 (salid line) and 0·1 (dotted line). 
Each figure contains boxes for relative depths of 
the soil !ayer H,/ R = 4 and 10, inside of which results 
for slenderness ratios H,/ R = 2 (thin outline) and 5 
(thick outline) are shown. All other characteristic param-

' eters were fixed constan! at values of M,/(p,trR·H,) = 
0·15, v, = 0-45, D/R = 1 and E/D = 1; it was set 

6 
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Fig. 3. Influence of the linear inertia of the foundation on the etfectiVe period and damping of soil~structure systems, varying the mass 
ratio as M,/ M, =O (dashed line). 0·25 (solid line) and 0·5 (dotted ltne). Boxes correspond to H,/ R = 4 and 10, inside ofwhicb results 

are depicted for H,/ R = 2 (tlun outline) and 5 (thick outline); (, = (, = 0·05, v, = 0-45, D/ R = 1 andE/ D = l. 

M,/ M,= 0·25 when the mass moment of inertia ratio 
was varied, and J,j(M,(H, + D)2

) = 0·05 when themass 
ratio was varied. From these results it can be observed 
that the infiuence of the linear and rotary inertia of 
the foundation on the effective system parameters is 
insignificant; it tends to increase slightly with the relative 
stiffness between the structure and soil. For other values 
of the characteristic parameters, we ha ve found similar 
behavior. Thus, it can be concluded that the usual 
assumption of setting M, and J, equal to zero may be 
perrnissible in practica] applications, for coupled systems 

having slenderness ratios in the interval 2 ::; H,j R ::; 5 
and stiffness ratios (H,T,)/(H,T,) ::; 2. 

Effect of the soil mass density 

The etfect of the mass density of the soil on the effective 
period and damping of the coupled system is examined 
next. Veletsos & Meek 1 have suggested that a mass 
density ratio M,j(p,rrR2H,) = 0·15 be a reasonable 
average value for buildings with surface foundation on 
a half-space. Figure 5 depicts effective periods and 
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Fig. 4. Inftuence of the rotary inertia of the foundation on the effective period and damping of soil-structure systems, varying the 
mass moment of inertia ratio as JJ(M,(H, + D)2

) =O (dashed line), 0·05 (solid line) and 0·1 (dotted line). Boxes correspond to 
H,/ R = 4 and 10, inside of which results are depicted for H./ R = 2 (thin outline) and 5 (thick outline), C. = (, = 0·05, v; = 0·45. 

D/R= 1 andE/D= l. 

dampings for mass density ratios M,/(p,1rR2H,) = 0·1 
(dashed line), 0·15 (salid line) ánd 0·2 (dotted line). The 
boxes appearing in the figure correspond to relative depths 
of the soil !ayer H,/ R = 4 and 10, inside of which 
results for slenderness ratios H,/ R = 2 ·(thin outline) 
and 5 (thick outline) are shown. All other characteristic 
parameters were fixed constan! at values of M,/ M, = 
0·25, J,f(M,(H, + D)2

) = 0·05, v, = 0-45, D/ R = 1 and 
E/D =l. From these results and additional studies for 
different values of the characteristic parameters, it is 

confirmed that M,/(p,7rR2H,) = 0·15 is also a repre
sentative average value for buildings with embedded 
foundation in a soillayer. Nevertheless, it is not possible 
to generalize from this typical value, beca use of the large 
influence ofthe soil mass density on the effective period of 
coupled systems having slenderness ratios in the range 
2 $ H,/ R $ 5, which tends to increase significantly 
with the relative stiffness between the structure and 
soil; the effective damping is slightly affected only for 
H,/ R = 2 corresponding to short and squat structures. 
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lnHuence of the foundation embedment and layer depth 

The three most importan! characteristic parameters are 
H,/ R, D/ R and E/ D. as will be seen in the following 
results that were obtained by taking the representative 
averagevalues M,/ M,= 0·25, J,j(M,(H,. + D)2

) = 0·05 
and M,j(p,,rrR2H,) = 0·15. Effective periods and damp
ings of coupled systems shown in Figs 6-9 are plotted 
as a function of the relative stiffness between the struc
ture and soil. Hence. curves of effective period and 
damping should approach to T, and (.., respectively, as 

,_• 
-...._ 

l>-" 

H,/R=4 
2.0,-----....:::...--------, 

1.8 

1.6 

1.4 

1.2 

H,/R=10 
2.0.-------='---------, 

1.8 

1.6 

1.4 

1.2 

the stiffness ratio (H,T-.)/(H,T,) tends lo zero; this ·limit 
condition corresponds to negligible interaction effects. 
As the system period is llormalized with respect · lo 
the fundamental period of the associated fixed-base 
structure, curves of effective period really approach lo 
unity. 

Figures 6 and 7 show effective periods and dampings 
ofsoil-structure systems for .-:, = 1/3 and relative depths 
of the soil layer H.,/ R = 4 and 1 O, respectively. Results 
are presented in boxes for slenderness ratios of the 
structure H,/ R = 2 and 5, in rows, and relative heights 
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Fig. 5. Effe,ct of the soil mass density on the effective period and damping of soil-structure systems, varying the mass density ratio as 
M,j(p, r.R· H,) = 0·1 (dashed 1ine), 0·15 (so1id line) and 0·2 (dotted 1ine). Boxes correspond to H,/ R = 4 and 10, inside of which 

results are depicted for H,/R = 2 (thin outline) and 5 (th1ck out1ine); (, = (, = 0·05, v, = 0·45, D/R = 1 and E/D =l. 
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Fig. 6. lnfluence of the foundation embedment on the effective period '11.nd damping of soil-structure systems for a shallow stratum 
with H,/ R = 4. Boxes correspond lo H,/ R = 2 and 5 andE/ D =O ar:<, 1, inside ofwhich resu1ts are disp1ayed for re1ative foundation 

depths D/R =O (dashed lini:) and 1 (so1id 1ine); t;, = (, = 0·05 and v, = 1/3. 

of the sidewall E/ D = O and 1, in columns. The two types 
of curves inside of the bo=. correspond to relative 
depths of the foundation D / R = O ( dashed line) and 1 
(solid line). The trends and features ofthe system period 
and system damping for surface foundation (D/ R =O) 
on a deep stratum (H,/ R = 10) are in agreement with the 
results of Jennings & Bielak3 and Veletsos & Meek 1 for 

· surface foundation on a half-space. It can be seen that 
the system period is smaller when the foundation depth is 
larger only- for sidewalls in total contact with the 

· ·· surrounding soil; this effect is less pronounced for 
H,/ R = 2 corresponding to short and squat structures. 

· For ·sidewalls in null contact with the surrounding soil, 
the system period increases with the foundation depth, 
because of the reduction of the footing stiffness; this 
effect is less pronounced for H,/ R = 5 corresponding to 
tall and slender structures. Also, it can be seen that the 
system damping increases with the foundation depth 
only for sidewalls extending along the entire depth of 
embedment. For not existing sidewalls, the effective 
damping decreases as the foundation depth increases, 
due to the effect of foundation rocking. Tassoulas & 
Kausel 12 ha ve found that the increase in static stiffness 
with increasing the sidewall height is most significan! for 
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the rocking mode; in addition, the impedance coefficients 
correspon<!Wg to translation and rocking vibrations 
'change considerably for sidewalls extending higher 
than about half the depth of embedment. Since a reduc
tion in the system damping is associated with an incre
ment of the structural response, overestimating the 
degree of contact between the soil and the footing walls 

. could lead to results on the unsafe side. In general, the 
smaller the structure slenderness and the shallower the 
soil layer, the more is the influence of the foundation 

-·depth and the sidewall height on the system damping. 
Figures 8 and 9 show etfective periods and dampings 

of soil-structure systems for v, = 0·45 and relative 
depths of the foundation D/ R =O and 1, respectively. 
Results are presented in similar form to that used earlier, 
except for the fact that the two types of curves inside of 
the boxes correspond to relative depths of the soillayer 
H,/ R = 4 (dashed line) and 10 (solid line). lt can be 
observed that the influence of the stratum depth on the 
system period is practically insignificant, while the 
system damping increases significantly with this charac
teristic parameter, meaning that the damping capacity of 
the foundation for shallow strata is lower than that for 
deep strata. The largest influence of the layer depth 

// 
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·on the system damping is for H,/ R = 2, Dj R = 1 and 
E/D =O, that is, for short and squat structures with 
deep foundation without sidewall. 

From all these results it is inferred that effective 
periods and dampings of structures with embedded 
foundation in a soil ]ayer can be very different from 
those corresponding to buildings with surface founda
tion on a half-space. Similar results are expected for 
other values of the critica! characteristic parameters 
H,jR, D/R and EjD, so that the conclusions reached 
here about the influence of the foundation embedment 
and !ayer depth may be convincing. 

APPROXIMATION TO THE EFFECTIVE SYSTEM 
PARAMETERS 

Approximate expressions for the overall period, damp
ing and peak response of coupled systems are very 
helpful either to estimate qualitatively the interaction 
effects or for preliminary calculations, and even to be 
used according to code provisions. On the basis of the 
parametric analysis, it is pennissible to introduce severa! 
simplilications related to those characteristic parameters 
for which the structural response is insensitive to their 
variations within the ranges of values of practica! 
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interest. Thus, in addition to the approximations implicit 
in the interaction model, it is possible to obtain a simple 
solution by neglecting the inftuence of the mass M, and 
the mass moment of inertia J, of the foundation. as well 
as by neglecting the coupled stiffness K., and damping 
c., of the soil in comparison with the translation and 
rocking terms. In these conditions. eqn (4) takes the 
following reduced form: 

o o] [e, 
O + iw O 

K, O 

o 
c. 
o JJ (7) 
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Dividing the two first rows of eqn (7) by w2 M, and the 
last one by w2 M,(H, + D), this equation reduces to 

l 

w;(l+i2~)-1 -1 -1 
w 

l 

-1 w~ (1 + i2(;,)- 1 -1 
w , 

-1 -1 w~ (1 +i2(,)- 1 
w· 

{ 
X, } .. { 1} 

x (H, :~)4>, = - ~f : (8) 

in which ~(w) = (wjw,)(,. (,(w) = (w/w.)(h and (,(w) = 
(w/w,)(,. where the natural frequencies w, and w, corre
sponding to the translation and rocking of the structure 
assumed rigid. respectively, are defined as 

l x. 
~=- ~) M, 

(JO) 

whereas the damping ratios (" and (, of the soil, 
including both material and geometrical damping. in 
the translation and rocking modes of the foundation, 
respectively, are defined as 

( - e, ·----2w.M, 

( - e, 
'- 2w,M,(H, + D) 2 

( 1 1) 

( 1 2) 

Solving the complex system of algebraic equations 
given by eqn (8), we find that the structural pseudo
acceleration is equal to 

w' X = -X (1 + i2(' - w'- w' 1 + 4(,(,, + i2((,- (~) 
ee g e 2 2 1+4'1]· 

We wh ~" 

_ w2 1 + 4~(, + i2((',- (,) )-l 
w; 1+4(;2 · 

( 1 3) 

Now, assuming that the replacement oscillator with rigid 
base, whose natural frequency and damping ratio are 
respectively w, and (., is subjected to the same harmonic 
support excitation of the coupled system. the structural 
pseudo-acceleration in the steady-state is given by 
(Ciough & Penzien 13) 

( 

2 )-' -2 - .. w . - w 
w,X, = -Xg 1 - -=2 + t2(,-=-

we We 
(14) 

Considering that the structure mass is the same in both 
the soil-structure system and the replacement oscillator, 
tlle etfective frequency and damping of the coupled 
system can be obtained by equating the real and imagi
nary parts of eqn (13) with !hose of eqn (14) for the 

resonance condition· "' = w,. Doing this, the following 
expressions are found: . 

1 1 1 1 +4~(,· 1 1 +4~(, -=-+- , +---, (15) w?. w?. w¡ 1 + 4('¡, w; 1 + 4('; 

. , w; (,-~ w; (,-~ 
(,. = (,+ w¡ 1 +4('¡ + w! 1 +4('; (16) 

lt is worth pointing out that for consistency ~. (, and (,, 
as well as wh and w,, ha veto be evaluated at w = w,. As 
wl.' is not known a priori. an iterative process starting at 
w = w, is required for calculating thc system frequency. 
The fact that w, and (.. are evafuated at resonance and 
then used over the whole range of frequencies is becau~e 
a satisfactory agreement between the frequency response 
of the soil-structure system and that of the replacement 
oscillator is obtained over a wide interval of frequencies 
on both sides of the resonant frequency (Veletsos & 
Meek 1

), except for very squat structures and too sqft 
soils; in this case. the tra~sfer function of the coupled 
system cannot be fitted anymore with that of a ·single 
fixed-base oscillator (Avilés & Pérez-Rocha 14

). Also, it 
may be noted that this analogy amounts to equating the 
resonant values of W17 X1• and W17 X1., which implies that 
the maximum structural deformations of both the inter
acting system and the replacement oscillator are related 
by the expression x('max = (w;;w;)x,.max_ 

Comparison with solutions by other authors 

Severa! authors (Bielak.2 Jennings & Bielak,3 Luco,4
·' 

Luco et a/.,6 Wolf7
) have derived approximate expres

sions for the system frequency and system damping. 
which are analogous to the ones presented herein. How
ever, even though our results are very similar lo their 
analytical expressions. sorne slight ditferences exist that 
would be necessary to point out and discuss. 

First of all, such so1utions were obtained by intro
ducing two additi_onal simplifying assumptions, which 
consist in neglecting· the foundation depth and terms 
involving squares or products of the damping coeffi
cients. A1so, in ... some ca~es (Luco,4

•
5 Luco et a/.,6 

Wolf7
) the imaginary parts of the impedance functions 

ofthe soil were decomposed into two components, one of 
them expressing the hysteretic material damping and the 

. other representing the viscous geometrical damping. 
For a soil without material damping, the complex 

frequency-dependent impedance function for any 
vibration mode of the foundation can be written as 

m=h,r (17) 

The material damping may be approximately introduced 
by multiplying the stitfness Km dependen! on the ·fre
quency with the complex factor ( l + i2(,), where (, 
expresses the hysteretic damping ratio. This substitution 
leads to 

Km= Km(l + i2((., + (,)); m =h,r ( 18) 
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where <:., = wC.,/(2K.,) represents · the ratio of the. 
viscous radiation damping. This result indicates that 
total damping coefficients can be obtained as the direct 
addition of both material and geometrical damping. 

Now, replacing (,by(,+(, and (.by(.+(,. neglect
ing products of (., (,, (. and (,. and finally substituting 
(. = (w,/w,)(,. (, = (w,/w.)(• and (. = (w,fw, )(,. eqns 
(15) and (16) are reduced as follows: 

1 1 1 1 
-=-+-+-w2 w2 w2 w2 

f' f' h r 

( 19) 

(20) 

These approximations for the system frequency and 
system damping are identical to the expressions reported 
by Luco4

·' and Luco et a/6 for the case of surface 
foundation. For consistency, eqns (19) and (20) should 
be evaluated by considering D =O in eqns (10) and (12), 
and by using c. and C, appearing in eqns (11) and (12), 
respectively, obtained from a purely elastic soil. Such 
approximations can also be shown to be similar to the 
expressions presented by Wolf,7 except for the first term 
of (, corresponding lo the structural damping which, for 
having been considered of hysteretic type (frequency 
independent), led to an exponen! of only two instead 
of three as in the present analysis. Also, except for 
ditferences in notation, these results are identical to 
those reported by Bielak" and Jennings & Bielak, 3 

who dealt jointly with the material and geometrical 
dampings as in the present study. 

Approximations to the system period and system 
damping compared with the numerical solution are 
shown in Figs 10 and 11 for relative depths of the 
foundation D/ R =O and 1, respectively. Etfective 
periods and dampings are depicted in boxes for slender
ness ratios of the structure H,/ R = 2 and 5. Extreme 
cases offoundation embedment and building s1enderness 
are considered to emphasize the ditferences among 
solutions. The rest of the characteristic parameters 
were fixed constan! at values of M,/(p,rrR2H,) = 0·15, 
v, = 0-45, H,/ R = 10 and E/ D = 1; similar behavior is 
observed for other values of these characteristic param
eters. For consistency, the numerical solution was 
computed by taking the ·linear and rotary inertia of the 
foundation equal to zero, but the inftuence ofthe coupled 
impedance functions was included. 

The curves marked with the so lid line and the ditferent 
segmented lines correspond to the numerical solution 
and the ditferent approximations, respectively. As 
expected, for surface foundations (D/ R =O) Luco's 
solution is in good agreement with the numerical results 
from a practica) point of view; the accuracy in the period 
is better than that in the damping. Wolf's solution 
cannot reproduce the reduction in the structural damp
ing with respect to the fixed-base condition that arises in 

tall and slender structures (H,/ R = 5). This is becaus. 
the structural damping assumed in its solution is 
hysteretic rather than viscous. Although the present 
solution is a little more involved than the other approxi
mations, it is in general of higher accuracy than them, 
particularly for embedded foundations .. and ·Wben the 
relative stitfness betweeri the .structure and soll in'éreases. 
Ditferences among solutions come mainly from.the fact 

- • . . ~ ~ ., - • •. . ... "'!l t 

that the foundation depth should be considered ni>f only 
in calculating the foundation stitfnesses, but also in 
deriving the etfective system parameters as in the present 
approximation. Such ditferences enlarge as the relative 
stitfness between the structure and soil increases, being 
most pronounced in the system damping of short 
and squat structures (H,/ R =· 2). Introducing damping 
terms of second order seems to be not relevan! for 
slenderness ratios H,/ R ;:o: 2 and stitfness ratios (H,T,)/ 
(H,T,) ~ 2. which correspond to coupled systems with 
low to modera te damping. 

Even though the present solution proves to be more 
precise than the other approximations. it is not recom
mended for coupled systems with high damping. In this 
case, the numerical solution should be preferred because 
it represents a simple and more accurate approach. which 
al so accounts for the inftuence of the coupled impedance 
functions. For practica) purposes, the relative impor
tance of the coupling mode can be very significan! for 
short and squat structures with deep foundation in total 
contact with the surrounding soil. 

CONCLUSJONS 

The etfects ofthe foundation embedment and layer depth 
on the etfective period and damping of structures inter
acting with the soil have been evaluated, by applying a 
numerical solution for a kind of soil-structure system 
that is commonly used in seismic codes. The interaction 
model takes into ac: Ju!,; the foundation depth, the 
degree of contact be:weer• the soil· and the foundation 
walls, and the depth of thr soil )ayer, for a cylindrical 
foundation embedded in a homogeneous stratum with 
rigid base. The soil is replaced with appropriate 
impedance functions, so that linear springs and viscous 
dashpots dependen! on the excitation frequency are used. 
Extreme cases offoundation embedment and )ayer depth 
were studied to emphasize the interaction effects. Alse,
the sidewall height was considered variable, the extreme 
cases being the one of not existing sidewall and that of 
sidewall extending along the entirefoundation depth. 

Results show that the influence ofthe linear and rotary 
inertia of the foundation on the etfective period and 
damping of coupled systems is insignificant, as has 
been shown by other authors for the case of surface 
foundations on a half-space.lt is concluded that the usual 
assumption of neglecting these characteristic parameters 
may be permissible in deriving single approximations 

/s 
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Fig. 10. Comparison of the piesent solution with other exact and approximate results. Effective periods and dampings of soil
structure systems for a surface foundation with D/ R =O are shown inside ofboxes corresponding to Htf R = 2 and S;'- = (s = 0·05, 

v, = 0·45, H,/R = 10 and E/D =l. 

for the effective system parameters, which are widely 
used in practica! applications. Also, it is found that 
generalizing from representative average values of the 
soil mass density is not possible, because of its large 
influence on the system period; the system damping 
is little sensitive to variations of this characteristic 
parameter. 

· It is confirmed that the system period decreases and 
the system d¡¡mping increases with the foundation 
embedment only for footings with sidewall in total 
cóntact with the surrounding soil. Results show that 
the effective system parameters for footings without 

sidewall or with sidewall in null contact with the 
surrounding soil behave opposite to thosemrresponding 
to the interface condition of total contact, The system 
damping is most affected by the degree of contact 
between the soil and the footing walls. In general, the 
smaller the structure slenderness and the shallower the 
soil !ayer, the more is the influence of the foundation 
depth and the sidewall height on the system damping. 
Also, it is found that the influence of the !ayer depth on 
the system period is practically insignificant, whereas 
the system damping increases significantly with this 
characteristic parameter, meaning that the damping 
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capacity of the foundation for shallow strata is lower 
!han that for deep strata. The largest infiuence of the 
stratum depth on the system damping is for short and 
squat structures with deep foundation without sidewall. 

Introducing permissible simplifications, an approxi
mate solution for the effective period and damping of 
coupled systems was obtained, which is in general of 

· higher accuracy than other approximations reported by 
severa] authors. This is particularly importan! for 
embedded footings, beca use the foundation depth repre
senting a key interaction parameter is explicitly con
sidered. lt is also importan! for coupled systems where 

the contribution of both structural and foundation 
damping is relatively 111gb, since damping factors of 
second order are taken into account. 

Finally, the infiuence of the foundation embedment 
and ]ayer depth on the system period and system damp
ing was evaluated by considering only the inertial inter
action effects, since a harmonic motion with constan! 
amplitude was used as support excitation. lt would be 
worth improving the interaction model by accounting for 
the kinematic interaction effects, due to the differences 
between the foundation input motion and the surface 
free-field motion. 

/? 
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ENCAMISADO DE COLUMNAS DE CONCRETO 

l. TIPOS DE ENCAMISADO 

la) Con concreto armado 

Consiste en cubrir ó forrar todo el fuste de la columna existente, con 
concreto de igual ó mayor resistencia, armado con varillas 
longitudinales y transversales. (Figura 1) 

t'b) Con acero laminado 

Consiste.en cubrir o forrar, todo el fuste de la columna existente, con 
placas de acero laminado, dobladas y/ó soldadas, o bien una 
combinación de ángulos y placas soldadas entre sí. (Figura 2) 

El espacio que se forma entre la superficie exterior de la columna 
existente y las piezas de acero laminado, debe ser rellenado con 
concreto ó mortero de cemento-arena. 

le) Con una combinación de acero laminado y concreto 

Consiste en cubrir ó forrar todo el fuste de la columna existente, con 
perfiles metálicos laminados que solo ocupan parte de la nueva 
sección transversal, complementada con concreto armado, que a su 
vez, sirve de empaque y contacto entre el concreto eú:>tente y las 
nuevas piezas metálicas. (Figura 3). 

Id) Con alambre o bandas envolventes 

Consiste en colocar manual o mecánicamente, alambres, varillas, ó 
placas flexibles, al rededor de la sección transversal existente. Estos 
nuevos elementos pueden ser adheridos o solo ajustados por tensión 
durante su colocación, generalmente en forma continua a modo de 
espiral o zuncho perimetral. 

lng. Osear de la Torre Rangel 
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2. MOTIVOS PARA ENCAMISAR 

2a) Para asegurar un confinamiento transversal del concreto existente, 
por defecto de estribos. 

2b) Para incrementar la Ductilidad de la columna, especialmente en su 
zona de junta o conexión con otras piezas de la estructura. (Figura 4). · 

2c) Para incorporar mayor acero de refuerzo longitudinal y aumentar 
el área de la sección transversal. 

2d) Como elemento de reparación local, por falla de la columna 
existente. · 

2e) Para facilitar la conexión con elementos del refuerzo de trabes del 
marco o estructura común. 

3. AJUSTE ENTRE CAMISA Y COLUMNA 

Ja) · Preparación de la superficie existente 

Ha quedado demostrado en diferentes países, y con varias 
investigaciones, que solo basta una acción de "picado ligero" ó 
eliminación de la superficie lisa del concreto existente, provocando 
una rugosidad sensible al tacto, para garantizar la unión entre el 
concreto viejo y el mortero o concreto nuevo. 

No existe especificación del grado de rugosidad, aunque las 
referencias escritas y verbales señalan profundidad del picado, del 
orden de 1 mm á 2 mm, a modo de "martelinado ligero", y 
adicionalmente una limpieza y eliminación de polvo, pintura, y 
material suelto. 

Ing. Osear de la Torre Rangel 
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No es necesaria la aplicación de líquido o material adherente, pero si 
es recomendable el humedecimiento de la superficie del concreto 
existente, para evitar que este, le quite agua a la nueva mezcla. 

3b) . Colado del concreto para la camisa 

El concreto que rodeará la sección transversal existente, debe colarse 
de preferencia: en tramos no mayores de 2 mts de altura, a través de 
"ventanas" de colado, en la cimbra, o en la estructura existente. En 
esta acción de,colado, deberá asegurarse que no quede aire atrapado, 
vibrando interna y externamente, golpeando la cimbra o forro 
metálico, y formando orificios de control, que permitan salida del aire 

1 . 

y sirvan como testigos del llenado total. 

El uso de aditivos fluidizantes ó expansivos no es indispensable y 
debe decidirlo el constructor dependiendo de su cimbrado, facilidad 
de colado y fluidez de su mezcla. 

3c) Mezclas y morteros para "empaque" y "ajuste" 

Las camisas metálicas que ocupan parte de la nueva sección 
transversal, como pueden ser ángulos laminados en las esquinas de 
secciones existentes, y que no dejan espacio suficiente para colado de 
concreto n.uevo, requieren la colocación de mezclas de cemento
arena, generalmente con aditivos fluidizantes, que garanticen el 
ajuste ó empaque. 

·La colocación de esta mezcla fluida es laboriosa, requiere de personal 
capacitado, con pruebas previas en la propia obra, y colocación 
previa de material de "calafateo" en los bordes del perfil metálico, 
que evite la pérdida de la mezcla antes de su fraguado. 

lng. Osear de la Torre Rangel 
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4. CRITERIOS PARA ANALISIS Y DISEÑO 

4a) Análisis 

Si el nuevo concreto, las nuevas piezas de acero laminado, así como
el nuevo acero de refuerzo, se logran incorporar en toda la longitud 
del fuste de la columna existente, se tendrá un nuevo elemento con 
sección transversal ampliada. 

Al presentarse acciones sísmicas, se inducirán flexiones y cargas 
axiales, que las resistirá la sección nueva, modificada, con toda su 
inercia actuando, para efecto de rigidez del marco al que pertenece. 

Las deformaciones axiales, y las consecuencias de desplomes y 
excentricidades que tenga la columna existente, se verán reducidas ó 
anuladas por la presencia del encamisado, al actuar cargas vivas y 
cargas sísmicas. 

4b) Diseño 

Un criterio de diseño consiste en ignorar el acero de refuerzo de la 
columna existente, para las nuevas acciones sísmicas, aceptando 
valor de fe del nuevo concreto, para toda la sección. 

Dentro de este criterio, resulta conservador suponer que la carga axial 
permanente, ha sido tomada por la sección existente, durante su vida 
util, provocando los·esfuerzos y 'deformaciones correspondientes, por 
lo que no deberá sumarse a los elementos mecánicos debidos a 
sismo, a menos que la columna existente hubiera sido dañada. 

5. NECESIDAD DE INVESTIGACION Y NORMA TIVIDAD 

Ing. Osear de la Torre Rangel 
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(Igual a la del ángulo, para evaluar 
As capacidad de la columna a 

Equivalente flexocompresión): 

i5 ... +-==-=-=--::..:-::rl-=-=--4 .. 

t+-
x 

Placas-<:elosía para confinar el 
concreto y evitar el pandeo del 
ángulo en la esquina. 

(Ver figuras (5) y (6) 

ESPECIFICACIONES (AISC) 

A. Las especificaciones LRFD (t\.1~.:;.··:) no proporcionan requisit9s 
detallados para la separación entre barras de refuerzo, por lo que es 

· consejable referirse a las recomendacwnes del ACI. 

B. Para que se puedan usar las especificaciones LRFD, p > 4%. 

Ing. Osear de la Torre Rangel 
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C. Si se usa perfil de acero ahogado en concreto, deberán usarse varillas 
longitudinales, continuas a través de los pisos. 

¡- b, -j 

I 

3.8 cm 

S = Sep de estribos :5 ~ b mín. 

as (estribos) ~ 0.0452 (~) 
2.54 

Recubrimiento mínimo 

D. f'c > 200 kg/cm2 (concreto normal) 
f'c > 300 kg/cm2 (concreto ligero) 

E. fY < 4000 kg/cm2 (para el acero corrugado - varillas) 

e < 0.0018 (para asegurar que rio hay desconchamienios en el 
concreto). 

Ing. Osear de la Torre Rangel 
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b r .~. 

FfD 
lt 

. 

t>b/uY v3E 
t > b (0.02) 

(b) ó (D) 

cm 

!O cm 

20cm 

25cm 

30cm 

40cm 

50 cm 

60cm 

D ·1 

t>D/uY v8E 
t > D (0.0123) 

to-b t 

l 
0.20 cm 

0.40cm 

0.50cm 

0.60 cm (1/4)" 

0.80 cm (5/16)" 

1.0 cm (3/8)" 

1.20 cm (112)" 

Para evitar pandeo antes de fluir. 

Para acero (A36) oy = 2530 

ver tabla siguiente 

t mín (cm) 

l-D-+ 

-0 
0.12 cm 

0.25 cm 

0.30cm 

0.34 cm 

0.49 cm 

0.61 cm ( 1/4") 
0.74 cm 

G. Cuando la columna compuesta tiene más de un perfil de acero, 
estos deben de conectarse con barras o placas de unión, para evitar 
el pandeo de los perfiles individuales antes de que el concreto 
endurezca. Después de que el concreto ha endurecido, se supone 
que todas las partes de la columna, trabajan como una unidad para 
resistir la carga. 
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EFECTOS -DE SITIO E INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA
PARA FINES DE REGLAMENTACION SISMICA 

J. Avilésl y L. E. Pérez-Rocha2 
1Instituto de Investigaciones Eléctricas, Apdo. 1-475, Cuernavaca 62001, México 
2Centro de Investigación Sísmica, FJBS, Carretera al Ajusco 203, Héroes de 
Padierna 14200, México 

RESUMEN 

Se presenta una revisión de los criterios adoptados en reglamentos sísmicos para 
considerar los efectos de sitio e interacción suelo-estructura. Se hace referencia a los 
dos códigos sísmicos más importantes del país: las Normas Técnicas 
Complementarias para Diseño por Sismo del Reglamento de C<;mstrucciones del 
Distrito Federal (NTCDS-DF) y el Manual de Diseño por Sismo de la Comisión 
Federal de Electricidad (MDS-CFE). Este último no tiene el carácter de reglamento, 
pero en la práctica funciona como una guía normativa de gran utilidad, no sólo para 
la determinación de riesgo sísmico en el territorio nacional, sino también para la 
definición de criterios de diseño sísmico para estructuras convencionales e 
industriales. Asimismo, se comentan los modelos simplificados en que se han basado 
los estudios que han llevado a la estipulación de tales criterios. No todos los efectos 
de sitio e interacción suelo-estructura se consideran explícitamente en las 
recomendaciones sísmicas vigentes. Los efectos ignorados se discuten aunque sea de 
forma somera, a fin de que en la práctica se· ·tengan presentes las limitaciones 
reglamentarias que derivan del estado actual del conocimiento. 

INTRODUCCION 

El problema de las cnndiciones de sitio y la interacción dinámica entre el suelo y la 
estructura ha adquirido relevancia en los últimos años como resultado, 
principalmente, de los efectos producidos en his estructuras de la ciudad de México 
por los sismos de septiembre de 1985. Con base en la importancia de los fenómenos 
observados, se dec1dió entonces que los· efectos de sitio e interacción suelo
estructura más importantes se tengan en cuenta explícitamente en el diseño sísmico 
de estructuras desplantadas en sitios de suelo blando (Rosenblueth y Reséndiz, 
1988; Rosenblueth y Gómez, 1991). 

Debido a efectos locales, en formaciones de suelo blando las ondas sísmicas sufren 
importantes modificaciones con respecto a sus características ~n sitios de terreno 
firme (Sánchez-Sesma, 1987). Las interfases entre estratos y las fronteras laterales 



producen un fenómeno de difracción múltiple que genera amplificaciones y 
atenuaciones en el movimiento del suelo. La importancia práctica de los efectos de 
sitio radica en que de ellos depende la caracterización del terreno de cimentación 
para fines de microzonificación sísmica, la cual es fundamental en la reglamentación 
sísmica. 

La presencia de irregularidades laterales puede tener efectos muy significativos en la 
respuesta del sitio. Sin embargo, es común que las estimaciones de Jos efectos de 
sitio se basen en resultados obtenidos de modelos unidimensionales que no toman en 
cuenta .la influencia de estas irregularidades. Aunque se sabe que los efectos de 
irregularidades laterales crecen con la cercanía del sitio a los bordes y decrecen con 
el amortiguamiento material del suelo, aún no existen criterios prácticos para estimar 
estos efectos en la re~puesta del sitio. 

Las NTCDS-DF y el MDS-CFE consideran los efectos de sitiO por la via de la 
microzonificación sí~mica y el espectro de diseño. Para la clasificación del terreno 
de cimentación ante la ausencia de una microrregionalización, en el MDS-CFE se 
recurre al uso de una carta de microzonificación en función del periodo dominante y 
la velocidad efectiva del sitio. La dependencia de las ordenadas espectrales máxim1;1s 
en cada sitio con su periodo de vibración más largo sólo se considera en las NTCDS
DF, gracias a la valiosa información recabada a través del monitoreo sísmico de la 
ciudad de México. -

La interacción dinámica suelo-estructura consiste en un conjunto de efectos 
cinemáticos e inerciales producidos en la estructura y el suelo como resultado de la 
flexibilidad de éste ante solicitaciones dinámicas. La interacción modifica 
esencialmente los parámetros dinámicos de la estructura así como las características 
del movimiento del terreno en la vecindad de la cimentación. 

El problema de interacción suelo-estructura se puede descomponer en una parte 
inercial y otra cinemática (Kausel y col, 1978). El alargamiento del periodo 
fundamental de vibración, d incremento o la reducción del amortiguamiento y la 
modificación de la ductilidad de la estructura, con respecto a los valores que tendría 
en su condición. de base rígida, son producidos por la interacción inercial, debido 
fundamentalmente a la inercia y elasticidad del sistema acoplado. Por su parte, la 
interacción cinemática reduce la traslación de la cimentación e induce torsión y 
cabeceo en ella, ·a la vez que filtra los componentes de alta frecuencia de la 
excitación, debido esencialmente a la rigidez y geometría de la cimentación. 

Usualmente, es conservador efectuar sólo el análisis de interacción inercial, siempre 
y cuando los efectos de sitio sean considerados en la determinación del movimiento 
sísmico en la superficie del terreno, el cual se toma como la excitación efectiva en la 
base de la cimentación. Aunque esta excitación no tiene componentes de rotación, 
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generalmente es más desfavorable que el m·oVimiento efectivo que se obtiene de un 
análisis de interacción cinemática. · · 

Como se sabe, el periodo fundamental de la estructura interactuando con el suelo 
siempre se incrementa, porque el sistema acoplado tiene una flexibilidad mayor que 
la de la estructura supuesta con base rígida (Jennings y Bielak, 1973; Veletsos y 
Meek, 1974). También se sabe que el amortiguamiento del sistema acoplado 
generalmente se incrementa, porque existe una disipación adicional de energía 
producto de los amortiguamientos material (comportamiento histerético) y 
geométrico (radiación de ondas) del suelo ·(Jennings y Bielak, 1973; Veletsos y 
Meek, 1974). , Como la interacción suelo-estructura reduce la efectividad del 
amortiguamiento estructural, es posible que el amortiguamiento efectivo del sistema 
acoplado sea menor que el amortiguamiento de la estructura con. base rígida, a 
menos que esta reducción sea compensada por el incremento debido al 
amortiguamiento del suelo. 

. . 
Aún no se han desarrollado expresiones para evaluar el incremento o la reducción en 
las demandas de ductilidad de sistemas suelo-estructura con respecto a los valores 
correspondientes de la estructura supuesta con base rígida. En consecuencia, 
actualmente no es posible determinar sencillamente la resistencia de fluencia de un 
sistema acoplado que, ante una excitación dada, se requiere para limitar la demanda 
de ductilidad a una ductilidad disponible especificada. Solamente se ha sugerido que 
la ductilidad del sistema acoplado se reduce, según se infiere del comportamiento de 
una estructura de un grado de libertad con comportamiento elastoplástico, cuya 
ductilidad es función decreciente del alargamiento del periodo por interacción 
(Rosenblueth-y Reséndiz, 1988). 

Las modificaciones por interacción del periodo fundamental, el amortiguamiento y 
la ductilidad pueden conducir a respuestas estructurales mayores o menores, 
dependiendo de la posición de los periodos resonantes del espectro de respuesta y 
los niveles de amortiguamiento y ductilidad. Usualmente, los criterios de diseño 
adoptados en códigos sísmicos consideran los efectos·· de ;in1 -::wc:.'~ión sólo en el 
periodo y amortiguamiento. A pesar de que se pueden introducir errores del lado de 
la inseguridad, los efectos de interacción en la ductilidad suelen deopreciarse puesto 
que no se conocen con certidumbre las implicaciones que tienen en la respuesta 
estructural. 

Las recomendaciones sísmicas actuales para tener en cuenta los efectos de 
interacción son todavía muy limitadas. En las NTCDS-DF se considera la influencia 
de la interacción inercial sólo en el periodo fundamental, mientras que en el MDS
CFE se hace tanto en el periodo como en el amortiguamiento del modo fundamental. 
Sin embargo, en ninguna de las dos normas se especifican criterios para incluir los 
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efectos inerciales .en la ductilidad estructural, ni para introducir la influencia de la 
interacción cinemática en el movimiento de la cimentación. · 

MODELO PARA EFECTOS DE SITIO E INTERACCION 

En la respuesta sísmica de estructuras intervienen varios factores que tienen que ver 
con la fuente, el trayecto, el sitio y la estructura misma. Con objeto de simplificar el 
cálculo de dicha respuesta se acostumbra adoptar como excitación de diseño un 
temblor característico definido en condiciones de terreno firme, de suerte que Jos 
efectos de fuente y trayecto se consideren implícitamente. De esta forma sólo faltaría 
tomar en cuenta Jos efectos de .sitio e interacción suelo-estructura en la 
determinación de la respuesta estructural. Para llevar ¡¡ cabo esto último se utiliza un 
modelo simplificado como el que se muestra en la fig 1 (Rosenblueth y Reséndiz, 
1988), formado por un estrato equivalente y un oscilador elemental en 
representación del subsuelo del sitio y el modo fundamental de la estructura, 
respectivamente. 

T 
1 

-Figura l. Modelo para considerar efectos de sitio e interacción suelo-estructura. 

En este modelo Jos grados de libertad del conjunto son la deformación de la 
estructura, X,, el desplazamiento relativo de la cimentación, Xc, y la rotación del 
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cimiento, <l> e. Además, D es la profundidad de desplante 'de la cimentación, T, y t;, 
. son el periodo y la relación de amortiguamiento del modo fundamental de la 
estructura supuesta con base indeformable, respectivámente, mientras que M, y H, 
son la masa y altura 'efectivas de la estructura con base rígida vibrando en su modo 
fundamental, respectivamente, las cuales se definen como (Jennings y Bielak, 1973): 

(1) 

" 

(2) 

donde x. es el desplazamiento modal del n-ésimo nivel localizado a la altura h. 
sobre el desplante y m. es la masa de dicho nivel; las sumatorias se extienden sobre 
todos los pisos. Asimismo, T, y fls son el periodo dominante de vibración y la 
velocidad efectiva de propagación del sitio, respectivamente, los cuales se relacionan 
con la profundidad Hs del estrato de suelo mediante (Newmark y Rosenblueth, 
1971) 

T = 4Hs 
s fls 

(3) 

La velocidad efectiva del sitio puede aproximarse mediante el promedio de las 
lentitudes del perfil estratigráfico, de acuerdo con 

{3=~ 
S L h. 

" fJ. 

(4) 

donde flm y h. son la velocidad de cortante• y el espesor del n-ésimo estrato; la ,, 
sumatoria se extiende sobre todos los estratos. 

REPRESENTA.CION DE EFECTOS DE SITIO 

-

A nivel de reglamento de construcciones los efectos de sitio se tienen en cuenta 
mediante la microzonificación sísmica y el espectro de diseño. La rnicrozonificación 
consiste grosso modo en agrupar los suelos en función de los valores esperados de 
ordenadas espectrales máximas y en asignar a cada grupo su espectro de diseño. La 



respuesta espectral de sitio depende de varios factores que caracterizan la geología 
superficial del lugar. Sin embargo, para fines prácticos puede suponerse que dicha 
respuesta se relaciona sólq con dos parámetros que conservan las caracteristicas más 
relevantes de la formación de suelo, corno son el periodo dominante de vibración y 
la velocidad efectiva de propagación del sitio. En lo que sigue se examina el criterio 
especificado en las NTCDS-DF para considerar el periodo dominante del sito en la 

. determinación del espectro de diseño. 

Contornos de Respuesta Espectral 

En las NTCDS-DF se pretende reconocer la dependencia de los espectros de 
respuesta con respecto al periodo dominante del sitio. Para ilustrar esto es 
conveniente representar los efectos de sitio mediante curvas de isoaceleración 
espectral referidas a dos ejes ortogonales correspondientes a los periodos naturales 
oe vibración de la estructura y el sitio. A estas curvas de respuestas máximas de un 
oscilador elemental sobre un manto simple, en función del periodo natural de la 
estructura y el periodo dominante del sitio, se les ha definido corno contornos de 
respuesta espectral. El procedimiento de cálculo para la determinación de estos 
contornos se lleva a cabo corno se indica a continuación. 

Excitación.- Se postula corno movimiento de control un temblor caracteristico 
especificado en el afloramiento de la roca basal, para el que se calcula su espectro de 
aceleraciones de Fourier dado por (Clough y Penzien, 1975) 

(5) 

donde Xc representa el movimiento de control y w expresa la frecuencia de 
excitación. 

~J.Iif.! -· Se obtiene la funéión de trasferencia del estrato equivalente ante la incidencia 
vertical de ondas de cortante, mediante (Newrnark y Rosenblueth, 1971) 

1 
Q,(w) = . 

cos(k,H,) + 1 psen(k,H,) 
(6) 

en donde 

(7) 



es la relación d~ impedancias entre el estrato y la roca· basal y k, = ro/ P, es el número 
de onda de cortante del estrato; P., y P •• son la densidad y velocidad de corte del . . . 

suelo, respectivamente, ya Sea de) estrato (subíndice S) O )a TOC8 basa) (subíndice 
o). La base del estrato se considera flexible para tener en cuenta la presencia del 
amortiguamiento geométrico, producto de la irradiación de ondas hacia la roca basal; 
el amortiguamiento material de tipo histerético se introduce reemplazando P •.• por 

P •.• (1 + i s ... ), siendo s ... el amortiguamiento del suelo. 

Estructura.- Se determina la función de trasferencia del oscilador elemental sujeto a 
excitación en su base, como (Clough y Penzien, 1975) 

( )

-1 

ro' ro Q,(ro)= -, -1-i2s,-
w ~ (1), 

(8) 

donde ro, = 2 rr/ T, es la frecuencia natural de la estructura. 

Contornos de respuesta.- Conocidos el espectro de aceleraciones de Fourier de la 
excitación así como las funciones de trasferencia del sitio y la estructura, se obtiene: 
el espectro de amplitudes de Fourier de la respuesta estructural, por medio de 

-

IF. <ro )1 = 1~ <ro )IIQ.< ro )IIQ.< ro )1 (9) 

Con base en este espectro y la duración del movimiento en ·el sitio de interés, 
estimada como 

(10) 

donde D. es la duración del movimiento en roca basal, se calculan los valores 
esperados de las respuestas máximas m-::di~rte la teoría de vibraciones cas,!lal_~s 
(Boore, 1983; Boore y J oyner, 1984 ), para cualquier configuración de sitio y 
estructura definida por los periodos naturales ele vibración T, y T,. Las aceleraciones ·· 
espectrales obtenidas de esta manera representan las cotas de los contornos de 
respuesta. 

Es conocido que los periodos dominante's en sitios del valle de México alcanzan 
valores hasta de cinco segundos. Similarmente, las estructuras ahí desplantadas 
pueden llegar a tener periodos fundamentales del mismo orden. Esta situación 
sugiere que los análisis de la respuesta sísmica espectral cubran el intervalo de 
periodos de vibración, tanto de la estructura como del sitio, comprendido entre o y 
5 s. Para propósitos de cálculo se adoptaron los valores convencionales p = 0.1, 

·r 
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~. = 0.03, ~. = ~;-= 0.05 y v, = 0.5. Asimismo, la excitación considerada en terreno 
firme corresponde al componente EW del temblor del 19 de septiembre de 1985 
(19/IX/85) registrado en la estación CU, cuya duración estimada de la etapa intensa 
es de 40 s. 

4 

3 

IJ) 

t-

1 

QL-~~~~----~----~~----~------~ 

o 2 3 4 5 

Te (s) 

Figura 2. Contornos de respuesta espectral para el temblor del 19 de septiembre de 
1985. 

En la fig 2 se ilustra la forma tipica de Jos contornos de respuesta espectral. En ell_os 
se observa que las respuestas resonantes asociarh:s al modo fundamental del sitio se 
registran a lo largo de una línea imaginaria con pendiente uno, es decir, cuando el 
periodo natural de la estructura coincide con el periodo dominante del sitio; las 
respuestas resonantes asociadas a modos superiores del sitio se registran sobre rectas 
con pendientes tres y cinco. Los contornos espectrales revelan el escenario gen~! 
de la respuesta sísmica espectral y son de gran utilidad para identificar Jos sitios 
donde se presentarían las mayores respuestas espectrales ante un temblor 
característico postulado en terreno firme; en este caso, tales sitios resultan ser los 
que tienen periodos dominantes de T, = 2s. Si se realizan cortes en T, = 0.55, 2 y 3.5 s 
pueden inferirse los espectros de respuesta que se esperarían en los sitios VIV, SCT 
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Figura 3. Espectros de respuesta obtenidos de los contornos espectrales (línea 
co.ntinua) y calculados in situ (línea punteada) para los sitios VlV, SCT y 
CAO. 
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y CAO, respectivamente; los cuales son una buena aproximación de·aquéllos que se. 
obtienen con las excitaciones registradas en esas estaciones; como se muestra en la 
fig 3. A partir de los contornos de respuesta se puede deducir la forma en que varían 
las ordenadas espectrales máximas con el período dominante del sitio; en la fig 4 se 
exhibe la curva que se obtiene al hacer un corte a lo largo de la recta con pendiente 
uno en el plano de periodos sitio-estructura. 
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Figura 4. Variación de las ordenadas espectrales máximas con el periodo 
dominante del sitio. 

Espectros de Diseño 

Es la primera vez que en los reglamentos mexicanos se considera la reducción de las 
ordenadas espectrales de diseño en función del periodo dominante del sitio. La 
variación de las máximas ordenadas espectrales en cada sitio con su periodo de 
vibración más largo presenta reducciones significativas para periodos cortos y largos · 
con respecto al periodo característico de T. = 2 s. Por su carácter innovador, las 
disposiciones reglamentarias correspondientes se basaron .en modelos simplificados 
que condujeron a recomendaciones particularmente sencillas, las cuales son 
aplicables solamente a las zonas 11 y III. 

Las NTCDS-DF especifican espectros de diseño para cada una de las zonas 
geotécnicas en que se divide el valle de México. En la tabla 1 se indican los 
parámetros que se requieren para la construcción de dichos espectros. Las ordenadas 
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espectrales de aceleración, como fracció~ de la gravedael, se obtienen usando. las 
siguientes relaciones: 

(11) 

a= e; si r. (1: (1;, (12) 

a = ( 7;, )'e· si T ) T. T , • b 

• 
(13) 

donde T, es el periodo natural de vibración de la estructura, e es el coeficiente 
sísmico, T. y 7;, son los periodos característicos que delimitan la meseta del espectro 
de diseño y r es el exponente que asigna la forma en que decrece su parte curva. 

Tabla l. Parámetros del espectro de diseño para estructuras del grupo B 

Zona T. (s) 7;, (s) r e 

I 0.2 0.6 1/2 0.16 
II 0.3 1.5 2/3 0.32 
III 0.6 3.9 1 0.40 

Si se conoce el periodo de vibración más largo del sitio, el valor del coeficiente 
sísmico puede ser menor que el que se requeriría de no aplicarse el Apéndice A4 de 
las NTCDS-DF. La reducción estipulada para el coeficiente sísmico en función del 
periodo dominante del sitio está dada por 

e= 1.6T, 
4+T2 

' 
(14) 

Esta expresión es de carácter empírico; para su calibración se utilizó el espectro de 
respuesta en el sitio SCT para el temblor·del 191IX/85. Con ella no se obtienen 
reducciones del coeficiente sísmico para T, = 2 s, ya que en esos sitios es donde se 
han registrado las máximas aceleraciones produCidas por un sismo. La variación del 
coeficiente sísmico con el periodo dominante del sitio se muestra en la fig 5. Con 
líneas discontinuas verticales se marcan las fronteras entre zonas geotécnicas como 
si correspondieran a T, = 0.5 y 1 s para las zonas I-11 y 11-III, respectivamente, lo cual 
es cierto de forma muy aproximada. A la vez, con líneas discontinuas horizontales se 
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Figura 5. Variación del coeficiente sísmico con el periodo dominante del sitio. 
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Figura 6. Espectros de amplitudes de Fourier de aceleración para los eventos 
seleccionados como sismos de diseño; Guerrero(-), Normal, Acambay y Local(···) 
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marcan los válores del coeficiente sísmico para cada zona geotécnica cuando se 
ignora la dependencia con el periodo del sitio. 

Para la determinación de los espectros de diseño que se estipulan en las NTCDS-DF 
se utilizaron los espectros de amplitudes cie F ourier de aceleración que se muestran 
en la fig 6; ellos corresponden a los cuatro temblores representativos que se supone 
son los más peligrosos para la ciudad de México. Postulando estos sismos como 
movimientos de control se calcularon los contornos de respuesta espectral que 
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Figura 7. Contornos de respuesta espectral para los eventos seleccionados como 
temblores de diseño. 
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aparecen en la fig 7, los cuales están escalados con el factor 0.4 ( Rosenblueth y col, 
1989) que está implícito en Jos espectros de diseño especificados en las NTCDS-DF. 

A partir de estos contornos de respuesta se infieren las variaciones de las ordenadas. 
espectrales máximas con el periodo dominante del sitio, las cuales se muestran en la 
fig 8. Los resultados que suministra la ec 14 se indican con línea gruesa continua; 
con línea gruesa discontinua se muestra la curva correspondiente al sismo del 
19/IX/1985. Las líneas delgadas corresponden a los temblores de Guerrero(-), 

Normal, Acambay y Local(···) que afectarían seriamente al valle de México. Para 
sismos de subducción se confirma que la posición de Jos máximos espectrales se 
encuentra cubierta por la expresión estipulada en las NTCDS-DF. Sin embargo, debe 
tenerse en cuenta que puede haber temblores de magnitud comparable con la del 
sismo del 19/IXI85 ,pero con amplitudes anómalas para frecuencias bajas, Jo que 

· originaria respuestas espectrales máximas en sitios con T, )2 s. Asimismo, pueden 
generarse temblores. de fallamiento nonnal o local que conduzcan a respuestas 
espectrales máximasi en sitios con T, ( 2 s. Estas posibilidades sugieren que la éc 14 
sea revisada con mayor profundidad, a la luz de la información de registros sísmicos 
y los resultados de predicción de movimientos fuertes . 

O'> 

""-o 
(/) 

. 5.------------------------------------. 

.4 

.3 

.2 

. 1 
1 

\ 
\ 
\ ,-

·---------------------
·----------------------- -------------

.0~--~--~--~--~----~--~--~---L~~ 

1.0 2.0 3.0 
4

5 
(s) 

4.0 5.0 

Figura 8. Variación de las ordenadas espectrales maxunas con el periodo 
dominante del sitio para diferentes mecanismos de generación de 
temblores; Guerrero(-), Normal, Acambay y Local( .. ·) 



..... ..... 
El conocimiento del periodo dominante del sitio permite adicionalmente disminuir el 
periodo característico T;, y aumentar el periodo característico T. con respecto a los 
valores que tendrían de no conocerse ese parámetro. Las variaciones especificadas 
de T. y T;, en función de T, son las siguientes: · 

. ' 

{
T.= 0.64 T, 

Zona 11 
T. = 1.2 T, 

{
T.= Max(0.35 T,,064s) 

Zona II1 
T. = 1.2:7.: 

( 15) 

(16) 

Estas expresiones también son de carácter empírico; con ellas se pretende que el 
espectro de diseño cubra las respuestas estructurales máximas asociadas tanto al 
modo fundamental como al segundo modo del sitio. En vista de que estos periodos 
característicos ·delimitan el intervalo de ordenadas espectrales máximas, las 
condiciones favorables serán aquéllas donde T." aumente y T;, disminuya. Suponiendo 
que las fronteras entre las zonas geotécnicas corresponden a T, = 0.5 y 1 s, el valor de 
T. siempre será mayor cuando se conozca T,. Sin embargo, el valor de T;, en la zona 
III sólo será menor cuando T, (3.25 s, ya que si se desconoce T, debe tomarse 
T;, = 3.9 s mientras que al conocerlo se debe tomar T;, = 1.27,. 

Contornos Espectrales de Diseño 

El conocimiento de T, conduce, en general, a espectros de-diseño reducidos. Toda la 
gama de estos espectros puede observarse mediante el uso de contornos de diseño, 
los cuales tienen una concepción similar a la de los contornos de respuesta. En la fig 
9 se reproducen Jos contornos de diseño que se obtienen al unir puntos de igual 
aceleración espectral, calculada ésta según las ecs 11-16. Al realizar cortes en 
secciones horizontales se obtendrían los espectros de diseño reducidos para el 
periodo del sitio de interés. Así, cortes en T, = 0.55, 2 y 3.5 s resultan en los espectros 
de .diseño de la fig 10, Jos cuales son aplicables a los sitios VIV, SCT y CAO, 
respectivamente. 

En la fig 11 se puede ver la comparación entre los contornos de diseño que se 
derivan de las NTCDS-DF y los contornos de respuesta que se obtienen del modelo 
unidimensional para el temblor del 191IX/85, escalados con-el factor 0.4 adoptado 
en dichas normas. Se nota que la tendencia de respuestas espectrales es muy 
semejante. Los contornos de diseño envuelven apropiadamente a Jos contornos de 

. respuesta. Las respuestas resonantes,· asociadas tanto al modo fundamental como al 
primer modo superior del sitio, son cubiertas satisfactoriamente. Esta forma de 
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Figura 9. Contornos espectrales de diseño considerando las vanacwnes con el 
periodo dominante del sitio. 

proceder debe extenderse a todos los mecanismos de generación de temblores que 
afectan peligrosamente a la ciudad de México, incorporando la información del 
monitoreo sísmico y los resultados de la estimación de movímientos fuertes. 

P..E.PRESENTACION DE EFECTOS DE INTERACCION 

Para fines de reglamentación sísmica, los efectos de interacción se acostwñbra 
tenerlos en cuenta sólo en el modo fundamental, empleando para ello un enfoque 
simplificado que consiste en reemplazar el sistema acoplado por un oscilador 
equivalente con base rigida caracterizado con el periodo y amortiguamiento 
efectivos del sistema acoplado. Con estos parámetros efectivos puede entonces 
recurrirse a espectros de diseño estándar para obtener las aceleraciones enla 
estructura en términos de su periodo y amortiguamiento (Veletsos y Meek, 1974): A 
continuación se examinan brevemente los criterios establecidos en el MDS-CFE 
para considerar Jos efectos de la interacción inercial en el periodo y 
amortiguamiento del modo fundamental, así como en el cortante basal de diseño. 

17 



Adicionalmente- se examinan algunos resultados recientes orientados a la 
formulación de criterios prácticos para incluir, por un lado, los efectos inerciales en · 
la· ductilidad estructural y, por otro, la influencia de la interacción cinemática en el 
movimiento de la cimentación . 
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Figura 10. Espectros de diseño para los sitios VIV, SCT y CAO considerando las 
variaciones con el periodo dominante del sitio. 

Efectos Inerciales en el Periodo y Amortiguamiento 

En la fig 12 se muestran el sistema suelo-estructura y el oscilador de reemplazo con 
base rigida; el suelo se ha sustituido por resrrrtes y amortiguadores dependientes de · " 
la frecuencia de excitación. Los resortes K. y K, y los amortiguadores c. y C, en 
los modos de traslación (índice h) y rotación (índice r ), suelen calcularse utilizando 
una cimentación circular equivalente de radio R (Siefferet y Cevaer, 1992); en el 
caso de pilotes, estos resortes y amortiguadores deben considerar su rigidez y 
amortiguamiento, respectivamente. Al despreciar la interacción cinemática se tiene 
que la excitación en la base del sistema acoplado y el oscilador de reemplazo es la 
misma. En estas condiciones, mediante la condición de equivalencia en el cortante 
basal resonante entre el sistema acoplado y el oscilador de reemplazo, se pueden 
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Figura 1 1. Comparación entre los contornos de diseño y los contornos de respuesta 
para el temblor del 19 de septiembre de 1985. 

obtener el periodo f. y amortiguamiento ~. efectivos del sistema acoplado. 
MDS-CFE se recomiendan las siguientes expresiones: 

- ( 2 2 2 )''
2 r. = r. +7;, +7; 

- T r T.' r T ( = ( -.!- + ... ....jL + .,, ....;.. ( )
3 ( .. ' ( )2 

' . r. 1+2~~ r.) 1+2S'; r. 

En el 

(1 7) 

(18) 

donde 7;, y 7; son los periodos naturales que tendria la estructura si fuera 
infinitamente rigida y su base sólo pudiera trasladarse o rotar, respectivamente, es 
decir: 

( )

1/2 

r. = 21r /J&.) (19) 

1\ 

/y 



. _ (M,(H,+D)')''2 

T,. - 21f K (- ) . 
' OJ, 

(20) 

en tanto que t;. y t;, son los amortiguamientos del suelo en los modos de traslación y 
rotación, respectivamente, esto es: 

ro, c,(ro,) 
( = 2K (- ) 

' OJ, 

(21) 

(22) 

donde ro,= 241; es la frecuencia efectiva del sistema acoplado. Estos parámetros 
efectivos son aproximados, pues se han despreciado la masa de la cimentación y su 
momento de inercia, así como el acoplamiento en traslación y rotaéión de la rigidez 
dinámica del cimiento. 
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. Figura 12. Sistema suelo-estructura y oscilador de reemplazo con base rígida. 

El grado de aproximación de estas expresiones y otras similares es bastante bueno 
para fmes prácticos, como se puede apreciar en las figs 13 y 14 donde se comparan 

. resultados de diferentes autores (Avilés y Pérez-Rocha, 1995b) para las 
profundidades de desplante· de la cimentación Df R = O y 1, respectivamente. El 
mayor problema del enfoque del oscilador de reemplazo se tiene para cimentaciones 
enterradas en un estrato de suelo, ya que las diferencias entre las funciones de 
trasferencia del sistema acoplado y el oscilador de reemplazo pueden ser muy impor-
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Figura 13. Comparación de periodos y amortiguamientos efectivos aproximados 
con la solución rigurosa para sistemas acoplados con (;, = (, = 0.05, 
v, = 0.45, H,/R= JO y D/R=O (cimentación superficial). 
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Figura 15. Funciones de trasferencia de seudoaceleración para sistemas acoplados 
con (=(=0.05, v,=l/3, D/R=l y H,/R=l, comparadas con las 
correspondientes del oscilador de reemplazo. 

tantes, dependiendo no sólo del enterramiento del cimiento D/ R y la profundidad 
del estrato de suelo H,/ R, sino también de la esbeltez de la estructura H./ R y el 

..... 

\ 
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contraste de rigidez entre la estructura y el suelo H,T,/ H,T., según se aprecia en la 
fig 15 para diferentes escenarios de interacción. En algunos casos, la fonna de la 
función de trasferencia del sistema acoplado ya no puede ser ajustada por medio de 
la función de trasferencia de un oscilador elemental, debido esencialmente al alto 
nivel de amortiguamiento. Esta situación no ha sido reconocida explícitamente en 
los códigos sísmicos, puesto que se pennite la aplicación del enfoque del oscilador 
de reemplazo sin ninguna restricción. Resultados como estos sugieren que dicho 
enfoque no es recomendable para H,/R(2 en el intervalo H,l:/H,T,)I, cuando la 
cimentación es profunda (D/ R)I) y el estrato de suelo es superficial (H,/ R(3). 

Conocidos el periodo y amortiguamiento efectivos del sistema acoplado, el cortante 
basal de diseño se obtiene como el cortante de la estructura con base rígida menos la 
reducción por interacción en el cortante del modo fundamental, de acuerdo con la 
expresión (A TC, 1978) 

(23) 

donde a y Q' son la ordenada espectral y el factor reductivo por ductilidad valuados 
para T,, en tanto que ii y(!' son los mismos parámetros pero calculados para f.; W 
y W, son los pesos total y efectivo de la: estructura, respectivamente. Además, ,; 
expresa la variación de las ordenadas espectrales con el amortiguamiento; para 
periodos naturales que no sean demasiado pequeños, este factor se puede aproximar 
como (Rosenblueth y Reséndiz, 1988) 

~=(f:J (24) 

donde los valores de k que se han recomendado son 0.4, 0.5 y 0.6 para terrenos 
finne, intennedio y blando, respectivamente. 

Efectos Inerciales en la Ductilidad 

La influencia de la interacción inercial en la ductilidad estructural aún no es 
considerada explícitamente en los reglamentos sísmicos conocidos. Aquí se busca, 
por un lado, identificar los parámetros que tienen influencia dominante en la 
respuesta de sistemas elastoplásticos con base flexible sujetos a movimiento sísmico 
y, por otro, plantear conceptos simples que sean de utilidad en la estimación de la 
respuesta de tales sistemas en ténninos de las propiedades de sistemas lineales con 
base rígida excitados de fonna similar. 

z¡ 



Despreciando la ·interacción suelo-estructura, se han formulado regias simples que 
relacionan de manera aproximada la deformación máxima absoluta de un sistema no 
lineal con .la deformació_n correspondiente de un sistema lineal (Newmark y 
Rosenblueth, 1971 ). Se ha encontrado que, mientras el periodo natural inicial de 
sistemas inelásticos no sea excesivamente corto, las deformaciones máximas 
absolutas que sufren dichos sistemas son en promedio casi iguales a las que 
experimentan sistemas elásticos con el mismo periodo natural y grado de 
amortiguamiento que tienen inicialmente los sistemas elastoplásticos. También se ha 
encontrado que, si un sistema inelástico debe desarrollar un factor de ductilidad p, 

durante un sismo, la resistencia plástica (coeficiente de cortante basal) requerida 
para que la. demanda de ductilidad sea igual a la ductilidad disponible vale 
RY = Rmf p,, donde Rm es la resistencia máxima del correspondiente sistema elástico; 
esto es cierto sólo para valores moderados y grandes del periodo naturaL 

R 

/ 
' ' 

' ' ' 

Base flexible 

. 
. : 

Figura 16. Relaciones fuerz~-deformación de un sistema elastoplásüco con y si~ 
interacción. 

Con objeto de examinar los efectos de la interacción inercial en la ductilidad 
estructural, considérese un sistema elastoplástico de un grado de libertad cuya ley de 
comportamiento se muestra en la fig 16; las lineas continua y discontinua indican las 
relaciones fuerza-deformación correspondientes al sistema en su condición de base 
rígida y flexible, respectivamente. Su factor de ductilidad se defme como el cociente 
de la deformación a la falla entre la deformación a la fluencia. Si se designa con X y · 



y Xr las defonnaciones al límite de fluencia del sistema sin y con interacción, 

respectivamente, las defonnaciones máximas resistentes valen p,Xr y j.¡,Xr, siendo 
p, y p, los factores de ductilidad del sistema sin y con interacción; respectivamente. 

Al tener en cuenta la interacción suelo-estructura, la rigidez del sistema disminuye 

de K a K= (T./f.)' K; en consecuencia, la defonnación a la fluencia aumenta de Xr 

a X y= (i:lr.)' X y y la defonnación a la falla se incrementa en la misma cantidad que 

se incrementa la defonnación a la fluencia, esto es: j.¡,Xr = p,Xr + Xr- Xr. 

Sustituyendo en esta expresión la relación Xr/X , se encuentra que el factor de 
y • 

ductilidad del sistema con interacción es igual a (Rosenblueth y Reséndiz, 1988) 

p, = ( ~ )' (p, -1) + 1 (25) 

En vista de que O(T./f. (1, al analizar esta expresión se desprende que l(p,(p,, lo 
que implica que el factor de ductilidad se reduce por interacción. 

Con objeto de tratar los efectos de interacción en la ductilidad mediante el enfoque 
del oscilador de reemplazo, se considera que p, representa la ductilidad estructural 
mientras que p, la ductilidad efectiva de dicho oscilador. En la fig 17 se muestran 
las ductilidades efectivas que se obtienen ante diferentes escenarios de interacción, 
para las ductilidades estructurales p, = 1.5, 2, 3 y 4. Aquí se puede corroborar que 
cuando H,T,/ H, T.= O, condición de base rigida, la ductilidad efectiva es idéntica a 
la ductilidad estructural; asimismo, a medida que este parámetro se incrementa, la 
ductilidad efectiva se reduce tendiendo al valor de uno. De aquí se concluye también 
que los parámetros más importantes en la reducción de la ductilidad por interacción 
son DJ R y H.J R; la influencia de H,/ R es despreciable para propósitos prácticos . 

.En análisis no lineales, las rigideces dinámicas del suelo usualmente se aproximan 
por medio de resortes y amortiguadores invariantes con la frecuencia de excitación. 
Los valores que mejor ajustan los resultados son los correspondientes a la rigidez ·· 
para la frecuencia cero y el amortiguamiento para la frecuencia infinito. Cuando se 
opta por una aproximación como ésta, el análisis no lineal de sistemas con 
interacción se.simplifica notablemente, puesto que al tener resortes y amortiguadores 
del suelo constantes, el procedimiento de integración en el tiempo paso a paso es 
enteramente similar al de sistemas sin interacción. 
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Figura 17. Ductilidades efectivas de sistemas suelo-estructura con ( = t;, = O. OS, 
v, = O S y H./ R = 2(-), 3, 4 y S(···). 

Procediendo de esa forma se calcularon las demandas de ductilidad x;= j Xy de 

sistemas acoplados sometidos al sismo del 191IX/85, para diferentes escenarios de 
interacción y ductilidades estructurales; se consideraron los sitios SCT (H, =38m y 
_.!, '"' 76 m) y CAO ·( H, = 56 m y /3, = 64 m). En la fig 18, las curvas discontinuas 
(SCT) y punteadas (CAO) corresponden a las demandas de ductilidad del sistema 
acoplado cuya resistencia es igual a la de la condición de base rigida para la 
ductilidad estructural f-1, = 2 y 4, mientras que las curvas continuas representan las 
ductilidades efectivas del oscilador de reemplazo según la ec 25. Está claro que las 
demandas de- ductilidad del sistema acoplado tienden a reducirse al incrementarse el 
contraste de rigidez entre la estructura y el suelo; estas reducciones, al parecer, no 
están controladas por los efectos de sitio. Lo más sorprendente es que las demandas 
de ductilidad del sistema acoplado son muy parecidas a las ductilidades efectivas del 
oscilador de reemplazo. 



También se calcularon los espectros de respuesta inelásticos de sistemas acoplados 
sujetos al mismo sismo, para diferentes escenarios de interacción y ductilidades . 
estructurales. En las figs 19 y 20 se muestran los resultados para los sitios SCT y 
CAO, respectivamente; las curvas continuas corresponden a las resistencias del 
sistema acoplado requeridas para la ductilidad estructural Ji, = 1, 1.5, 2 y 4 en la 
condición de base flexible, en tanto que las curvas discontinuas representan las 
resistencias del oscilador de reemplazo requeridas para la ductilidad efectiva 
resultante según la ec 25. Estos resultados patentizan que el uso de un oscilador 
elastoplástico de reemplazo con base rígida conduce a excelentes aproximaciones de 
la respuesta de sistemas acoplados inelásticos, salvo para algunas condiciones de 
periodo corto;, dicho oscilador se caracteriza 'Con el periodo f., el amortiguamiento 
(, y la ductilidad p, efectivos. 
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Figura 18. Demandas de ductilidad de sistemas suelo-estructura con S,= ( = 0.05, 
v, = 0.5 y H,/ R = 5, en los sitios SCT (línea discontinua) y CAO (línea 
punteada); se comparan con la ductilidad efectiva del oscilador de · 
reemplazo (línea continua). 
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Figura 19. Espectros de respuesta inelásticos de sistemas suelo-estructura con 
( =S", = 0.05, v, = 0.5 y Df R = 1, en el sitio SCT; se analiza el sistema 
acoplado (línea continua) y el oscilador de reemplazo (línea 
discontinua). 

Efectos Cinemáticos 

Se sabe que el periodo y amortiguamiento efec·ávos de un sistema suelo-estructura 
son los parárne.tros dinámicos de un oscilador de reemplazo con base rígida cuyo 
cortante basal resonante es igual al de la estructura interactuando con el suelo, para 
la misma excitación armónica de la base. Esto conduce a igualar la seudoaceleración 
máxima y el periodo resonante del sistema acoplado con los valores 
correspondientes del oscilador de reemplazo (W olf, 1 985). Aquí se presenta una 
solución aproximada de aplicación práctica para considerar los . efectos de la 
interacción cinemática en el movimiento de la cimentación en términos de los 
efectos de la interacción inercial en el periodo y amortiguamiento del modo 
fundamental. El enfoque consiste en la modificación del periodo y amortiguamiento 
efectivos del sistema acoplado de tal forma que el cortante basal resonante del osci-
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Jador de reemplazo sujeto al movimiento de campo libre én la superficie del terreno, 
dado por la traslación X,, sea igual al del sistema acoplado sometido al movimiento 

efectivo en la subrasante de la cimentación, dado por la traslación Xo y la rotación 
<i> 

0
• El periodo y amortiguamiento efectivos modificados de esta manera resultan de 

gran utilidad cuando se recurre a los métodos estático y dinámico de análisis 
sísmico, para evaluar los efectos de. interacción en el modo fundamental de 
vibración. 
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Figura 20. Espectros de respuesta :.inelásticos de sistemas suelo-estructura con 
( = ( = 0.05, v, = 0.5 y D/ R = 1, en el sitio CAO; se analiza el sistema 
acoplado (línea continua) y el oscilador de reemplazo (línea 
discontinua). 

Se trata entonces de encontrar las condiciones de equivalencia en el cortante basal 
resonante entre el oscilador de reemplazo sujeto al movimiento de campo libre y el 
sistema suelo-estructura sometido al movimiento efectivo, como se ilustra en la fig 
12. Para ello, conocida la función de trasferencia del sistema acoplado, el periodo 



efectivo se determina directamente como el periodo de excitación correspondiente a 
la posición de su pico resonante, en tanto que el amortiguamiento efectivo se obtiene 
a partir de [a seudoaceleración correspondiente a la amplitud de su pico resonante. 
Mediante esta analogía se puede encontrar que el periodo y amortiguamiento 
efectivos con efectos cinemáticos son iguales a (Avilés y Pérez-Rocha, 1995a): 

re= T' • • (26) 

(27) 

-
donde f; y ( son el periodo y amortiguamiento efectivos con efectos inerciales, 
obtenidos según las ecs 17 y 18 al ignorar el análisis de interacción cinemática. 
Además, Q.((t)) = Xo((t))j X

8
((t)) y Q,(w) = iPo((t))j X,((t)) son las funciones de 

trasferencia para los componentes de traslación y rotación, respectivamente, de la 
excitación efectiva en la cimentación; los movimientos de entrada así como las 
funciones de impedancia han sido reportados para cimentaciones cuadradas 
enterradas en un semiespacio (Mita y Luco, 1989). Estos parámetros efectivos son 
aproximados, pues se han despreciado la masa de la cimentación y su momento de 
inercia, así como el acoplamiento en traslación y rotación de la rigidez dinámica del 
cimiento. 

La aproximacwn para la interacción cinemática en términos de la interacción 
inercial puede confirmarse con las comparaciones que se presentan en la fig 21, para 
diferentes escenarios de interacción ante la incidencia de ondas de cortante con 
propagación vertical. Con trazo grueso se marcan los amortiguamientos efectivos 
aproximados y con trazo delgado la solución rigurosa; el acuerdo es muy bueno. En 
la fig 22 se despliegan los resultados rigurosos considerando (linea gruesa) y 
despreciando (línea delgada) la parte cinemática; resalta el incremento del 
amortiguamiento efectivo con el enterramiento de la cimentación D/ R, siendo R en 
este caso el semiancho de la cimentación cuadrada. 

CONCLUSIONES 

Se ha presentado una revisión de los criterios especificados en las NTCDS-DF y el 
MDS-CFE para considerar loufectos de sitio e interacción suelo-estructura. Se 
repasaron los modelos en que están basados dichos criterios y se examinaron los 
resultados que se obtienen de su aplicación. Asimismo, se plantearon aquellos 
efectos de sitio e interacción que no se consideran de forma explícita, a fin de que en 
la práctica se tengan presentes las limitaciones reglamentarias que derivan del estado 
actual del conocimiento. 

~/ 
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Figura 21. Amortiguamientos efectivos con la parte cinemática, para sistemas 
suelo-estructura con e;, =e;, = 0.05 y H,/ R = 1(--), 2, 3, 4 y 5(· .. ); 
soluciones aproximada (línea gruesa) y rigurosa (líneadelgada). 

En lo referente a los efectos .de sitio se hizo énfasis en la dependencia de los 
espectros de diseño con el periodo dominante del sitio; en este aspecto es necesario 
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investigar a fondo el criterio sobre la variación del coeficiente sísmico (ordenada 
espectral ·máxima) en función de dicho parámetro. Para la interacción suelo
estructura se exploró fundamentalmente el enfoque del oscilador de reemplazo, con 
objeto de ser utilizado no sólo para los efectos inerciales en el periodo y amortigua-
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Figura 22. Amortiguamientos efectivos con (linea gruesa) y sin (linea delgada) la 
parte cinemática, para sistemas suelo-estructura con ( = ?. = 0.05 y 
H,/ R = 1(-), 2, 3, 4 y 5(- .. ). 
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miento del modo ·fundamental, sinó tainbien· para los efectos cineináticos en el 
movimiento de la cimentación ·y, sobre todo, . para tratar la influencia de la 
interacción en la ductilidad estructural. La principal ventaja de este enfoque es que 
permite el uso de espectros de respuesta de campo libre sin efectos de interacción, a 
fin de obtener las acciones sísmicas de diseño .. 

Los criterios reglamentarios vigentes sobre efectos de sitio e interacción suelo
estructura son particularmente sencillos, ya que la principal intención de las 
NTCDS-DF y el MDS-CFE es sentar las bases para la consideración explícita de 
dichos efectos. Es de esperarse que en ediciones futuras de estos códigos sísmicos se 
cubran de man,era mejorada estas cuestiones; a la luz de los resultados de las 
investigaciones que se encuentran proceso. 
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COMPORTAMIENTO OE ELEMENTOS DE MN1POSTERIA 

Osear Hcrnán'dcz Bns i 1 io* 

1. INTRODUCCIOtl 

l¡¡ mampostcríu es uno de: los materiales de c~nstrucción más antiguos. util.!...· 

;:¡¡d~s por e;l hombre, lil noticin más ren•ota 'que se tiene de su empleo se 

puede leer \"n la Biblia, dondf'! en el cnpítulo del Génesis 11-3,4 dice ...•.. 

3lln día dijeron unos a otros ''Vamos a hacer ladrillos y a cocerlos en el 

fuego". Así, usaron ladril·los en lugar de piedra y asfalto nnturnl en lu 

gar de ~ezcla. 11 
Despué5 dijeron 11Veng<~n v<~mos a construir una ciudad y una 

'1, 

. torre que llcvtic hustil el .cie.lo. O" este modo nos hurcmos famosos y no 
......... 

tendremos que dispcrsurnos por la tierra----------------~---------------

así dice el relato donde apar~ntemente se comienza a emplear las mamposte-

ríns como elementos estructurales. 

Grandes obras de mamposterfu han perdurado en el tiempo como símbolo de la ·. 
grandeza de los pueblos, m~eslra de el lo son la pirámides en Egipto, Méxi-

co, etc¡ o ~ás recientemente las viviendas que tienen 500 o más anos de "'' 

tlgucdud. Sin cmbnrgo, probablemente es por estn razón, que la mamposterfil 

en HExico se asotia generalmente a procedimientos artcsana.les tanto en la fa 

bricación de lns picizns como en los procesos constructivos. Sin cmbnrgo, s 1 

bien todnvía se utilizan ampl lamente mnmpostcrías de piedru y ndobe de b~rro 

o de conc~eto de bojn resi~tcncia, tam~i6n desde hace muchos nnos se fubrican 

piezus de alta resistencia y buen control de cal~dud con. las cuales se hun 
• 

real i>~do obras de mamposteríu cnda vez más ntrevidas .. 

,, 
Director General, Proyectos Tensión, S. ,A.. de c.v .. 

A• 
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-Se fabrican comcirc.ialmcri'c en México ·t¡illlq·uc:i·a.a·:bb"r"ro extruldo con re

slstencla.de 400.kg/cm2 o superior y bJ'oc¡Ües de concreto en ros 

den lo~rarse-resistenclas sobre arca bruta superiores~ los 200 
. . 

que pu.:_ 

kg/cm2 . 

Con materiales semejantesenzonasdebajoriesgo sísmico como Suiza, lngl!!_-

terra y los _paises Escandinavos, se han construido muchos edificios de 

entre 15 y 2~'pisos a base de· muros de c'arga sin ningún refuerzo. En zo 

nas de mayor. riesgo sísmico como el. Suroeste ·de los EEUU ,se han constru'i 

1 
do edificios del orden de 15 pisos ·con _mampostería de bloque de concreto 

con abundante refuerzo. 

En ~éxico las construcciones a base de muros d~ ~arga de mampostería:han 

sido muy populares en edificios· de pocos pisos, principalmente con la 'moda 

• .\' 

~1 

., 
1 idad de reforzar los muros ·con· dalas y castillos. El 1 imite usual en " 

ed i fi e i os ha ·si do dé 5 o 6 p 1 sos. 

La ventaja principal del empleo de muros de carga es que el mismo elemen

to que ~lrv.e para subdividir los espacios_ y para dar aislamiento, tiene 

función estructural. Otras ventajas son que el sistema constructivo no 

requiere de equipo et'abor?.do y_ costoso y es Intensivo en uso de mano de 

obra no muy especial izada." Po~ estas· vantajas, la construcción a base de. 

muros de carga de mamp'osi:eria resulta conveniente cuando el espacio árqul-

tectoñico está muy subdividido y la distr!büción de áreas y elementos· de 

separación es regular tanto en planta como en elevación • 

• 

Las desventajas del empleo de muros de carga son la falta de flexibi 1 idad 

en la subdivisión de 'los espacios que resulta de la lmposibil idüd de. ren~ 

ver: las püredes divl~orias; la dificultad de ejercer un. control de cül idad 

estricto· tanto en el material .como en la construcción, y la baja resis'len- ' 
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tentia en t17nsión y la fragilidad ante deformaciones en su plano que obli

gan al empl'co de refuerzo y limitan su apl icaclón. en zonas sísmicas• 

Las· recomendnciones .para el· dise.ño estructural de la· mampostería han 

sido t~adicionaimente muy somera~, basadas en especificaciones de tipo 

.geométrico,. en procedimientos muy burdos de revisión de· esfuerzos y en el 

empleo de factores de seguridad muy altos. 

En años recientes se han. rea 1 izado es tud i ós bastan te extensos acerca de 

las propiedades mecánicas y el comportamiento estructural de la mampost=. 

rfa, ra.cunl hn permitido In elaboración de normas de diseño mns . . .. rae! o-

nales. Un ejemplo de ello son las normas ·para mampostería del reglamento 

de construcciones para el Distrito Federal. 

La mayor parte de los daños materiales y·pérdidas de vidas humanas a raiz 

de temblores importantes se han debido el colapso de construcciones de vi 

vlendas de uno ·a.cinco niveles. Las razones principales de estos colap

sos hnn sido: el empleo de ·111ateriales· de baja resistencia, o cuya resis-

tenci~ se deteriora ráp"idamente con el tie~1po. el uso de procedimientos 

constructivos que no permiten una 1 iga adecuada de los muros entre si y la 

adopción de soluciones a base de muros muy alto.s con pocas separaciones 

Interiores y c·on .techos muy pes!ldos o poco ~fg'idos • 

. En muchos casos la adopción de estas formas constructi"vas se debe a la 

falta de recursos económic;os que hace que se puednn emplear solo materi!!_ 

• 
les que se pueden ohtener prácticamente sin costo en el .. lugar, como el 

Jodo, la piedrn, la madera rolliza etc, y solo permite adoptar proccdi-

p1ientos constructivos que puedan. ser real izados direétamento por Jos habi 

tantes. No' resulta muy difícil encontrar modificacione·s <1 estos sistemas 

.. 
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de manera q_ue, sin que se requiera-un costo adlclon.<~l si!IJllflc<~tivo y sin 

cambiar radicalmente las caracterfstlcas de las viviendas, se obteng¡¡ una 

seguridad adecuada con el efect~ de sismos. • 

Cuando se trata de viviendas en las que se pueda lnvert·lr en materiales 

comerciales, como el ladrillo_,_ el cemeñto· y el acero, puede ob-tenerse 

s_egurldad adecuada contra sismos, .Y a. la yez condiciones de habltabi-

lidad favorables, mediante. el empleo de mu_ros de mamposterfa, de piezas 

. de barro o de bloque de concreto, reforzados en dlsti~tas formas para 
. . . 

propor~ionar una mayor resistencia y contl"nuidad al conjunto: En años 

recientes s.e ha incrementado notablemente el conoelmlento del comport!_ 

miento sfsmico_de estos elementos estructurales, lo cual ha permitido 

la elaboracl6n de recomendaciones especfficas p<~ra el diseño y construc 

cl6n de muros de mamposterfa en zonas·sfsmlcas. 

En.este"trabajo se tratará .de resumlr.los_princlplos del· _diseño sfsmico 

de las construcci~nes de mamposterfa, par.tle"ndo del comportamiento sfs-

1mlco observado ·y de resultados de ensayes de laboratorio¡ se recomenda-

' rán la"s formas de estructuraci6n que se consideran más eficientes, s¡: ,s~ . . . . . 
ila"larán los defectos que más comúnmente dan lugar a fallas y se darán i"!, 

comendaclones"especfficas de diseño. Se Incluyen materiales y procédl-

mientes constructivos muy distintos como las"construccion~s de.adobe, las 

de ladrillo no reforzado, las reforzadas con dalas y ca~tlllos y las que 
• 

~lenen refu~rzo en el interior de piezas huecas. Se -analizarán también 

algunos nuevos procedimientos de refuerzo que pueden resultar: convenien.-

tes en algunos casos y se harán.algunos comentarlos acerca de las form¡¡s 

de reparar las construcciones dañadas. 

• 



1 
•. ... . 5 

•. 

(si 
·. 

2. COMPORTAMIENTO SISMICO OBSERVADO DE CONSTRUCCIONES DE MAMPOSTERIA 

Construcciones de adobe. La experiencia con este material es difinlti-

vamente negativa. La escasa rés i S tenc i a en tens i 6n de 1 adobe y 1 a poca 

adherencia que se logra en las juntas con los morteros de lodo son solo 

algunos de los inconvenientes. Aún.con adobes de buena calidad no puede 

logr~rse una buena 1 iga entre los muros transversales; esto aunado al gran 

peso de los muros, y gener~lmente de los techiis, hace que .estos muros fa-

"llen generalmente por el efecto de fuerzas normales a su plano, ya sea por 

volleamiento o por fallas .locales por los empujes de los elementos de te-. . ~ 

che. En mÚchas ocasiones las fallas de estas construcciones han sido agr~ 

vadas porque el adobe se encontraba muy debill tado por efecto del intcmpc-

rl smo. 



.. 6. 

Como ~ecomcnd¡¡ciones gener¡¡les par¡¡ _mejor<~r el corr.port<~miento sísn¡jco de 

estas construcciones se pueden mencionar la selección cufd¡¡dos¡¡ de los 

suelos con c¡ut. "Se fa~rfca el ado~e, su mejo"ramiento con fibras o con 

aditivos estaDilizadores, la reducción de la altura de los muros al míni

mo admisible para la habiltabilidad de la vivf~·nda, la subdivisión de la 
. 

misma en espaci.ós pequeños por medio de muro-. 1 igados entre si con el. me-
... 

jor .cuatra.peo de las pie~as posi·ble, el evitar techos muy pesados y el 

estructurar estos techos para que tengan rigidez en su plano. 

Sin embargo, una mejora sustancial en el comportamiento sísmi~o solo puede 

obtenerse por medio de algún refuerzo _en e 1 adobe .que produzca una 1 i ga ;: . -

. adecuada entre los elementos y proporcione cierto confinamiento .Y ducti .J._!_ 

dad a los muros. Algunos de estos procedimientos de refuerzo se descri-

ben en la ref 1 • 

Construcciones de mampostería no reforzada. Las construcciones de tabique 

; o bloque de conc"reto sin refuerzo han tenido también un comportamiento sí~

·.·fnico muy ci~fh.iente ya que adolecen esencialmente.de los mismos defectos 

que las de ad0be: liga pobre y falla muy frágil. -Una fuente muy frecuente 

. de daños y .colapsos es la presencia de .huecos de pue.rtas y ventanas no -re

forzadas, en los _que la concentración de ·esfuerzos que se presenta en las 

esquinas provoca la iniciación de grietas diagonales que l-levan a la falla 

a todo el muro. Este tipo de construccióo debe evitarse en zonas sísmicas 

. exceptuando quizás construcciones que encierren espacios pequeños y con te-

ches 1 igeros. 

Construcciones de mampostería confinada. Se denomina así. a 1 os muros que 

están rodeados en su perímetro po-r castillos y dalas qu¡; forman un marco que 

l. 
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encierra tableros r.elativamente pequeños;· proporcionándoles una capacidad .. 
de deformac.ión mucho mayot" que la del muro no reforzado y una 1 iga muy 

efectiva con los· elementos adyacentes •. El comportamiento. observado de 

construcclone~ de este tipo ·hasta de vados pisos ha sido definitivamente 

mejor que el de la .mamposterfa ·no reforzada;. sc·c:uentan con criterios pa

ra fijar la .d(sÚibuclón d~ .los.·etemen~os re~ist~ntes y de su refuer;¡¡o y 
·. 

con ,procedimientos para el diseño de -la in~mpos·t~rra as·r reforzada. Hay 

que hacer notar'sln embargo, que si con est~·sistema se reduce mucho la 

. probabilidad de.un colapso 'de la construcción y de daños mayores, no se 

evl.i:a la poslbll !dad de agrietamientos diagonales en los muros, ya que .la 

resistencia en tensión diagonal dd la mampostería 'n~ se Incrementa aprecl!!_ 

.blemente por la presencia de las dala~ y castillos • 

Construcciones de mampostería con refuerzo interior. En años recientes 

se ha popularizado en diversos países· un sistema constructivo que consiste 

en·reforzar los muros de ple'zas huecas con barras verticales en los huecos 

de las piezas y horizontales en las· juntas o en piezas especiales. La ex-

perlencia sobre el comportamiento sísmico de estas construcciones es más o . . . 
menos ilmpl Ia, hay evlder·d¡·, :de que con cantidades· a'lta·s de refuerzo se obtle 

ne un incremento en la resi!:.tencla con respecto a .la mampostería: no reforza-
. 

da y un comportamiento bastante dúctil.. Hay q"!e recalcar que las cantidades 
.. 

de refuerzo necesarias para l9grar un comp.ortilmlento adecuado son muy altas 

y que se requieren separaciones pequeña~ tanto vertical·como horizontalmente. 
.. 

i1 procedimiento ti~ne distintas modalidades que llegan en muros de edificios 

al tos hasta el relleno total de los. huecos de l11s piezas ·con concreto y el co 

lado de muros delgados de concreto entre dos pi!ños ·de muros de milmposterÍil 

(cavlty wall). La flg 1 muestra ·lils·características de algunos procedimien

tos ·de rcfuérzo típicos. En Héxlco, fll· refuerzo Interior no es muy populnr 

. -

. . 



des de refuerzo· mucho menores que las mínimas especificadas en otras partes, 

con lo cval ~e·ha demostrado, tanto en laboratorio como en estructuras re¡¡-.. 
les, que se tiene un comportam·iento sísmico muy defectuoso debido a que la 

resistencia se deteriora rápidamente por la repetlc16n de cargas alternadas . 

.. 
Este procedimi~nto de refuerzo tiene la ventaja, sobre el de confinar con 

dalas y _castillos, de que ~1 refuerzo Interior poco espaciado irlcrementa la 

resistencia .y 1 imita el agrietamiento a' espesores· p~queños, y de qt.Je el. mu-

ro puede quedar aparente. :!ene sin embargo la desventaja d~ que las piezas 

huecas tienden a tener fallas locales por desprend.imi~nto de sus paredtis, que 

la 1 lga que· se obtiene entre los distintos elementos es menos efectiva .y..que 

la cantidad de refuerzo necesaria para asegurar un buen,comportamiento es ma-

yor;-

En· Estados Unidos y Nueva Zelanda la mampostería con refuerzo interior es bas 

tante popular-cómo sistema constructivo; sin'embargo es usual que se llenen . . . . 

·;completamente los huecos de 'las piezas con· un mortero muy fluido y con abunda!!. 
. . 

te refuerzo verúcal. y horizontal. Con es.te ·;i,tema, en mampostería de blo-

ques de concre~o, se obtiene prácticamente un muro mono! ftico, ya que el con

creto colado.en los huecos se adhiere-perfectamente al bloque; en piezas de 

barro la eficiencia del procedimiento es menor porque el é'oncreto del colado, 

·al· contraerse por fraguado, se separa del tabiq.ue; el empleo de aditivos esta 
• 

bllizadores puede evitar este problema •.. 

3. EVIDENCIAS EXPERIMENTALES DEL COH~ORTAHIENTO DE LA HAHPOSTERIA 

El di'seño de estructuras de mampostería habla. estado, hasta hace poco tiempo, 

b~sado en consideraciones empíricas sin aplicarle en forma racional los prl~ 
' 
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clplos ~lngen¡cdles. Ultimamente se han efectuado anlillsls.rucionalc~:~ pa-.. , . . . . ' 

ra ))'redecir la resistencia de mampostcrfas bajo dlférentes solicitaoioncs 

de carga.'como son flexocompresl~n, !=ilrga$· vertlcales,cargas laterales, t:tc • 
. . 

S lmul tlíneamente se him llevada a .cabo multitud: de ensayes· para comprobar 1 a 

validez de dichos análisis, 
•. 

Para determinar. las propl~dades bhlci!s'd.e la mamposterfa, se efectúan 
... o 

diversos ensayes. La prueba de compresl6n.en pilas, flg· 2,se emplea para .. 
Indicar la reslst~ncla axial de compresl6n (f~) debiéndose tomar en cuenta 

los efectos de esbeltez cuando esta reslsténcla fndlce se ex.trapole· a muros~ 
.. 

El ensaye en muretes, flg 3, se emplea pQra. determJnar el esfuerzo cortante 
• 

reslstenté en esta prueba se .aplléa 11.1. esp~clmen una carga ~iaoon,ol .qut:, le 

l~duce.Ja falla,encontrándose uná buená c.orr.elac16n entre los resultados de 

esta prueba y muros con caracterfstlcas afine$. En la parte. correspondiente. 

a Diseño de Estructuras de Mamposterfa se describe con cierto detalle la rea .. 
li zac i6n de dichos. ensayes: 

• 
3.1 Comportamiento bajo distintas solicitaciones· 

3.1.1 .F'Iexocompresi61\'En ID flg ~ se muestra la di'Strlbucl6r. d~: esfuerzos 
•· 

&!'puesta paro lo mamposted~ en el .caso de fJexocompresl6n, parr.. dlfer.entes 
. . 

valores de excentricidad de la carg'a llertlcal aplicada al muro • . 
Se han presentado diversas te'orlas para calcul·ar la resistencia en flexo-

• 1 

. ~ompresl6n de n1uros .tomando en cuenta c.fei:to.s: de.esb~li:ez, la 'más acertada 

es aquell'a en la que se procede en la•mlsma forma que para colunmas de con-· 

• creto , determln6ndose .te6rlcamentc diagramas de l~tera~cl6n carga axia·l-a!g_ 

mcnt~ flexlonante que como se observa en la flg S, existo bueno correlacl6n 
: . 

entre teorl a y resul todos de 1 oborotor 1 o; •· 
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3:1.~ Flexión y cortante 

·En e'structuras situadas en zonas sfsmlcas es ventajoso emplear muros para . 
resistir' fuerzas laterales por la g·~an rigidez que.tlenen esto~ elementos 

. . 
para cargas en su plano, sin embargo es necesario verificar que su resls-

• 
tencia sea compat'lble con dicha rlgld!lZ. Son ,tres las formas principales 

' ' 

de estructurar a base de muros: 

1. De carga, para soportar. fuerzas verticales y horlzonta)e~, fig 6a 

2. Como diafragma, e'stundo confinados en marcos de acero o concreto 

que le transmiten la; fuerza lateral·, flg 6b 

3 •. 'i1uro de cortante 

El primer tlpo·'de muro es eficiente debido a la presencia de carga verpl-

cal que hace que el muro sea más resistente a las fuerzas cortantes y a los 

momentos de volteo producidos por el·stsmo. 

La' principal función de los· muros diafraQma es.tomar la fuerza horizontal 

' ' 
que le trasmr'te el s_lstema de marcos, que.toman las cargas verticales; el 

muro func'tona entonces como un puntal ~e compresión. 

Los muros de cortante, aislados de la estructura de marcos', se construyen 

de co11creto r.eforzado debido a que.ta· baj'a ~arga vertical. los hace relati

vamente crTtlcos, raramente se hacen de mamP.os'terfa 

Para el diseño sísmico. no solo interesa l·a resistencia de la estructura an-

1 

... 

.. 

·te carga lateral sino que también es necesario conocer la capacidad de la mi~ 

ma para absorber la' energía introduci~a por el sismo y amortiguar el 

to inducido; asr como t;~mbién la ;~ltcr;~clón de est;~s propled;~dcs con 

rlodlcld;~d de l;~ fuerza horlzontDI 

movimie~' 

la pe-
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Las propiedades de rigidez y·reslstencla pueaen ca-lcularse en muros ens¡;y~ 

dos en carga' estática y en ciertos casos 'en especfmenes m~s pequeños:,para 

tener un¡¡ idea: de la capacidad ~e all!Ort_l~uamlento y deter.loro de la mam¡:o1_ 

terfa,es 'necesario efectuar' pr-ueb'!s dl.námicas clcllcas. 

Por lo general en la mamposterfa se presentan dos tipos de falla: flexión 

y cortante. La falla por flexiÓn se ~lcanza cuando f~uye el refuerzo ver 

ti cal con el que se refuerza el muro;· la. resistencia ante esta sol iclta

clón puede caicularse fácilmente suponlerido.un bloque equivalente en co~-• . . . 
presión en un .extremo y que el acero de ~efuerzo en el otro extremo del 

muro es1á fluyendo • 

Para alcanzar--la falla por cortante es ·necesario que prlmerDmente no se:' a.!_ 

canee la de flexión; es decir, solo se obtiene aquella cuando existe abun-
... 

dante refuerzo vertical y/o ~ucha carga axlal'o se trata de muros de gran 

longitud. 

Hasta 1965 la 'mayoría de los ensayes que ·se realizaban para determinar las 

características de·Jas ~ampo~terfas eran está~lcos; de lo observado en los 

últimos si?mos, ha sido evidente que los resultados de esos ensayes monotó 

nlcos sr•11 de valor 1 imitado- para dls.eño.sfsmlco, por lo que actualmente 

los procedimie'ntos de diseño que prc;>ponen.los .~iversos reglamentos están ba 

sados en resultados obtenido& de pruebas ante cargas laterales ~lternadas, 

aún cuando no de carácter dinámico, Es~o último no parece ser una 1 imitanle 
. . 

porque s~ ha observ~do que los resui ta4os de 'ensayes di námi c.os proporcionan 

valores más_ grandes a los obtenidos bajo c?rgas laterales alternadas 

·pSeU?9eStátlcas, lo que se explica porque las mamposterfas SOn muy rígidas 

·y su velocidad de respuesta ante- las excitaciones es .baja. 

.. 

~) 

¡· 

. · . 



.12 

La experiencia a mostrado que las· prl.né'ipálés \iariáblés_que·lnfluyen en . 
el comportamiento de. las mamposterfas son: tipo de pieza y mortero: confl 

namlent~; cuantfa y disposición del·refuerzo; .. re)IICÍÓ:" a.:tura 11 lon!Jitud; 

la car!Ja. vertical sobre el·muro y en ciertos caso el aplanado que se colo 
•. 

ca en una o en ambas caras del mismo, 

Se puede alcanzar gran capacidad de deformación para valores altos de la 

reiaclón altura a longitud, bajas ca~ga~ axiales y poca cantlda¡d de· re-
• • • 1 

fu~rzo vertical 'en los extremos del muro. ·Reduciendo la relación de as.-

pecto del muro, Dumentando·Ja carga axial .Y el acero de refuerzo en los 

exÚe.~os se a 1 canzan fa 11 as de t l.po frág 11 por cor~an te a través de gr•! e-

tas diagohales que pueden correr por la juntas de mortero o .atravesar las .. 
piezas y junta's· (t~n~ión diagonal); este último tipo de fal'la por cortan-

. . 
te es indicativo de lq máxima capaci~ad de la mamposte'rfa, porque el prim.:_ 

ro solo Indica qu·e se tiene un mortero de baja calidad, 

Tanto para flexión como por cortante~ el. comportamiento Óbservado ante al ter 

.naciones de carga puede res,umi,rse en la siguiente forma; para niveles bajos 

de. carga el. comportamianto es P.rácticamente 1 ineal, una vez que __ se agrieta 

el muro, tanto para flexión _como para cortante, se observa gue para uri mismo , ·J 

nivel de deformación se .ti~ne un d.ecremento. en' la resistencia ante al terna-

clones de carga·, siendo mayor para .el casos de cortante; también se diferen . -
cfa Ja forma de Jos ciclos histeréticos, y<¡ q!le para cuando 'predomina Ja fl.:_ 

xión estos encierran ún área II)UCho mayor 9ue para e.l caso de cortante •. Al 

l·ncrementa'r 1 a carga, nuevamente se presenta e 1 fen6n.1eno antes mene 1 onado, 

hasta que finalmente sé llega al colapso para deformaciones pequeñas en.el ~ 
caso·de cortante o grandes en el caso de ·fle.xión; en J¡¡s figs 9a Y9b se mues 

tra csquem5ticamente el comportámiento antes descrito. 
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A pesar de ser lü 'f<Jilü por cortuntc ln'inC:nos-ilcse5cln porque desürrolla 

menor capucldud de disipación de energra, llS la que más comúnmente se tic 

ne presente en;la realidad durante un sismo), 

En ambos tipos de fallas, flexl·ón-o cortante, se presen~an aplnstamientos 

y desprendimientos locales en los extremos de los muros para etapas cerca-
• f • • 

nas a la falla, dichos apla~tamientos son debidos a la gran expansió~ la~c· 

ral que tiene e.l mortero para altos niveles de esfuerzo, lo que produce 

tensiones en las piezus. En diversos parses se evita lo ~ntcrior co 

locando placas de acero perforadas en los extremos de los muros en las dos o 

tres hiladas inferiores y superiores,. ref 2, est~ ~esultaríi imprictic~ en 

'nuestro medio. una so 1 uc i ón no tan ef i e i en'te pero que ha dado muy buenos . re . -.. 
·s~ltados, aún en mamposterías de piezas huecas, es colocar varilla corr~ga

da ile pequeño diámetro (5/32") en la~ juntas de mortero, este refuerzo tam

bién ha probado ser efectivo para resistir fuerza cortante una ve_z que el 

muro se agrieta. 

En una serie de ensayes esfiítl'cos y dinámicos realizados por Will iam y Scri

vener, ref 3, en las c~ales ~pi icaron cic~os a diversos niveles de carga y 

frecuencias, encontraron que en aquell~s mures probados estáticam~nte y qué 

fa-llaban por. cortante, presentaban la misma degradación de carga que aque-. . . 

!los ensayados bajo condiciones dinámicas; ~in·. embargo, en aquellos que fa-

liaron por flexión, los ensayados dinámi~amen'te se -comportaron menos satis

·fnctoriamentes que los ~státicos equivalente~.· Esto último es debido por el 

movimiento violento en el caso dinámico se pierde más rápidilmente el mate-

rial que confina el acero, pormitiendo el pandl!o y reduciendo la c,apacidad 

·del muro a flexión; no es el caso de cortante donde .la resistencia esL5 bá-

sicamente proporcionada por la mampostería 
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TambléO se hit ObsC·rvado que -es más eflciCnie Para soport¡¡r fuerzas cortan-... 
tes el refuerzo horizontal colocado en las juntas y ·distribuida en forma 

unlforme.en la·altura del muro, ~ue el vertical colocado .en los extremos o 

en el Interior de los piezas huecas:· 

Cuando fa mamposterfa se coloca en el ln.teriQr de un marco robusto de ace

ro o concreto, se pueden segu 1 r 'dos cam 1 nos; 

1. Aislar la mamposterfa del mari:o para que aquella no sopdrte 

.. 
2. Hacer que trabaje la mamposterfa al colocarla con contacto· . . . 

· · . ··con. el marco perlmetral • ¡. 

.. El primer aspecto es muy difícil de real liar además de costoso; en el se

gundo caso se Úene un gran l~cremento de la rigidez lateral del sistema 

y de'· su re.slstencla. Ensayes realizados demuestran que es posible tener 

comportamiento dúctil cuando las columnas tienen refuerzo suficiente por 
. . . 

cortante para permitir que desarrollen su momento de fluencla. El refuer 

zo horizontal colocado entr~ l~s Juntas de mortero ayuda a repartir mejor 

: ,;la fuerza corta~¡~ te en toda la· a 1 tu'ra de 1 ·muro e vi tan do que se. concentre 

en sus extremos superior e Inferior. .. 

. ).2 Evidencia experlmental'.real Izada .en ·M~xlco 

. En la ref ·4 se compila. la lnformac16n experimental que se tenía 

co hasta 1972 aproximadamente •. 
•. 

en M~xl 

Para carga lateral estát!ca se ~fectuan dos tipos de pruebas; el denomina-

' 

. do en voladizo, flg 7o,'donde se preSe(ltOn momentos flexlonanLeS que pueden e 
.llegar· o sor crftlcos; y el enS~Y,e de comp.res16n diagonal, fl!) 7b donde so-

ló $e Inducen deformaciones por cortante. El efecto de pisos superiores se 

' . 



.. 

15 

. - ·n • 
represent<~ \:tll'l' -c:TTg:¡-•¡¡¡:!ITn:.l1. 

·, .. 
L<~ primer<~ forma de ens<~ye tr<~t<~ de ser r~presentütlva de los muros de c<~r 

. . . 
ga; mlentra·s que para cuando se· tiene un marco confinante, el ensaye de 

compresión d.lagonal Intenta reproducir a un muro diafragma • 

. Para cargas laterales dinámica~ y alternada.; también se efectuan la~ mis-., 

-mas formas de ensaye. 

En .las flgs 8 y 9 se muestran diversas curvas cargas-deformación angular para 

diferentes formas de ensaye y en la flg 10 ·1a forma tfpll::a de. falla . 

.. 
Se tienen ~11 general tres formas de agrietamiento': la debida a flexión se 

caracteriza porque es una grieta sobre un~·Junta del mortero cerca de fa 

base del muro; la falla por cortante corre alternadamente por las juntas 

verticales y horlzoritales y la falla ·por tensión diagonal atraviesa Indis

tintamente piezas y mortero. 

:· 

La presencia de alguno de estos tlpos.depende principalmente de las caracte 

·rrsticas de la mamposterfa-asf como también de la solicitación de carga. 

En el muro.en voladizo la. falla se Inicia por agrietamiento en la base, 

presentándose después una h 11 a por agr 1 etam 1 en to d 1 agona 1 a 1 aumentar 1 as 
. . 

deformaciones. El tener carga ve·rtlcal aume~ta ·apreciablemente la carga de 

.primer agrietamiento y tlende'a llevar a •un tipo de füllu por tensión ding~ 

nal, disminuyendo la ductilidad del muro: El agrltamiento por .flexión se re 

duce también al aumentar.ei acero de ~~fuerzo en los extremos del muro·. El 

refuerzo interior puede; aumen.tilr la resistenci;¡·máxima pero no sustanciül-

mente la de _agrietamiento. 

Para muros en compresión diagonal se presentan fall<~s de cortante o de ten-

:..? 

.. - ~ .. ,, 
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s~ón diagonal y esto depende de las características de la mampostería¡ 
o o o 

aquf. tamb.lén la carga vertical Incrementa la resistencia al agrictillalento 

. · y la niáxfma, peto también la defo.rmab'll !dad del muro¡ el licero Interior lo.!!_ . . . . . . . . . . . 
menta ligeramente la carga ·res'ls~ente al agrietamiento pero disminuye la 

deformación correspondlente,aumentando la carga m5xlma y la deformabllldad 

post-agrletamlqnto. El aplanado del muro contribuye en forma Importante · 

a la resistencia del mismo. Se ha visto que el confinamiento e'\terior del 

niuro no 'Influye apreclabl.emente en la resistencia al agrietamiento, pero sí 

·en ·Ja resistencia ,y ductil ldad a la faJI'a. 

l. 

La prese'ncla de agrietamiento no implica necesariamente la .falla del muro 

.sino que es.ta depende del conflnam'iento, refuerzo exterior e interior, que 
1 

este tenga y que puede hacer ~ue el muro resista cargas mayores a la de 

agrietamiento. 

-Desde el punto de vista prác.ti_co si se refuerza convenientemente los extre-

-mos del muro, el problema de flexión desaparece y puede considerarse que la 

principal sol !citación es u~a carga diagonal de compresión equivalente,a la 

que se. añade. la carga vertical proveniente de pisos superiores. 

Los· estudie-s bajo cargas dinámicas ·.X alternadas son bastante complejos¡ en 

la flg 11 se mues't.ran las características de respuesta que. más nos interesan 

~el muro siendo estas: la capacidad de energía,. capacidad de disipación de 

energfa, el factor de ductil Ida~ y el deterioro del muro,el cual se define 
~ 

'como la pérdida de rigidez y resistencia debida a la alternación de' carga, ., 

flg 12.· 

Para ca,rgas alternadas el deterioro del muro es pequeño cuando se tienen de-

formaclónes angulares menores a la del agrietamiento y después de éste el 

deterioro depende· de la resistencia del má~co confinante. El material hue 

1 
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có es mas sen~ibl~ al deterioro que.una maciza; 
.. @ 

y es diferente la intcnsi- . .. 
·dad del deterioro si la falla es por flexión (dúcti J.) a ·que si es por cor-. . . 

tante o por tensión diagonal (frhll)' Sll!ndo mayor en los últimos casos. 

La carga _vertical reluce apreciablemente el deterioro. El deterioro mayor 

se tiene al pas_ar al segundo c_iclo de carga después del cual permanece casi 

1 na.l ter.ado •. · , 

En la ref 3 se.estudió'el comportamiento de muros bajo cargas cicl leas di

námicas observándose que el mismo comportamiento que un muro ~iene para ca~ . . . 
gas alternadas se presenta P.ara cargas dinámicas con excepción de la prueba 

en voladiz~ sin carga vertical (la de más flexfbflidad),en la cual la prueba 
.• 

dinámicas ~uestra gran dcterf9ro del muro, pero este caso tiene poca lm('orta!!. 

cl.a desde el punto de vls_ta práctico ¡;·ara una mamposter:ra. 

Se real lz6, recientemente un estudio para tratar de.obtener procedimientos. ec~ 

nómicos para mejorar el comp,ortamiento sfsmico de la mampostería de piezas . . 

huecas con refuerzo interior (rcf 5). 

.Se estudiaron diversas distribuciones de refuerzo (fig 13) que permitiesen 
i 

mantener la capacidad ele c.,.rga.del muro después del agrietamiento sin que se 

viese disminuida por _repeticiones de cargas alternadas. 

Se encontró que la adición de barras de. refuerzo de pequeilo diámetro (llnvn) y 

'de ~Ita r~slstencfa (6 000 kgi"cm2) en las juntas horizonta-les, aumenta 1 igera . . -
mente la resistencia, restringe la propagación del agrietamiento del muro y 

. 
'reduce el deterioro ante la repetición de cargas. Este ref~erzo pudde colo-

carse también en muros de piezas macizas con ca~ ti )los, produdendo una_ dis

tribución más uniforme de los esfuerzos cortantes en '-toda -la longitud del mu-

ro y evitanoo las altas concentracio-nes de esfuerzos que se producen en los 

.castillos cuando el muro se agrteta di¡¡gonalmente. Cuando no se coloca este 
,. 

• 1 

.. 
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refue~:zo en las juntas, .resulta muy conveniente 
4 

que los ·castl llos ·cuenten 

18· 

con refuer.zó especial en sus extremos para evitar su fa-lla por cortar]te 

después ~e que ~l muro se agrlet~ di~3onalmente.· .. 

4. REGLAMENTACION SOBRE ESTRUCTURAS DE HAMPOSTERIA 

Desde t"iempo ._Inmemorial se ha tratado 'de Implantar regl!!inentos de diseño .. 
que .aseguren buen comportamiento e.structural. Del primer. reglamento que se 

tiene evidencia es el que se contempla dentro del Código de Hamu1rabl, decr!:_ 
. . 

. tado por el Rey de Babrlonfa,Hamurabl ,en el siglo 2.0 A.C.. En ese código 
. ·. . . 

se con~emplan diversos tlpos_de leyes: civiles, penales, técnicas, etc.· 
0 , lo 

Dentro' de l.o relacionado con el aspecto construcción,el código mencionado 

.~stablece que ••••• ;,:• si por causa adjudlcable al constructor se dana, la 
-

propiedad, aquel tendrá que p.a_gar la reparación del inmueble; si un ese!~ 
... 

vo. muere por la falia de la construcción,el constructor deberá sustituir 
.. . · 

el esclayo al dueño de la vivienda; si ~uere un hijo del propietario por la 

misma razón ·se tendrá que matar a un hijo del constructor ....... ; si muere 

·el propie~arlo, se debe dar muerte al constructor--------------, con normas 

como las anteriores· segoramente en nuestro- tiempo sedan muy pocos los que .. 
se dedlca"r"íañ al diseño y construcclón"de r-·.otncturas. 

Afortunadamente . .1 ps avances de 1 a tecno log fa ha u hecho que ahora 1 os ·reg 1 a-
.. 

·mentes equll lbren los principales _aspectos de una construcción: seguridad y . . 
economfa 

~ 
El Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal, ref 6, incluye un 

capftulo sobre diseño Y. 'constr.ucclón de estructuras de mampostería,. el ~ual 

ha sido modificado sustancialmente con respecto a la versión anterior y tra

ta en de-talle los requisitos parÍ! dlsei'io sfsmlco. 

Uno de los problemas que se enfrentan al elaborar recomendaciones de diseño 
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para mampostería es la gran variedad. de materiales de distintas formas y 
@ 

propiedades que se t"iene que cubrir. SI se establecen requisitos genera-
• 

les, hay _que fi:Jar criterios cor.1~nes ·para. detennlna_r los esfuerzos básicos 
. . 

·resistentes de la maniposteria (principalmente resistencia en compresión y 

en cortantes)· •. Con este fin en el reglamento se establecen pro-
•. . 

cedlmlentos de ensaye relativamente simples para determinar dichas pr.ople-· 

dades cuando no se tenga Información previa· acerca éle ·ros materiales en 
. . . . 

cuestión y se proporcionan, además, valores especfflcos para Jos materia

. les .de empleo más común para los cuales se cuenta con un número suficien· 

te de d~terminaciones; los esfuerzos·propuestos representan valores carac 

tedsticos 1• o mínimos probables, del esfuerzo de falla, determinados con. 

·el criterio de que la probabll idad de·· que no sean alcanzados por los mate 

dales empleados en la estruc.tura sea muy pequeña. Dichos esfuerzos con
< 

rresponden a la resistencia d~ la mamposterfa sin refuerzo. Se considera 

que la presencia de castLilos ydalas Incrementa solo ligeramente la resis-. . . 
tencla a co~preslón y a cortantes. El refuerzo interior sf proporciona un 

aumento apreciable de la res'ist'encla con respecto a la mampostería no refo!, 
. ;l . • 

zada; dicho incremento solo puede determinarse en f.orma cor~fi"~>-le-mediante 

.. :.\' :. 

ensayes a escala natural de muros con la misma disposición 'de refuerzo que se 

.va a emplear en la construcción. En forma co-nservadora el reglamento per

mite· que los esfuerzos resistentes para la mamposterfa no· reforzada se incr=. 
1 

menten en SO% cuando se emplee las cuantias y distribuciones de refuerzo in 

terlor especificadas por .el reglamento que se describirán más adelante. 

~ 
·Las normas para mamposterfa del nuevo reolament'! especifican dos modal i,~ades 

. 
para _el refuerzo de la mamposterfa;la que se denomina mamposterfa confinada 

es la usual con castillos· y dalas para Jos cuales se fijan separaciones y re-

~ •. 
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é/1 
qulsl~os de 'refÚerzo.slmilares a Jos del reglamento anterior. En el otro pr~ 

cedl_miento, denominado mamposterfa con refuerzo Jntérior, se coloca refuerzo 
• 

vertlcal,en el· inter_lor de los h.uec~s de las piezas y ref.uerzo horizont<:l en 

piezas que permitan colocar· varillas en· la~ Juntas y proporcionarles el rec,!;l_ 

brimiento necesario para que puedan trarismftirse los esfuerzos de adherencia, 
. . . ' . .· 
Las normas aamiten también construcciones de mamposterfa sin refuerzo; sin e~ 

bargo, exigen que se diseñen con factpres de seguridad muy altos, lo cual hace 
1 

que solo para construcciones de un nivel con alta densidad de_muros y techos 

ligeros, resu.l te econ6mlcamente factible construir muros sin refuerzo. 

El reglamento Incluye dos p~ocedimientos de diseño con distinto nivel de refl 

namlento, .El.!~Jétodo slmpl ificado es apl !cal:¡ le a la mayorJa de construcciones 

para vivienda que cumplen' c'ón fequisistos no muy estrictos en cuanto a densi

dad de muros, altura máxima d.e muros y a~sencla de,grandes excentr.icidades de 

las cargas. El método detallado de diseño es aplicable cuando no se cumpl<~n 

las condiciones impuestas para el empleo del· método simplificado o cuando se 

quiera obtener un diseño más refinado. Ambos procedimien1os están planteados 

en un formato de diseño por resistencia QUe es' el adopatado en general por el 

· .. ~eglamento (hay que revisar qué el efec~o de las'cargas de trabajo multiplic!!_ 

do por un factor .de car~a, Fe• no exc~da de la resistencia calculad<~ multiell 

cada por un factor de reduce i 6n de res 1 s tenc 1 a, F R) • La conversi6n a un.for-· 

·maro--de esfuerzos admisibles es-casi inmediata si se agrupan los factores pa!_. 

clales de s~guridad en uno solo que afecta al esfuerzo ~eslstente. 

' r'¡ ¡~u\. 
¡1.¡·~ 

' ' ~ ... 

.. s 
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®. 
La carga vertica_l resistente se calcúla com PR .. FR Fe f~ ~· en que~ es 

el área transversal bruta del muro, f~ el esfuerzo ·résistente .en con1presii5n 

y FE un f~ctor ~orrectivo por la·~sb~ltez,del muro~ ~or 1~ excentricidad 

de 1~ carga pa~a el cual se ·dan· valo.res fijes en el método simplificado y 

un procedimientos para su determinación en el método general en función de 

la esbe'ttez y e)\céntrlcidad calculadas. El factor de red1,icclón FR vale 0.6 

para.muros reforzados y 0.3 para no re.forzados. 

El clilculo de la resistencia a cargas laterales está 1 igad,;¡ a fos métodos·. 

de diseño sfsmlco especificados por el reglamento. Para la mayoría de las 

cons'trucciones de mamposterfa es apl icabl.e un método·- slmpl ic:ado de diseño 

sfsmlco que"·permlte encontrar en forma muy directa las fuerzas laterales pa ., -
·ra las que hay que diseñar los muros. Se especifican en este mt5todo simpll-

.ficado fuerzas actuantes mayores para ~uros de _piezas huecas que para muros 

de piezas macizas debido a la diferente ductilidad y deterioro que se tiene 

' en los dos casos, Los requisitos que,· según el reglamento, debe cumplir la 

mamposterfa .confinada en lo que respecta a ubicación de los castillos y da

.. fas y a la cantidad de n;fuerzo longitudinal y transversal en ellos, se pre-
. ~ 

ser.ta~ en el manual sobre Dls~ño de Estructuras de Hamposter.ra. Los requls.!. · 

tos para la mamposterfa con r.cfuerzo interior,. fijan la cantidad total .de re-

·fuerzo en 0,002 veces el área del muro y su sep¡¡ración máxima en 90 cm, 

Para la determinación de fuerza cortante que resiste el muro se especifica 

• 
en. el método simplificado 

. . 

en que v* es el esfuerzo resltente en cortante y FR el. factor de reducción 

que debe tomarse como 0.6 par~ muros confinados o con refuerzo interior y 

,, 

·, .. 



.,. 22 

. y 0.3 p¡sra muros-ño rC"rori:iiiTos o cuyo re'fúii'rzó .. no cúmple con los req1ft5i tos 
.. . . . 

mfnlmos especi.ficados. En el método detallado se especifica una exr.rpsllin 

más refinada que toma en cuenta el efecto de la carga axipt, en la resisten . . 

cla al cortante. 
. ... 

Además.de la resistencia a fuerza cortante.u~ necesario revisar lo resisten 

cia a momento 1'lexlonante debido a l·as cargas laterales,para lo cual 'puede 

llegar a necesitarse refuerzo especial en los extremos del muro;¡ en este ca· 

so la resistencia se pue~. calcular con los pro~edl~ientos que se emplean p~ 

ra concreto reforzado. . ' 

¡, 

Todo lo anterior se puede ver 
((.) 

con más detalle en el.manual sobre diseñ.o:dc ~ 
., ~~ 

.es t ruc tu ras de mampos ter r a~ , . 

5, OTROS TOPICOS SO~RE MAMPOSTERIA 

5.1 . Recomendacion'es generales sobre la estructuración de construcciones de 

mampostería 

Las recome.ndaciones ·siguientes -se refieren a la estructur¡¡ción de las cons· 

truccl.ones, a los materi"ales y el refuerzo, a to's d~talles y procedimientos 

constructivos. 

Debe proporciona~se un sistema resistente en dos direcciones ortogonales, es 

te requisito obvio ~o siempre se cump\e; especialmente en.casas habitación 
• 

es frecuente que los elementos resistentes estén alineados en una dirección 

y que en la. normal .a ella exista un n~mero muy reducido de muros cpn grandes 

aberturas para puertas y·ventanas. En cada dirección deberá proveerse una 

densidad adecuada de elemenos para resistir las fuerzas sísmicas. 

La distribución de elementos rcsl'stentes· debe ser aproximadamente simétricu 

•• 

• 

• 
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para 
@ 

evitar problemas de torsTones en ·planta que aumenten las fuerzas latera 

les en los muros; esto debe cuidarse especialmente en las construcciones de 

varios nlyeles.: 

Los sistemas de techo y entrepiso deben ser.capaces de trasmitir las fuerzas 

laterales a .los elementos que tengan resistencia en la dirección de la acción 

sfsml"ca. Esta condición no ·se cumple en t_ecl10S de vigas o ·armüduras 'no con

traventeadas en.su _plano, las cuales _empujan directamente sobre los muros 

transversa les ·y provocan fuerzas lmporta·rites pe.rpend i cu 1 a res ¡j 1 os pj anos. de . . . 

dichos muros, causando frecuentemente su falla por.volteamlento. El contra-

_venteo áel techo,. la colocación de una dala de remate perlmetral, la liga e~ . . 

tre muros transversa 1 es y el anclaje de los muros en su e 1 men taclón son fac-., 
o 

tores que eliminan este prob 1 ema_. 

La fa.lla por efecto del sismo actuando sobre ra masa misma del muro en di-rec 

clón normal en su plano ocur,re con frecuencia en bardas y muros pesados no re~ 

trlngldos en su extremo superior. Es Importantes por lo tanto proporcionar un 

,anclaje apropiado a. la clm~n'taC'Ión y elementos verticales resistentes. En mu 
. . 

ros apoyados en sus cuatro extremos, la f::.llr~ .. por e_mpuje .. normal al plano es 

poco frecuente, pero puede presentarse si se Pmpl"ean morteros muy pobres (por 

.ejemplo, los morteros a base de lodo para pegar adobes) o si se llenan solo 

parcialmente las juntas (como es usual en algunos lugares·para bloques de con 

· e reto). 
• 

L<i presen~la de aberturas en los muros provoca concen"traclones de eJfuerzos 

que favorecen lü formación de las grietas diagonales. Es conveniente q~e 

exls~a un refuerzo continuo en la periferia de los huecos. 

'' 
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. ~' paredes Debe ~vitarse el empleo de piezas ·con altos porcentajes'de huecos Y 

delgadas por~ue· esto propicia fallas frágiles y deterioros graves y muy rS .. 
pi dos. 

• 

5,2 Nuevas formas constructivas para la.mámposterfa 

Se han desarrotlado recientemente, ·o están en la etapa de desarrollo,. nuevas 

técnicas para la construcc16n y r~fue~zo de los muros que presen
1
tan alguna~ 

vantajas· sobre las tr<ldicionales·. En algunos casos se trata de sistemas ra-

. dlcalmente d'lferentes a los usuales, .en 'otros, de pequeñas modificaciones 

que .pretenden mejorar el comportamiento estructural de los muros, Alguras 

·de las alt!''rnatlvas más Interesantes se describen a continuación. 
., 

Refuerzos especiales en la mamposterra-convenclonal. Con el fin de mejorar. 

·la ductilidad de los muros .y 'reducir el deterioro de su rigidez y resiste_!l 

c'la ·ante el efecto de cargas álternadas se están eHudiando detalles de re-

fuerzo aplicables ya sea a muros confinados con castillos o a muros con re-

fuerzo Interior o a ambos .• 

La adición de barras de 'refuerzo de pequeño diámetro (rf = 4mm) y de .. al ta re 

sistencla'en las juntas horizontales aumenta ligeramente la resLleo:cÍa, res 

trlnge . .la prol?agaclón del agrietamiento del muro y reduce el deteri0:·o ante la 

· repetición de cargas. Este refuerzo puede colócarse también en muros de pie

. zas macizas .con· castillos, produclen.do una distribución más uniforme de los 

esfuerzos cortantes en toda la .longitud· d~l muro·y evitando las ¡¡J tilS concen-

.' traclones de esfuerzos que se producen., en los extremos de los castijl los cu¡¡.!l 
• • 1 

do el muro se agrieta diagonalmente • Cuando no se coloque este refuerzo en 

las junta·s, resulta muy conveniente que los castillos tengnn rufuc·o·zu c,;peciol 

eo sus extremos para evitar su falla.por cortantes después de que el muro se. 

: 

-• 

· . 

• 
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: 
agrieta diagonalmente. La fig 13 ~uestra una forma en que puede 6 

propord~ · 

narse· este refuerzo . 

. . 
En muros con refuerzp Interior también resulta muy conveniente confinar el 

refuerzo· vertical en los extremos de los muros, ligando por medio de estri-

bes, placas o mnllas, como se muestra también en la fig 13. 

Hamposterfa con junta seca y con refuerzo en las caras exteriores. La mam-

postería con junta seca ~onsiste en colocar las piezas sin mortero en las 

·Juntas, formando el muro por la simple sobreposición de las piezas. La·¡ iga 

estruct!!ral del muro puede iograrse mediante el empleo de piezas machihcmbr!!_ 

·das en las,'que se produzca un ancl.aje mecánico de las piez<;~s, o medianteo un 
., 

·aplanado en las dos caras del muro que proporcione continuidad al conjunto . 

La principal ventaja que se aduce para estos procedimientos es la rapidez de 

la construcción. 

En Jo que respecta al compo.rtamiento sísmico para la mampostería de piezas 

machihembr<jdas no se cuenta ¡:on. información experimental. Para asegurar que 

se desarr.olle la trabazón mecánica parece necesario que los muros estén con-
' . 

finados por dalas y castillos, lo cual elimina en parte las ventajas de la 

rapide~ di construcción En este procedimiento se requiere que las pi7zas 
~ . . . . 

tengan d imens i one·s muy uniformes para P.oder con-struir e 1 muro a p 1 orno y a n .!_ 

vel sin la ayuda de ·las juntas· de mortero que absorben las diferencias geom.§_ 

tri·cas. Se requiere además que las piez¡¡s tengan. buena estabi 1 idad volumé-
• 

. trlca. Se. han empleado para este procedimiento piczus de suelo-cemC:.~to, de 

concreto 1 igero y de barro macizas o huecas. En. la. fig 1~ se muestran algu-

nas d~ las formas propuestus. Las piezas huecas machihembrudas permiten la 

coloc·aclón de refuerzo en los huecos verticales, lo cual aunado u la trubuzón 
.. 

mectin 1 ca de 1 as p i.ezas pos 1 b 1 emen te dé 1 ugar a un s 1 s tema constructivo con ve-
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niente en zonas sísmicas. Se requiere, _sin embargo, estudios 
~/;). 

adicionilles 
. . 

para encontrar las formas, materiales y procedimientos constructivos con•. 
. ' 

venientes .Para ~as piezas y para comp.robar experimentalmc;m~e el 'comporta• 

miento sísmico. Desde el punto.de vista del comportamiento sísmico parece 

conveniente, y amerita estudio, el empleo de piezas ~chihembra~as con jun

ta de morter\l• 7ón lo cual al anclaje m~_~ánicci dD las piezas se SIJIPil a la 

adherencia del mortero para mejo\ar. la resistencia al ·cortante. 
1 

Recientemente se ha Introducido comercialmente un mortero a base de cemento, 

aditivos qu_e proporcionan aJt¡¡ adhesividad y fibra de vidrio, el cual coloca-

do conp""aplanado en muros con junta seca, les prol?orciona una alta resisten-

cla en ten"si6n. Se han realizado diversos ensayes {ref 7) para estudiar el ., 
comportamiento estructural de este m~teriDl, aplicado principalmente a muros 

de bloque de concreto. Se ha observado que, con respecto a la de un muro del 

' 

mismo material junteDdo con·mortero, la resistencia a carga axial de los muros 

·así constru_idos es ligeraJDerite menor, la resistencia a cargas normales Dl pla

no del muro es· varias veces superior, la resistencia a fuerza cortante es li

.. •' geramente mayor y la ductil ided ClS mayor para las mismas condi.clones de confi-. . 

namlanto. SI se coloca algún refuerzo Interior en "los huecos extremos para 

prop~rcionar 1 iga entre los "muros y para mejorar la ductilidad, se consideru 

que estr. procedimiento da lugar a una segurida~ aceptable contru sismo en 

construcciones de uno a dos n.fveles: El co"sto del prouducto, patentado, pilru 

el aplanado es relativamente alto; sin ~m~argo, se 

queños para los aplanados (3mm). Se afirma que el 

requieren espesores muy pe 
. t 1 -

costo total es cclmpetitivo 

con el de un muro convencional con apl~nado de yeso en ambas curas . 

. 
bras minerales o vegetales (henequén, bambú, :etc) más económicas que li!s. de 

. . ;; 
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vidrio y la ~ustltución del cement~ por el azufre son alternativas que se 
C=iJ 

han sugerldó pero que no han sido suficientemente ·e~tudladas, . . 

. . 
Un procedimiento de ~ste tipo que h;i sido ;ompl lamente usado y que. resulta 

.. 
muy eficiente es el de reforzar los müros con una malla de acero (electro-

_soldada o tela ~e gallinero) anclada perfectamente al muro y recubierta 

por un aplanado de mortero de cemento, ·Este procedimiento se hll empleado 

esencialmente para refuerzo de muros ·agrietados.· 

.. 
Mampostería con morteros de alta adherencia. Cuando se emplean piezas de 

bu~na c~l idad (tllbiques exti-uidosy bloque de concreto tipo pesado) la re

sistencia .al cortante del muro es;á regida por la adherencia entre el mor-
., 

. ·tero y las ple~as en las juntas; si se mejora dicha adherencia se puede a.!_ 

canzar la máxima resistencia del muro que está regida por la falla en ten-

slón de las piezas •. 

• 
Se. ·han estudiado di.versos aditivos para el mortero a base principlllmente 

de resinas· epóxicas y se han obtenido Incrementos muy sustanciales en la . . 
adherencia. En algunos.países estos morteros de alta adherencia se prod~ 

.. 
cen comercialmente, pero su empleo aumenta radicalmente el costo de los mu 

ros. 

Mampostería postcnsada. La capaddad de carga de muros de mampostería está 

limitada por su baja resistencia a esfuerzos de tensión producidos por fle 

.. xlón o fuerzas cortantes .•. la resistenc-Ia a estos efectos puede me~or¡¡rse 
. . . 

sustancialmente si 'se Introducen en l~s muros esf~erzos de compresión mcdill~ 

te técnicas de postensado •. Aunque el postensado reduce la capacidlld útil de 

los muros a carga axial, esta rara vez es crftlca en·zonlls sísmicas y normll.!_ 

mente son mucho más Importante las ventajas que el presfuerzo proporciona, 

.. 
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que·son las siguientes: se evita el ~grletamleñi:·o-·por flexl6n en muros, 

Incrementa la resistencia a fuerza 
···(· 

cortante porque se reducen los esfuerzos 

de tens16n diagonal y se logra una dlstrlbuc16n· de carga más uniforme en la . . 
cimentación. El postensado ha sido poco usndo hasta la feeha principalmen-, . 

te por el desconocimiento de las· pérdidas de presfuerzo que se pueden tener 

y por las dificultades del procedimiento, 

Algunos ensayes realizados en el· Instituto de Ingeniería, ref 8, lhan demos 

'trado que la.s pérdidas de 'presfuerzo SOn del mismo orden de las que se Ob-, 

tienen en estr~cturas de c~~creto ( entre 10 y 20%) y son menores en piezas 

. ·de barro''qu~ en bloques de concreto, que deben evl~arse los sistemas de 'pn

.c.laje a bas'e de cullas y que re.sultá. convenlimte el empleo, de un sistema de ., 
P?Stensado como el mostrado en la flg 15.en el que los cables pueden tensarse · 

en etapas de. acuerdo con el proceso c~nstructlvo, reduciendo así, o eliminan 
. . 

do, las pérdidas de presfuerzo. 

·5.3 Repáración'y refuerzo de la mampostería 

. . . ¡ . . . 
... Cuando una construcd6n ha sufrido daño por efecto de un s 1 smo no es sufi-

ciente normalmente con repar<~rla (r~lntegrar •,u. !''lsis.tencla original) sino 

que es neces_arlo reforzarla, o sea Incrementar su resistencia con respecto 

·a la que tenía _arites de la OCUfrencla del daño,. para que este no ocurr¡¡ nue. 
. . ·~· . . ~. . 

. ·--~ 

,vamente si se presen'ta lamls!'1!1 solicitación. 
"'···· . ~~ 

Los procedimientos de ;efu~ .. f~ilimplican .. ca.sl slenipre una restructur'!ción de 
• 
' la construcción mediante la adición de nuevos elementos resistentes, o ID rl 

~ldización, el confinamiento, el anclaje y el refuerzo de los elementos exis

tentes, En general hay que hacer que la estructura cumpla con los requisitos 

descritos en los capítulos anteriores. El ·refuerzo de construcciones de m¡¡m-

posterra· Implica ope·raclones bastante laboriosas como el colado de dalas y c¡¡s 
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do 'ilCt.Uill de conocimientoS acerca del .diseño de mampostería ilnte diversa¡ 

solicitaciones de carga ha avanzado notablemente. 

Para el ·caso de flexcicompresi6n s'e p~eden elaborar diagramas de .interac· 

ci6n que ·se ha visto experimentalmente dan valores acertados del compor-

tamlento de la mampostería. . . 
'' . 

las estructuras rígidas, como las milmp~sterias, son más s0nslbles a los 
1 

efectos producidos por un sismo; sin embilrgo,el criterio el.lstico que se 

'ha estado. e"mpleando y que consiste en. diseñar la mampostería pDra .que re-

sista u~.sismo intenso sin q~e esta ~ufra daño es Irracional. la tenden-
•· 

cla actual 8el diseño sísmico de mamposterias debe ser el diseñar la es~ . . 
_"tructura par_a soportar sin suf~ir dalia en sismo moderado y resistir sin;' 

llegar al colapso para un movimiento intenso aprovechando así el compor-

tamiento inelástico de la mamp.ostería reforzada, 

Para este criterio de diseño' las estructuras dúctiles son las más adecua-

das; se puede diseñar una m~mp?stería suficientemente dúctil después de 

._agrietamiento suponiendo. al muro como un voladizo y diseñado como viga m.=_ 

dlante una teorfa de res'lstencla última similar a la del C·)!ócreto reforzado, 

asegurando al mismo tiempo que no se exceda de la resistencia al corte o 

.tensi6n diagonal 'de la mampostería . .Es implica que se tendriil que 1 imitur 

la cantidad de acero de refuer-zo para evitar una falla fr.lgil al igual que . . 
en flexi6n en concreto: • 

Una vez reforzado convenientemente por flexi6n, un muro debe ser 

i, 
' ' capilZ de 

resistir la fuerza cortante con muy poco dDño siendo ahora reprcsenlDtivo 

e 1 . es t¡~do de compresión diagonal. Por es te estado de cDrga se pretende que 

de l_a prueba en muretes se obtenga el indice de resistenciD de ID mampost=. 

ría que forma al muro hasta el agrieta'!'iento; asimismo se puede Villuar el 
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efecto de la carga vertical del refuerzo interior, y en forma indirecta la 

contribución del aplanado en el muro. , 

Es conven i entn que 1 o~ reglamentos de cons trucc 1 ón con temp.l en 1 a 1 de¡¡ de que 

la mamposterra convenientemente reforzada tiene comportamiento inelástico, 

con la final ldad de.aumentar el factor de reducción por ductilidad de este 

tipo de estructuras; esto porque el actual 1\eglamento de Construcciones pa.-¡¡ 

el Distrito Fede.ral es más estricto que el anterior en cuant.o a los requisi-

to¡ de dlse~o srsmfco parj construcciones de mampostería. Las fuerzas sísmi 

cas de diseno se hacen depa~der de la ductilidad de los ~istemas estructura· 

les y, como los distintos sistemas·a base de muros.de mampostería tradicionale~ 

soií poco dúctiles, deben diseñarse ·para fuerzas mucho mayores que las qup co 

·rresponden, por ejemplo, a una estrucJura a base de marc~s de concreto. Las . . . 

·fuerzas de diseno que se especifican en la nueva versión son en algunos casos 

hasta dos veces mayores que los que se empleaban con el reglamento anterior . 

• 
Por otra parte, los esfuerzós resistentes de diseño que se han deducido de la 

Información experimental, son más bajos para algunos materiales que los que.se 

emplean usualmente. 

Lo anterior va a hacer más crftica la construcción de edificios de varios ni-

veles a base de muros de mampostería, obligando a proyectos con una mayor den 

sidad de muros,'al.e~pleo de materiale-s de resis_tencia mayor y más controlada 

Y a procedimiertos de refuerzo que ~roporc}onen'mayor resistencia y ductil !dad. 

ton estas precauciones se .considera que es posibl~ seguir construyendo, en for 
f. 

ma segura y económica, edificios de habitación a base de muros de carga de mam 

postería ya sea confinada o reforzada Interiormente. 

Un pr?blema de la construcción en ·mampostería muy distinto a los txat.ados hasta 

aquí ·es el de la vivienda rural, La mayor parte de daños materiales y pérdi-
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das de vidas a raiz.de temblores se debe al colapso de construcciones de vi

vienda de bajo cos·to. En estas construcciones se. emplean materiales do baja 

.. resistencia o qu·e.se deterioran rápidamente con el .tiempo, ~e usan además -

procedimi';mtos construc-tivos que no' .permiten una buena liga de los. muros en

tre ai. Y. con el techo. Afortunadamente, también a este problema se le ha en

contrado solución fav(rable (ver ref 1). 

., 
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Fig 1 Diferentes formas de colocar refuerzo interior 

Fig 2 Ensaye de .compresion en pilo 
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Fig 3 Ensaye de compresión diagonal 
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· _COMPORTAMIENTO DUCTIL DE MUROS DE MAMPOSTERIA -· 42 @ 
No se ha incluido en ningOn reglamento un procedimiento para calcular expl! 
citamente la contribución del refuerzo a· la resistencia por considerar que 
éste solo actúa cuando la mampos~rfa se ·ha agrietado. Después del agrieta
miento el refuerzo deberá ser capaz de resistir la fuerza cortante total -. . 
en el tablero; un procedimiento que se ha observado proporciona buena apro
ximación para calcular la capacidad del muro después de agré'¡¡_t¡idO es el que 
a continuación se menciona. 

. . 
' . 

Para ca 1 cul ar 1 a res'i s tenci a de 1 
gu1entes suposiciones: 

muro después de agrietado .se harán'·lás s,t 
. .. . 

1) El r~fuerzo del muro' funciona una v~z. que ~ste se agrieta. 
La g·ri eta es única. 2) 

3) 
,, 

La .resistencia a fuerzas ·cortantes va· a ser proporcionada por el acero -
horh~Rtal, Vh, los estribos en los castillos·,. Vcast' y la fricción des! 
rro.llada en la grieta, Vf. 

' 

' •• ¡ 

Col'!·las suposiciones anteriores, la resistencia del muro después de agrie-
tado·~stará dada por la sigu)ente expresión 

sin embargo, debidó a que no es posible que se llegue a desarrollar total--· 
mente la capacidad·del·acero de refuerzo por el deterioro progresivo que s~ 
fre el muro ante las alternaciones de esfuerzos, y a que se introducen es-
fue~·zos· por flexión en las barras de refuerzo en adición a las de tensión, 
1 a fó<mul a ap~.erior puede escribirse en 1 a sigui ente forma: 

.· 

donde 

. vf es el refuerzo promedio que puede desarrollarse por fricción y 
·AT el área transversal bruta del muro 

K la constante toma en cuenta. lo expresado en el'párrafo anterior. 

La.contribOción de la fricción en la resistencia se supondrá independien
te del tipo d~ material, morteró.y.ref~erzo que form~n el muro. 

¡· 
• 

• . 

.. 
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L'a constan~!: K y el esfuerzo debidp a 'la fricción vf se detenninaron a 

partir de los ~atos 'experimentales, resultando 

.. (1) 

·donde 
. . 

Vh" ·(Ash/sthy~ :. Ash es· e·l áre~ de acero horizontal colocado a ulla S!!,· 

paraeión S en el espesor t del muro; fy es el esfuer· 

.: "zo de fluencia y AT ~1 área bruta de la se~ción tra~s 

.. 

· · versal del muro. 

Capacidad del castillo, interior o exterior, para re-: 
sistir. cortante; ~s igual a la ·suma de· lo que resiste 

el concreto más la contribución del refuerzo transve~ 
sal (estribos). La capacidad del concreto es igual a 

Ac f~, donde Ac es el área del castillo y f~ la re-
sistencia a ·éompresión del concreto. La contribución 

de los estribos se calcula en igual fonna que para vi. 
gas, Hay que tomar en consideración a todos los casti 

llos que confinan al muro y que entran en una· longi--
' tud menor que la altura del muro. 

se observa que la.fricci6n'contribuye a la resistencia con un esfuerzo pr.Q. 
medip.de 1 kg/cm2; aproximadamente. El coeficient~ variación de la rela--
ción de valores calculad'·.s '~'JO 'la expresión anterior, a valores experimen-· . . . . . 
tales resultó del 10 por cier.to. 

. . . 
La .anterior expresión permite diseñar el refue·rzo de un ·muro para que sea 

. , .capaz de soportar 'la fuerza -cortante de diseijo. 

A manera ~e ejemplo se calculará el refuerzo necesario, horizontal y en los 

castillos, para que bajo alternaciones de esfuerzos un muro sea capaz de r!!_ 

sistir una fuerza cortante igual a la que indujo el agrietamiento; .. suponien.. 

do que este esfuerzo de agrietamiento sea de 2.3 kg/cm2, y el muro tenga un 

área, de 2290 cm2, 1 a fuerza cortante actuante: que 1 o produjo es . . 

V.,· 2.3 X 1290" 527Ó.kg 

... 
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Esta fuerza ~s la que tiene que re~istir el refuerzo del muro. Se tienen 
tres alternativas de'refuerzo: usar· solo refu~rzo. en los castillos, usar 
solo· refuerzo borizonta 1, o emplear una combiria.ción de ambos refuerzos. 

' . . . 
Se resolverán ll continuació~ las··tres alternativas, en ei"las se conside:·a 

·que las dimensiones de los castillos son 12 x 14 cm; se utilizará para -
los estribos.alambrón No. 2 con fy a 2 500 kg/cm2 y se despre~ia~á la con 
tribución del-concreto a esfuerzos cortantes; como refuerzo horizontal ~e 

.supon_drá que .se: en\~.l~an varillas de 5/32 p~lg_ d.e diámetro y fy = 6000 k~/cm2 • 
. . . 

a) So 1 ~ refúerzo en 1 os cas ti 11 os.¡ de. 1 a -expre~ i ón 1 . .. 
~R = 5270 a 0 .• 34 (Vcast) +A ;i 

... .. 
o. 

... V cast = 876~ kg _ •• o 

o;t 
,o 

··cada extremo del ciisHrfo.deberá ser diseñado para resistir una fuerza -

i 

cortante de 

v~ast·= 8760/2 = 4380 kg 

1 a separación .de ·1 os es tri bes es 

S ~ 2 X 0.32 X 2~00 ' 12 - 4 4 4382 - ,-.-. " • cm 

S = 10 cm si fy = 60il0 kg/~m2 

Estos estribos se··colocarán en las partes extremas de los .. castillos en -. . 
una longi"tud de 40 cin a parti_r .. del vértice .{~terior. En los castillos --

. ·qüe confinan al muro puede ac:eptarse una sepa~ación de los estribos ma--
• 

Y.Or que d/2 pero menor que d; esto debi"do al tipo y trayectoria de las -. . 
grietas que se presentan en los castillos. 

.· 
b) Solo refuerzo horizontal 

o •• 

' . 
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• Ah" 8760·~ 
· S . fy'\t· 

suponie~do una separación de 30 cm' (a cada 5 hiladas) y .t" .. 
As .,· D.23 cm2 ·¡ 

· 2'varillas 5/32 pulg ".0.24 cm2 

el muro se reforzaría con 2 varillas 5/32 cada 5 hiladas 

.'e) Combinando refuerzo en los castillos con horizontal 

Aplicando la expresión 1 resulta 
.. 

45 

12 cm 

1 . 

•· 

., 
'. 

··~uporiiendo que ·cada· uno de los refuerzos deba resistir la mitad de la -

·carga sedetenñina~s-iguiencÍo p-asos similares a los incisos a y b, 

.lo~ 'estribos No .. 2 deberán ir espaciados a cada 8.5 cm y el refuerzo ho 

.. rizontal consistirá en ·2 varillas de 5/32 pulg cada 9 hiladas ·(o una· va . ~ 

.ril.la cada 4 hiladas). 

En el caso de un muro de tabique rojo de 4 m de· longitud, el refuerzo n~ 

cesario para soste'ner la fuerza cortante resistente a un esfuerzo ·v* " . . . 
.. 3 kg/cm ~ consistiría en es··':ri~ .. :.s de alambrón No. 2 espaciados a cada 

. 2.5 cm; 7. cm en caso de usar alamhrón con fy " 6000 kg/cm 2'; otra• opción 

es reforzar el muro con 'estribos en los ·castillos a cada 7 cm y añadir 

2 varillas 5/32 pulg (alta resistencia) cad~ 8.hiladas. 

·Si las piezas que fonuan el muro son h~ecas, se pide en diversos regla

mentos colocar una cierta cantidad mínima de refuerio interior. General 
. ' -

· mente se establece (probablemente sin una base sólida, si no 'más bien --.• 
'por extrapolación de resultádos en muros de concreto) que la cuantía de 

refuerzo vertical y hoi-izontal del muro no será menor de 0.2 por ciento·, 

debie!)do colocar una tercera parte de esta en cualquier dirección. Esta 

última can~idad, colocada como refuerzo horizontal representa una cuan

tía 25 por ciento mayor a la que necesitada el muro analizado en .el pá 

.. 

-: . . 
\ 
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·rrafo anterior,· suponiendo que está formarlo de piezas huecas y reforzado· 

solo con ac~ro ho~iz~~tal. En general, se observ~ que dicha cantidad mí
nima de .refuer:zo horizontal está en. exceso de la necesaria· para desarro

llar la 'capacídad del muro;. seria necesario que l.a mampostería de un mu
ro de las mismas ca~acterístii:as anteriores· tuviera un esfuerzo nominal 

·de di'~eño, v*, _igual a 3,4 kg/cm1
, para que con sol~ el refuerzo horizon. 

.tal fuera ~apa~.de sostener ia fuerza·cortante resistente una vez que el 
muro se agrieta.~ Con lo discuti.do anter.ionnente se qu~ere hacer ver que -
la·especificación sobre cuantía mínima de refuerzo para mampostería de-. 
piezas huecas ·está en exces·o. p~r~ la maybria de los materiales a los que 

hacen menc'ióri los reglamentos mencionados; sin embargo, a falta de mayor 
infonnación y estudio so.bre el particul.ar se sugiere 'respetar dicha dis-. 

posición. 
. . 

. 
5.2.3 .Resistencia a flexocompresión en el plano del muro ., 

... 

Es ,importante recordar que·las cargas ·laterales producen no solo fuerzas 

·cortantes en los· muro~. sino también mómentos.flexionantes que frecuente 
,. mentl! r~quiereií-;fe:ref~e;:-ió~~p~cial por flexión en los extremos del mu: 

ro. 

.. 

La resistencia a flexión y·a flexocompresión en el plano del muro se cal

c.ulará, para muros sin·refuerzo, según la teoría de resistencia de mate-

. . ·.i rial~s suponiendo una distribución lineal de los esfuerzos en la mampost~ 
ría. Se considerará que la ~amposteria no resiste tensiones y que la fa-

.. lla.ocurre c¡¡ando aparece en la sección critica un esfuerzo de compresión 
'igu_al a f~. · · 

La capacida·d a flexión o a flexocompresión. en el plano de un muro con r!_ 

fuerzo interior o exterior se calcular'á con un método"de diseño basado en . .. 
las hipó.tesis vistas para 'el caso de carga" vertical excéntrica. 

f& 

Para muros reforzados con barras colocadas sim~tricamente en sus extremos, 
.las 'fórmulas simplificadas siguientes'dan valores su.ficientemente aproxi-

. mados y conservadores del momento resistente de diseño. ·· 

Para flexión ~imple, el momento' resfs.tente se calcufará como . . 

.· 

., 
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. . 

. 
. . ·· .. :~ 

donde ... . . 
As es el área de acero colocada .en.ios extremos ·del muro 

d' la·distancia entre los cent.roi.des del acero colocado en ambos ex

tremos del muro 

' Cuando exista carga axial sobre el muro,. el .inon1ento de la sección se mo-

dificará de a.:.uerdo con la ecuación. ·. 

donde. 
·, 

·p 
.u 

p . 
u· "" 1r) ;· si . rR 

·pR.· 
p > 

u 3 

1 

¡. 

.,, 
' es la carga axiarCie diseño--total' sobre el muro, que se considerará · 

positiv·a si es de c'ompre·sión. 

el peralte efectivo del.refuerzo de tensión 

la resistencia a compresión axial 

en este caso ig~al a o· •. 6 

Estas fór,mulas simplific~das se deducen al coñsiderar que el diagrama de 

interacción en flexocomp~es i ón {representación gráfi c_a de 1 a!\ combi hC: ;,

nes d'e .carga .axial y momento flexionante. que ocasiona' la falla del eleme.'l 

to) está formado por dos tramos rectos. 

. . 

.. . . 
i . 

·· . 
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llEPARACION DE DAROS ESTRUCTURALES . 
ELEMENTOS DE MAMPOSTER.IA. 

Oscar.He~ndez BI,II· 

IN'IRODUCCION 

Dada la gran actividad sísmica que se presenta en México, se considera de gran im
portancia conocer el efecto _de los sismos sobre las· estructuras, los daños que les 
producen y la forma de lograr que éstas recuperen o superen sus características de 
resistencia y capacidad de deformación. ·· 

Al examinar los daños que ocasiona. un sismo se encuentra·que en general éstos pue
den ser de dos tipos: estructurales y no estructurales; éstos Últimos, .como agrie
tamientos de muros de relleno y caída de acabados, son arr.eglados en forma rápida 
aunque en ocasiones a costos elevados, 

Los daños estructurales corresponden a una categoría que es.mucho más importante 
que la otra; en este caso es necesario rehabilitar la estructura 'tomando en cuenta 
diversos aspectos cuyo análisis y descripción constituye el objetivo del presente 
trabajo. Entre los aspectos que se considerarán están la identificación de las fa
llas que se producen en estructuras convencionales y las causas que· las originan,· ·' 
la prescripción de métodos para evitarlas y 'los procedimientos_ para reparar y re
forzar elementos estructurales y estructuras completas. Lo anterior se-efectuará 
para estructuras de mampostería • 

. 

EVALUACION DEL DARO EN ESTRUCTURAS 
- -- -- ----·- - ------ -

Aspectos generales. A pesar de los ··avanc'es de la ingeniería sísmica, en opinión de 
muchos investigadores y profesionistas, el diseño y construcción de estructuras re 
sistentes a sismos es parte de un arte y parte ciencia. Un hecho que ha mejorado 
el juicio de los ingenieros ha sido el observar el comportamiento, bueno o malo, 
de las estructuras después de que:ba ocurrido un sismo;·esto ha proporcionado in
valuable ayuda para mejorar los códigos y métodos de análisis y dimensionamiento. 

Entre los problemas de la ingeniería estructural que constituyen un reto está el 
definir qué acción debe tomarse cuando una estructura es dañada por un sismo, ya 
que se tiene que.decidir si es susceptible de_ repararse o si debe condenarse a ser 
demolida. 

pero En principi~, cualquier estructura dañada quE.' permanece en pie es reparable, 
.•.... ~.l,ulJ'.~n. en .1,~.· deci_s:i:Qn. de hacerlo aspectps_ de. J:ipo económico, social y, en 
.. ·. ····nas-.:irc"unstancins, aspectos políticos ..... ·. :· ·· .. ':•¡/·, __ . · .. · ... .';.~ :· .. ~&'!:: .... -. \":.J~ . .... ··~t.= 

La reparaci6n y refuerzo de estructuras es una actividad a la que sólo eventualme~ 
te se le ha dado importancia, generalmente después de que un sismo ha ocurrida; en 
algunos países se legisla acerca de la necesidad de que las estructuras con varios 
años de uso cumplan con los nuevos códigos de diseño, forzando incluso a realizar 
el refuerzo de las mismas aun cuando no hayan tenido daños durante temblores pre
vios. 

Después de la ocurrencia de un oiSPO severo, generalmente se procede a hacer una 

I Director General, Proyectos Tensión, S.A. de C.V-· 
II · Profesor_, Divisi6n de Ingenierta Civil, Facultad de Ingeniería, UNAM. 
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evaluación suporficial de los daños y a ·la reparación de la eseruceura; en la ma
yoría de los c~sos esta reparación consiste en la remoción y suseitución del mat~ 
rial dañado, sin· reali:~far estudios acerca de la conveniencia de restructurar la. 
construcción, dejándola en condiciones.precarias ante otro sismo. Por lo anterior, 
es· necesario que se forme mayor conciencia .de lo peligroso y anei-ec~nómico que 
resulta proceder en· esta manera, y que es necesario entender 111ejor .el P.orqué de 
las f~llas la manera de evitarlas y, en su caso, la forma de proceder a reparar . . . 

el daño. 

Procedimiento para· evaluar'el daño. 
magnitud del dAño en la estructura y 
y en ·este _últitllO caso, recomendar el 

El' problema principal radica en establecer la 
decidir si .. esta debe demolerf!e o repararse, 
procedimiento de reparación adecuado. 

Para tomar est~ decisión es necesario que el ingeniero haga uso de sus conocimien 
tos y experiencia en la forma más razonada posible, aún cuando dispone de poco -
tiempo para hacerlos, porque por motivos económicos y sociales las.estructuras 
tienen que volver a su uso a la brevedad.posible. 

El problema da diagnóstico y evaluación de los daños consiste en determinar la re
sistencia de lB estructura en ~na situación actU&l'y revisar si tiene un factor 
de seguridad adecuado; es decir, si la relación enere su resistencia y la intensi
dad de las cargas que puedan afectarla es suficientemente grande para cubrir con 
seguridad la posibilidad de un eventual colapso anee.sismos futuros ... Para esto, ·la 
primera acción a tomar es realizar una inspección detallada de la estructura .para 
localizar los daños estructurales Y DO estructurales exiseentes, espec;,if'icar el ti 
po de daño y alaborar planos con la información· que ·al respeceo se recabe; esto es 
indispensable· para tener una visión de conjunto del comportamiento que tuvo la es
tructura, con el fin de establecer las causas de los daños. 

Como segunda acción a tomar, o en paralelo con la primera, es indispensable anali
zar los planea estructurales y arquitectónicos de la estructura en su concepción 
original, con el propósito de determinar su estructuración, dimensiones y refuerzo 
de los elementos estructurales, localización de elementos no estructurales,.propie
dade's dé los materiales, etc., asi como también las magnitudes de las cargas vivas 
y muertas· de diseño. Cuando no se cuent'a con los planos ·mencionad~s (situación muy· 
frecuente), s~ debe llevar a cabo un levantamiento físico.para recabar los datos 
necesarios incluyendo calas para determinar cantidades de refuerzo existente, así 
como obtención de ~uestras de concreto, mampostería y acero de refuerzo para prue
bas de laborat<Jri;;,; 

•• 

Con lo anteriur, s~ procede al an5lisis de la estructura en condi~iones originalr.s 
(antes del dano) bajo cargas verticales y horizontales, con el íin de comparar loa 
elementos mecánicos resultantes con los daños observados y re~istrados en el levan 
tamiento pie'l1o· y ltegnr a .conci.usi~ues sob.re la .posibre causa··de l.,s.'daüo~<; si.: es-··.-. -
ta no eg grava y los daños no son de grnn magnitud, éstos pueden. -repararse l.Jca.:ine.!!_ 
te. Si la cau"a de·los daños es grave, estos son numerosos y de consideración la 
est-ructura es inse~ura y se procede a rediseñarla a la brevedad posible; dejarla -
tal como est5 1 efectuando unicamente reparaciones locales, es peligroso porque se 
presentarían daños ante otro movimiento sísmico, posiblemente con mayores consecuen
cias. 

Para este propósito y tomando en cuenta las causas de la falla, hay que procurar un 
mejor comporcnmiento de la estructura. Si tenía una excesiva flexibilidad, deben 
incluirse suficientes ele~entos resistentes a cargas laterales distribuidos en for
ma más o menoó uniforme para no introducir excentricidades indeseables. 

,. 
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Con la nueva estructuración y secciones propuestas debe efectuarse otro análisis pa 
ra dimensionar los miembros estructurales adicionales y, si así resulta necesario,
proceder al refuerzo. de loa ya existentes. 

Finalmente viene otro aspecto que es difícil de determinar: la eficiencia de la r~ 
paración, refuerzo o restructuración. La manera más conveniente de verificar lo a~ 
terior es mediante pruebas de carga, tanto.verticales como laterales; desafortuna
damente en muchos· casos no se cuenta con el sistema para proporcionar cargas late
rales de la magnitud deseada, quedando entonces la duda acerca de la eficiencia de 
los procedimientos utilizados para restaurar.o aumentar la·resistencia y rigidez. 

Una manera de lograr una idea burda acerca de la rigidez es midiendo el periodo .de 
vibración de la estructura para oscilaciones pequeñas; si este periodo disminuye 
quiere decir,. si no se ha incrementado la masa, que ae ha aumentado la rigidez la
teral de la estructura. 

Por todo lo comentado con anterioridad y por las incertidumbres que se tienen du
rante el proceso de rediseño debe buscarse que se teqga ~n alto margen de seguridad 
entre la resistencia calculada y la necesaria según los nuevos análisis. 

DAROS MAS COMUNES EN ESTRUCTURAS DE MAMPOSTERIA 

En esta parte del trabajo se indican los daños más comunes que presentan distintos 
tipos de construcciones, las causas que los originan y la manera. de evitarlos. La 
forma de reparar esos daños se verá en detalle más adelante, donde se describirán 
distintos procedimientos que se han estudiado en ~exico. 

Mampostería de adobe. El adobe es el material más empleado para los muros en la·
vivienda rural en México y muchas otras partes del mundo. Las viviendas más comunes 
se caracterizan por un cuerpo principal de un solo piso, planta rectangular alarga
da de 30 a 50 m~ de área, muros de 3 a 3.5 m de aitura con espesores de 40 a 60 cm 
sin refuerzo, frecuentemente sin muros divisorios, y escasa restricción de la parte 
superior de los mismos. Todo ello hace que el comportamiento esté regido por la fle 
xión de loa muros en dirección normal a su plano. 

En la fig la se muestran los sistemas de techos mas comunes y en la fig ·lb la falla 
característica de estas viviendas. 

Al vibrar los muros durante un sismo, se inducen momentos flexionantes cr~t~cos en 
las esqt1inas superic>res de los mismos, loa cuáles se a¡;rie::an progresivamente har·l.a 

. abajo, de manera que el muro frontal comienza a vibrar como en voladizo, ocurricu-
do el volteamiento cuando la altura~rietada del muro es suficiente para que la -
resultante de las fuerzas caiga fuera de la sección del muro. El volteamicnto ocu

::r:rc caci siempre· hacia D.fuera,. ayud&ao ¡Jor. 'el coccc'"del te.::ho; este modo "de. "fal.li .. -
es el que ae ha. observa~o con mayor frecue\cia a .causa de.sismos.. · 

En viviendas en las que la longitud no soportada de muros es pequeña o en las que 
los techos proporcionan restricción a la flexión, o en las de más de un piso, la 
falla suele ocurrir por cortante a través de grietas diagonales. Este modo de falla 
es propiciado con frecuencia por la existencia de aberturas importantes en los mu
ros . 

. se ha observado que el colapso se inicia en ocasiones por la caída del techo, ya 
sea por fallas locales en las conexiones o en la madera misma por encontrarse muy 
deteriorada, o por deslizamiento de los elementos del techo sobre los muros, a tos 
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que están fijados en forma muy precaria. _. 4 
Son diversas las soluciones que se han propuesto eu la literatura para evitar·el 
laño en viviendas de adobe. Como recomendaciones generales para mejorar el compor
tamiento sísmico de esta¡¡ construcciones· se pueden mencio_nar: 

1. Hacer una sélección cuidadosa de los suelos-con-que se fabrica el adobe y su me 
joramiento con fibras o con aditivos estabilizadores. 

2. Reducir la altura de los muros al mín~ admisible para la habitabilidad de la 
vivienda. 

3. Subdividir los espacios interiores. mediante muros ligados entre s.í .. con el mejor 
cuatrapeo posible de las piezas. 

4. Evitar techos pesados y estructurar €stos para que tengan rigidez en su plano. 

Si se siguiera~ las recomendaciones anteri~res, se aliviarían. alguno-s inconvenien
tes como son la escasa resistencia en tensión del adobe y_la poca adherencia-que se 
logra en las juntas con los morteros de lodo. Sin· embargo, aún con adobes de buena 
calidad, no puede lograrse una buena liga entre los muros transversales, por lo que 
es probable que los muros fallen por el efecto de fuerzas normales a su plano, ya 
sea por volteamiento o por fallas loc~les debidas a los empujes de los·elementos·de 
techo. En muchas ocasiones las fallas de estas construcciones aumentan porque el -
adobe se encuentra muy debilitado por efecto del intemperismo. En consecuencia, una 
mejora importante en el comportamiento sísmico sólo puede obtenerse por medio de.al 
gÚ<l refuerzo en el adobe que proporcione una liga adecuada entre los elementos y 
cierto confinamiento y capacidad de deformación a los muros. La manera como esto -
~uede lograrse se verá más adelante. 

Elementos de mampostería de piedras artificiales. 
para construir muros de mamposter-ía, desde la no 
más conocidas como son la mampostería confinada y 
rior. 

Existen diferentes modalidades 
reforzada hasta las modalidades 
la mampostería con refuerzo inte 

Las ~mposter:Las de tabiq.:ie y 'bloq~.; sin ref{,erzo han tenido un· comportamiento" de
ficiente ante el efecto de sismo o de movimientos de las cimentaciones; adolecen -
de dos defectos graves: la liga que se logra ~ntre muros transversales por el sim
ple cuatrapeo de las piezas, no es suficiente para impedir el volteamiento de los 
muros ante empujes tm su plano, y la falta de confinamiento y refuerzo_ hace que -
pueda ocurrir una fall~ fr3gil por el efecto de las cargas en el plano del muro. 
Su com¡:ortamiento s'ismico es similar al de las construcd~o.~-..,s de adobe. 

El con1portamiento sí:smice> de construcciones cuyos muros eot{,, confinados con dalas 

"' 

.. .. ··· 

y castillos hn·sido:definitivamente·mejor oue el·de- la mampc.stería no· reforzada • .,. •. .-· .•• 
Al ~atar roda.ldcs Por u:1 elC;,~ato perÍLli! tr~ 1• - de. concreto, los mUrOs tiec.~n Un.l ~D: · ·• ::.~ 
pac~da~ de deformación mucho mayor y no fallan bruscamente al agrietarse. Los cas~ 
tillos y dalas pe~mitcn realizar además una liga eficaz de los muros entre sí y de 
estos con los sistemas de piso. 

Hay que hacer notar que a pesar de que con este sistema se reduce la probabilidad 
de un colapso de la construcción, no se evita los agrietamientos diagonales en los 
mu~os, ya que la resistencia en tensión diagonal de la mampostería no se incremen
ta apreciablemente por la presencia de las dalas y castillos. 

' . 
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Para la mampostería con refuerzo.interior,. tanto el.comportamiento sísmico obser

vado en estructuras reales como los ensayes de muros en el laboratorio ir¡dic;an c¡ue, 
si se coloca. únicamente refuerzo vertical muy espaciado y no se proporciona refue~ 
zo horizontal, el comportamiento stsmico es ·deficiente debido a la falla local de 
las piezas huecas; 

Los daños que puede present~r la,. mampostería• son• principalmente debidas al ina-
decuado refuerzo· o liga con los ~lamentos que lOa confinan, por las torsiones cau
sadas al estructurar en forma deficiente la construcción o por la falla del suelo 
debida a asentamientos diferenciales, momentos de volteo o a la licuación del sue
lo. 

En términos generales, en la mampostería se pueden presentar tres tipos de falla: 
compresión, flexión y cortante. La. primera de ellas es muy raro que llegue a ocu
rrir y por lo tanto no se hablará más de ella; la falla por· fiexión se identifi-
ca por las· grietas horizontales que se abren en un extremo del muro sobre las jun
tas de mortero situadas en la parte inferior, mientras que en el otro extremo del 
muro ocurre el aplastamiento de las piezas y/o elemento que confina al muro; ocurre 
una variante de la falla por flexión.que se identifica por grietas verticales en la 
parte inferior del muro, esta se debe básicamente a hundimientos del terreno ocurrí 
dos en un lapso considerable de tiempo. 

Mucho más frecuente ·que los dos tipos de falla antes· descritos es el debido a fuer
zas cortantes producidas ya sea por fuerzas late·rales eictetnas (sismo principalme!!_ 
te) o por hundimientos diferenciales del terreno; fácilmente. se identifica esta fa
lla porque son grietas diagonales sobre·el muro que pueden seguir dos trayectorias: 

·1) sobre las juntas del mortero, en cuyo caso se dice que es una falla por cortan
te y 2) sobre piezas y juntas, dando lugar a la denominada falla por tensión diago
nal. 

En el 'caso de falla por tensión diagonal practicamente se puede decir· que se ha ago· 
tado la resistencia de la mampostería, por'lo que de requerirse el reforzamiento de 
la misma implicará necesariamente el uso de acero de refuerzo o cambiar la mamposte· 
ría por otra más resistente. No es as! el caso cuando s·e tiene falla por cortante 
(por las juntas) en donde, como se verá posteriormente, se· pueden utilizar otros ~. 
procedimientos para aumentar su resistencia ante fuerzas cortantes. 

Pl'':'ICITUI!ENIOS DE REPARACION Y REFUERZO 

La filosofía de disefio más aceptada establece que para siseos de intensidad modera~ 
da :;:e deben diseñar las E'·'· ~ructuras para que no presenten doñas estructura!es, aun
que tal vez se tengan algunos da~os no estructurales si la construcción es muy fle
xible; y para el sismo de diseño, la estructura debe quedar en pie aun cuando pre-

·!· sente graves daños en sus elementos,estructurales. Para sismos de intensidad inter
media la estrticcura puede preseñtar':algu'tioii.tlaños estruccurales debido a· malos dcc3 ·,· 
lles construccivos, deficiente calidad de los materiales, etc., sureiendo eaconce~
la necesidad de reparar los daños. Se pueden establecer tres niveles de reparación: 

l. Se resanan superficialmente los elementos estructurales, Esto ocurre con frecuen 
cia en construcciones de personas de bajos recursos, o se hace por ignorancia e; 
otros tipos de estructuras; como consecuencia, quedan debilitadas para eventos·-
futuros. · 
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2. La estructura se repara para recuperar· SU· .r~sistencia y rlgidez originaL Esto 

generalmente se trata de conseS"ir mediante ·la.reparaci6n local de·los miembros 
dañados; sin embargo,· se. ha observado que casi.nunca se. alcanza, quedando la e~ 
tructura susceptible de presentar los mismos daños, o más graves, -ante sismos -
de la misma intensidad • 

. 3. Se rediseña la estructura. A este nivel, además de la reparación local se proce 
de a rediseñar la construcción para asegurar su supervivencia para sismos más in 
tensos que el que.produjo·· el daño.· 

De las alternativas anteriores¡ la tercera es la más conveniente a seguir, aun cua~ 
do la segunda,es· en ocasiones ace?table, sobre todo cuando están muy localizados los 
daños; la reparación superficial debe evitarse. 

·Los procedimientos· de reparaci6n y refuerzo que· actualmente se emplean son empíri
cos, ya que han sido desarrollados con base en experiencia acumulada. Cuando se pr~ 
cede sólo a reparar localmente debe quedar muy claro el objetivo a lograr, pero en 
la mayoría de las ocasiones, se tiene que restructurar la construcción eri·vista del 
comportamiento inadecuado observado para un sisma de menor·intensidad al de diseño • 

. En estos casos, el.·:i,ngeniero depende de los resultados de la inspecci6n, del análi

.sis y, en un alto .porcentaje, de su criterio, conocimiento y experiencia:pS:ra' hacer 
el diagnóstico·adecuado. 

También es conveniente tener en consideración que· existen diversos elementos estrus 
turales que, por su forma o por sus condiciones de solicitación,·pueden.presentar
falla de tipo frágil; ejemplo de esto lo constituyen las fallas por cortante en mu
ros. En estos casos será necesario que el procedimiento de reparación además de re~ 
taurar la resistencia, ·proporcione capacidad de·-deformación-al miembro estructural Y 
a la estructura. · 

Cabe decir que los materiales que se utilicen para la reparación deben alcanzar al-
tas resistencias a temprana edad porque en este caso la rapidez de ejecución es muy 
importante.Tambien es importante mencionar que el sentir general de los. expertos en 
el tema de reparación de estructuras es que la construcción más problemática de reha 
bilitar es la formada a base de elementos de mampostería, las·cuales son capaces de • • 
soportar altas cargas laterales, pero tienen poca reserva 'de resistencia; además, se 
ha observado que por lo general el costo de su reparación ·es mayor al de otras cons 
trucciones con sistema de estructuración diferente • 

. !!::·.mpostería de piedr.:~s a:-tificiale~ cin refuerzo. En el ceso ql!e la estructura da
líuda presente falla por las juntas ~uede no ser necesario utilizar refuerzo enea 
aumentar su aeguridad a niveles adecuados, a continuación se resumirá un estudio r~~ 

.. ~-li:>.ado por el autor para tratar de establecer como se puede· incrementar ls resiste!!_ 
·: ·. · cia de 'este ~tipo' de ·mampostcr2a. ·.r ;· ...... ' .... •• ,.., · ..... ·-· .. ,. · ... -~ ... ·. ..,. · . . ~- ·• .¡.. -: 

~ ... . .. . . - . •·. - . . . .. . . . .. ·. . . . ...... ;~~~-·· .. -... "• 

Se ensayaron diversos tipos de mampostería (piezas ·y morteros) urovocando loa tipos 
de falla típicos ante fuerzas cortantes, despul1s de lo cual se repararon c·omo a co!!_ 
tinuación se menciona: 1) mediante un aplanado de mortero rico en cemento (1 :0:3 C!_ 
mento, cal, arena); 2) llenado con mortero los huecos de las piezas y 3) combinando 
los dos procedimientos anteriores. Cabe mencionar que en ningún caso se volvieron a 
pegar l3s juntas donde el ~spécimen falló originalmente, sino solo se superpusieron 
las piezas y se aplico el procedimie'nto de reparación; lo anterior se hizo para que 
los resultados obtenidos estuvieran dentro de la seguridad al ser aplicados porque 
po~ lo general se acostumbra "rajuelar" la zona dañada de las mamposterS:as. 
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Los especímenes ensayados (muretes) eran de aproximadamente 60 x 60 cm y se les 
aplicaba una carga en una de sus diagonales,·lo que producía. una falla ·de cortan 
te o tensión diagonal en el murete, Las.características de las diferentes mampos 
ter!as antes y después de reparados se·pue4en ·ver en·· la tabia l. En dicha tabla
solo se p~esentan los valores medios 1 sus coeficientes de variación; mientras -
que en la tabla 2.se.muestran los valores mínimos probables que se calcularon 
con la expresión propuesta por el.Reglamento para construcciones del D.D.F., di
cha expresión es 

donde 

v* 
V 

c.v. 

V 
v* a ~~~~-=~~ 1 + 2.s.c.v. 

valor de diseño que tiene una probabilidad de no ser alcanzado del 2% 
valor medio obtenido del ensaye 
coeficiente de variación de la muestra 

La interpretación de lo·a resultados se hará con base en esta última tabla con la 
finalidad de tomar en c~enta la variabilidad·de los datoa y referirse a valores 
que tengan una probabilidad muy baja de que no ae alcancen. 

Debido a lo limitado del estudio en cuanto a número de variabl.es: piezas y morte . .. . -· ros, la interpretación que se realice deber~ tomarse con reserva, y serv~r un~ca 
mente como guía en caso de tratar de exbrapolar los resultados del estudio. -

Considerando lo anterior, analizando los valores mostrados en la tabla 2 y el com 
portamiento observados de· los especímenes durante su ensaye, se pueden hacer los
siguientes comentarios: 

-·Si la capacidad de la mampostería está limitada por la baja. calidad ·del morte
ro (falla por las juntas), se puede lograr un incremento sustancial de la re-
sistencia empleando un mortero de buena calidad ya sea como aplanado o rellena 
do de los hueccs de las pie~as. 

. .. 
- A mejor calidad del aplanado mayor incremento de la resistencia. Aún cuando por 

lo· limitado del estudio no se puede determinar, debe haber un límite para lograr 
este efecto en forma óptima; es decir, debe existir alguna relación entre r~si~ 
tencia del aplanado, capacidad alcanzada y/o capacidad ·,rS:;.i.nal. 

- El aplanado aumenta la resistencia a cortante cuando hace '?''e c:-ambie el tipo de 
falla de la mampostería; esto ger.eralmente sucede cuando el mortt:ro del apluna

.· do es de mucho mejor calidad del que se tiene en las juntas. El incremento espe 
r.:idci en ;estas ·condicione~· e.9. cuando "!llenos del ·40·.por ciento •• ·~ . - ... ,. 

• • • • • • 1 ... :· • 

- En el caso de llenar los huecos, se ve de la tabla 2 que el incren1ento es. del •· 
orden del 50 por ciento, prácticamente. independiente del tipo de pieza (porcen-
taje de huecos) y mortero utilizado; se observa también que cambia el tipo de 
falla •. Este tipo de reparación sería adecuado cuando se quiere conservar la a p.!!. 
riencia de las piezas y la falla haya sido por las juntas. 

El combinar el llenado de los huecos con un aplanado en las caras laterales au
menta sustancialmente la resistencia; incluso, se nota una cierta influencia del 
porcentaje de huecos de las piezas que componen la mampostería. La fig 2 muestra 
dicha variación para lo"s resultados de este estudio; en el ·eje vertical se tiene 

5/ 
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el factor por el que se incrementa el valor. de-la resistencia original de la mam 
poseería, mientras que en el-horizontal el porcentaje de huecos de la miSma. Si
por los valores promedio para el bloque de concreto y-el-tabique extraído se pasa 

-una línea recta que también pase por el punto (0,- 1), que correspondería- a una pie 
za solida (O por ciento de huecos),. se observa que se alinean aproximadamente so-
bre una recta haciendo ver que el incremento· de resistencia es prácticamente pr~ 
·porcional al área de huecos, 

LÓ expresado en el párrafo anterior es cierto siempre y cuando se cumplan simultáne.!. 

,·, 

- .. ;· 
·''•, 

mente los siguientes aspectos: _,_,,_ 

a) La mampostería original no presenta-una falla neta de tensión diagonal (que suge
riría que está agotada totalmente- la capacidad de la mampostería), 

- b) Se llenan completamente todos los huecos. 

e) Se utiliza un mortero de buena calidad tanto para el aplanado como para el llen.!. 
do de los huec.os. Cumpliendo con lo anterior, la expresión que resulta de los -
datos de este estudio para calcular el incremento sobre-la resistencia original 
es 

F _al + 0,03 lix 

donde F es el facto' que incrementa la resistencia original y H% el porcentaje 
de huecos de las piezas. Debe tenerse presente que si la falla de la mamposte
ría original tiende a ser por las piezas (o combinada), el incremento en resis 
tencia es menor cuando_la.resistencia de la mampostería original es alta; por~ 
ejemplo, comparar la mampostería de bloque de concreto con mortero 1:2:9 AB-
con aquella con mortero 1:0:3 All; en el primer caso el: incremento es del 80 
por ciento- respecto a ia resistencia original,· mientras que en el segundo es 
solo del 30 por ciento. En el caso del -tabique extruido-la diferenéia es menor 
(2.35 versus 2.15) para los·mismos criterios de reparación que en el caso ante 
rior. 

. ;._:. 

· .. ·•. 

. -.. · .. 

... ~. ~~. 

.. · ~; 

.. -.. . -_,_ 

·-'· 

.·· ...... . " ~ -~- .. 

Se observa también que el emplear un buen mortero como aplanado es equivalente a 
solo llenar los huecos. 

- ' . ~ 
Como conclusión de esta fase experj~éntal puede der.irse que es posible incrementar 
sustancialmente la capacidad de mampostería sin refuerzo ya sea mediante la coloca
ción de un aplanado a.base de morteros ñe buena calidad y/o llenando .los orificios 
de ·1as piezas huecas. En el caso de que las mamposterías dañadas ya posean un apla
nado y el tipo de falla sea por las juntas, -la colocación de otro aplanado de m~cha 

, .... _, .mejo; .. r.alidad s~guramente increment~¡rá su capacidad; mientras q11e si la falla. du. un _ -
- ·muro, con o sin aplanado, es por tensión ··diagonal, solo' serii posible -incrc.nentc;r 'su._.-,;=:;}:-

ret~istencia mediante nplauados reforzados con malla de acero electrosoltiada. F.n las · -
mamposterías de piezas huecas el llenar los huecos incrementará su capacidad salvo 
en el caso que la falla hubiera sido de tensióa diagonal; en este caso el llenado -
cuando más recuperará su capacidad, pero como por apariencia debe ponerse un aplana 
do, seguramente incrementará su resistencia. Estas últimas variantes es necesario
valuarlas experimentalmente. 

Y~mpostería de adobe. En diversos estudios, refs 1 a 4, se p:oponen algunos procedi
mientos para reforzar y aumentar la seguridad ante sismo de estas estructuras. A con 
tinuación se describen los que se consideran más convenientes: 

. - ':<l .. ,:.--. 
:-;;_ ~ 
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1. Una viga de concreto en la parte superior de loa muros, como se muestra en la 
fig 3.· Con este procedimiento se· logra una liga adecuada.con el adobe y con el 
techo mediante detalles constructivos· sencillos (ref 2)-¡ se mejora sustancial
mente el comportamiento si, además, se co;locaü tensores verticales en los extr~ 
moa de los muros.· • · 

2. Otra opción es emplear una viga de alma abierta de madera (ref 3) ·, como se mue::!_ 
tra en la fig 4a. 

3. Una forma muy sencilla de ligar los.muros és.mediante barras de acero tensadas, 
fig 4b; este pro.cedimiento ae ha. empleado para. refor:ia'r viv'iendas·~de mamposte
-ría de piedra dañadas a raiz.del temblor de Skopje,Yugoslavia (1963) y los dgl 
Friuli, Italia (1975); el empleo de tensores verticales- mejora sustancialmente 
el comportamiento. 

4. Un procedimiento que tiende a lograr refuerzo·; rigidización y liga de 1o.1 muros, 
as! como su protección de 1a intemperie es el' que se muestra en ·la fig S consi~ 
te, ref 4, en colocar un recubrimiento de mortero de-cemento sobre una malla de 
acero de refuerzo· cuidadosamente fijada al muro--por ambas caras, formando un ele 
mento compuesto de adobe y mortero reforzaao. · · -

Se tiene evidencia experimental de los sistemas de refuerzo 1, 3-y 4; que propor
cionarán una mejoría notable.de su comportamiento y resistenc~ ante sismo (cuan
do menos se duplica); en la ref 1 se describe con detalle el ensaye de modelos de 
vivienda reforzada con los procedimientos antes descritos._ 

Estos criterios de refuerzo tambi&n pueden aplicarse--i-cons-t-rucciones de mamposte
ría de tabiques de barro o de concreto sin refuerzo. 

Mampostería de piedras artificiales con-refuerzo. En algunos países como Estados 
Unidos y Nueva ZelandA la mampostería con refuerzo· interior es bastante popular 
como sistema constructivo; sin embargo, es usual que se llenen completamente.los 
huecos de las piezas con un mortero muy fluido y con abundante refuerzo vertical y 
horizontal. Con este sistema, eu mampostería de bloques de concreto, se obtiene 
prácticnL1ente un mur.o monolítico porque el concreto colndo en los huecos se adhie
re perfectamente al bloque; en piezas de_barro, la eficacia del procedimiento es
menor porque el concreto o mortero empleado para llenar los huecos, al contraerse 
por fraguado, se separa del tab~que; el empleo de aditivos estabilizadores puede -

·evi_tar este problema. En genera1 la reparación de mampostería con refuerzo interior 
,·re.~u~.','l,·. si ·no imposible de renl.iz:tr, sí muy complicada. 

., 

El pro~edimicnto de reparación a seguir depende del tipo de pieza y mortero que se 
J;enga¡. POJO.lO general es necesario añadir, refuerzo al muro después de reparat· l.:Jcal . 
14enté lll grieta. A contiÍtuación: •a'mencici1ian ·algunos' estudios' que se han real.i:¡;.adó .• ·:-:...?," 
en esta dirección. ·' · · 

En la ref 5 se describe el empleo de mallas de ncero en ambas caras del muro como 
sistema de refuerzo; también se describe la reparación local de las grietas. 

En este ultimo cnso se. observó ~e ln resistencia original se recupera casi total
mente y en el caso de mamposter!a de piedrn, aumenta aproximadamente al doble, es
to, lo explica el autor, es debi.<:lo a que la.mamposter!a absorbe parte del material 
que se utiliza pnra. reparar las ~rietas •. 
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El refuerzo con malla de acero se re8.liz6·_uniendo el. ·réfuerzo 'de ambas caras me·
diante al.ambrón y cubriéndolas después con mortero que ten!a un. 'espesor. de 3 cm;. 
además, se·· reparó localmente la grieta.· Con· este procedimiento se sobrepasó la 
resisten'cia original. . 

:.·. 

En el Instituto de Ingeniería de la UNAM se reáliz6. un programa exJ¡erimental expi~ 
ratorio tendiente a determinar los procedimientos más efectivos 'para la reparación 
de mamposter!a dañadas por sismo o hundimiento·s. diferenciales •. 

Se repararon ocho muros que habian sido previamente llevados a la falla; seis de 
ellos se ensayaran bajo carga monotónica, como parte de otra investigación, Y dos 

.. se.probaron recientemente ante cargas laterales alternadas. Los seis primeros eran 
de tabique.extruido con castillos en sus extremos; la falla consist!a en una gri~ 
ta de tensión diagonal en el muro la cual.se prolongaba también sobre los casti-- : 
llos. En general, los muros se llevaron a un estado muy avanzado de falla Y su ca
pacidad estructural quedó prácticamente anulada. Los dos últimos muros eran de ta
bique rojo y quedaron en las mismas condiciones. 

En lá tabla 3 se.presentan las caracter!sticas originales de los muros y las que se 
determinaron después de la reparación; El ensaye de los muros reparados se efectuó: 
bajo las mismas condiciones que el original. 

La reparación por tanto se hizo en el marco confinante y en la mamposter!a.· En_to
dos los casos los castillos se resanaron con un mortero de alta resistencia; en la 
mamposteria la reparación se efectuó de diversas maneras. 

El muro 1 sufrió falla de cortante (grietas por.las juntas); se reparó rellenando._ ... 
las grietas con un mortero· comercial denominado Polimor· (de alta adherencia). En el:: 
muro 2 la reparación se efectuó resanando las grietas que se hab!an desarrollado · 
con un mortero de cemento que.contenia un aditivo para aumentar la adherencia; de~ 
pués s~·volvió· a colocar el aplanado que originalmente tenia. El muro 3, que falló. 
por tensión diagonal, (la grieta atraviesa tanto las juntas como las piezas), se
reparó mediante rajueleo con mortero de cemento, colocando después malla de alam-. 
bre, tipo gallinero, en un lado del muro; finalmente se cubrió la malla con un apl~ 

·nado de yeso. El muro número 4 solamente se reparó en la zona de falla con mortero ,·.· 
de cemento. En el muro 5 se reparó la-zona dañada con.mortero·común, se colocó des 
pués una malla de alambre entrelazada de 7 cm por lado, que se fijo mediante taque 
tes al marco perimetral y al muro; finalmente, se añadió un aplanado de yeso y ce
mento. En el muro 6 se eliminó el aplanado de yeso que tenía para colocarle una ma 
lla tipo gallinero, después de haber rajueleado la zona de falla con un HOY·:ero .de 
cemento; finalmente se volvió a colo,ar un aplanado de cemento y yeso.· 1.:;1 m..tro 7 .Y· 
8 eran idénticos, al primero se le colocó, después de resanar la grieta con 'mortero· 
de alta resistencia, una capa de malla electrosoldada 6 x 6 - ·14/14, por am:.-as .ca-

,·.•·~·-· _.ras., .qu~ se cubrió J:on,.un aplanado .de .. cemenco-arcna -l!ll .• proporciÓt1· 1 a· 3. (en .volumen)'; .-t•·• 
· ·'el DlUro"' 8 · tenta 'el· doble di! refuerzo. \ ' :·· ·· · · : ·: · ·· ·· 

Las figs 6 a 11 muestran las curvas carga diagonal deformación angular· (desplaza
miento en la parte superior del muro dividido por su altura) para los seis prime
ros muros, tanto para el muro original como para el reparado, ·y en las figs 12 y 
13, los dos últimos ensayes; sobre el eje vertical se representa el esfuerzo cor
tante promedio. 

El muro 1 recuperó· su resistencia y rigidez orfginales casi totalmente; la falla 
del muro reparado le ocasionó una grieta diferente a la del muro original, la 
cual da fe de las buenas caracteríaticas de adherencia del material empleado. 
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_En- los muros 2 a 6 se presentó la misma configuración de ~grietamiento que en el 
muro original. 

El muro -2 conservó basta la falla la misma rigidez' que el agrietamiento que en el 
. muro original •. 

El muro 3 alcanzó casi totalmente la resi~tencia original y'conservó la misma ri 
gidez; se.consid~ra que el aplanado es el que contribuyó esencialmente a propor
cionar La resistencia y rigidez al muro reparado y que el acero de refuerzo tra
bajó solo después del agrietamiento, proporcionando ductilidad al muro para car
gas menores a la del agrietamiento original; lo anterior se debió a la baja can
tidad de refuerzo empleado y a que el tipo de- malla usada no es eficie~te para e!. 
tos fines. 

El comportamiento del muro 4 demuestra que resanar simplemente las grietas con -
mortero común no es eficiente como método de reparación; la rigidez y la resis--
tencia se reducen drásticamente. ' 

El muro 5 conservó la rigidez original hasta el agrietamiento, el que se presen
tó cuando se rebasó la contribución del aplanado (comparar muro 3 con 5) ;· no dis.:. 
minuyó: la resistencia por la malla de refuerzo·. 

Con el muro 6 se trató de ver el efecto de la malla de refuerzo; originalmente 
el muro tenía aplanado de cemento. Se observó que el muro no conservé su rigidez 
original, debido a que el aplanado que se utilizó después de reparar las grietas 
fue de menor calidad al que tenía originalmente. La malla de alambre comenzó a -
funcionar después que se agrietó el muro, incrementando la-resistencia hasta que 
se dañó el marco perimetral; no se llegó a igualar la resistencia original prob~ 
blemente por la poca cuantía de refuerzo y por el tipo de malla utilizada. 

Duran'te esta serie de seis muros se observó que,para deformaciones grandes,el 
aplanado se despega del muro haciendo que la malla se desprenda sobre.la diagonal 
de compresión, dando lugar a una disminución de la resistencia. Sería conveniente, 
por lo tanto, utilizar algún aplanado que Ge adhiera mejor.a la mampostería, o 
bien sujetar mejor el refuerzo al muro para ayudar a este propósito. Esto se hizo 
en los muros 7 y 8 donde las mallas de refuerzo de ambas caras se sujetarun en
tre sí, evitando el desprendimiento del aplanado y mejorando el comportamiento, 
como se observa en las figs 12 y 13. 

Del análisis del comportamiento de los m•,ros, del estudio de las figs 6 a 13 y de 
la tabla 4.2, se extrnen las siguientes <.:Onclusiones: 

.,a) La.. rigicle2; .. ~el 11_1uro .. re~¡>arado es casi la D• ·.sma qua la del original hasta el ins 
. • J. .. · tan te de· agiieéamientci·;· siempre "y."cüanclO ·se· u'::ilicen· mortero e resisterttes para .· 

- .... 1 •• 

resanar la grinta. 
. . .. _ ...... 

b) El comportamiento de muros en los que ·solo se resana la grieta con mortero co
mún, resulta muy inferior al del muro original. 

e) El ~planada ayuda a retardar la aparición del agrietamiento en muros reparados 
con mortero común. 

d) El acero de refuerzo colocado en forma da 
yeso o cemento, es efe~tivo una vez que se 

malla y cubierto por un aplanado de 
agrieta el muro. 

5Y 
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e) La presencia del acero hace dúctil 
miento. 

y resisteáte al muro despu&s_del _agrieta-
· .. 

f) Con los sistemas de reparación empleados núnca'se 1gualo la resistencia origi 
nal, pero se llego a valores bastante i:er.canos cuando se utifiz6 mortero de -
alta resistencia para resanar la grieta y' porcentajes bajos de acero de refue::_ 
zo en forma de malla. 

g) Para las mamposterías aquí empleadas, la malla de alambre tipo gallinero 
ce ser suficiente para restaurar la resistencia original, y usándola por 
bos lados del muro daría mejor resultado. 

par!_ 
a m--

h) Después de agr~etada la mampostería, la resistencia disminuye notablemente 
cuando se daña el inarco pe:rimetJ:al y no existe otro tip_o de refuerzo;_ 

i) La resistencia después del agrietamiento es función del porcentaje de refue::_ 
zo. 

Por lo anterior sería conveniente seguir coa ,estos estudios que.tendrían:los si
guientes obJetivos: 

l) Determinar procedimientos para calcular la cantidad de acero. necesaria para a! 
canzar cierto porcentaje de la resistencia. original y dar capacidad de deforma
ción ·al muro reparado. 

2) Probar aditivos que permitan aumentar la resistencia--de 
que también se recupere 1~ rigidez original. 

la junta fallada para ·· 

3) Ensayar diversos tipos de armado con ·el objeto de encontrar el recomendable 
para evitar la falla del marco perimetral. · 

CONCLUSIONES 

El comportamiento de una estructura de mampostería reparada depende en gran medí 
da de la elección del procedimiento de reparación, el- que se debe seleccionar-
después de estudiar las causas que produjeron los daños, la naturaleza de éstos 
y la estructuración de la obra. 

Generalmente lo-!: é':t•amentos de mampostería' ':iin. refuerzo son los más dañados cuo!!. 
do ocurre un sismo• Desde hace tiempo se ha trata-do de establecer métodos de re 
paracl.Oil que restit:oyan o superen la resistencia y rigidez originales; de estu:
dios recientes se ~esprende que esto es pó~ible sicmpre·y· cuando se emplee un 
procedimiento adecuado que considere lo, establecido en el párrafo anterior. Gene 

.-.-:;.,·~r'llll!ente::J:¡abrá _necen~dad.de ·colot:ar .refuerzo_en-el'muro,·bien sea en f.orii!A 'de roa 
.. . lla o dispuesto óiagor.ak~«lte sobre' ~i muro o"'e.u.axca.:~o el elemeuto"de =ll~tl-- ... 

tería, pudiendo ser sobre una o las dos caras del muro. Es dudosa la efectividad 
del rajueleo de las grietas como método de reparación. Al momento no existe -
criterio alguno paro calcul~r la cantidad de refuerzo necesaria pora hacer que -
la mampostería alcance cierto resistencia predeterminada y aumente su capacidad 
de deformación; el autor trabaja sobre el particular y espera que muy pronto pue
da establecerse un criterio racional que permita llegar a determinar la cuontía 
de refuerzo necesario para que un muro de mampostería sea-capaz de soportar cier 
to nivel de fuerza cortante incrementando al mismo tiempo la capacidad de defor:
maci6n de la mampostería. 
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l.!, S NO TU·!/\ S 'fl.:CN1C/\S · .i-'1\R/\ DISE!'O Y CONSTRUCCION DE 
ESTHUCTUíl!,S DE HliNPOSTERlll DEL HEGLMIEN'I'O DE 

CONSTRUCCIONES PAR!\ EL DISTRITO FEDERAL 

-Roberto Heli 

DASES Y ALCANCE DE LAS ~:ODIFICJ\CIONES 

La revisi6n del Reglamento y de sus Normas T~cnicas tuvo como 

objetivos principales incorporar las lecciones derivadas del 

comportamiento de los edificios en los sismos de ' . sept~embre de 

1985 y actualizar los distintos documentos con base en la 

experiencia adquirida por su aplicaci6n en los más de diez añ·os 

de su vigencia y en los nuevos· conocimientos que sobre el tema 

se han generado en el país y en el extranjero. 

Las normas de ~ampostería de 1976 representaron un cambio 

radical con respecto a la práctica de diseño anterior, por su 

presentaci6n en un formato de diseño moderno y racional basado 

en las pr()piedades 
-- ~ 

mecánicas del material y en los resultados 

experimentales así como en la evid~ncia del comporta~iento de 

estructuras reales. Esas normas sirvieron de modelo para 

diversas recomendaciones y reglamentos de otros países sobre la 

materia. En la nueva versi6n no se consideraron necesarias 

modificaciones radicales al documento; solamente se procur6· la 

reorganizaci6n de las disposiciones par.a hacerlas más claras, la 

simplificaci6n de algunos 1n6todos de diseño_ que resultaban de un 

grado de complejidad poco justificado en vista de las1 
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deterioro de los-materiales que constituian los muros y los 

techos, debido al intemperismo y a las filtraciones. No 

pu.;,den considerarse estas viviendas repres·entativas de las 

construcciones que se obtendrian aplicando las normas de 

1976. 

e) Agrietamiento de viviendas de bloque y tabique. Numerosos 

fueron también los daños que se detectaron en viviendas de 

tabique con características similares a las requeridas por 

las normas recientes, sobre todo en las colonias Alamas, 

Obrera y Doctores. De las decenas de construcciones de este 

tipo que se revisaron en detalle, se conluy6 que en su gran 

mayoría los agrietamientos existían previamente al sismo y 

eran debidos a hundimientos.diferenciales. Los casos 'en que 

el daño era claramente atribuible al sismo mostraban una 

debilidad manifiesta ante cargas laterales en general por 

escasez de muros en una dirección. Por el contrario fueron 

numerosos los casos de viviendas con resistencia claramente 

inferior a la requerida por las normas vigentes y que 

tuvieron comportamiento satisfactorio. 

Por otra parte los registros del movimiento del terreno 

obtenidos en la zona del lago indican que las aceleraciones 

fueron sustancialmente superiores a las previstas en el 

reglamento anterior, lo cual condujo a que en la nueva versión 

se impusiera un incremento en los coeficientes sismicos tanto en 

dicha zona como en la de transición. Para reflejar la diferente 

"7-/ 
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niveles los. efectos son s~gnific~tivos; por ejemplo diversos de 

los proyectos de vivi~nda multifamiliar de cinco pisos que se 

han empleado exterisamente hasta la fech~ deber~n ser modificados 

para lograr el incremento en su resistencia a carga lateral que 

exige la nueva normativa. 

En otros aspectos las modificaciones principales se encuentran 

en el método de diseño por cargas verticales y en la 

reorganizac·ión de los capitu.los .sobre métodos de diseño por 

cargas verticales y horizontales. Estos cambios no deberian 

redundar en diferencias significativas en los resultados del 

diseño. En las secciones siguientes de este articulo se 

comentar~n los cambios a cada c-apitulo especi_fico de las normas. 

CAPITULO l. CONSIDERACIONES GENERALES 

Al igual que en la versión anterior las normas cubren tanto la 

mamposteria de piedras naturales como la de piedras artificiales 

(bloques, ladrillos, tabiques) .----Aunque le relativo a propiedades 

mecánicas es de aplicación general, los procedimientos de diseño 

y requisitos de refuerzo sólo se refieren a muros que cumplan 

una función estructural; no se incluyen recomendaciones 

específicas para bóvedas, arcos, vigas o columnas · de 

mamposteria. 

Existe un gran número de m~teriales y procedimientos de 

conitrucción para muros de m~mposteria. Solo se incluyen los 
.J 
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s!smico. Los muros de piezas macizas tienen, ante esta 

solicitación, un comportamiento menos fr~gil que los de piezas 

huecas, en las que la falla de las paredes da lugar a una 

pGrdida brusca de capacidad. Es por ello que en las normas 

de diseño por sismo se especifica que para muros de piezas 

macizas, que cumplan con los requisitos de refuerzo impuestos 

para muros d~afrBgma, confinados o con refuerzo interior, se 

reduzcan las fuerzas sismicas por un factor de comportamiento Q 

= 2, mientras que para las piezas huecas debe usa'rse Q = l. 5, lo 

que implica fuerzas .de diseño 33% mayores que en el caso 

anterior. 

La resistencia en compresión de las piezas es el parámetro .más 

importante del que dependen las propiedades mecánicas de los 

muros de mampostería. Por ello se requiere su determinación 

para fines de control de calidad y para ·deducir las otras 

propiedades cuando no se cuenta con determinaciones directas de 

las mismas. 

-· 
El valor de djseño de la resistencia en compresión de las .piezas 

se determina como un valor mínimo probable tomando en cuenta. la 

variabilidad de la propiedad en cuestión. En función de la 

media y coeficiente de variación determinados en los ensayes se 

calcula con la fórmula especificada en esta sección, un valor de 

diseño que corresponde aproximadamente a una probabilidad de 2\ 

de no ser alcanzado. 
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debe cumplir. 'el mortero en obra para diferentes 

proporc·ionamientos; estos valores son flícilmcnte alcanzados si 

s·e efectúa Un· control razonable en la elaboración del mortero, 

2.3 Acero de refuerzo 

Para el refuerzo que debe colocarse en c~stillos y dalas o como 

refuerzo interior en juntas o en huecos de las piezas se admiten 

las barras convencionales para refuerzo de . concreto, pero 

también los alambres corrugados con esfuerzo de fluencia· nominal 

de 6000 kg/cm2 y las mallas electrosoldadas incluyendo el 

refuerzo de alambre soldado tipo "escalerilla". Es recomendable 

emplear barras y alambres de pequeño dilímetro para asegurar un 

recubrimiento adecuado y facilitar el correcto llenado ae. los 

espacios donde se coloca el refuerzo. 

2.4 Mamposterfa 

Para la resistencia dE!" diseño _...-en compresión del conjunto 

piezas-mortero se proporcionan, en la tabla decla fracción el de 

esta sección, valores indicativos para los materiales más 

comunes sobre los cuales existen · suficientes resultados 

experimentales. Para casos no cubiertos en esa tabla o cuando 

se quiera obtener uan determinación mlís confiable, será 

.necesario recurrir al ensaye de los materiales especificas que 

se vayan a emplear. 
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resistencia de la ·mampostería a compresión a par·tir de tablas 

t •n en fu11cl~n de las propl"ed,•des de los materiales que es ~ ~u ·· ,, 

componentes. La resistencia de la mampostería depende 

principalmente de la resistencia de la pieza y. en menor grado de 

la del mortero. Se ha observado de ensayes de.· laboratorio, que 

la relación entre la resistencia de:la pila y de la pieza_es 

aproximadamente lineal. El iactor de proporcionalidad es, sin 

embargo, variable para las distintas piezas, dependiendo 

principalmente de su forma, del material de que están hechas y 

de la regularidad de sus dimensiones. Este factor de 

proporcionalidad es mayor para bloques que para tabiques debido 

a un número menor de juntas en el muro de bloque. Por ello se 
-

tienen tablas distintas para los dos tipos de piezas. 

Los castillos y dalas que se colocan en la mampostería confinada 

contribuyen significativamente a la resistencia en compresión de 

los muros solo cuando la mampostería es de baja resistencia; por 

ello se acepta que se incremente la resistencia en compresión en 

una ca11tidad f1.ja que es significativa paz .. ¡ •···•mpostería débil y 

poco importante para piezas de alta resistencia. Para la 

mampostería con refuerzo interior que cumple con los requisitos 

de cuantía y distribución especificados en la sección 3.4, se 

permite un ligero incremento de capacidad que es una fracción de 

la resistencia de la mampostería sin refuerzo. Cuando las 

cantidades de refuerzo sean sustancialmente superiores a los 

mínimos especificados será válido calcular la resistencia en 

compresión con base en las hipótesis de flexocompesión esbozadas 
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CJ\PITULO 3. SISTEHJ\S ESTRUCTURALES 1\ BJ\SE DE MUROS DE 

MI\HPOSTERIA 

En este capítulo, que no existía en la versión anterior, se han 

agrupado los requisitos que deben cumplir los muros para ser 

catalogados en algunas de las cuatro categorías consideradas en 

las normas. 

Los muros diafragma son los que se colocan para cerrar las. . ' 

crujías formadas por las vigas (o losas) y colum'nas de marc.os de' 

concreto o acero y constituyen un diafragm~ que iricrementa 

notablemente la iigidez del conjunt6 ante cargas laterales. Er 

pr~ctica comGn li~ar estos muros a la estructura principal sobre 

todo en muros de colindancia y en nGcleos de escaleras y 

servicios. No es admisible ignorar el efecto de estos muros en 

el an~lisis por cargas laterales, ya que la gran rigidez que 

estos proporcionan altera significativamente la distribución de 

las fuerzas entre los distintos elementos resistentes. 

Procedimientos pr~cticos para tomar en cuenta los muros 

diafragmas en el análisis de marcos se proponen en la ref l. La 

gran rigidez que estos muros proporcionan hace que pueda ser 

peirjúdicial· que se én'cuentren colocados·· con una· .. distribución 

asimétrica en la planta de la estructura o en cantidades 

radicalmente distintas de uno a otro piso. 

Cuando se excede de la capacidad en tensión diagonal de los 

muros, estos se agrietan pero mantienen una rigidez 

,.,. 

·.' ·::· . __ ·, :': . ·-...-. 
._:.~.- ~.-.('...·· ' . ' 

- .. · :~----
...... 

·-. ,·. 

so 
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castillos·, solo .un ligero aumento en ia resistencia en 

compresi6n, segGn se establece en 2.4.ld). La Gnica forma de 

i 11crcmentar ·1a resistencia en cortante de la ~ampostería es con 

refuerzo horizontal colocado en la junta en la forma que se 

especifica en la secci6n 3.4. 

El refuerzo de muros de piezas huecas con barras verticales 

colocadas en los huecos de las piezas y con barras horizontales 

. 'ubicadas . en las . jtihtas'"ehtre 'hflaciiúi . o .. en "piezas espe'cialés ,· es 

un procedimiento de construcci6n que se est§ empleando con 

frecuencia en diversos países aun en zonas sísmicas y en 

edificios de cierta altura (fig 5). En México la difusi6n de 

este procedimiento, conocido como mampostería reforzada, ha sido 

limitada principalmente por la desconfianza de que puedan 

realizarse adecuadamente la colocaci6n del refuerzo y el llenado 

de los huecos, operaciones.que son dif!ciles.de supervisar. Los. 

requisitos que se especifican en las normas se derivan de lo que 

contienen los reglamentos de los EUA y de Nueva Zelanda; las 

cuant!as de refuer~o horizontal y vértical esPecificadas son ·las 

minimas para las cuales puede esperarse se logre evitar la falla . . 

frlígil del muro y proporcionar- ciert·a ductilidad. Nuevamente, 

no se pretende con estos refuerzos lograr un incremento 

sustnncial en la resistencia de la mampostería, solamente un 

comportamiento mús favorable. Es importante observar el 

requisito del pSrrafo final de esta secci6n, el cual indica que 

para poder emplear los valores de resistencia y factores de 

t"<;!guridad correspondientes a este tipo de mamposter!a es 
'l 

'('y..., 
Dt" ' L. 
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en estructuras de vigas y columnas. Además la heterogeneidad de 

los materiales componentes, las holguras y los aplastamientos y 

agrietamientos locales entre mortero y .piezas y entre estás y el 

. concreto hacen que existan deformaciones inelásticas desde 

niveles pequeños de carga, lo que altera los resultados de los 

análisis elásticos. Poi: el~o es aceptable recurrir a 

simplificaciones drásticas basadas en consideraciones de 

equilibrio y ~n la experiencia de comportamiento adecuado. -. 

Para el análisis por cargas verticales es válido suponer que la 

junta entre muro y losa tiene suficiente capacidad de r6taci6n 

para ·liberar al muro de los momentos que podria transmitir la 

losa debido a la asimetría de la carga vertical y se puede 

considerar que el muro está sujeto a carga vertical Gnicame~te. 

Deben, sin embargo, tornarse en cuenta los momentos que no pu~den 

ser redistribuidos por la rotaci6n de la losa, como los que son 

debidos a voladizos empotrados en el muro o a una posici6n 

·excéntrica del muro del piso superior y, en muros extremos, por 

la excentricidad de la carga que transmite la losa que .Ea -~poya 

directamente sobre el ~uro, mediante el criterio ilustrado en la 

fíg 6. 

Es muy recomendable que la estructura cumpla los requisitos· 

indicados en los incisos a) hasta d) de esta secci6n, para 

evitar situaciones que puedan dar lug~r a la aparición de 

momentos flexionantes importantes o a .efectos de esbeltez 

sign"ificativos. Cuando se cumplen dichos requisitos basta 
7 

· .. 
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baja, el comportamiento observado de edificios diseñados con 

este ~6todo ha sido excelente y e~ indudable que.la óantidad d~ 

área transversal de muros que' se tiene en cada dirección · es el 

parámetro decisivo en definir la capacidad s!smiéa de 

construcciones de este tipo. 

4.2 Resistencia a cargas verticales 

La éxpresión para el cálculo de la carga vertical,resistente es 
• 

la misma de la versión ante~ior; según ella la capacidad es 

igual al área transversal del muro por el esfuerzo resistente en 

compresión de la mamposter!a; el producto es afectado por un 

coeficiente de reducción que toma en cuenta las diferencias en 

excentricidad y esbeltez entre un muro y la pila en que se basa 

la determinación de f*. El resultado debe multiplicarse por el 

factor de resistencia que se considera igual a 0.6 para muros 

confinados o reforzados interiormente y a 0.3 para muros no 

reforzados, ya que en estos últimos se requiere de un factor de 

seguridad muy superior pm·~e·.'· carácter fr.!!ig1.1 de su .falla y por 

su sensibilidad a los efecto~ accidentales. 

Cuando se cumplen los requisitos de regularidad y de·relaciones 

geométricas anteriormente mencionados pueden usarse los valores 

directamente especificados para el factor por excentricidad y 

esbeltez, FE' según se trate de muros interiores o exteriores. 

En caso contrario, FE debe determinarse con una expresi6n que es 

más_ sencilla que la de la versión anterior y que está derivada 
/¿l 

8-b ?) 



·puede incremen~a.rse hasta tres veces cuando se toma en cuenta el 

efecto .favorable de la carga axial de compresi6n que 

contrarresta.los esfuerzos de tensi6n ·generados por el cortante 

y por la flexión. 

El factor de reducción, FR' se ha incrementado de 0.6 a. 0.7 

tomando en cuenta que en los sismos de 1985 la· mamposteria 

mostró tener. una resistencia significativamente· superior a la 

calculada. 

Las dalas y castillos que se colocan en la mamposteria confinada 

tienen por objeto proporcionar cierta ductilidad a.los muros 

pero no modifican significativamente la carga que produce el 

agrietamiento diagonal del muro y, aunque aumentan la capacidad 

m§xima, este incremento se pierde cuando se apl·ican· ciclos de 

carga alternadas. Por tanto no se admite incremento de 

capacidad por este concepto. De manera similar el refuerzo 

vertical y horizontal minimo que se requiere colocar en los 
~ / 

muros · <~t' mamposteria con refuerzo interior no modifica 

sustancia lin,ente la carga de agrietamiento diagonal, solo per~ite 
•. 

mante~er·esa capacidad para deformaciones algo mayores que la de 

agrietamiento, aun cuando estas se repiten cierto número de 

veces. 

Los ensayes realizados en muros de distintas caracteristicas 

(ref 2) muestran que para poder sostener cargas superiores a la 

·.de agrietamiento diagonal· se requiere de refuerzo horizontal en 
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la necesida~ de una supervisi6n continua y calificada 

especialmente en la construcción de muros de mamposter1a 

refor.zada. 

CAPITULO 6. ~~POSTERIA DE PIEDRAS NATURALES 

Tampoco este capitulo ha sido modif~cado con respecto a la 

versión anterior. El procedimiento de cálculo de la resistencia 

es congruente con el·que se especifica para la mamposter!a de 

piedras artificiales. La informaci6n de que se dispone sobre 

las propiedades mecánicas de la mampostería e.s muy escasa. Los 

valores propuestos se suponen conservadores para la calidad de 

la mamposter1a comúnmente usada en México.· 

·REFERENCIAS 

l. Bazán, E. y R. Meli "Manual de Diseño Sísmico de Edificios" 

LIMUSA, México, 1985, 241 pp 

2. Hernández, o. y R. Meli "Modalidades de refuerzo para mejorar 

el comportamiento sísmico de muros de mampostería" InL~ituto 

de Ingeniería, UNAM, Publ No. 382, México, D.F., die 19.76, .32 

pp. 



o) CompresiÓn simple 

• . .. . 

:!:L 

·.• 

, ' 
b) Compresion diagonal 

Fig 2 Ensayes poro determinación de propiedades mecánicos de 
lo mampostería 

~ . ¡ 

Fig 3 InteracciÓn en! re un muro- diofro.gmo y el morco que ·lo rodeo 



.. ...---, 

Fig 5 

A 
p =-·-w • h t 

Ph, Pv ~ 0.0007 

Ph + P.~ 0.0020 

Refuerzo vertical obllgliootorlo en los 
Últimos dos huecos extremos 

o) Requisitos de refuerzo 

Reluezo en lo junio 

~Refuerzo vertical 

Pieza especial paro r refuerzo horizontal 
h¡::::::::::::¡:;::~~ / 

-Lechada de cemento 

b) Modalidades de colocación dei refuerzo 

Caract er Ís 1 icas dé lo ·mampostería reforzada 
4-" •• 

/· 



FACUL TAO DE INGENIERIA U.N.A.M. 
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA 

CURSOS ABIERTOS 

XXV CURSO INTERNACIONAL INGENIERÍA DE SÍSMICA 

MÓDULO V: 

DISEÑO SÍSMICO DE EDIFICIOS 

TEMA: 

DISEÑO SÍSMICO DE ESTRUCTURAS DE ACERO 

ING. JOSÉ LUIS SÁNCHEZ MARTÍNEZ 
PALACIO DE MINERiA 

SEPTIEMBRE 1999 

Palacio de Mineria Calle de Tacuba 5 Pr~mer piSo Dei"J. Cuauhlemoc 06000 Mexico, D.F. APDO. Poslal M-2285 
Telefonos: 512-!!955 512-5121 521-7335 521-1987 Fax 51().()573 521-4020 AL 26 



DISEÑO SISMICO DE ESTRUCTURAS DE ACERO 

JOSE LUIS SANCHEZ MARTINEZ • 

RESUMEN 

En este escrito se dan las condiciones básicas que debe cumplir una estructura de acero para 
tener un buen comportamiento en zonas sísmicas. Se hace énfasis en la importancia de la 
disipación de energía de los sistemas estructurales, por amortiguamiento interno, por 
comportamiento inelástico y por amortiguamiento externo; Se muestra el comportamiento 
característico de los sistemas contraventeados y se hacen ver sus ventajas como elementos 
estructurales que proporcionan simultaneamente rigidez y ductilidad. 

Las fuerzas que un movimiento sísmico genera sobre una estructura son función de la energía 
cinética que el movimiento del terreno le impone y de su capacidad para disiparla. 

La magnitud de la energía que el movimiento impone depende de varios factores, cuya 
importancia relativa podría establecerse como sigue: 

Supongamos que el efecto sísmico sobre una -estructura es proporcional a la energía que el 
movimiento le transmite y que una medida de ella es la que ocurre en un oscilador de un grado 
de libertad. El valor de esta energía podría obtenerse de un espectro de amplitud de Fourier 
pero, con el fin de hacer evidentes los parámetros que interviene en el problema, se 
sobresimplificará este suponiendo que la acción equivalente a la solicitación sísmica es 
armónica, y que, además, la energía que impone el movimiento sísmico es la misma si el 
sistema trabaja elásticamente y la disipa solo por amortiguamiento interno o si trabaja 
inelásticamente y la disipa también por deformación inelástica en sucesivos ciclos de 
histéresis. Teniendo en cuanta lo anterior puede escribirse que la acción equivalente a la 

solicitación sísmica po =M V S ( t) es: 

po = MVs sen w t 

en que M es la masa del oscii;_Jor, V s es la aceleración máxima del terreno y ru su 
frecuencia angular. 

En ese caso la amplitud del movimiento puede expresarse como (4): 

vsf 1 l 
A=MKl~(l-P ')' +(2 ~p)' j 

en que P = w = _!_ Y~ es el porcentaje del amortiguamiento crítico que tiene la estructura. 
m Ts 

K es la rigidez, T es el periodo natural de vibración de la estructura y Ts el del suelo. 
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y la energía total que la estructura debería absorber de_ comportarse elásticamente, esta dada 
por: 

1 ' ' 1 ' U=-Mro A =-KA 
2 2 

Entonces: 

K M'Vs' [ 1 r 
U= 2 K' J(1-p')'+(2~p)'J 

M'Vs' [ 1 ~ 
U= ---'-2K- (1-p ')+(2 ~p)' j 

La rigidez de la estructura puede relacionarse con el periodo natural de vibración si se 
considera aplicable la expresión para una estructura elástica ·.de un grado de libertad. 

21r 2 47r 2 M 47r 2 W 
T= ~; T = K ; K= gT' 

W es el peso de la construcción y g la aceleraci_ón de la gravedad. 

Entonces: 

U= 

Es claro que para una misma estructura este valor depende del lugar en que se encuentra 

ubicada; caracterizado por la aceleración del suelo, V s que ahí pueda esperarse, y por el 

periodo de vibración característico del lugar que se refleja en el valor de f3. 
ti seg' 

A está en cm, Ten seg, Vs en cm/seg', K en t/cm, M en--- y U en T-cm 
cm 

Para la ciudad de México, tomando la información del sismo de 1985 como base, y 
considerando que la aceleración en •1 terreno, medida en la zona 111 centro, fuera de 
aproximadamente 150 gals., podría es,ribirse: 

Zona de lomas ( 1 ) 

Zona de transición ( 11 ) 

Zona del lago centro ( lll ) 

Zona del lago virgen ( lll ) 

Por lo tanto: 
en zona de lomas 

ys = 0.04g; Ts < 1.0 

ys = 0.08g; 1.0 S Ts S 1.5 

ys = 0.16g; 1.5 < Ts S 2.5 

ys = 0.08g; Ts > 2.5 



T 2 W 2 u= --2- 0.0016g 
81!' g 

T2 

í 1 l 
l(1-p 2

)' +(2~P) 2 

U=0.02 W 
(1-P 2

)' +(2 ~P) 2 

en zona de transición y lago virgen 

T2 
u= o.o8 ----,

2
=-----w 

(1-P 2
) +(2 ~p) 2 

en la zona del lago centro 

T 2 

U=0.32 2 w 
(1-P 2

) +(2 ~P) 2 
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Estas expresiones pueden tabularse en función de T, py ~ y obtener parámetros que indican la 

importancia de las fuerzas sísmicas que actúan sobre una estructura. 

La tabla 1 es un ejemplo, en el que puede observarse la gran diferencia del efecto sísmico que 
es de esperarse entre estructuras localizadas en las zonas 1 y 11 y las que se localizan en la 
zona 111 del D.F. 

La parte sombreada de la tabla corresponde a convinaciones de T y Ts que pondrían a una 
estructura en condiciones criticas. 

Los valores indicados en la tabla 1 multiplicados por el peso del edificio darían una idea de la 
energía que les impone el sismo y que debe disiparse. 

Resulta claro que una forma importante para reducir la energía que se trasmite a la estructura 
es evitar la cercanía de su periodo de vibración con el del movimiento esperado del terreno. La 
información relativa a los periodos de vibrar del suelo es todavía escasa, es por ello importante 
incrementarla mediante una 'zonificación detallada de las zonas urbanas en áre;,; >.fs;nicas. Esta 
actividad debería ser una prioridad importante y reflejar sus-resultados en los Reglamentos de 
Construcción. 

La capacidad para disipar de inmediato la mayor cantidad posible de la energía que el 
movimiento del terreno trasmite es también importante. Puede disiparse por amortiguamiento 
interno, por deformaciones inelásticas o con disipadores de energía o amortiguadores 
colocados con ese fin. Estos últimos, siendo seguramente la mejor opción, aún no se utilizan 
comúnmente y su desarrollo esta en proceso. 

El amortiguamiento interno en las estructuras esqueléticas del acero, que constituyen los 
sistemas constructivos más frecuentes cuando se utiliza este material, es muy pequeño, el 
valor de 5% que suele considerarse en los espectros de diseño a menudo esta lejos de ser 
conservador. La disipación de energía por comportamiento inelástico resulta entonces 
fundamental. 



11 s = 0.25 11 

Ts 0.4 0.5 1.0 1.5 2.0 2.5 3.0 3.5 4.0 

T 

0.2 0.00127 0.00426 0.00341 0.01312 0.01294 0.01286 0.00320 0.00320 0.00319 

0.4 0.01272 0.04392 0.01706 0.05777 0.05461 0.05322 0.01312 0.01301 0.01294 

0.5 0.00703 0.07949 0.03180 0.09719 0.08886 0.08532 0.02087 0.02060 0.02043 

1.0 0.00068 0.00795 0.31795 0.75747 0.50872 0.42644 0.09719 0.09202 0.08886 

1.5 0.00026 0.00270 0.08416 0.28616 0.25108 0.23116 

2.0 0.00014 0.00139 0.03180 0.59409 0.50872 

2.5 0.00009 0.00085 0.01706 0.51549 

3.0 0.00006 0.00058 0.01080 0.28616 

3.5 0.00004 0.00042 0.00751 0.18447 0.77595 

4.0 0.00003 0.00032 0.00555 0.13003 0.50872 

rrll=c~l===o=.o=4==~~o=..~~·~=r===o.=os===T===o=.t=6==~==o=.t=6==9===o=.=t6===r===o.=os===T===o=.o=s==~==o=.o=s==~~~ 
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El acero utilizado en estructuras es un material dúctil, puede aceptar deformaciones 
importantes sin fallar, tiene pues capacidad para permitir las deformaciones inelásticas que 
puedan requerirse. No todos los aceros cumplen con los requisitos de ductilidad que se 
requieren en zonas sísmicas; especificamente se exige un comportamiento como el que se 
muestra en la fig. 1 en que se representa esquemáticamente la gráfica esfuerzo-deformación 
obtenida de una prueba de tensión. 

ll 

0 0~-------,------~~--~~B~t------(~~,s~,~.~.~.--~~O~l----------~,t;--(,t------,,ABS<~,-" , , , 
1Eiastlm ~luJ;:J Pl6st1CD ~ujo Plfstlm --"'l~j((----------fflluj::l Pli!rtlm 

r-estringido no.rostrlngldo 

Figura 1 iRef. 51 

La gráfica debe presentar una zona amplia de deformaciones crecientes bajo esfuerzo 
constante, con alargamiento a la ruptura no menor del 20% en probetas de 2" y una zona de 
endurecimiento por deformación tal que la relación entre la resistencia a la ruptura en tensión y 
el esfuerzo de fluencia este comprendido entre 1.2 y 1.8. 

' 
'l : 

El AISC excluye aquellos aceros que tengan un esfuerzo de fluencia mayor de 351 5 Kg/cm', a 
menos q<!e pueda demostrase que su comportamiento inelástico es aceptable. 

·i 
El hecho de que el material sea dúctil no implica !1Ue la estructura fabricada con él sea también 
dúctil, por el contrario, para lograrlo deben tomarse una serie de cuidados especiales, aveces 
no fáciles de conseguir, que son los que hacen que una estructura de acero pueda 
considerarse adecuada para funcionar en zonas sísmicas. 

Estos cuidados se reflejan en las normas para diseño, algunas de las cuales mencionaremos a 
continuación. 

Se trata, en general, de lograr estructuras que sean capaces de entrar localmente en el rango 
de comportamiento inelástico del material un número sustancial de veces durante el 
movimiento del edificio, sin fallar. 
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Las deformaciones inelásticas se presentan en zonas puntuales de la estructura. Se pretende 
que se formen ahí las llamadas articulaciones plásticas, cuya rotación más alla de la que 
corresponde al rango de comportamiento elástico del material disipa energía. Cada articulación 
plástica sería un disipador y, dada la limitada cantidad de energía que cada una de ellas es 
capaz de desarrollar, suele requerirse un buen número para •disipar la energía necesaria, 
número que, sin embargo, esta limitado por la formación del mecanismo que conduce al 
colapso de la construcción. 

La falla más común que impediría que se adquieran las deformaciones requeridas es, en 
estructuras de acero, su pandeo local o general, y las recomendaciones relativas a las 
condiciones que debe cumplir la estructura van dirigidas, sobre todo, a evitar que este 
fenómeno se presente. 

Para lograr los giros necesarios las zonas de articulaciones plásticas deben atiesarse de modo 
de impedir que ocurra el pandeo de las piezas antes de que ellos se produzcan. 

Si se coloca un contraventeo lateral adecuado en los perfiles que forman la estructura y se 
conservan las relaciones ancho/grueso de patines y almas por debajo de, ciertos límites, se 
logra que tanto el p'andeo lateral como el local se retarden lo suficiente para obtener un 
comportamiento satisfactorio. 

En vigas, la presencia del pandeo depende de su esbeltez, dada por la relación lb/ry (longitud 
no arriostrada entre radio de giro mínimo), y de la variación del momento flexionante a lo largo 
del claro, la condición más desfavorable es con momento constante. 

La longitud no soportada lateralmente L, = 1250J'FY permite capacidades de rotación en las 

articulaciones, suficientes para vigas de marcos dúctiles de sección transversal 1 ó H. 

Si el pandeo lateral no es crítico, la resistencia de las piezas en flexión se agota. cuando se 
pandea localmente alguno de sus elementos planos. Ello depende de las relaciones 
ancho/grueso de las placas que forman las vigas de la estructura, si son demasiado esbeltas el 
pandeo local puede impedir que se alcancen los momento Mp o My (Mp es el momento 
plástico resistente nominal de un miembro en flexión, con la sección transversal 
completamente plastificada, y My el que corresponde a la iniciación del flujo plástico, en los 
puntos de la sección más alejados del eje de flexión). 

En las normas Técnicas Complementarias para Diseño y Construcción de Estructuras Metálicas 
del Rer!la'T.ento de Construcciones para el Distrito Federal se indican los tipos de secciones 
que se reconocen atendiendo a sus relaciones ancho espesor y se indican los estados límites 
de resistenci-'3 correspondientes. 

Secciones tipo 1. Capaces de desarrollar el momento plástico en vigas y el momento plástico 
reducido por compresión en barras flexocomprimidas, con capacidad de rotación suficiente 
para poder ser utilizadas en estructuras diseñadas plásticamente en zonas sísmicas. Reciben el 
nombre de "secciones para d1seño plástico" 

Secciones tipo 2. El estado límite de resistencia es el mismo que el de las tipo 1, pero sin 
requisitos de capacidad de rotación requeridos para zonas sísmicas. Se conocen también como 
"secciones compactas". 

Secciones tipo 3. Capaces de desarrollar el momento correspondiente al inicio del flujo 
plástico en vigas, o ese momento red.ucido por compresión, en barras flexocomprimidas. Se 
conocen también como "secciones no compactas". 



VALORES MAXIMOS ADMISIBLES DE LAS RELACIONES ANCHO/GRUESO (Ref.1) 

CLASIFICACION DE LAS SECCIONES 

DESCRIPCION DEL ELEMENTO TIP01 TIP02 TIP03 

(DISEÑO PLASTICO) (COMPACTAS) (NO COMPACTAS) 

ALAS DE ANGULD SENCILLOS y DE 
ANGULOS DOBLES CON SEPARADORES, 
EN COMPRESION; ELEMENTOS 640/ JFY 
COMPRIMIDOS SOPORTADOS A LO 
LARGO DE UNO SOLO DE LOS BORDES 
LONGITUDINALES. 

ATIESADORES DE TRABES ARMADAS, 
SOPORTADOS A LO LARGO DE UN SOLO ' 

800/ JFY 
BORDE LONGITUDINAL. 

ALMAS DE SECCIONES T 540/ JFY 1100/ JFY 
PATINES DE SECCIONES 1, H O T, Y DE 

4601 JFY 540/ JFY 830/ JFY CANALES, DE SECCION 

PATINES DE SECCIONES 1, H O T, Y DE 
CANALES, EN COMPRESIÓN PURA; 830/ JFY 830/ JFY 830/ JFY PLACAS QUE SOBRESALEN DE MIEMBROS 
COMPRIMIDOS i 1} 

PATINES DE SECCION EN CAJON, 
LAMINADAS O SOLDADAS, EN FLEXION; 
CUBREPLACAS ENTRE LINEAS DE 

1600/ JFY 
-

REMACHES, TORNILLOS O SOLDADURAS. 1600/ JFY 1600/ JFY 
A TIESADORES SOPORTADOS A LO LARGO 
DE LOS BORDES PARALELOS A LA 
FUERZA. 

ALMAS DE SECCIONES 1 O H Y PLACAS 
DE SECCIONES EN CAJON, EN 2100/ JFY 2100/ JFY 2100/ JFY 
COMPRESIÓN PURA (1) 

ALMAS EN FLEXION 3l00i[F; 5300/ fF; 8000/ [F; 

Si P /P 5 0.28, (2) Si P 1 P 5 0.15, Si P 1 P y 5 0.15, u y u y u 

3l00 5300 8000 Fr o- 1.4 p 1 p ) Fr0-2.7P /P) .jf;0-2.7P /P) 
Fy u y Fy u y 5¡;<, Er u Y 

ALMAS·FLEXOCOMPRIMIDAS 
SiP /P y :50 0.28, SiP 1 p y > 0.15, Si P 1 P y > 0.15, u u 

' u 

2100 3339 5228 

Fr Fr o- 0.371 p 1 p ) 
Fy u y 

Fr o- 0.598 p 1 p ) 
Fy u y 

SECCIONES CIRCULARES HUECAS EN 132000/ Fy 184000/ Fy 235000/ Fy 
COMPRESION AXIAL 131 

(1) En miembros sometidos a compresión axtal no existe la diStinción basada en capacidad de rotación por lo C¡ue los limites de almas 

y patines de perfiles compnm1dos axialmente son Jos mismos para las secciones tipo 1 a 3. 

(2) Pu es la fuerza axial de diseno. 

(3) Ver 2.3.5 

.,, 
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En la figura 2 se representa una gráfica momento-rotación de una viga 1 y se define la 
capacidad de rotación de la viga como: 

fu 
R=--1 

/1l 

eu Es la rotación correspondiente al punto en que la rama descendente de la curva de la fig. 2 
cruza la recta horizonta, M =Mp, y 8p es la rotación elástica representada por la abscisa del 
punto A. 

fu 
Capacidad de rotación R =- -1 

/1l 
Rotación plástica en la articulación e" =e. -e, 

Factor de ductilidad Q =e. !e, 

R=Q-1, Q=R+1 

Figura 2 IRef. 1 1 

En las regi9nes en las que se formarán. eventualmente, las ariiculaciones plásticas asociadas 
c.on el mecanismo de colapso de muchas estructuras constn•idas en zonas de alta sismicidad, 
se requieren capacidades de rotación altas. Se ha sugerido que para que una estructura . 
desarrolle una ductilidad de conjunto de 3 a 5 los factores de ductilidad de entrepiso pueden 
estar comprendidos entre 3 y 1 O, y los de los miembros individuales estarán, probablemente, 
en el intervalo de 5 a 15, o aún más. En estos casos es prudente dimensionar los miembros 
estructurales de manera que, al menos en las zonas de formación de articulaciones plásticas, 
tengan capacidades de rotación de alrededor de 1 O. 

Utilizando resultados experimentales se encuentra qúe para que R sea igual a 1 O se requiere 
que el patín comprimido de las secciones 1 y H satisfagan la condición: 

b 437 
-,;--
21 .JFY 

b es el ancho de los patines y t su espesor, 
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Este es el valor específicado 13n las recomendaciones del AISC para diseño sísmico de edificios 
con estructura de acero. 

Adicionalmente las vigas que componen una estructura dúctil deben cumplir con ciertas 
condiciones obtenidas del estudio de su comportamiento, tanto experimental como en 
condiciones reales ante acciones dinámicas. Estas condiciones se presentan a continuación. 

a) 
Py 

P<-
10 

L 
b) ->5 

h 

e) 
b<B 
b<H 

B 
d) e<-

JO 

e) Dos ejes de simetria 

TABLA 2 
Vigas en "marcos ductiles" 

p --;\ 

f L 

colu...,.. 

t i 

¿- p 

h 

e=excentricidad 
del eje de la trabe. 

f) Soldadura continua entre patines y alma.- la requerida por esfuerzos excepto en la 
zona de articulaciones plásticas en que debe resistir una fuerza igual a la capacidad del 
alma. 

gl Evitar agujeros en articulaciones plásticas, o en todo caso cuidar mucho su ejecución. 
h) No se permiten agujeros en la zona de articulaciones plásticas si fu< 1.5fv. 
il No se permiten empalmes en trabes en la zona de articulaciones plásticas. · 
j) Se diseñan para que res>stan la fuerza cortante máxima (articulaciones plásticas en sus 

extremos. o en un extremo y en el centro). los Mp se calculan para 1.25 Fy como una 
opción usan cortantes de diseño con Fr =·0.7. 

k) Longitudes de soporte lateral no más lejos de Lp = 1250ry 1 JFY 
1) Atiesar patines inferiores. 

En columnas la resistencia y la ductilidad crecen cuando la relación de esbeltez 1/r decrece y 
decrecen cuando crecen las relaciones ancho espesor. las condiciones que establecen las 
normas para columnas en estructuras ductiles se indican en la tabla 3 



1.-

L 
2- -<60 

r 

TABLA 3 
Requisitos para columnas en marcos dúctiles. 

1 

b 

DJ 
' 

I1 

B 
-<2 
b 

b>0.2 m 

b<B 

B 
-< 1.5 
b 

b>0.2 m 

10 

3. Para reducir las posibilidad de que se formen articulaciones plásticas en las columnas 
debe cumplirse en todas las juntas de marcos rígidos que la resistencia a la flexión de las 
columnas satisfaga la siguiente expresión. 

En que LZc y LZv son las sumas de los módulos de sección plásticos de las columnas y 

vigas que concurren a la junta y r. 2: O es el esfuerzo axial de diseño en las columnas. 

Como una opción se permite el dimensionamiento de las columnas reduciendo el factor de 
resistencia de 0.9 a O. 7. 
4. Para evitar una falla por cortante se calcula esté considerado la longitud de la columna 
igual a su altura libre y suponiendo que obran en sus extremos momentos del mismo sentido y 
de magnitud igual al momento máximo resistente que vale Zc (Fyc-fa). 
También en este caso se permite como una opción utilizar la tuerza cortante obtenida del 
análisis pero con un factor de resistencia de O. 7 
5. Cuando Pu/FR Pn >0.5. en que Pu es la fuerza axial de diseño, FR el factor de 
resistencia, y Pn la resistencia de la columna, se recomienda que además de las revisiones 

·usuales se satisfagan las siguientes: 
En compresión axial. 

1.2CM+0.5 CV+0.4QCS :>FR Pn 

en que Cm CV y CS son las cargas debidas a carga muerta, carga viva y sismo y Q es el 
factor de comportamiento sísmico; se considera 0.4 Q 2: 1. En zonas en que la carga viva 
puede ser importante (garages, lugares de reunión, etc, en vez de 0.5 CV se tomará CV) 
En tensión axial 

0.9 CM - 0.4 O!> FR Pn 
0.4 Q 2: 1 

Se pretende con esta revisión evitar que las tuerzas axiales se subestimen el reducir los 
efectos sísmicos para tener en cuenta el comportamiento inelástico de la estructura. Así como 
para tener en cuenta las aceleraciones verticales no consideradas normalmente en el diseño. 
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CONEXIONES 

Los requisitos que deben satisfacerse en el diseño de la uniones tienen por objeto asegurar que 
las deformaciones plásticas que pueden presentarse en ellas durante la respuesta a sismos 
severos no tendrán lugar en los elementos de conexión, sino en alguna de las dos zonas 
adyacentes, la viga o la junta. El diseño no se hace para las fuerzas obtenidas en el análisis, 
sino para las resistencias nominales de los miembros que se emplean realmente en la 
estructura, evitando así que las uniones fallen antes de que se presenten las deformaciones 
inelásticas necesarias. 

Una unión viga-columna se considera adecuada para desarrollar la resistencia de la viga si 
satisface alguna de las :condiciones siguientes: 

a) Los patines de la viga se sueldan a tope, con penetración completa, a los de la columna, y 
el alma de la viga 

1
se conecta a la columna o a una placa vertical soldada a ella, con 

soldaduras capaces de desarrollar toda su resistencia, o de resistir, como mínimo, el 50 por 
ciento de la parte del momento plástico de la viga que corresponde al alma más la fuerza 
cortante que hay er¡ ella, la que se transmite con soldadura adicional o con pernos de alta 
resistencia que trabajen por fricción. 

b) El módulo de sección plástico de los patines es mayor que el 70 por ciento del módulo de 
sección plástico de la viga completa (es decir, b, t.(d-t,) F,<! 0.7M,). Los patines de la viga 
se sueldan a tope, con penetración completa, a los de la columna, y el alma de la viga se 
conecta a la columna, directamente o a través de una placa, por medio de soldaduras o 
tornillos de alta resistencia que transmiten la fuerza cortante que haya en ella. 

e) b, t,(d-t,) F,.;;, O. 7M,. Los patines de la viga se sueldan a tope y el alma se suelda a la 
columna directamente o por medio de una placa, con una soldadura que tenga una 
resistencia de diseño no menor que el 20 por ciento de la resistencia nominal a la flexión 
del alma. La fuerza cortante en la viga se transmite con soldadura adicional o con pernos de 
alta resistencia que trabajen por fricción. 

d) La conexión, hecha con soldadura o con tornillos de alta resistencia, tiene características 
diferentes de las indicadas en a, b o e, pero se ha demostrado, por medios analíticos o 
experimentales, que posee la resistencia requerida. Cuando la demostración se haga 
analíticamente, la resistencia de diseño de la conexión será 25 por ciento mayor que la del 
elemento conectado, y no se supondrá que las soldaduras y los tornillos contribuyen a 
transmitir la misma fuerza. 

Las condiciones señaladas en a, b y e, que han de cumplirse para que una conexión entre viga 
y columna desarrolle la resisten,;ia de la primera, están basadas en resultados de laboratorio, 
obtenidos mediante ensayes estáticos y dinámicos. Cuando la resistencia en flexión de los 
patines es un porcentaje elevado de la resistencia de la sección completa, los primeros pueden 
transmitir el momento plástico por sí solos, gracias al endurecimiento por deformación, por lo 
que la conexión del alma puede diseñarse sólo para fuerza cortante. En cambio, en secciones 
en las que el alma contribuye significativamente a la resistencia a la flexión debe conectarse 
para que se transmita, a través de ella, la fuerza cortante completa y el porcentaje del 
momento plástico que le corresponde, con lo que se evita un endurecimiento por deformación 
excesivo de los patines. 

Desde fines de los años 50 se cuenta con métodos, para diseñar ese tipo de conexiones 
sometidas a cargas estáticas, y unos diez años después para el diseño de conexiones viga
columna bajo solicitaciones sísmicas intensas. Sin embargo, el temblor de Northridge produjo 

.. · 
,. 
.. ,. 
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fallas de tipo frágil en varios miles de conexiones, diseñadas y construidas de acuerdo con las 
normas en vigor. 

En la figura 3 se muestran las conexiones trabe columna recomendadas para zonas sísmicas. 

En los dos 
pat1nes 

a) Conexión soldada en patmes y alma 
El alma puede soldarse a tope a la 
columna ( 1) o ccin soldadura de file
te a la placa 121. 
los tornillos son son de mo~taje 

b) Patmes soldados, alma atornillada 
La conexión de los patines, se hace 
por medio de placas 

e) Conéxión atornillada en patines y olma di Conexión soldada por alma de la columna 
Los tornillos son de montaje; pueden ser 
alargados. 

1) Se colocarán placas de relleno, de 
. ser necesarias. 

2) Tornillos para fuerza cortante 

Figura 3 IRef. 11 

En la figura 4 se muestran las fallas observadas en Northridge. 
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Figura 4 IRef. 11 

Los problemas que se han mencionado con mayor frecuencia para explicar las fallas ocurridas 
en North ridge han sido: 

1. Ejecución incorrecta de las soldaduras. 

2. Grietas preexistentes en las soldaduras o en el metal base adyacente. 

3. Esfuerzos residuales en las juntas, generados durante la construcción de la estructura, 
incluyendo la ejecución de las soldaduras. 

4. Falla del patín de la columna, ocasionada por tensiones en la dirección del grueso. 

5. Incremento de los esfuerzos de tensión en el patfn inferior, debidos a la presencia de la 
losa en el patín superior, que levanta la posición del eje neutro. 

6. Presencia de estados triaxiales de esfuerzos que propician un comportamit.lto frágil. 

7. Concentración en pocos lugares de las uniones rígidas para soportar accior.<,s sísmicas. 

La solución, si se desea seguir utilizando conexiones soldadas, parece estar en reforzarlas para 
que su resistencia aumente, de manera importante, por encima de la de las vigas, de tal forma 
que las articulaciones plásticas se formen en éstas, sin exigir deformaciones significativas en 
las conexiones. 

CONTRA VIENTOS 

Los contravientos son elementos estructurales muy efectivos para incrementar la resistencia 
lateral de una estructura y reducir su deformación. 
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Al deformarse un contraviento disipa energía en la medida que adquiere deformaciones 
inelásticas. Es posible utilizar contravientos cruzados que podrían trabajar solo a tensión, su 
comportamiento histerético puede observase en la fig. 5. 

H 8 ~ _:u. pi . Ja Hi . 

-~- 1 • DrLr .. ~ 
(a) 

Brace A 

(b) 

Bnce B 

(e) 

Figura 5 !Ref. 31 

(d) (e) 

Puede observarse que el contraventeo disipa energía solo cuando la deformación excede la 
deformación máxima experimentada previamente, debe alargarse más cada ciclo. Si las 
deformaciones son menores que las correspondientes al esfuerzo de fluencia la disipación de 
energía es prácticamente nula. Este sistema se considera de ~aja disipación de energía. 

Cuando los contravientos pueden trabajar también a compresión su comportamiento 
histerético mejora siempre que su esbeltez sea pequeña y no se presenten problemas de 
pandeo local, en las figuras se muestra el funcionamiento en curvas de histérisis que 
corresponden a este caso, (en la fig. 6 se presenta el comportamiento esquemático y en la fig. 
7 se presenta el resultado de una prueba de laboratorio). 

DA 

- ...-------..-..- .. 
-~- .. 
=..........----.=co _ _.,_......___DE 

Ef 

Figura 6 IR el. 31 

Figura 7 IRef. 31 
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La capacidad para disipar energía depende de la esbeltez de los elementos del contraventeo y 
se pierde rápidamente si la es?eltez crece. 

Algunas recomendaciones para el diseño de miembros de contreventeo son los siguientes: 

1- La relación de esbeltez no será mayor que 60. Con ello se busca contar con cierta 
capacidad para disipar energía posterior al pandeo. 

2. La resistencia a compresión será 0.8 FR Pn, es decir el 80% de la que se acepta en 
columnas con carga estática. 

~- Los perfiles utilizados deben tener relaciones ancho/grueso correspondientes a secciones 
tipo 1 ó 2. 

CONTRA VIENTOS EXCENTRICOS 

La ductilidad de marcos contraventeados es limitada, la disipación de energía relativamente 
pequeña y las fuerzas que han de resistir, por lo mismo, importantes. Con el fin de buscar un 
sistema que tenga la rigidez de sistemas contraventeados pero pueda, al mismo tiempo, disipar 
cantidades importantes de energía se han desarrollado los contreventeos excéntricos. 

Los contravientos se separan de los nudos a los que en un caso convencional concurren, 
propiciando una zona en la que se presentan deformaciones inelásticas importantes si se 
impide su pandeo mediante un arriostramiento adecuado. 

El comportamiento esta definido por la características del eslabón 

eslabón,__ _ _, 

\ 

e 

La deformación inelástica puede ser producida por fluencia debida a flexión, a cortante o a una 
combir.ación de las dos. '· 
El límite entre un caso y otro pude definirse como sigue: 

p 

·' 



Mp 
ab=vp 

M,= ZxFr 

son el momento y el cortante que producirán la fluencia de la sección 

Ob es la longitud para la que M• y V • ocurren simultáneamente 

Puede suponerse que eb ; 20b 

eb; 

eb es la longitud balanceada del eslabón. 
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En realidad no existe un limite exacto entre el comportamiento a flexión y la cortante de modo 
que debe reconocerse la existencia de una región de transición; de pruebas realizadas puede 

1.6M 
deducirse que si e :s; -- el comportamiento del eslabón puede considerarse como si la 

v. 

fluencia se presentara por cortante puro; si 
SM• 

e ~V la fluencia ocurre por flexión pura, sin 
p 

2.6M, 
embargo esta hipótesis lfluencia por flexión pura) es aceptable desde que e > ---"

V, 
teniencio l:l cuenta una longitud adecuada L, de la articulación plástica; se requiere L. ; 0.5 d 

2.6M, M, 
para e>-· v y de L. ; d para e= s-- . debiendo interpolarse para casos intermedios. 

p v. 
Cuando el mecanismo que domina es el de cortante puede suponerse que V • es cortante en 

toda la longitud e del eslabón. 

De acuerdo con las normas actualmente en vigor la deformación lateral máxima permitida para 
una estructura está dada por O m.., = 0.012 H, siendo H la altura de la construcción. 

Este desplazamiento es el inelástico, esto es, el calculado con las fuerzas de diseño 
multiplicadas por el factor de comportamiento, como sigue: 

.. t 



P, 

P, 

li, 

Ou =PE/K 

PE 
Pu=-. 

Q 

o" -oy =o, 
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Esta parte de la hipót,esis que comúnmente se acepta de que la deformación inelástica y la 
elástica pueden considerase iguales para fines prácticos. Evidentemente ello no coincide con la 

idea de igualar energías e implica la misma eS, para cualquier Q', pero se acepta como una 
aproximación valida y ·en ciertos casos más realista. 

' 
La máxima deformación lateral de un marco esta relacionada con la máxima rotación de las 
articulaciones plásticas y de los· eslabones y con la disipación de energía correspondiente. 

Los contraventeo excéntricos se diseñan de modo que las deformaciones ineláticas ocurran en 
los eslabones, el resto de los elementos del sistema deben permanecer elásticos. 

El AISC (2) en sus recomendaciones para edificios construidos en zonas sísmicas proporciona 
criterios para diseñar contravientos excéntricos, definiendo las características que deben 
cumplir las zonas en que se proporciona la excentricidad, "eslabones", para que en ellos pueda 
producirce la plastificación que permite el comportamiento inelástico del sistema. 

Se especifica que el resto de la estructura debe permanecer elástico ante las fuerzas que 
provocarían la fluencia de los eslabones. 

Se establecen las recomendaciones siguientes: 

a) En los eslabones debe cumplirse que el esfuerzo cortante no exceda la resistencia de 
diseño. Esto es: 

Vu < F, Vn 

en que 
M 

F, Vn es el menor de (F, Vp) ó ( 2FJ< -' ) 
e 

Vp = 0.6 Fy Aw (cortante que ocasiona la fluencia) 

F, = 0.9 

e = longitud del eslabón 

Mp = momento plástico de la viga. 

Aw = Area del alma 

b) Si la fuerza axial en el eslabón es menor que 0.15 Py, el efecto de dicha fuerza puede 
despreciarse. 
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e) Si la carga axial en la zona de liga excede O. 15 Py se requiere que la resistencia a 
cortante de esa zona sea la menor de: 

F • Vp, 6 2F. M,. 1 e 
donde 

Vp, =Vpm2; 

Además la longitud del. eslabón no excederá de: 

, para 

en que: 
Pu 

p=
Vu 

Aw = área del alma 
Ag = área total 

d) El ángulo de rotación de las articulaciones se limita en función de la relación Mp/Vp de 
. Mp 

tal modo que sí la longitud del eslabón e< 1.6 --, (caso en que sus deformaciones son 
Vp 

básicamente de cortante): 

<ll max = 0.09 radianes 

M 
y si e > 2.6-P-, (caso en que las deformaciones son básicamente por flexión): 

Vp 

<ll max =0.03 radianes 

Pudiéndose interpolar en casos intermedios. 

Los eslabones deben atiesarse adecuadamente para permitir un comportamiento dúctil y 
estable bajo·cargas cíclicas. 

Hay que cumplir también ciertos requisitos de modo que puedan transm1t1rse los momentos, 
cortantes y torsiones que se produzcan al deformarse el eslabón, se trata de que la fluencia se 
restrinja a los eslabones, por ello .el diseño de los contravientos, columnas y vigas se hace 
para las fuerzas creadas cuando actúa el eslabón incrementadas para tener en cuenta la 
posibilidad de su sobreresistencia, se sigue así el principio de diseño por capacidad que 
proporciona los elementos de una estructura para que esta se comporte de la forma prevista 
con deformaciones inelásticas precisamente en zonas debiles preparadas para ello. 

i 
1 
\ 

1 
\ 
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La eficiencia de un sistema estructural en zonas sísmicas puede medirse en función de la 
energía que es capaz de liberar. Esta energía puede estimarse teniendo en cuenta que las 
normas limitan el desplazamiento relativo máximo entre niveles y haciendo coincidir este 
desplazamiento con la fluencia del sistema. 

Lo anterior se aplicará enseguida a algunos casos sencillos para comparar su capacidad de 
disipación de energía inelástica. 

A) MARCO SIMPLE. 
Considerando conservadoramente 

L1u = L1p 
Si t.u;;0.012H; l>.u= desplazamiento 

máximo aceptado 
t. u 

8=-=0.0,12 radianes 
H 

r = 8 l>.p = desplazamiento plástico 

La energía inelástica desarrollada por el sistema al adquirir la deformación máxima sería: 

Ui = 2Mpy = 0.024Mp; M 0 es el momento plástico del cabezal 

La rotación de la articulación plástica se recomienda limitarla a 0.03 radianes cuando las 
deformaciones son principalmente de flexión, como ocurre en este caso (AISC). 

Está limitación proviene de aceptar una deformación unitaria máxima de 15 E v en las zonas 
más deformadas de la sección recta de la viga, y una longitud de la articulación plástica L

0 
= d 

como sigue: 

~ 
Ep d = peralte de la viga. 

0p=% 

0p = rotación plástica por 
d/2 0p unidad de longitud. 

r=0p Lp 

d 
Ep=I5E 1 

Ep = deformación plástica 
unitaria 

15 E~ Lp L0 = longitud de la r= d/2 articulación plástica 

Figura 9 

si Lp = d 

y = 30 E ~ = 30 x 0.00124 = 0.0372 radianes = 0.03 

Esta condición se cumple en el caso anterior dado que: 0.012 < 0.03 

La fuerza necesaria para producir esta deformación sería 

Pu L1u = 2Mp y = 2Mp8 
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2M, 
P = -- que es la carga última que puede soportar el marco para no exceder la 

u H 
deformación límite 

Si esta deformación coincide con la amplitud de vibración del sistema, puede· obtenerse la 
energía disipada por ciclo, estableciendo el diagrama de histeresis. 

ENERGIA DISIPADA POR CICLO. 

p 

M 

1 

4 
o, t 

-!; 
3 

-y. 

tan a =K 

La energía que se disipa por ciclo es el área bajo el diagrama de histéresis. 

E 0 = 2Pu ~, 

E 0 = 2M, y, 1 articulación plástica 

Si esta estructura tuviera un periodo de vibrar d.e 1 seg. y estuviera en un lugar con periodo 
del sitio de 2 seg, utilizando la tabla 1, que da una idea burda de la energía que debe disiparse 
se podría tener una idea del valor necesario de M, para disiparla en un ciclo: 

0.56W = 4 M, y= 0.048 M,; 

M, 0.56W = 11.6W 
0.048 

en que Mp esta en ton-cm y W en ton. 



B) MARCO CON CONTRAVENTEO EXCENTRICO 

Un marco con contraventeo excéntrico puede tratarse en forma similar. 

Si 
2.6Mp 

e>--- las deformaciones son por flexión: 
Vp 

--r-
P 1 

1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 

..-; 
1 
1 
1 
1 
1 
1 

• t.u = 0.012H 

8= t.u 
H 

e= 0.012 

8= 8v 
(L-e)/2 

L-e 
Bv =-2-e 

8v L-e· 
y:-:--8 

e/2 e 

L-e 
Yp =8+--8 

e 

j L-e) 
Yp ='\_1+-e-

Ui = 2MpYp :i:::{ ;+ L: e) ; M 0 es el momento plástico del cabezal. 

L 
Si e=-

3 

( 
L-e) Ui = 0.024Mp 1 +-e-

yP=OOlz(l+\~L) 
Yp = 0.036 

Ui = 0.072Mp 
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En este caso se excede el valor máximo de y, = 0.0 , por lo que Ui se limitará a su valor 

máximo 



Ui=2y•M• 

Ui=0.06MP 

que es, considerablemente mayor que el del caso anterior. 
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0.012 
La fuerza para producir la deformación 6u sería: P 6u = 0.06Mp; pero ~u = 0.0

72 
0.06 = 0.01 ya 

que con 0.012se excede y, 
para que el eslabón fluya por flexión: 

0.01 PH = 0.06Mp; 
M. 

P=6-· 
H' 

2.6Mp 
e> vp 

7.8Mp 
vp > L 

Para disipar la energía total en un ciclo 

0.56W=0.12Mp :. M• = 4.7W 

M 
Si e <1.6-P el trabajo será básicamente de cortante 

Vp 

en que Vp y yp son constantes 

UI= Vpype 

El AISC recomienda en este caso un máximo para 

ypde 0.09 

U~mu = 0.09Vpe y P será: P = 

por otro lado debe cumplirse: 

( L-e) ( L-e 1 y. =8 1+-e- =0.012 1+-e-J 

pero y,< 0.09 
L 

.. e>-
7.5 

entonces: 

L Mp 
-<e< 1.6-
7.5 Vp 

para y P = 0.09 

L 
e= 7.5 

0.09VPe 

0.012 H 

VPe 
= 75-. H 



para disipar la energía total en un ciclo 

0.56 w = 0.18 v.e :. v. e= 3.1 w 

Cl MARCO CON CONTRA VENTEO EXCENTRICO Y ESLABONES VERTICALES 

óu 

H 
p 1 -'-----.-----

. 
-----.., 

1 

H 

L 

Figura 11 

En este caso la condición más eficiente ocurre con eslabones cortos trabajando a cortante, 
Mp 

para ello e< 1.6-. 
Vp 

El valor de y• se limita como máximo a 0.09 

La energía máxima que puéde liberarse en este caso será: 

":: . 
U;= y, V,e = 0.09V,e 

O.Ol2H 
como: Y p = S 0.09 · e;, 0.13 H 

e 
y por lo tanto debe cumplirse que: 

. Mp 
0.13H S e S 1.6-

Vp 

Además: 

.0., 
Y.=-; 

e 
U =t."Ve=t. V =M • e P u P u 

:. v. = p 

23 
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C1) CONTRAVENTEOS EXCENTRICO CON ESLABONES VERTICALES DE PLACAS 

El sistema está formado por una placa (o una serie de placas) cuya forma hace que toda su 
longitud se plastifique bajo la acción de un momento cuyo valor cambia de un máximo en los 
extremos de la placa a cero en el centro, del mismo modo que lo hace el ancho de la placa. 
(Amortiguadores ADASI (7). 

e/2 

b_ d 

H 

b(x) i 
~ 
~ 1 
ai ELEVAClON DE ~ 

LA PLACA 

Figura 12 

2x 
M=M

• e 

E= EP 

1 
l 

M, 

V 
~/ ; 

' 
M, 

En cualquier sección se tiene: 

d 

n 
ct 

Ep 

Distribución de deformaciones, 
momentos y giros. 
M• es el momento plástico 
correspondiente a las secciones 
externas. 

Ep deformación unitaria 
correspondiente a la plastificación 
de la sección. 

d 
Ex dx = -d0 

2 ' 
2E d0= __ x dx 

d 

2 EP 
=--dx 

d 

La energía liberada en cualquier sección al alcanzar la deformación máxima es: 



dU = Md 0=(M 
2
x) 

2 
E• dx 

• e d 

4x E• 4 e• 
dU=M - -- dx=M -- xdx 

• e d • ed 

8 E fol 
M --• 72 xdx 

• ed o 

= Se• e
2 

M =e•eM 
ed 8 • d • 

E = 15 E = 0.0186 p y 

e 
= 00186M-

. p d 

e e 
Pu ~u = 0.012 H Pu = 0.0186 Mp d .". Pu = 1.55 Mp d 

M• puede encontrarse conociendo Pu o la energía a liberar 
Por otro lado 

e' 
129 H = d 

2M 
__ P 0.012 H = 0.0186 

e 

e= ./1.29 Hd 

El eslabón no debe fluir por cortante, por tanto 

Vp ~ 0.6 Fy bm.,d 

2M• 
--s0.6Fy b d e mm 

e 
M

• d 

2MP 2 bmu d2 FY 
bmtn > F d d 0.6 Y e 4 x 0.6 FY e 

. b d 
o. 83-""'-

e 
. d 

bmm > 0.83 bmu
e 

bm~ y bmp son los anchos mínimo y máximo de la sección. 

En resumen, si ó.u = 0.012 H 

e= ./1.29Hd 
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d 
< 1.2 

e 

bmin > 0.83b mox 
d 

e 

e 
P. = 0.0186 n Mp d 

26 

n = n• de placas 

Si bien la eficiencia de este sistema no necesariamente es mayor que la de los contraventeos 
excéntricos convencionales, tiene la gran ventaja de que las" placas pueden sustituirse en caso 
necesario con facilidad. 

O) CONTRAVENTEOS CON AMORTIGUADORES DE FRICCION 

En este caso los contraventeos no necesitan ser excénÚicos, la energía se disipa por el 
deslizamiento de tornillos de fricción de alta resistencia colocados en agujeros ovalados (8). El 
deslizamiento se presenta al ocurrir la carga Fd para la que han sido diseñados, esta carga 
ocurrirá cuando, como en los casos anteriores, el desplazamiento horizontal del marco sea el 
desplazamiento ultimo aceptado (t.u) 

debiendo tener la posibilidad de un deslizamiento 

t.d 
cosa=

t.u 

La energía disipada al alcanzar la 
deformación máxima será: 

como: 

t..=0.012H 

U,= 0.024HF •coso. 

en que F • es la fuerza en la diagonal 
(que produce el deslizamiento) 

Por otro lado, la fuerza Pu será: 

0.024HFdCOS C1. 
P = 2Fdcos o. 

O.Ol2H 
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DIAGONALES 
DE 

'---coJNTRAVEmEo----' 

Detalle de intersección de diagonales y cabezal 

La energía disipada por fricción en un ciclo de vibración con amplitud u., es el área bajo el 
diagrama de histeresis definido por la relación fuerza desplazamiento 

F 
F' 

8 

-U • - u • 

En el caso particular tratado: 

0.56 W = 0.048 H Fd cosa :. Fd = 

U =4 FU. 

si F = Fd, y u. = .1.d 
U= 4 Fd M 
U = 0.048 H Fd cosa por cada diagonal 

IL66W 

Hcoscx 
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Conocida la energía inelástica disipada es posible obtener el valor del factor de ductilidad a de 
cada estructura, para ello supondremos nuevamente que la energía correspondiente al 
comportamie~to elástico de una estructura es igual a la correspondiente a la misma estructura 
sí ésta se comporta de manera inelástica a partir de cierto valor de su desplazamiento. Esto es: 

0.024HFdcos a. 
P= 0.012H 

2FdCOS a. 

en que U y es la energía elástica almacenada por la estructura y U 1 la disipada 
inelásticamente. Teniendo en cuenta que la energía es proporcional al cuadrado de la amplitud 
del movimiento puede escribirse: 

UE 2 
-=Q 
U y 

1 
Q=-;=== 

~ 
siU 1=0; Q=l; si Q=oo 

En una estructura contraventeada con todos sus elementos trabajando básicamente a carga 
axial: 

1 ~S2rmaxLr 
UE =-L. 

2 l. A, E, 

en que S, • L,, A, y E, son la fuerza, la longitud, el área y el módulo de elasticidad de los 
elementos del sistema. 
En un marco en que el trabajo es básicamente a flexión 

en que M, e 1, son el momento flexionante y el momento de inercia de los elementos del 
sistema. 

El valor de a es una medida de la eficiencia de un sistema estructural ya que cuanto mayor 
sea este valor menores serán las fuerzas sísmicas con las que deba diseñarse. 

El criterio establecido puede extenderse a construcciones más complejas si se fijan los 
desplazamientos que producirán .la fluencia del sistema y ·~· preparan las zonas en que han de 
ocurrir las deformaciones inelásticas haciéndolas más débi1es que el resto de la construcción, 
de modo que éste permanezca elástico. 
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GUIA DE ESTUDIO 

l. DESEMPE~O EN SISMOS RECIENTES ··~· 

EL NÚMERO DE CONSTRUCCIONES DA~ADAS HA SIDÓ ELEVADO, 

PRINCIPALMENTE DEFECTOS DE ESTRUCTURACIÓN, FALTA DE DUCTILIDAD, 

EL SISMO DE 85 EN MÉXICO PUSO EN EVIDENCIA TODA LA GAMA 

DE PROBLEMAS, 

EVIDENCIA DE BUEN COMPORTAMIENTO CUANDO SE HAN SEGUIDO 

LAS PRÁCTICAS ADECUADAS, 

LAS MODIFICACIONES AL REGLAMENTO Y NORMAS TÉCNICAS HAN 

SIDO MUY FUERTES, LAS ESTRUCTURAS HAN CAMBIADO RADICALMENTE 

DESPUÉS DE 85, 

2. COMPORTAMIENTO DEL CONCRETO ANTE CARGAS ALTERNADAS ; 
' PARA ESTRUCTURAS QUE DEBEN RESISTIR EFECTOS SÍSMICOS SE 

REQUIERE UN COMPORTAMIENTO DÚCTIL ANTE CARGAS LATERALES Y UN 

COMPORTAMIENTO ESTABLE ANTE REPETICIONES DE CARGA ALTERNADAS, 

Los CICLOS DE HISTERESIS DEBEN CONTENER UN ÁREA GRANDE PARA 

QUE LA ESTRUCTURA PUEDA DISIPAR ENERGÍA MEDIANTE AMORTIGUA

MIENTO INELÁSTICO, 

EL CONCRETO SIMPLE ES UN MATERIAL FRÁGIL, TANTO EN TENSIÓN 

COMO EN COMPRESIÓN, 

VARIABLES QUE INFLUYEN EN LA CURVA ESFUERZO-DEFORMACIÓN: 

VELOCIDAD DE CARGA, F~ , 

ESTADO BIAXIAL Y TRIAXIAL DE ESFUERZOS Y EL EFECTO DEL 

COMPORTAMIENTO, 

EL CONFINAMIENTO CON ZUNCHO O CON UNA COMBINACIÓN DE ES-
' TRIBOS Y BARRAS LONGITUDINALES ES EL ÚNICO MEDIO DE LOGRAR UN 

COMPORTAMIENTO DÚCTIL, 

EL COMPORTAMINETO DESEABLE SE PUEDE LOGRAR SÓLO CUANDO EL 

MODO DE FALLA QUE DOMINA ES EL DE FLEXIÓN O FLEXO COMPRESIÓN 

CON CARGA AXIAL MUY BAJA, 

LA SECCIÓN DEBE SER AMPLIAMENTE SUBREFORZADA, DOBLEMENTE 

ARMADA, 



2. 

SE REQUIERE CONFINAMIENTO EN LAS ARTICULACIONES PLÁSTICAS 

Y ESPECIALMENTE EVITAR EL PANDEO DEL REFUERZO EN COMPRESIÓN, 

LAS FALLAS POR FLEXOCOMPRESIÓN, CORTANTE, TORSIÓN, ADHEREN

CIA NO GARANTIZAN COMPORTAMIENTO DÚCTIL, 

3, COMPORTAMIENTO DE ESTRUCTURAS HIPERESTÁTICAS 

Los CRITERIOS DE DISEÑO SÍSMICO.ACTUALES SE BASAN EN LA 

CONSIDERACIÓN DE QUE SÓLO PARTE DE LA ENERGÍA DEL SISMO SE DI

SIPA POR TRABAJO DE LA ESTRUCTURA EN SU INTERVALO DE COMPORTA-
' 

MIENTO LINEAL, 

PARA SISMOS EXCEPCIONALES SE TENDRÁN DEFORMACIONES IN

ELÁSTICAS Y HAY QUE DAR A LA ESTRUCTaRA CAPACIDAD PARA ENTRAR 

EN ESA ETAPA SIN DAÑO GRAVE O COLAPSO, 

EL CONCRETO TIENE COMPORTAMIENTO NO LINEAL DESDE NIVELES 

DE CARGA MODERADOS: AGRIETAMIENTO POR FLEXIÓN, 

EL COMPORTAMIENTO NETAMENTE NO LINEAL SE TIENE CON LA 

FLUENCIA DE SECCIONES POR MOMENTO FLEXIONANTE, 

EL COMPORTAMIENTO NO LINEAL IMPLICA REDISTRIBUCIÓN DE MO

MENTOS, LAS SECCIONES QUE SE AGRIETAN O FLUYEN PIERDEN RIGIDEZ 

O SE ARTICULAN Y AUMENTAN LOS MOMENTOS EN LAS ZONAS QUE PERMA

NECEN MÁS RÍGIDAS, 

LA VIGA CONTINUA REPRESENTA UN EJEMPLO SIMPLE DEL FENÓ

MENO DE REDISTRIBUCIÓN, 

EN CADA SECCIÓN EL MOMENTO ACTUANTE ESTÁ LIMITADO POR EL 

MOMENTO RESISTENTE (POSITIVO Y NEGATIVO) QUE DISPONE LA SEC

CIÓN DE ACUERDO CON EL REFUERZO PROPORCIONADO, 

Los MOMENTOS SE REDISTRIBUYEN DE ACUCRDO A LA RESISTENCIA 

DISPONIBLE HASTA QUE SE FORME UN MECANISMO DE FALLA, 

EL MECANISMO DE FALLA QUE SE PRESENTARÁ PUEDE SER SELEC

CIONADO EN LA ETAPA DE DISEÑO AL DEFINIR LOS MOMENTOS RESISTEN

TES DE LAS DISTINTAS SECCIONES, 



3. 

Es ACEPTABLE DIMENSIONAR LAS SECCIONES A PARTIR DE LOS 

DIAGRAMAS DE ELEMENTOS MECÁNICOS QUE SE. OBTIENE DEL·. A"riÁLI·s·rs 

ELÁSTICOS LINEALES, iDEALMENTE EN ESA CONDICIÓN SE ALCANZA 

SIMULTÁNEAMENTE LA CAPACIDAD DE TODAS LAS SECCIONES, 

TAMBIÉN ES FACTIBLE DIMENSIONAR PARA ELEMENTOS MECÁNICOS DI

FERENTES DE LAS ELÁSTICAS Y QUE CUMPLAN CON EL EQUILIBRIO, 

Lo;s CR I TER lOS DE DISEÑO DJ: LAS NORMAS ACTUALES EX! GEN 

DISEÑAR DE MANERA QUE SE PRESENTEN MECANI5MOS DE FALLA DÚC

TILES Y TOMAR FACTORES DE SEGURIDAD ADICIONALES PARA MODOS -

DE FALLA FRÁGILES O QUE CORRESPONDAN A UN COMPORTAMIENTO CON 

DETER I O·RO, 

4, CRiTERIOS DE DISEÑO "sfSM!CO 

ESTO SE BUSCA MEDIANTE EL MANEJO DE FACTORES DE RESISTEN

CIA DIFERENTES O MEDIANTE LA REVISIÓN DE CONDICIONES DE EQUI

LIBRIO LOCAL (DE NUDO, DE ENTREPISO, DE VIGA O DE COLUMNA), 

VER EJEMPLOS, 

. POR ESTAS CONDICIONES EL DIMENSIONAMIENTO SE ALEJA MUCHO 

DE LOS RESULTADOS DEL ANÁLISIS ELÁSTICO, 

Los CÓDIGOS PERMITEN REDUCCIONES A LOS COEFICIENTES sfs

MICOS DEPENDIENDO DE QUÉ TAN SEVEROS SON LOS REQUISITOS QUE 

SE OBSERVAN PARA GARANTIZAR UN COMPORTAMIENTO DÚCTIL, 

Los CÓDIGOS ESTABLECEN REQUISITOS DE RIGIDEZ Y DE RESIS

TENCIA, LO~ PRIMEROS (DESPLAZAMIENTOS ADMISIBLES) DEFINEN 

ESENCIALMENTE LAS DIMENSiON~3 DE LOS ELEMENTOS ESTRUCTURALES, 

LOS SEGUNDOS EL REFUERZO, LA DISTRIBUCIÓN DEL REFUERZO LONGI

TUDINAL Y TRANSVERSAL OBEDEfE LA BÚSQUEDA DE LOS MECANISMOS 1DE 

FALLA DÚCTILES, 

LAS REDUCCIONES POR DUCTILIDAD DE LOS COEFICIENTES SfSMI

COS DEBEN LIMITARSE PARA EVITAR DAÑOS FRECUENTES Y REPARACIO

NES COSTOSAS, 



4. 

5, SISTEMAS ESTRUCTURALES 

LA ELECCIÓN DEL SISTEMA ESTRUCTURAL APROPIADO ES EL PASO 

BÁSICO DEL DISEÑO, 

ADEMÁS DEBE EVITAR COMPORTAMIENTOS INDESEABLES POR CONCENTRA

CIÓN DE FUERZAS, AMPLIFICACIONES, VIBRACIONES TORSIONALES, ETC, 

PoR ELLO DEBE BUSCARSE UN.SISTEMA REGULAR Y SIMÉTRICO, 

TAMBIÉN SE DEBEN EVITAR CONCENTRACIONES DE FUERZAS EN LA CIMEN

TACIÓN, 

EL MARCO "RfGIDO" ES UN SISTEMA RELATIVAMENTE FLEXIBLE CON EL 

QUE RESULTA DIF(CIL LIMITAR LOS DESPLAZAMIENTOS LATERALES A 

LOS VALORES ADMISIBLES EN EDIFICIOS DE CIERTA ALTURA, 

CONVIENE RECURRIR A RIGIDIZACIÓN DE LOS MARCOS CON MUROS DE 

CONCRETO DE OTROS ELEMENTOS, 

6, MARCOS DÚCTILES 

LA ESTRUCTURACIÓN A BASE DE MARCOS PERMITE ALCANZAR GRAN

DES DUCTILIDADES, PARA ELLO-DEBEN OBEDECERSE REQUISITOS ES

TRICTOS DE DISEÑO Y DETALLADO DE LAS VIGAS, COLUMNAS Y CONEXIO

NES VIGA-COLUMNA, 

Los REQUISITOS DEL RDF87 Y DEL AC! SON SIMILARES A ESTE 

RESPECTO, Sus OBJETIVOS SON QUE LAS ARTICULACIONES PLÁSTICAS 

SE PRESENTEN EN ZONAS ESPECIALMENTE DETALLADAS PARA ALCANZAR 

GRANDES DUCTILIDADES Y QUE AÚN LAS SECCIONES DONDE SE ESPEREN 

ARTICULACIONES PLÁSTICAS SE PROTEJAN CONTRA FALLA FRÁGIL, 

RESUMEN DE-REQUISITOS ~ARA VIGAS: 
.. ' . " 

CUANTÍA MÁXIMA DE REFUERZO IGUAL A 50% DE LA BALANCEADA, 

TENER UN REFUERZO MÍNIMO POSITIVO Y NEGATIVO EN TODAS 

LAS SECCIONES (p N = 14/Fy); MfNIMO DOS BARRAS EN CADA M 1 -
LECHO. 

COLOCAR EN LOS EXTREMOS REFUERZO POSJqJVO QUE PROPORCIONE 

UN MOMENTO RESISTENTE IGUAL POR LO MENOS A LA MITAD DEL 

NEGATIVO, 



POR LO MENOS UNA TERCERA PARTE DEL REFUERZO NEGATIVO 

DEBE EXTENDERSE HASTA UN CUARTO DEL CLARO Y UNA CUARTA 

PARTE DEBE SER CONTINUA EN TODO EL LECHO SUPERIOR, 

5. 

No CORTAR REFUERZO EN ZONAS DE POSIBLES ARTICULACIONES 

PLÁSTICAS (A 2D DEL APOYO); SI NO PUEDEN EVITARSE TRAS

LAPES DEBERÁN COLOCARSE ESTRIBOS A LO LARGO DE LOS MISMOS, 

ESTRIBOS, MÍNIMO #3, A D/2 EN TODA LA VIGA Y A D/4 EN UNA 

DISTANCIA DE 4 PERALTES A PARTIR DEL APOYO, EN ESTA ZONA 

A,~ 0.15A~% ó 0.15As% 

EN LA ZONA DE ARTICULACIÓN PLÁSTICA (2D DEL APOYO) LAS 

BARRAS QUE DEBAN TRABAJAR EN COMPRESIÓN DEBERÁN ESTAR -

CONFINADAS POR ESTRIBOS (MÍNIMO #3) A UNA SEPARACIÓN NO 

MAYOR DE 16 0 NI 30 CM, 

DEBE DISEÑARSE PARA LA FUERZA CORTANTE QUE SE PRESENTA EN 

LA VIGA CUANDO SE ALCANZAN LOS MOMENTOS ÚLTIMOS EN LOS EX

TREMOS, ESTO ES CON LA FINALIDAD DE QUE PUEDA DESARROLLAR 

SE UN MECANISMO DE FALLA POR FLEXIÓN, 

RESUMEN DE REQUISITOS PARA COLUMNAS: 

CUANTÍA DE REFUERZO ENTRE 1 Y 6% 

LA SUMA DE LAS CAPACIDADES EN FLEXIÓN DE LAS COLUMNAS QUE 

CONCURREN A UNA UNIÓN DEBE SER MAYOR QUE LA SUMA DE CAPA

CIDADES DE LAS VIGAS QUE CONCURREN A LA MISMA, ESTO TIEN

DE A ASEGURAR QUE LAS ARTICULACIONES PLÁSTICAS SE FORMEN 

EN LAS VIGAS, No DICE CUÁNTO DEBEN SOBREDISEÑARSE LAS 

CULUMNAS, 

SI p ~ 0.4 PB (CARGA AXIAL PARA FALLA BALANCEADA) DEBEN -

RESPETARSE EN LA COLUMNA.LOS MISMOS REQUISITOS QUE PARA 

VIGAS, 

CUANDO P> 0.4 pB HAY QUE CO~FINAR EL NÚCLEO DE LA COLUMNA 

POR MEDIO DE ESPIRAL O ESTRIBOS EN UNA DISTANCIA IGUAL A 

UN PERALTE, 1/6 DE LA ALTURA DE LA COLUMNA O 45 CM (EL 

MAYOR DE LOS TRES) A PARTIR DE LA CARGA DE LA VIGA, 



6. 

LA CUANTfA DE REFUERZO. ESPIRAL SERÁ 

AG Fe es = 0.45 ¡-- 1) p- S 0.12 
e Y 

EL ÁREA DE ESTRIBOS DE CONFINAMIENTO SERÁ POR LO MENOS 

IGUAL A ~H SSH 
ASH = z ; SH NO MAYOR QUE 10 CM. 

PARA REDUCIR LA LONGITUD ) H PUEDEN EMPLEARSE GANCHOS DEL 

MISMO D'IÁMETRO QUE LOS ESTRIBOS CUYA DEFORMACIÓN REQUIERE 

RETRINGIR, 

SEPARAc:róN MÁXIMA DE ESTRIBOS: D/2; DISE~ADOS PARA RESIS-
' 

TIR EL CORTANTE QUE SE INTRODUCE EN LA COLUMNA AL FORMARSE 

LAS ART)CULA(IONES PLÁSTICAS EN LAS VIGAS, 

LAS CONEXIONES VIGA-COLUMNA SON PUNTOS CRfTICOS DEL COMPO~

TAMIENTO DE UN MARCO, HA HABIDO FALLAS FRECUENTES SOBRE TODO 

POR ANCLAJE INADECUADAS DEL REFUERZO DE LAS VIGAS, 

LAS CONEXIONES EXTREMAS SON MUCHO MÁS CRfTICAS QUE LAS IN

TERIORES, 

SE REQUIERE REVISAR LAS CONEXIONES: 

A) PoR CONFINAMIENTO PROLONGANDO EL REFUERZO TRANSVERSAL A 

LOS EXTREMOS DE LA COLUMNA, DENTRO DE LA CONEXIÓN CON LA 

TRABE, 

B) 

e) 

PoR CORTANTE, REVISANDO LA CONEXIÓN PARA UNA CONDICIÓN DE 

CORTANTE ÚLTIMA, 

POR ANCLAJE; EVITANDO TRASLAPES; DANDO LONGITUD DE ANCLAJE 

SUFICIENTE A LAS BAR!IAS LONGITUDINALES (ESTO RIGE E~ TA

MAÑO DE LA COL U M N A ) , DA N·D O U N T A M A~ O S UF l C l E N TE A LA V l G A 

Y A LA COLUMNA PARA PERMITIR LA INVERSIÓN DE ESFUERZOS, 

7, LOSAS PLANAS 

AL NO TENER VIGAS FRANCAS SE LIMITA EL EFECTO DE MARCO; 

RESULTAN SISTEMAS MUY FLEXIBLES Y CON PROBLEMAS DE CORTANTE EN 

LA CONEXIÓN LOSA-COLUMNA, 



7. 

GRAN NÚMERO DE FALLAS OBSERVADAS .EN ESTE SISTEMA, 

Es NECESARIO QUE TENGAN OTROS ELEMENTOS QUE TOMEN CARGAS. 

LATERALES (MUROS), 

EL REGLAMENTO DEL DISTRITO FEDERAL DA REQUISITOS DE ANÁ

LISIS (ANCHO EQUIVALENTE DE LOSA) Y DE DIMENSIONAMIENTO DE RE

FUERZO EN LOSA Y EN LA CONEXIÓN, PARA QUE RESISTAN EFECTOS -

SÍSMICOS, LA EFICIENCIA ES LIMITADA, 

EL REFUERZO POR SISMO DEBE CONCENTRARSE EN LAS NERVADU

RAS DE EJE DE COLUMNA Y DEBE PROPORCIONARSE REFUERZO DE COR

TANTE EN UNA VIGA AHOGADA, 

8. MuROS DE CONCRETO 

MAL LLAMADOS MUROS DE CORTANTE, TRABAJAN PRINCIPALMENTE 

POR FLEXIÓN, 

PUEDEN ALCANZAR GRAN DUCTILIDAD SI SE DETALLAN APROPIADA

MENTE, _POR SU ALTA RIGIDEZ JIENDEN A CONCENTRAR LAS FUERZAS 

SÍSMICAS, 

REQUIEREN REFUERZO VERTICAL Y HORIZONTAL EN EL ALMA Y, 

ESPECIALMENTE, REFUERZO EN SUS EXTREMOS PARA QUE CUANDO TRABA

JEN ESTAS EN COMPRESIÓN NO SE PRODUZCA FALLA FRÁGIL, 

Los ELEMENTOS EXTREMOS DEL MURO DEBEN DETALLARSE COMO co

LUMNAS DÚCTILES, 

Los HUECOS Y ABERTURAS REQUIEREN DE DETALLADO ESPECIAL, 

REFERENCIAS 

l. PARK R. Y J, PAULAY "REINFORCED CONCRETE STRUCTURES", J, 

WILEY, 1975. 
2. DowRICK, D.J. "EARTHQUAKE R~siSTANT DEsiGN", 2A EDICIÓN. 

J, WILEY, 1988, 
3. BAZÁN, E. y R. MELI "MANUAL DE DISE~O SíSMICO DE EDIFICIOS", 

LIMUSA, 1985, 
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4. LoERA, S. "MANUAL DE LAS NoRMAS T~CNICAS DE DisENo v CoNs

TRUCCIÓN DE ESTRUCTURAS DE CONCRETO DEL RDF 87•, tNSTITUTO DE 

INGENIERÍA, 1991. 



REQUISITOS DE DUCTILIDAD 

PARA ESTRUCTURAS DE CONCRETO 
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10.11 
F"IIIUJa~ Combinaciones de estnoas y 
IJ'Ipas admisibles para confmamiento de 
columnas, 11egún el Reglamento ACI 83. 
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El ancho h, se tomará igual al promedio ., 
del ancho de la o las vigas consideradas y la dimensión 
.transversal de la columna normal a la fuerza, pero no 
mayor que el ancho de la o las vigas más h. 
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ANEXO 

' En el" articulo se dan diversos criterios generales para mejorar 

el qomportamiento, principalmente ante sismo, de construcciones 

sin refuerzo construidos con adobe, piedra y tabique. A·con,ti-

nuación se dar~n reglas conservadoras que asegurarán la supervi 

vencia de una construcción tipo rural; as1 como un método para 

realizar un an~lisis simplificado de este tipo de construcciones. 

A) Relaciones geométricas. 

' La tabla que a continuación se muestra limita la geometr1a de -

la construcci6n en función de los parámetros H/t (relación de -

altura a espesor de muros) y L/2t (longitud entre soportes del 

muro al doble de su espesor) . Conviene recordar que se debe bus 

car la simetr1a en la construcci6n. 

VALORES MAXIMOS DE H/t o L/2t 

Peso del 
techo en kg/ ·rn2 , 

< so 

< 500 

4.1 2.9 

2 .~ 

2.9 2.0 

9.1 

7.7 

6.6 

6.5 

5.5 

4.7 

Estos valores son resultado de análisis te6ricos desarrollados 

en la referencia "Seguridad·de casas de adobe ante sismos", pu

blic<..ja por el Ir.st.i.·tuto de Ingenier1a de la UNAM. El caso:Ir es 

para construcciones :;ituadas en la zona de más alta intensidad 

del pa1s (costa del pacifico, abarca los estados de Michoacán, 

Guerrero, Oaxaca y Chiapas), mientras que el caso~ seria apli

cable·a zonas de moderada intensidad s1smica. 

Si se emplean las relaciones anteriores se asegura que las cons 

trucciones ser~ capaces de soportar el sismo de diseño de las 

zonas correspondientes. 



• 

Este es un procedimiento conservador pera que se considera puede 

ser de gran ~yuda para reduc~r los daños, cada vez mayores, que_ 

se presentan en construcciones de adobe. 

B) Procedimiento de an~lisis 

al Determinar el coeficiente s!smico, es, de la zona y tipo de -

suelo donde se construirá; se pueden tomar los que se muestran 

en la siguiente figura 

Los zonas estén clasificadas 
en orden creciente de sismicidod 
de A hasta O 

3 



H' 1 r 
11 

L 

b) Se ·calcula al fuerza cortante en: los muros alineados en la -

direcci6n que se está analizando 

V= C W'/Q 
S 

Q es el factor de ·reducci6n por ductilidad que toma el valor 

1 si la construcci6n no tiene ningdn tipo de refuerzo, y -

1.5 si tiene al menos una cadena de concreto en su parte -

superior. 

W'es el peso de la construcci6n que incluye el peso del te-

cho, de la cadena de concreto (si la hay) y parte de los -

muros (parte se apoya directamente en el suelo) . Para va--

•, 

luar W' se calcula el 

tro de los siguientes 

x-Lfl.--

peso de los 

limites. 

materiales incluidos dert 

en casas sin refuerzo 

L' = 2H 2/L ~L; H' = H/4 

en casas con cadena de o:mcreto 

L' = 3H2 /L ~ L ; H' = H/3 

cuando se tiene un tecro r:igido 

L' = L ; H' = 3H/5 

/ 
B 

/ 
L -------'>< 



Este análisis· se debe ·hacer para cada cuarto que fome a 

la construcci6n; En muros intemedios se asigna el 60% del 

valor calculado y 40% al muro exterior: si no hay muros -

ihtermedios ··cada muro extremo debe resistir el 50% de V. 

Se debe considerar la reducci6n de resistencia del muro -

cuando su relaci6n h/b > 1.33, disminuyendo su área por - · 

el factor (1.33 ~) 2 • 

e) Se compara el esfuerzo actuante en el muro con el resis-

tente, que conservador amente se .puede tomar como vr = 
= 0.4 Kg/cm 2

• 

d) Se revisa que los esfuerzos por flexión en el adobe no re

basen el pemisible (ft = 1 kg/cm 2
); esto se puede hacer

aplicando el siguiente procedimiento: 

l. Se calcula el momento flexionante en los extremos del muro 

K = 20 si existe cadena de concreto o 5 si no tiene re

fuerzo 
V 

w 
!! e L/2, el ~cno~ 

carga por unidad de longitud en el muro, incluye: pe

so unitario del muro, la mitad del peso del techo y -

el de la: viga de concreto (si es que existe) 

'·Se valúa el esfuerzo de flexi6n 

f = M/S S = t 2 /6 
.. t 

3. Se debe cumplir 

• o 5 
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6. SISTEMAS ESTRUCTURALES 

/o La solución ideal, desde un punto de vista económicf, consiste en escoger 

sistemas estructurales que se diseñen para soportar las cargas verticales, y que 
t"t:s~ ... ra- · · 
sean ea¡:¡ seco Ele t ~sistir la combinación de éstas y las so.lici taciones sísmicas 

sin que el aumento de esfuerzos (o la disminución de factores de carga respecto a 

la falla) exceda· el incremento permitido en los reglamentos para solicitaciones 

producidas por cargas permanentes y accidentales combinadas; al mismo tiempo, 

debe revisarse que los desplazamientos horizontales relativos entre niveles conse

cutivos no sobrepasen límites aceptables, y comprobarse que s.e tiene una segurid!i!d 

adecuada contra la inestabilidad de conjunto de la construcción •. 

Los edificios de pocos pisos, con muros de carga, suelen satisfacer automáti

camente las. dos condiciones al'ltePiBPes de resistencia y rigidez; al aumentar el 

número de niveles y requerirse una estructura el problema se vuelve más difícii, 

y para evitar incrementos excesivos en costo y en el tamaño de los elementos 

estructurales deben utilizarse sistemas adecuados. 

ELECCION DEL SISTEMA ESTRUCTURAL. -

Las características principales que debe tener un edificio que se va a cons

truir en una zona sísmica son: 

Resistencia. El edificio ha de tener una seguridad adecuada contra el colap

so durante temblores intensos. Para ello, debe diseñarse para que soporte solici

taciones sísmicas relativamente altas, compatibles con la sismicidad de la zona. 

Rigidez. Es necesaria para evitar daños en muros, ca~ce1es, instalacione~ y 

otros elementos no estructurales, durante temblores frecuentes de poca intensidad, 

y para impedir fallas por inestabilidad, debida a amplificación excesiva de los 

momentos por interacci6n carga vertical - desplazamiento horizontal, en temblores 

intensos. La r·igidez apropiada se logra manteniendo los desplazamientos latera

les de entrepiso por debajo de 1 ími tes adecuados, que se indican en los regla

mentos. 

Ductilidad. Esta propiedad no es indispensable, en teoría, puesto que pueden 

construirse estructuras que,· también en teoría, se comporten elásticamente bajo 



--

temblores de cualquier intensidad; constituye, sin embargo, una manera económica 

de obtener estructuras capaces de soportar temblores intensns, si bien sufrien 

daños que pueden ser importantes. Además, como no se conocen las características 

(intensidad, duración, contenido de frecuencias, etc) del temblor más desfavorable 

a que quedará sometida la construcción, no puede suprimirse la ductilidad, al 

menos en zonas críticas de la estructura, sin correr el riesgo de que el comporta-. 

miento real esté muy por debajo del previsto. 

SISTEMAS PARA PROPORCIONAR RIGIDEZ V RESISTENCIA LATERALES. 

A""'l."( º ~EBBP Se que la razón de ser de la estructura de un edificio proviene de 

la necesidad de soportar cargas verticales, la elección del sistema estructural 
k. ~·t~u. 

queda determinada, casi siempre, por la manera en que han ge PE~i~~iPB8 las fuer-

zas horizontales; rJ)ás todavia, aunque no hubiese más que c¡3rgas verticales, ,, 
también se tendría que pensar en cómo obtener rigidez lateral adecuada, puesto 

que siempre es teóricamente posible que un edificio completo, o alguno de sus 

entrepisos
1
falle por inestabilidad lateral. Las solicitaciones horizontales son, 

pues, las que determinan las características principales de los sistemas estruc

turales de los edificios excepto, quizá, en los que no tienen más de dos o trr 

niveles. 

Las estructuras deben ser estables bajo cualquier condición posible de carga. 

Cuando lo son, las solicitaciones e'xteriores ocasionan "R ella" deformaciones 

pequeñas, y las fuerzas interiores les devuelven su forma original cuando desapa

recen las cargas. .En cambio, si una estructura es inestable las cargas producen 

deformaciones muy grandes, que crecen aunque las solicitaciones se mantengan 

constantes; además, las acciones interiores estabilizadoras no logran que la 

estructura recupere su corofiguración inicial cuando se descarga. ·El. conjunto de 
/ 

vigas y columnas de la fig. )fJ. es claramente inestable, pues no resiste fuerzas 

horizontales ni tiene ningún mecanismo que haga que recupere su forma inicial. 

En la fig. 1¡6.se ilustran los pocos mecanismos que pueden utilizarse para 

obtener sistemas estructurales estables, capaces de resistir los efectos produci

dos por fuerzas horizontales. El primero consiste en añadir una diagonal, con lo 

que se obtiene una estructura contraventeada. En el segundo la estabilidad late

ral se logra por medio de muros de cortante o de rigidez, de mampostería de tabi-



que o de concreto reforzado, que son elementos planos verticales de gran rigidez 

y resistencia. -- Por Último, los miembros que forman la estructura pueden unirse 

entre si por medio de conexiones rígidas, que impiden las grandes rotaciones 

asociadas con el colapso: ·la estabilidad lateral se consigue con el uso de marcos 

rigidos. 

Para asegurar la estabilidad, en todas las direcciones, de un edificio, 

puede utilizarse uno solo de los sistemas mencionados, o una combinación de varios 

de ellos. 

Ventajas del acero estructural. El acero es el material más común en siste

mas estructurales qe varios pisos. Sus ventajas principales son su alta resisten

cia, en tensión o en compresi6n, y su gran rigidez, que proviene de su elevado 

módulo de elastici-dad; la combinación de estas propiedades produce estructuras 
¡ ' ' ' 

mucho menos masivas y, por consiguiente, más ligeras y eficientes desde el punto 

de vista del uso de los espacios, que las que se obtienen con el otro material 

i!tUI! se ~:~ti] i t% e!FI :k:! construcción, el concreto reforzado. Además, con acero se 

pueden salvar claros grandes, lo que permite crear los grandes espacios abiertos 

necesarios en-los edificios modernos de oficinas. El empleo de sistemas de piso

de lámina acanalada, en vez de losas de concreto, elimina el uso de obra falsa y 

aumenta la ligereza de la estructura. Su ductilidad lo hace el material más 

adecuado para los edificios al tos, sobre todo para los que se construirán · en 

zonas sísmicas. También la ligereza es un factor favorable,~A este sess, pues al 

disminuir el peso de la construcción disminuyen las fuerzas de inercia producidas 

por los temblores. 

Las estructuras de acero se fabrican en taller, de manera que su uso indus

triHiizo el proceso de construcción, con las 1-consiguientes ventajas de velocidad, 

precisióc' y calidad que llevan, finalmente, a la obtención de un sistema estructu

ral muy confiable. Cuando la rigidez lateral de la estructura se vuelve crítica, 

el acero puede utilizarse combinado con concreto. 

Para determinar el sistema estructural más conveniente en un edificio alto 

ha de reconocerse que su capacidad para resistir fuerzas horizontales se vuelve 

crítica, y que deja de serlo la manera en que se transmiten las cargas verticales 

(función que, de todos modos, no debe olvidarse). El sistema que resiste las 



fuerzas horizontales, producidas .. par viento a sismo, está compuesta par una combi-

nación de vigas, columnas, cantraventeas en diagonal. y muras de rigidez. De 

diseñarse para que soporte la mayar cantidad pasible de carga vertical, de manera 

que se e vi ten, a se .reduzcan a un mínima, las tensiones netas transmitidas a la 

cimentación durante un sismo, y para que. proporcione soporte lateral a· subsiste

mas diseñadas s~la para carga vertical. 

Las fuerzas laterales producen fuerzas cortantes horizontales, momentos de 

val tea y desplazamientos. <.at9Pal9s, La demanda de resistencia y rigidez crece 

rápidamente cuando aumenta la altura del-.: edificio, y el sistema estructural debe . ' 
satisfacer esa demanda. La fuerza cortante aumenta linealmente ~an la altur~, y 

el momento de val tea y las desplazamientos laterales crecen ccn su segunda y 

cuarta potencia. 

En.edificias de cierta altura el diseña suele quedar regido par la necesidad 

de proporcionar rigidez lateral suficiente para mantener las desplazamientos 

relativas de entrepiso dentro de límites aceptables, na par la capacidad del 

sistema para resistir las fuerzas cortantes horizontales y las momentos de voltea • 

.. Esta ha hecha que en las Últimas tres décadas se hayan desarrollada diversa· 

sistemas estructurales, buscando satisfacer la demanda de rigidez lateral de una 

manera económica. 

Las sistemas estructurales que se han empleada a partir dP. las años sesenta 

siguen un procesa lógica de evolución, basada en comparaciones can el sistema más 

eficiente posible, un cantiliver que utiliza las dimensiones exteriores totales 

del edificio. La ·medida de la eficiencia de un sistema estructural cualquiera 

está, pues, relacionada directamente con su efectividad para soportar fuerzas 

horizontales trabajando cr~o antiliver. 

El marca rígido, que resiste las fuerzas horizontales par flexión de las 

miembros que la componen. constituye el cantiliver menas eficiente, par la que se 
es 

colocó al principio de una carta de sistemas posibles; el otra extrema la seReti-

~ un cantiliver completamente efectivo, que utiliza la forma exterior tridimen

sional completa de la construcción. Entre los das extremos hay una serie de 
<..l • 

sistemas, que se muestran en la Fig31''4'€l 2, pág ló'•il, "CeRS-k-<~GtieReL·;;·}. La 

. carta es útil en las primeras etapas del procesa de diseña, ya que permite escoger 

un sistema adecuada, que d8spués se dimensiona para lograr la eficiencia buscada. 



.. 

.-(Las alturas 'limite indicadas· en la f.igura corresponden a edificios ·construidos 

en zonas donde las fuerzas hori;ontales de diseño son ~~~ viento; en zonas 

sísmicas son, en general, menores; la ductilidad del sistema, de enorme importan-

/). cia en diseño sísmico, es mucho menos crítica cuando el diseño es por vient~ 

lf 

Marcos rígidos. 

Los marcos rígidos tridimensionales, formados por un c¡lonjunto de vigas y 

columnas, constituyen un sistema estructural eficiente para edificios de altura 

pequeña o med~a, hasta unos 10 ó 12 pisD_S. En edificios destinados a habitación 

no suele justificarse su empleo como Únicos elementos resistentes, pues por requi

sitos de funcionamiento se cuenta con gran número de muros, que separan unas 

habitaciones de otras, colocados en las mismas posiciones en todos los niveles, 

que pueden utilizarse con ventaja, solos: o en combinación con los marcos. En 

cambio, .. los edificios de oficinas carecen casi por completo de divisiones de 

carácter permanente, por lo que en ellos' sí puede convenir utilizar l:a. ma~cos 

rígidos como Único sistema estructural, pues proporcionan la máxima libertad de 

planeación y operación. 

Los marcos rígidos constituyen una solución adecuada en edificios de poca o 

mediana altura que se van a construir en zonas sísmicas porque, además de propor

cionar la resistencia necesaria ante cargas verticales y horizontales de una 

manera económica, permiten obtener estructuras de ductilidad elevada, capaces de 

incursionar en el intervalo inelástico bajo solicitaciones sísmicas intensas, 

disipando una parte importante de la energía que les transmite el terreno si.n 

sufrir daños, o· experimentando desperfectos locales, de pequeña cuantía y Fácil 

reparación. 

bgg rnarGQ€ r1g:9gs Bien :Jiseñados, detallados y construidos, tienen un compor

tamiento dúctil estable bajo cargas cí_clicas ~"'e lee Rase<> tPa~ fuera del 

intervalo elástico, y la mayor parte de los códigos de construcción los consideran 

sistemas estructurales preferenciales, para los que especifican cargas laterales 

menores que las correspondientes a otros sistemas. 

Es una práctica aceptada generalmente la de· que el dimensionamiento de los 

·miembros que componen los marcos rígidos se haga de manera que las articulaciones 

plásticas se formen en las vigas antes que en las columnas, con lo que se logra 

que lás deformaciones plásticas más importantes se concentren en zonas que pueden 

6 
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aceptarlas con poca, o ninguna, .-pérdida de resistencia. Esta es la filosofía de 

diseño conocida como "columnas resistentes- vigas débi-les". 

Sin embargo, la dui::ti-lidad se convierte en la principal desventaja· de los 

marcos rígidos cuando se pretende utilizarlos en edificios al tos carentes de 

elementos estructurales adicionales que contribuyan a la resistencia y rigidez 

lateral del conjunto, pues se hace necesario aumentar las dimensiones de vigas y 

columnas, muy por encima de las requeridas para soportar las cargas verticales, 

primero para obtener la resistencia necesaria ante cargas horizontales y después·, 

cuando crece el número de pisos, para controlar los desplazamientos laterales y 

mantenerlos dentro de límites adecuados. 

Los marcos rígidos constituyen el esqueleto resistente de un gran número de 

construcciones modernas de muy diversos tipos.·CF}'l· E'h Su nombre proviene de que 

los elementos principales que los componen, vigas y columnas, están ligados entre 

. sí por medio de conexiones rígidas, capaces de transmitir "los momentos, fuerzas 

normales y cortantes, sin que haya desplazamientos lineales o angulares relativos 

entre los extremos de las barras que concurren en cada nudo, lo que hace que la 

estructura resültante pueda resistir por sí sola, sin la ayuda de elementos edicit 

nales de otros tipos, cargas verticales y horizontales. El dimensionamiento de 

las conexiones entre vigas y columnas constituye uno de los aspectos más importen

tes del diseño de los marcos rígidos. 

6.~ 
En la Fig. (~i§• 7, ~6g. GSD, ''Ge~stPuetieAsl:;.) se muestra un marco rigido 

deformado por fuerzas horizontales; la deformación, que se caracteriza por le 

rotación de los nudos y la flexión de vigas v columnas, comprende dos partes, la 

deformación por cortante y la producida por el alargamiento v ACCJrt,-,miento de les 

columnas. En marcos rígidos de proporciones usuales la primera representa entre 

el .BO y el 90% de la defo,rmación total, de manera que un dimensio ¡¡;miento óptimo 

de la estructura, desde el punto de vista de las deformaciones, estará dirigido e 

minimizarla. 

Los desplazamientos por cortante son proporcionales a las sumas de rigideces 

I/L e I/h de todas las vigas y columnas de cada nivel; como el claro de las vigas 

es, en general, dos o tres veces mayor que la altura de las columnas, pare que las 

contribuciones de unas y otras sean semejantes los momentos de inercia de lP 

primeras deben ser dos o tres veces mayores que. los de las segundas, lo que indh 

7 



que cuando los claros crecen tienen que utilizarst; vigas de peral te considerable 

para controlar los desplazamientos. Ei- p;;-;aÚe- eco·nómico aumenta en los pisos 

-inferiores, en los que la fuerza cortante es mayor, y en edificios de cierta altura 

excede¡{el permitido por requisitos arquitectónicos o funcionales, lo que obliga a 

utilizar secciones más pesadas; ésta es una de las causas principales de la inefi

ciencia de los marcos rígidos. Además, si los desplazamientos se controlan aumen

tando las dimensiones de las vigas éstas se hacen más resistentes que las columnas, 

lo que está en contra de la hipótesis, generalmente aceptada, de que en zonas 

sísmicas conviene que tengan una resistencia menor. 

La relación altura/ancho total del edificio es también de la mayor importancia 

en la eficiencia de los marcos rígidos, ya que buando el ancho es grande aumenta 

el número de crujías. Los marcos de la periferia del inmueble pueden ser más 

eficientes que los interiores si el proyect6 a~quitectónico permite disminuir la 

separación entre sus columnas y aumentar el peralte de las vigas • 

• Uf)~Of\•l f& -~.h\ 
Las eaRsl'ise?1es aumentan el costo; ¡te 1 g¡; mai'SBB PÍ§i9est por este motivo, un 

sistema estructural popular en Estados Unidos es el formado por marcos rígidos 

colocados sólo~n la periferia del ediffcio, mientras que el resto de la estructura 

tiene juntas flexibles; disminuye así sustancialmente el número de conexiones 

rígidas, pero aumenta el grueso de las paredes de los elementos que han de unirse 

entre sí, puesto que el sismo es resistido por sólo dos marcos en cada dirección, 

crecen las dificultades para hacer buenas soldaduras y disminuye la hiperestatici

dad del sistema. Las Fallas de soldadura de penetración completa entre los patines 

de vigas y columnas registradas durante el temblor de Northridge, California, del 

17 de enero de 1994, se han achacado, al menos en parte, a los problemas creados 

al sold~,r p_!-acas muy gruesas, originadas por el -3_istema estructural mencionado. 

r••Jo-..: ....... 
En .. _ ediFicios al tos, en los que l"1as solir:itaciones produc.idas por viento o 

sismo, el marc_o _rígido convencional deja de ser una solu

ción adecuada, pues para darle la resistencia y rigidez necesarias se requieren 

vigas y columnas de dimensiones y costo excesivos. En esos casos conviene utili

zar elementos estructurales adicionales, muros de rigidez o contraventeos, que 

resistan las Fuerzas horizontales más eficiente y económicamente. 

El uso de los elementos mencionados hace que el marco rígido deje de ser 

indispensable pues la estructura de soporte de un edificio puede construirse con 

·' 



~T ... '-.1•~ ,.,. ~ca, .,.,¡.....,.,.<!', ' 
vigas .,.... eel.l:lffiFIEile sP~iat:tlaBss e¡qi!Jpc s1, proporcion.ando la . rigidez y resistencia 

-laterales necesarias para e vi ta'r problemas de inestabilidad y para soportar : 

efectos producidos por fuerzas horizontales por medio, por ejemplo, de armaduras 

verticales formadas. por columnas, vigas y contraventeos en diagonal colocados 

entre ellas. 

En un mismo edi Flcio se puede empleár una combinación de marcos r1gidos, 

cantraventeas, muras de rigidez y vigas articuladas en las columnas, cambiando 

inclusa la forma de trabaja en las das direcciones principales, ya que, de acuerdo 

can sus características arquitectónicas y funcionales, una combinación de dos o 

más de las sistemas estructurales mencionadas puede proporcionar la solución más 

eficiente y económica. 
' 

Marcos contraventeados. 

Baja cargas horizontales, las armaduras verticales formadas par vigas, co

lumnas y diagonales trabajan cama elementos en cantiliver; las momentos de voltea 

son equilibradas par fuerzas normales, de tensión y compresión, que aparecen en 

las columnas, y las fuerzas cortantes- san resistidas par las diagonales; ésta. 
6-t· pueden tener diversas configuraciones, como se muestra en la fig.íi~a 11 1 13é§1 1 

Las armaduras de cortante pueden, por sí solas, proporcionar toda la resisten

cia y rigidez requeridas en edificios de altura media; se emplean C:Jn frecuencia 

para resistir los efectos del viento, pero en zonas sísmicas suelen combinarse con 

marcos rígidos, con lo que se obtiene un sistema de marcos y armaduras que interac

túan entre sí. Cuando se combina la deformación por cortante de los marcos con la 
--

de las a·· .Jduras, en flexión, se obtiene un sistema de gran rigidez lateral; en la 

parte supe~ior del edificio los marcos restringen las deformaciones de las armadu

ras, y en la parte inferior ei::Jsoriile le r;gntPaPiB'"t son las armaduras las que res-

tringen a los marcos. Esto ocasiona una redistribución de fuerzas cortantes entre 
t.. "S) 

marcos y armaduras (Fig. ..:11,;2'-;,-~~Él<j§-..o ....fG>!§>:J>-,;--"11 6C.,~..,""'.,~,.¡,¡,,.,..,u~e,.¡~o,.;i,.slf'RI.EaiJl.._ ..... -:''"'' 1-) que 11 e va 1 a r i gi de z 

del sistema a un nivel mucho más alto que el que se obtiene sumando directamente 

las rigideces de unos y otras. 

Las armaduras verticales se colocan alrededor del núcleo- de servicios (que 

incluye elevadores, escaleras, sanitarios, duetos y cuartos para equipo mecánico, 



eléctrico y _de teléfonos) y en los .muros de lindero del edificio, y se combinan 

con marcos rígidos. 

-<:~':'" p·:~' '1J ·-· 

Contraventeos excéntricos. 

En la Fig. '¡ se muestran cuatro marcos provistos de otros tantos tipos de 

contraventeos excéntricos. Las fuerzas axÚáes que aparecen en las diagonales, 
' ' 

como un resultado de las acciones sísmicas, se transmiten a las columnas o a otras 

diagonales a través de un tramo corto de viga, llamado "eslabón activo", ·que traba-

ja en flexión y cortante.· Escogiendo adecuadamente su geometría puede lograrse . ' 
que un marco contraventeado excéntricamente tenga una rigidez elástica muy cercana 

a la de marcos similares provistos de contraventeos. concéntricos y que, por otro 

lado, los eslabones activos se deformen inelásticamente durante temblores severos, 

absorbiendo IJ disipando energía de una manera análoga a la, de los marcos ríg~dos 

no contraventeados. Se obtiene así un sistema estructural que posee característi

cas favorables de los dos sistemas, y que puede satisfacer, en forma eficiente, 

los dos requisitos de rigidez y ductilidad característicos del diseño sísmico. 

La capacidad de los eslabones activos de disipar grandes cantidades de energía 

durante sobrecargas extremas es de importancia crítica para la ductilidad de con

junto del sistema estructural; se ha encontrado, por medio de estudios de laborato

rio, que los eslabones que fluyen principalmente en cortante son más eficientes 

que los que fluyen en flexión. 

La elección de las excentricidades constituye uno de los pasos más importantes 

en el diseño de marcos contraventeados excéntricamente, pues de sus valores depende 

tanto la rigidez leástica del marco como la demanda de ductilidad P-~ los eslabones 

activos. 

En resumen, los marcos contraventeados excéntricamente son estructuras dÚcti

les en las que las deformaciones inelásticas se confinan a regiones en las que no 

afectan de manera adversa la resistencia y estabilidad de conjunto de la estructura. 

Los contraventeos, las columnas y las vigas, estas Últimas en las zonas que 

no forman parte de los eslabones activos, se diseñan para que permanezcan en el 

intervalo elástico, y no se pandeen; prácticamente toda la actividad inelástica se 

ID 



(En pág. 14, .Curso internacional) 

La ductilidad que se obtiene por medio de deformaciones inelásticas reversibles es la 
justificación principal para que el diseño sísmico se haga con fuerzas mucho menores que 
las que aparecerían en una es~tura elástica durante un temblor de tierra intenso. Sin 
embargo, la capacidad de los marcos contraventeados para resistir deformaciones 
inelásticas reversibles está severamente limitada. El alargamiento y el acortamiento axial 
de miembros esbeltos no son reversibles, y el de elementos comprimid.os más robustos es 
posible sólo hasta que se presenta un pandeo significativo; se ha encontrado, de manera 
experimental, ·que la resistencia de miembros bajo ·carga axial disminuye J1M1!1 
rápidamente cuando se les somete a cargas cíclicas después de que se inicia el pandeo; 
además, no recuperan su forma recta original. 

Por las razones anteriores, los contraventeos sólo se permiten cuando están acompañados 
por marcos rígidos que pueden soportar una parte sustancial de la fuerza sísmica total. En 
esas condiciones, el RDF93 permite que se diseñen con un factor de comportamiento 
sísmico igual al de marcos rígidos sin contraventeo; en cambio, en SEAOC y en ASCE 
se especifica una fuerza de diseño 1.5 veces mayor. 

El comportamiento, durante temblores, de los marcos contraventeados, es aceptable 
. mientras conservan una configuración estable; .. en general, su respuesta en el intervalo 
elástico es excelente, pero puede no serlo fuera de él; las recomendaciones para diseño 
buscan evitar fallas frágiles y elevar el nivel de respuesta estable. 

Cuando se pandea un elemento de contraventeo comprimido, se presentan vanos 
fenómenos: 

a. Una parte de la carga se transfiere a la diagonal en tensión, con lo que aumenta la _ 
fuerza que debe resistir. 
b. Pueden ocasionarse rotaciones excesivas en los extremos de la diagonal, que pueden 
provocar la falla local de la conexión. 
c. Es posible una falla por pandeo local o torsional en la zona central de la diagonal. 
d. Si el c,1nt~3venteo se sale de su plano original, de ·:n ::; los elementos no estructurales 
colocados a sus lados. 
e. El pande<:. puede presentarse· en forma asimétrir . en los varios sistemas de 
contra venteo del edificio, ocasionando un incrernento de la torsión, tal vez significativo. 

Las relaciones de esbeltez reducidas y los esfuerzos bajos disminuyen, o evitan, la 
deformación del contraventeo fuera de su plano; ésto es lo que se busca con las 
recomendaciones de los códigos. Además, debe prestarse especial cuidado para evitar el 
pandeo o la fractura de las placas de conexión, el pandeo local del contraventeo y la 
fractura de las soldaduras de unión, cuando las diagonales están formadas por varios 
perfiles (dos ángulos, por ejemplo), así como el pandeo entre ellas. 
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concentra.~ en zonas escogidas; diseñadas y detalladas espécialmente. El res

to de .la estructura se dimensicn·a para· que resista, trabajando -eiásticamente, las 

solicitaciones que aparecen en ella mientras los eslabones actives fluyen plásti

camente, las que se determinan estudiando el mecanismo de colapso del maree; poste

riormente se revisa su comportamiento bajo cargas de trabajo, utilizando métodos 

elásticos. 

Tubos reticulares. Si se incrementa la resistencia de los marcos de las 

fachadas, colocando columnas muy juntas y aumentando los peraltes de las vigas, y 

se hacen continuos en las esquinas, se ¡;~btiene un cantiliver tubular de paredes 

perforadas, que es muy eficiente para resistir fuerzas horizontales. 

'.'\ a 'P• re.&~ 
En la Fig. (~i§a 1~, ~ag. 555, "Ge~~tY~e~iettsl ... '') se ~~ee\PB la distribuci6n 

de; fuerzas normales en las columnas. Si las paredes del tubo fueran macizas, 

serían iguales en todas las columnas de los marcos de "los patines!', y tendrían 

una distribución triangular en las columnas de "las almas"; sin embargo, las defor

maciones por cortante de los marcos rígidos reales reducen la eficiencia del canti-
.. 1 

li ver. Debe buscarse .,.. comportamiento l::c más cercano posible al del voladizo de · 

paredes ma~izas; suelf log;arse que la_deformación por cortante no exceda del 25% 

de la total. 

·¡ 

Tubos con diagonales. El tubo con diagonales en las fachadas constituye una 7 

solución muy apropiada para estructuras de acero. En el sistema tubular ideal 

todas las columnas exteriores se interconectan por medio de diagonales, de manera 
CICcfOMt 

que se forma¡( una estructura tridimensional muy rígida, que resiste las fOIE!P~EIB 

laterales con las fuerzas axiales que se generan en los miembros, en vez de utili

zar su resistencia a la flexión. 

• •• : • lo 

·Comparado con el tubo reticular, este sistema tiene la ventaja de que permite 

separaciones mucho mayores entre las columnas de las fachadas. 

Los tubos con diagonales resisten las fuerzas horizontales de manera muy 

eficiente, pero pueden no ser adecuados para zonas de alta sismicidad, porque su 

ductilidad es limitada. Sin embargo, pueden combinarse con marcos rígidos d6cti

les, o interconectarse por medio de elementos de ductilidad suficiente (Fig~~. 
pá~, 669, "beretPt:JGtiaol ..... ). 



Los dos sistemas estructurales anteriores influyen de manera importante en la 

arquitectura de los edificios, sobre todo en las fachadas, io q~e no está muy 

acuerdo con las tendencias arquitectónicas actuales. 

Supermarcos o megamarcos. La estructura de un supermarco está constituida 

por piernas verticales situadas en las esquinas del edificio, ligadas entre sí por·· 

elementos horizontales 

elementos horizontales 

_j'601 ¡j bFI=!B"tiePtsl a a."). 

colocados cada 10 a 20 pisos. Tanto las piernas como 
T:~ .. u. . &.'t~. 

&9A eetPt:IBtl=:lPB!! !e: grandes dimensiones (Fig. 2~a; ~B~. 

-..!""'"'te. w. 

los 

661-

Los supermarcos ~SPRÜtet=~ el ee~Rle9s Be espacios variables, adecuados para 

m6ltiples funciones. Históricamente, los edificios altos han estado destinados a 

oficinas o departamentos, pero las megaestructuras de muchos pisos deberán integrar 

varias funciones en un sólo edificio, con espacios flexible~ que puedan ser plarea-
u 

dos eficientemente para la actividad que 'olB\¡'B a desarrolliti!e en cada uno de el'los, .....___. 
¡ con la menor interferencia posible de la estructura. 

La eficiencia estructural se obtiene de la concentración de columnas en 1a6 

&&li8~PSB6BM..,.=dda las esquinas; aumenta transfiriéndoles las cargas de las column· 

interiores, de manera que crecen su rigidez y resistencia, y se contrarrestan la~ 

tensiones producidas por las fuerzas horizontales. 

Parámetros de diseño. La elección del sistema estructural que resistirá las 

fuerzas horizontales depende de gran n6mero de variables; las más importantes son 

las deflexiones laterales de entrepiso, los efectos geométricos de segundo orden 

(P~, las tensiones en la cimentación y las frecuencias de vibración del edificio. 

Las deflexiones laterales de entrepiso deben mantenerse por debaj~ de límit~s 

que aseguren un comportamientc satisfactorio de elementos no estrúcturales, como 

muros y canceles, durante sismos frecuentes de poca intensidad. 

El efecto· geométrico de segundo orden conocido como efecto P~ está intimamente 

ligado con la rigidez lateral del edificio y, por consiguiente, con sus desplaza

mientos de entrepiso. Hac~ que crezcan los elementos mecánicos con respecto a los 

de primer orden. 
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· Un parámetro muy importante. para determinar los límites de aplicación de un ..... 
sistema dado se- e:l senstitPiEie ~er las tensiones (o fuerzas "hacia arriba") que 

~\ 
aparecen en las columnas, sobre todo en ~ tramo inferior. Un edificio puede 

rigidizarse de maner.a que sus desplazamientos laterales se conserven dentro de los 

límites de diseño, pero al hacerlo es posible que una parte del sistema resistente 

"atraiga" fuerzas horizontales de magnitud tal que aparezca en ella un momento de 

volteo taR ~rene!!· que origine fuerzas de tensión en la cimentación, cuya capacidad 

para soportar fuerzas hacia arriba suele ser reducida; este fenomeno puede limitar 

la aplicación de un sistema estructural determinado. 

En edificios muy esbeltos es frecuentemente necesario transferir cargas .verti

cales de las columnas interiores a las de la periferia, para contrarrestar las 

fuerzas hacia arriba. 

La primera frecuencia de vibración transversal en cada d'irección y la frecuén

cia torsional tienen una influencia considerable en el comportamiento de los edifi

cios al tos. Es preferible que los periodos correspondientes estén separados uno 

de otro cuando menos en 15%, y que el torsional sea el tercero. Se evitan as! 

acoplamientos dinámicos de los modos, que pueden ocasionar una respuesta inconve

niente. 

Los periodos fundamentales de vibración del edificio deben estar suficiente

mente separados del periodo del terreno, para evitar posibles fenómenos de amplifi

cación por resonancia. 

Una suposición básica en el análisis y diseño sísmico de edificios altos es 

~ que los sistemas de piso, actuando como diafragmas, transfieren las fuerzas 

h"'rillmtcl.es a los elementos resistentes y las -distribuyen entre ellos en propor

ción a sus rigideces laterales. Los esfuer~os en los diafragmas de edificios 

normales son pequeños, y pueden ser resistidos, sin problemas, por el sistema de 

piso. Sin embargo, deben revisarse las zonas en que haya cambios bruscos de rigi

dez lateral, y -cuando las cortantes horizontales se transfieren de un elemento 

resistente a otro que no se encuentra en el mismo plano vertical. Los esfuerzos 

en los diafragmas pueden ser también crí tices cuando hay en ellos aberturas de 

dimensiones considerables. 
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5. CONEXIONES 

Las conexiones deben eer eaJlaees !le transmitir los elementos mecánicos calculados en loS 

miembros que liguen, satisfaciendo. al 111i61!18 liBRIJiBk las condiciones de restricción y continuidad 

supuestas en el análisis de la estructura. 

f¡¡ lae eeRel<iones ,éstán formadas por elementos da unión (atiesadores, placas, ángulos, ménsulas) y 

conectores (soldaduras, tomillos, remaches).los elementos componentes se dimensionan de 

manera que su resistencia de diseño sea igual o mayor que la solicitación de diseño 

corres¡iondiente, determinada, a) por medio de un análisis de la estructura bajo cargas de diseño, 

b) como un porcentaje especificado de la resistencia de diseño de los miembros conectados. Con 

frecuencia se diseñan para desarrollar la capacidad Integra de los miembros conectados, 
' 1 

incrementada muchas veces, sobre todo en diseño sfsmico, para tener en cuenta la 

sobrerresistencia debid.a al endurecimiento por deformación del material. . 
Un'•OI'\If'\ ..,,,Q.colu .... ,.·a (ft .,..qrcol r~,¡Joi~ .drt:ic•o.a:. . ' 
Uniones rlgidas-eAt're'vigas-y-aoiúmnee. En lo que sigue se da el nombre de "conexión" al 

conjunto de elementos que un(!n.las vigas con la columna (placas o ángulos por patines o alma, 

soldaduras, remaches, tornillos),y se llama "junta" a la zona completa de intersección de los 

miembros; en la mayorfa de los casos la junta es la parte de la columna. incluyendo atiesadores o 

placas adosadas al alma, que queda comprendida entre los planos horizontales que pasan por los 

bordes superior e inferior de la viga de mayor pera~e. 

----=; ~-3). '"'-o a 1<>'-i '\ ID(.:!;¡-

~-,A,I Rasar el diseño se supone que los elementos que experimentan deformaciones plásticas 

grandes aplican a le¡ Bl'e.-&!tmmnt J la unión cargas iguales a 1.25 veces su resistencia 

¡máxima no factorizada, y se considera que un elemento responde elásticamente cuando las 

solicitaciones a que está sometido no exceden su resistencia de diseño. 
IQ. 

Las resistencias en los extremos de vigas y columnas se determinan como si asttlviesen saf!letide.s c ..... u 
~ cargarestática, con las modificaciones 1nd1cadas en la sección 4, y la de la junta se evalúa con los 

métodos que se presentar· ·nf.., 1delante 
. ·• 

En general se considera conveniente que no sean las columnas !as que fluyan plásticamente, para 

evitar mecanismos de colapso •. Jstringidos a un solo entrepiso, que exigen una ductilidad elevada, 

muchas veces excesiva. Stn embargo. aparecen ·articulaciones plásticas en las bases de las 

columnas inferiores, y ~ac,moce~~ hay casos en los que es impráctico evitar la 
. . . . ....~-~'"· 

plastnicación de columnas de entrepisos superiores; eso sucede,lcuando se emplean vigas de alma 

abierta (armaduras). 

Resistencia de la conexión. La res1stenc1a de la conexión de cada viga debe ser suficiente para 

transmiti~f, como mlnimo, 1.25 veces las acciones internas de diseño que haya en el extremo de la 

viga, sin que sea necesario sobrepasar su resistencia o la de la junta. 

IS 



desplazamientos lineales o angulares relativos entre 
el\Qt) 
Qada nttcie; para 

los extre~ 

mos de las barras que concurren en que el com-

portamiento de la estructura real corresponda al supuesto, no 

basta con analizar y diseñar vigas y columnas con gran exacti-

tud, sino se requiere también que las uniones entre ellas se 

diseñen y construyan de manera que se satisfaga esa suposición • 

• 
Hasta hace pocos años las 

u.,,o.,.s 
8QRSUk9Aes se trataban, .an--qeReral¡,. 

como si no tuviesen dimensiones, como si fuesen el punto de 

intersección de los ejes de las barras que concurren en ellas; 
' ' 

si se consideraban las dimensiones, se suponia que eran inde-

formables. Lá realidad es otra: 
u.,ton~! 

las seRex1aRe6 son elementos 

estructurales deformables de dÚnensiones finitas; sus deforma-

cienes, sobre todo las producidas por las fuerzas cortantes en 

el tablero limitado por los bordes interiores de los patines de 

vigas y columnas, pueden influir de manera significativa en la 
.. uu\is 

respuesta bajo carga de la estructura, lo que obliga a p~Gpoc-

eieRa~le3 una rigidez suficiente para que las deformaciones no 

afecten el comportamiento de la estructura, o a tenerlas en 

cuenta en el anAlisis .<.'U<l.ndo sean !:ig;üficativas. 

El comportamiento de los marcos r1.gidos depende en buena medida 
U f\~C>I'\.eS 

del de sus jttn!:~e; si su rigidez es insuficiente pueden permi-

tir rotaciones elAsticas y comportarse como uniones semi-

r1gidas, lo que hace que los momentos en otras zonas de la 

estructura sean mayores que los determinados en el anAlisis (por 

ejemplo, aumentan los momentos positivos que producen las cargas 
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verticales en la parte central de 'las vigas); si su resistencia 

es baja, pueden ser incapaces de resistir las solicitaciones que 

obran sobre ellas, o de alcanzar Y. mantener, durante rotaciones 

importantes, los momentos necesarios para que se forme el meca-

nismo de colapso, lo que ocasiona una disminuci6n de la resis-

tencia del marco . 

. ' 

Como el diseño correcto de un marco r1g~do requiere un conocí-

miento 
un~one~, 

de sus seAeJci eRes, en los completo del comportamiento 

interval~s elAstico e inelAstico, se han realizado nuchos estu-

dios, anal1ticos y experimentales, para determinarlo; la mayor 
t.l.f\:a"'~' 

parte de ellos, sobre todo los recientes, se refiere a jYA\ae 

soldadas, cqn tornillos de alta resistencia, o con una combina-

ci6n de ambos. 

Buena parte de los estudios se ha encaminado a conocer el com-

portamiento bajo carga estática, pero en los últimos años se han 

investigado también las 
ur:o"er 

eeftexieAes cargadas c1clicamente, para 

obtener métodos de diseño aplicables a marcos r1gi.1o::-· e:;,~ edifi

cios construidos en zonas s1smicas. 

Las cuatro 
unlo ... l!'1 
eeRe~tioues viga-columna que se emplean en marcos de 

':".i 
edificios se muestran en la Fig -5-:-871:1 las dos primeras corres-

penden al nivel superior y las otras dos a uno intermedio; en 

cada caso se ha dibujado una columna lateral y una interior. 
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Comq es usual en estructuras.reale's, la columna pasa ,a través de 

la junta, y las vigas se unen a sus patines.~~Jq~\-¡;r \q ,.> ... <~< 1"• ~ F4· 
"'"'te. ~<0.4·~-t ... .:,:-.s) 

' .,.. •¡. "'1" 

.~ (a l A lb) 
• -. 

A • • 

1 

' . . ,.. "'7 "1" 

A (el .A ( d ) 
• - • Ul·' .. ~ ·. 

Fig 5-78-;-l Conexiones viga-columna de marcos rigidos 
s.~ 

Casi todos los estudios realizados hasta ahora han correspondido 

a marcos planos, con una o dos vigas unidas a los patines de la 

columna; sin embargo, en estructuras reales hay casi siempre . ' Ut\tOn 
tres o cuatro vigas en cada BW'R e:=eió-R, pues en cada columna se 

-' : ...... 
cruzan dos marcos; las vigas llegan a uno o a los dos patines y 

a uno o ambos lados del alma. 

*Este no es un requisito indispensable; puede haber ocasiones en 
que convenga que los elementos que se interrumpan en la 
conexión sean las columnas. Sin embargo, es la situación más 
común, pues se facilita el montaje de la estructura y se obtie
nen conexiones más resistentes, en vista de que los perfiles 
usados como columnas suelen ser mayores que las vigas y su alma 
es, en general, más gruesa. 
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Cuando la columna pasa a través de la ;~A~a, 
pl\-q, 

el disefto de ~ 

" suuuiLh1 consiste en: 

1. Dimensionamiento de los medios de unión .entre trabes y 

columna, necesarios para transmitir a ésta los elementos 

mecánicos de las secciones extremas de aquellas, utilizando 

~oldadura, remaches~ o tornillos de alta resistencia. En 

juntas soldadas la unión puede ser directa o por medio de 

placas en los patines, ángulos o plac,as en el alma, o asien

tos; en juntas atornilladas siempre se utilizan placas, 

ángulos u otros elementos (tés, por ~jemplo). 

2. Revisión de la columna para determinar si tiene resistencia y 

ri~idez adecuadas para soportar las solicitaciones que recibe 

de las vi9as, al mismo tiempo que actüa sobre ella.la compre-

si6n que proviene de los niveles superio~es. 

J. Diseño, en su caso, de los refuerzos necesarios: atiesadores 

entre los patines de la columna, placas adosadas o paralelas 

al alma. 

• Uf'IIOW\t:S 

Bajo carga vertical l3s juRtas más cribicas suelen ser las late-
·, 1 

rale:. ¡. ig 5-.-8-....J.., a y e) , porque los momentos que recibe una 

columna "central de ·las dos vigas son, en general, de signos 

contrarios, por lo que tienden a equilibrarse; la situación 

cambia cuando obran sobre la estructura fuerzas horizontales 

ocasionadas por viento o sismo. 

\ '.--. ,--·. 
no se.usan ·en ~structuras moder~as; 

/ \, '..,__ /" ........ _ _....... 

1064 . 

no se 
'---

/f 

1 

-- ~ 



~· 
1 

··.-·. 

Uf\~cne.S 
~ Caracteristicas de las eeAeuier:ee. 

•&.tl\:ó ... 
Para que .el comporta-

miento de una j~AEa sea satisfactorio, han de satisfacerse los 

requisitos siguientes: 

Resistencia .. Las 
•lli\~ .... t~ 
eefteU1e,.es deben ser eapaees d& resistir las 

acciones que les transmiten los miembros de la estructura que 

llegan a ellas. En diseño elAstico, el limite de utilidad 

estructural deberla ser la aparición del esfuerzo de fluencia en . 
Hut\);, l.q ... .to 

lv"t" e) 
columnas.' En la junta o en el extremo de alguna de las vigas o 

diseño plástico, el estado limite lo constituye la formación de 

una articulación plástica en la junta o en una o varias de las 

vigas y columnas; 
' uni'oW'I , .. . . 

la eePI&I!H!PI debe res1st1r las solicitaciones 

de los miembros que la rodean hasta que se formen en éstos las 

articulaciones plAsticas necesarias para que la estructura se 

convierta en un mecanismo. 

Rigidez. La rigidez, en el intervalo elástico, de las 

u~t0t"d1 
Tene~•es viga-columna, debe ser suficiente para que las posi-

cienes relativas de todos los elementos estructurales se conser-

ven fijas bajo cargas de trabajo. 

. u.n~C>Y'Ie ~ 
*El estado de esfuerzos en las eeRel,olQAQEI es muy complejo, pues 
los esfuerzos producidos por los momentos flexionan~es, fuerzas 
normales y fuerzas cortantes que les transmiten las vigas y co
lumnas, ya de por si complicados y dificiles de evaluar, se su
perponen con los residuales que hay siempre en los perfiles de 
acero y con los que ocasiona la soldadura; ésto hace que bajo 
cargas de trabajo (y, seguramente, antes de aplicar esas car
gas) haya ya zonas localizadas en estado plástico. La imposibi
lidad de determinar los esfuerzos reales en condiciones de ser
vicio, y el hecho de que la aparición del esfuerzo de fluencia 
en algún punto no constituye un estado~1mite de resistencia, 
hacen que san Jo pr5cr-i.. a e~ u a~ las se'Ré•aLisRee se diseñen con 
métodos plásticos simplificados: i..Ii'iq":ji el diseño de la estruc
tura en general se efectúe utilizando esfuerzos permisibles. 
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Capacidad de rotación. Las ·Ufll!!llieAes deben· admit.ir rotaciones· 

inelásticas importantes conservando la resistencia a la flexión 

correspondiente a la formación, en ellas, de una articulación 

·plástica, o tener resistencia y rigidez suficientes para que se 

formen articuláciones plásticas en el extremo contiguo a ellas 

de alguno o algunos de los miembros, y que giren,· bajo momento 

Mp constante, los ángulos necesarios para las redistribuciones 
se ~se ... \IQ." c:h,re .... "\:t. 

de momentos que p•gge~eft la formación del mecanismo de colapso. 

Esta caracteristica es indispensable para que la estructura 

alcance la carga'de colapso teórica, pues para ello tienen que 

~armarse todas las articulaciones requeridas para el mecanismo 

sin que disminuya el momento .resistente de ninguna, lo que sólo 

sucede cuando su capacidad de rotación bajo momento 11p constante 

es suficiente. 

\.11'\~0f'\~~ 
Las jwllt>a's de estructuras diseñadas elásticamente no requieren, 

en teoria, capacidad de rotación, ya que el limite de utilidad 

estructural corresponde a la aparición del esfuerzo de fluencia 

en alguna zona critica; sin embargo, la ductilidad es deseable 

como una protección contra fallas frágiles y para obtener un 

comportamiento aceptable bajo solic~taciones s1smicas. (Los 

esfuerzos evaluados con métodos elásticos aplicadcs a estructu-

ras de cierta complejidad tienen poco que ver con los que real-

mente existen en ellas; su utilidad estriba en que permiten com-

parar el comportamiento previsto de la estructura que se está 

diseñando con el de otras ya construidas, diseñadas ~on los 
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mismos métodos, que s~ han comportado satisfactoriamente. Las 

incertidumbres en el cálculo de los esfuerzos provienen de difi-

cultades en lñ evaluación de las solicitaciones, sobre todo 

s1smicas, de la complejidad de las estructuras y su interacción 

con muros, contravientos verticales, sistemas de piso y rampas 

de escaleras, de la-existencia de esfuerzos residuales y caneen-

traciones de esfuerzos, as1 como de la interacción suelo-

estructura que puede ocasionar, entre otros fenómenos, hundí-

mientas diferenciales de los apoyos; por todo ésto, 
Uf\t .. l\t.\ 

lc;is jldnte.s 

deben diseñarse para que permitan un comportamien~o dúctil de 

las estructuras bajo solicitaciones mayores que las calculadas, 

pues en caso contrario la falla puede presentarse mucho antes de 

que se alcance la resistencia máxima teórica. Por las razones 
• - ·UrhOf\~"\ 

expuestas, las ju~••• de los marcos diseñados elásticamente 

deben dimensionarse y construirse de manera que posean una capa-

cidad de rotación suficiente). 

Econom1a. La resistencia, rigidez y capacidad de rotación de 
·'l~Ón 

una j tu pueden incrementarse siempre aumentando la cantidad de 

material utilizada en ella; sin embargo, corno un~ pdrte impar-

tante del costo de fabricación de los marcos r1gidos correspon
"'"' ~ o"'e. s., 

de a las ee!HIII.isAes, ¡¡ •te s han de . .diseñarse de manera que ten-

gan propiedades ~atisfactorias con el menor incremento posible 

de material y mano de obra. Además, han de proyectarse para que 

permitan un montaje sencillo y rápido. 

Eiisaño 
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El comportamiento dúctil y Ía absorción inelástica de energía pueden presentarse en tres 
elementos de las j~iit'fts' de los marcos rígidos: los extremos de las vigas y columnas,~ 
eeReliR'8R 811 la jar:la, en los que pueden formarse articulaciones plásticás por flexión, y 
la zona común a vigas y columnas, que puede fluir por cortante. Dentro de ciertos 
límites, se permite el comportamiento inelástico de cualquiera de esos elementos o de una 
combinación de dos o más de ellos. La elección final queda en manos del ingeniero 
estructural. Los problemas que han de resolverse en el diseño dependen, en buena parte, 
de cuál de las tres áreas se escoge para que tenga el umbral de inelasticidad más bajo. 

La preocupación principal al diseñar un marco que debe ser capaz de responder 
inelásticamente es evitar fracturas frágiles y pandeo severo en las zonas inelásticas. 

Aunque puede permitirse el flujo plástico en las columnas, la mayoría de los ingenieros 
considera que es el menos deseable; cuando se diseña para que se presente, se limita la 
fuerza axial en la columna y se tornan medidas especiales para contravent_earla. Cuando 
el comportamiento inelástico se inicia por flujo plástico por cortante en la ~~B!flttfl a 
vigas y celYmna&, su flexibilidad contribuye significativamente a los desplazamientos 
totales de entrepiso, por lo que debe considerarse en el diseño. Si se escoge evitar el 
comportamiento inelástico en las dos zonas anteriores, las arti¡¡ilaciones plásticas se /u. 
formarán en los extremos '/las vigas, lo que hace que los aspectos críticos del diseño 
sean la conexión viga-columna y la estabilidad de la viga. 

Los requisitos que deben satisfacerse en el diseño de las :s-:;;;;f~R88 tienen por objeto 
asegurar que las deformaciones plásticas que pueden presentarse .e,n ellas durante la 

. d . 1 1 1 d , ........ ~.. 1 respuesta a Sismos severos no ten ran ugar en os e ernentos e -· smo en a guna de 
las dos zonas adyacentes, la viga o al laelers de alma tle la junta. El diseño no se hace 
para las fuerzas obtenidas en el análisis, sino para las resistencias norninale~ de los 

• • 1 1 1 • U.1"HO .... , miernoros que se ernp ean rea mente en a estructura, evitando así que las .gQAIIHI3Fias 

fallen antes de .que se presenten las deformaciones inelásticas necesarias; ésto es cierto 
aún cuando los miembros estén sobrediseñados por resistencia, por ejemplo cuando se 
aumentan sus dimensiones para reducir los desplazamientos de entrepiso. 
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Una unión viga-columna se considera adecuada jJaia desarrollar la resistencia cie la viga si 

satisface alguna de las condiciones siguientes: 
~ ""'~\d-~oo -. 

a) los patines de la viga estéR selaaaes a tope, con eelaaelu:ao:de penetración completa, a los 

Jl&liAee de la columna, y el alma de la viga ~ conecta¡{;l a la columna, o a una placa vertical 

soldada a ella, con soldaduras i:apaces de desarrollar toda su resistencia, o Gapaeee de resistir, 

como mlnimo, el SO por ciento de la parte del momento plástico de la viga que corresponde al alma 

más la tuerza cortante que hay¡í en .ella, la que se transmtle con soldadura adicional o con pernos 

de atta resistencia que trabajen por fricción. 

b) El módulo de sección plástico de los patines es "1'1YOr que el70 por ciento del módulo de . ~· ~ 
sección plástico de la viga completa (es decir, b,t,(d-t.)F .. ~o.7M.). Los patines de la viga 861áA 
'"'~\S- . 
selaades a tope, con soldadmal::tl; penetración completa, a los de la columna, y el alma de la viga 

~conecta¡{;!' a la columna, directamente o a través de una placa, por medio de soldaduras o 

tornillos de atta resistencia que transmtlen la tuerza cortante que hay en ella. 
· \.os ,..t: .. u eh lit. v:~o. tt su!"--. , ;-.p, J d · 

e) b,t,(d-t.)F ,.< 0.7M,.'B-alma se suelda a la columna directamente o por medio de una placa, con 

una soldadura que tenga una resistencia de diseño no menor que el 20 por ciento de la resistencia 

nominal a la flexión del alma. La tuerza cortante en la viga se transmtle con soldadura adicional o 

con pernos de atta resistencia que trabajen por fricción. 

d) la conexión,. hecha con soldadura o con tomillos de aha resistencia, tiene caracterlsticas 

dfferentes de las indicadas en a. b o e, pero se ha demostrado. por ~edios analrticos o 

experimentales. que posee la resistencia requerida. Cuando la demostración se haga 

analfticamente, la resistencia de diseño de la conexión será 25 por ciento mayor que la FesisteReie 

lle éis¡¡i'lg del elemento conectado, y no se supondrá que las soldaduras y los tornillos contribuyen 

a transmitir la misma tuerza. 

Las condiciones señaladas en a. by e, que han de cumplirse para que una conexión entre viga y 

columna desarrolle la resistencia de la primera. están basadas en resuttados de laboratorio, 

obtenidos mediante ensayes estáticos y dinámicos. Cuando la resistencia en flexión de los patines 

e~ un ·?Qrcentaje elevado de la resistencia de la sección completa. los primeros pueden transmHir el 

momento plástico por si solos. gracias al endurecimiento por deformación, por lo que la conexión 

del alma puede diseñarse sólo por fuerza cortante. En cambio, en secciones en las que el alma 

contribuye signihcativamente a la resistencia a la-flexión debe conectarse para que se transmHa, a 

través de ella, la tuerza cortante completa y el porcentaje del momento plástico que le corresponde, 

con lo que se evtla un endurecimiento por deformación excesivo de los patines. (Comentarios por 

el temblor de Northridge). ,,,. ~· .1 ~.:.. ·: 1 ..,>. ~ ... 
\. lj 

En la Fig. 5.2 se muestran varios tipos de juntas rlgidas viga-columna que se han utilizado en la 

práctica. 

.. 
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Conexiones con vigas en el alma de la columna. 

--P Comentario NTC-RDF, págs; 1101 a 1106. 

'· Revisión de la columna... ando las vigas están unidas a los patines de la columna, deben 
-..,. .. -~ .. , . 

revisarse los estados lfm~e sigUientes: 

a) Flexión local del patln de la columna frente al patln en tensión de la viga. 

b) Flujo plástico local del alma de la columna frente a cualquiera de los patines de la viga. 

e) Aplastamiento del alma de la columna frente al patln comprimido de la viga. 

d) Pandeo del alma de la columna por compresión-frente al patln comprimido de la viga. · 

e) Cortante en el alma de la columna. 

Comentario NTC, pág. 107 a 1078. 119. :ft-t<.:..X • ........t• ~'~ .1.1> T.'k.l.. ··12 ... ~,~ .& r.. ...L.. ... ...;. 

0 c:oRtiRblaeiéR se iRSisa cóme se fevtsafHos-.estades..Jfmite-intiieafles amba. 

a) Flexión local del patln.Si la resistencia requerida del patln de la columna frente al patln en 

:tensión de la viga excede de F, R,, donde 

F, = 0.90 

R, = 6.25 t,' F, Ec.f'S.I 

se colocará un par de atiesadores transversales en el alma de la columna, frente al patln de la viga, 

que se prolongarán. cuando menos. hasta la mitad del peraHe del alma. 

Las merales que_ aparecen en las expresiones anteriores tienen los significados siguientes: 

F,, = esfuerzo mlnimo especificado de fluencia del patln de la viga 

t, = grueso del patln de la viga 

No es necesario revisar la ec.5.1 cuando el ancho del patln de la viga es menor que 0.15 veces el 

del patln de la columna. 

Si el patln en tensión de la viga está unido a la columna a una distancia del extremo de ésta menor 
.. , ~\t:-. ~:s.o ck lo..J 

que 1 O t, (lo que puede suceder en !Gs.lramos superiores ée las eel~o~mAa$-de edificios). R, se 

reduce en 50 por ciento. 

Cuando se coloquen atiesadores transversales. se soldarán al patln y al alma de la columna con la 

soldadura necesaria para tra:.sr."''·r la fuerza que les corre,;po.:dd. 

b) Flujo plástico local del alma. Se colocará un par de atiesadr::res transversales. o una placa de 

refuerzo adosada al alma de la c~.umna que llegue, cuando mer.os, hasta la mitad de su peraHe, 

frente a cualquiera de los patines de la viga, siempre que la resistencia requerida del alma en el 

inicio de la curva de unión con los patines sea mayor que F,R,. donde F, = 1.0 y R, se determina 

como sigue: 

1) Cuando el patln está unido a la columna a una distancia de su extremo mayor que d, 

R, = (5k + N)F,. t, 

2) Cuando la distancia es menor o igual que d, 

Ec. 5.2 
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R,. = (2.5k + N)F ,.t, 

donde 

d = peraHe total de la ~olumna · 

F,. = esfuerzo mf nimo especificado de fluencia de.l alma de la columna 

N = grueso del palfn de la viga 

2:46PM 6n.3/94 

Ec. 5:3 

k= distancia de 1a·cara exterior del palfn de la columna al punto donde se inicia la curva de unión 

de alma y palfn 

t, = grueso del alma de la columna 
COfttlt•....d':'t'"-td 

Los atiesadores eeleeedos !reAte al palfn en tensión de la viga¡ se soldarán al patfn de la columna 

para que transm~an la parte de la fuerza de tensión que les corresponda. Los que estén frente al 

palfn comprimido pueden soldarse al palfn de la columna o ajustarse contra él. para recibir la 

fuerza por apoyo directo. Unos y otros deben unirse al alma de la columna con la soldadura 

necesaria P!lra transm~irle la fuerza que hayan recibido de la viga. 

En lugar de colocar atiesadores transversales, el alma de la columna puede 'eforzarse por medio 

de placas adosadas a ella. 

c. Aplastamiento del alma. Cuando la resistencia del alma de la columna frente al patfn 

comprimido de la viga deba ser mayor que F,R,, donde F, = O. 75 y R, se determina como se indica 

más adelante, el alma de la columna se reforzará con un atiesador transversal, un par de 

atiesadores transversales, o una placa adosada a ella, de aHura igu'!l, cuando menos, a la m~ad de 

su peraHe. 

1) Cuando el patfn está unido a la columna a una distancia de su extremo mayor o igual que d/2, 

Ec. 5.4 

2) Cuando el patfn está unido a la columna a una distancia de su extremo menor que d/2, 

Para N/d ,;; 0.2, 

Ec. 5.5 

Para N/d > 0.2, 

Ec. 5.6 

t, es el grueso del patfn de la columna. 

.. ~ 
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Cuando se necesHen atiesadores, se ajlistarán o soldarán al patfn y al alma de la columna, para 

transmHir la tuerza que haya en ellos .. 

d. Pandeo del alma de la columna. Cuando la resistencia del alma de la columna frente al patfn 

comprimido de la viga deba ser mayor que F,R,. donde F, = 0.90 y R. se detenmina como se indica 

más adelante. el alma de la columna se reforzará con un atiesador transversal, un par de 

atiesadores transversales, o una placa adosada a ella, de attura igual, cuando menos, a su peratte. 

3439or;¡F; 
R = ---'---'--• h 

Ec. 5.7 

Si la distancia del patln comprimido al extremo de la columna es menor que d/2, R. se reduce en 

50 por ciento. 

Cuando se necesiten atiesadores. se ajustarán o soldarán al patfn y al alma de la columna, para 

transmHir la fuerza que haya en ellos. 

e. Cortante en el alma de la columna. (El alma de la viga es f'latalele-a-la-de-la-eolumnaf, 

1.Resistencia a cortan;~. La resisten~ia a cortante requerida en la junta, V,. se basará en los 

momentos flexionantes de los eXtremos de las vigas, pero no es necesario que exceda de 

0.9EF"M' de las vigas que llegan a la columna. La resistencia de diseño de la junta, F"V •. se 

detenmina con la expresión 

donde F" = 0.75 y 

t, = grueso total del alma de la junta. incluyendo placas adosadas a ella 

d, = peratte total de la columna 

b,. = ancho del patfn de la colum~a 

t,. = grueso del patfn de la columna 

F, = esfuerzo de fluencia mfnimo especificado del acero de la junta 

Ec. 5.8 

2. Grueso de la junla. Para reducir a un mfni_mo la posibilidad de que se presente una falla por 

pandeo por cortanle durante las deformaciones inelást1cas de la junta, el grueso del <''.ni! <Je la 

columna debe satisfacer la condición 

t, <! (d, + e,) 1 90 Ec. 5.9 

donde d, y e, son el peratte y el ancho de la junla medidOS, respectivamente, entre los atiesadores 

horizontales y entre los patines de la columna. 

En t, no se incluye el grueso de placas adosadas al alma de la columna, a menos que se unan a 

ella por medio de soldaduras de tapón que eviten el pandeo local individual de cada placa. 
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Placas adosadas al alma. Cuando se empleen placas adosadas ál1álrRl para aumentar la 

resistencia de diseño de la junta, o para reducir su relación perahe 1 grueso, se soldarán al alma de 

la columna, en sus dos bordes horizontales, con soldadura de filete corrida de tamaño no menor 

que el mlnimo especfficado, y se unirán a Jos patines con soldadura de filete o de penetración 

diseñada para desarrollar la resistencia al corte de la placa 

Relación entre Jos momentos en las vigas y en las columnas.En las uniones viga-columna debe 

satisfacerse alguna de las relaciones siguientes: J ~ 

/v 

En las ecuacuines anteriores, 
1 

A. = área total de la sección transversal de la columna. 

F.,. = esfuerzo de fluencia mfniino especfficado de la viga. 

F,, = esfuerzo de fluencia mfnimo especificado de la columna. 

H = promedio de las ahuras de entrepiso arriba y abajo de la unión. 

P ~ =fuerza axial de diseño en la columna. 

V.= resistencia nominal de la junta, calculada con la ec. 5.8. 

z.. y Z, = módulo de sección plástico de una viga y de una columna. 

d. = promedio de los peraltes de las vigas que llegan a la unión. 

No es necesario satisfacer Jos requisitos anteriores cuando: 

a. La compresión en las columnas satisface fa condición P < 0.3F Ai. 
~ ,. ~ 

Ec. 5.10 

Ec.5.11. 

'. 

b. Las columnas forman parte de un entrepiso que tiene una relación resistencia al corte de diseño 

1 fuerza cortante de diseño 50 por ciento mayor que la del entrepiso que está encima de él. 

c. La columna no forma parte del sistema que 'r"ee'isi; las !uerzas cortantes producida~ por sismo, -~ 
pero si está incluida entre fas que resisten Jos mom~Jntos de volteo. 

Al imP,?_ner las condiciones dadas por las ecs. 5. t O y 5.11 c;e busca que fas articulaciones plásticas 
' .. 

se formen en las vigas, y no en las columnas. 



que la segunda-se flexione alrededor de su e~e de menor momento 

de inercia. ¿ Los espec!mimes ensayados 
5.'3 

han sido del tipo mostrado en la Fig 5.9.14; en la columna actda 

una ~ compresión, aplicada en el extremo superior, que 

reproduce los efectos de los niveles del edificio situados 

encima de ella. 

Uf\~~r'\e.~ 
El análisis y diseño de estas e&nENCÜlRes es ·más dificil que 1!'!-
C:uQ...Io \otS U~lll se 11~!1,.._ e., 
- Qe la& qua tieneu las vigas unidas a los patines de la 

columna, por. las razones sigu"ientes.: ~ 
'.• 

•• 1 
UthO" 

1. La resistencia máxima de la eeReniéA corresponde, en teoria, 

a la formación de articulaciones plásticas en la columna o en 

la viga. Sin embargo, hay otros factores que limitan esa 

resistencia; por ejemplo, si los patines de la viga son mucho 

má·s angostos que el alma de la columna, puede formarse en 

ésta un mecanismo con lineas de flujo antes de que ~parezcan 

las articulaciones plásticas. Otros factores que pueden 

impedir que·s~ alcance la resistencia máxima predicha por la 

t~o• la plástica simple son el pand~o local de los patines o 

el a'ma de la columna y la fractura de material del conjunto • 
• ., "' ,, .... de-l"-~ ..... -

La posible formación de un mecanismo con lineas de flu:fQr'o el 

pandeo local pueden obligar a rigidizar la columna . 

2. El montaje en campo puede ser dificil, aunque la 
. / 

"""''oCOJiEXÍ~i se 

haya diseñado y detallado adecuadamente, a causa de las 

restricciones de espacio que crean los patines de la columna. 
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.. 

de los estadios 1eport8Sgs en 1 aa· tefs .. S.8.18 y 
•" ""' St ...... C'~t~ lq• ..... ~o .. t.J 

examinatflas ~eRaxieResvpor alma desde los puntos de 

vista de resistencia, rigidez y ductilidad, as! como eeReiaerer 

los efectos que producen los aties~·dores, cuando son necesarios 
(, .. ht" 

para alcanzar la resistencia o rigidez deseadas¡, s. mira final 

es formular recomendaciones para diseño. 

· · ' • \.\1\':'of\eS-.~.: 
El comportamiento de las eaReuieAes es adecuado, en general, 

cuando se emplean atiesadores que evitan que el alma de la 
5_~. 

columna s~ _deforme (Fig 5.8.14, by e), pero puede no se~lo si 

el ancho· del patin de la viga es menor que el peralte del alma 

de la columna y la unión se hace en forma directa, sin atiesa-·. 
'i.1.d 

dores (Fig §,8.148), ya que puede formarse un mecanismo de falla 

• eeR l1Reas ae fhtje en el aima de la colu.mna, antes de que 

·. /• aparezca ury articulación plAstica en la viga. AdemAs, aunque no 

se forme ese mecanismo, lo que depende del ancho del pat1n y del 

peralte de la viga, as1 como del peralte y grueso del alma de la 

columna, es posible que no se alcance la carga mAxima predicha 

por la teor1a plástica si~ porque la unión mencionada oca-

~· siona elevadas ''on~entraciones de esfuerzos y pérdióa· de ducti-
' 

1 • 

lidad, que pueden producir la fractura del material. 

La mayor parte de las 
\l,...":'o""el ~..._t St. "'"" ~ ... ~~ 

GePle,cioJtes Ql=ltaya.Qas falló por fractura 

cuando la carga alcanzó el valor predicho por la teoria plAstica 

simple, o estaba cerca de él, sin que se presentasen deforma-

cienes plAsticas significativas. Las grietas que ocasionaron la 

falla se iniciaron en la unión del pat1n en tensión de la viga y 
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el alma de la 
'$.'\d, 

columna en las conexiones como la mostrada en la 

Fig 5.8.14d, y en el punto en que sé unen la placa de 

y el pat1n de la columna en las del tipo de la Fig 

conexión 
... ~b¡ -
Su8ulth; 

estas ültimas grietas se debieron, probablemente, al estado 

·triaxial de esfuerzos que se crea en el punto mencionado, ~, 

11--AJi/;{..,._ 
IIJ.v<V.V. 9'\• 

J A 

//, 

[_ 
/////// / '// 

1 1 
1 1 
11 
1 1 
'1 
1 1 ·-t '1 
1 1 
1 1 : ):..-
'1 
1 1 

' .... r-. 
1 
1 
1 
1 o) 1 
1 
1 
1 

' . 
/////,-//,¡ 

b) 

el 
V 

-

d) 

Cortes A-A 

Fig 5.8.14 Viga conectada al alma de la columna 
·-· :: 

• •U .... tD"'t,.¡ 

Las ~ que no tienen/~acidad de rotació')(>ajo carga má/a 

no son Sc<-\.~~actorias,---¡)ue~~que j ,F~,~e~--~-á_..---- r~i_ztr~bu-~_i6n de 

momentos que'A- necesar~a ta~• d~seño plá~~o como en 

estructuras ~nstruidas en zonas de alta sisrnicid~ 

el comporta-
~n~Df'\U' 

miento de las eeAeltieHes, sobre todo desde el punto de vista de 
5'.4 

su capacidad de rotación (Fig 5-. e. 15) : 
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1. Empleo de plac~s para transmitir el momento de· grueso mayor 
'!1'.'1 .a 

que el del pat1n de la viga (Fig s.e.lSa}, con lo que se 

reducen las concentraciones de esfuerzos en las zonas de las 

placas adyacentes a los extremos de los patines de la 

columna. 

2. Empleo de atiesadores en la columna ~el lado opuesto al que 
'S". o\ b 

recibe la viga (Fig 5;8Fl<5b}. Algunos análisis realizados 

con elemento finito han indicado que las concentraciones de 

esfuer~os en las zonas indicada~ en el punto 1 se reducen 

cuando menos en un tercio al colocar esos atiesadores. 

J. Alargamiento de las placas de conexión para separar las sol-

daduras entre ellas y el pat1n de la viga y los de la 

columna, evitando la intersección de soldaduras y los eleva
'll"."'c 

dos esfuerzos residuales asociados con ella (Fig so8 19w). 

4. Uso de placas de ancho variable para reducir la concentración 
'Ud 

de esfuerzos en la sección critica (Fig S.B.l§d). 

~~cc:c'" -:t""-"SVercal ck " 
s. Reducción de lawplaca de conexión entre su unión con los 

patines de la viga y los de la columna, a cierta distancia de 
't.41e 

ambas uniones (Fig s.s.lSe). 
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'• 
(al t~! __.¡¿_~ 

(b) 

(e) 

(d) 

(el 

[[)·-------~,t 

:::]E+:--:---1 

BHm"4 
B-.f~E~~+'t 

' Plqeas de connk;n 
mds .vruuat . 

Alluador en el \oda 
apunto o la viga 

Plqca de con u IÓn 
mds larga 

Placo de c:onu.IÓn de 
ancho variable 

Placa de conuión mó', lon~a 
y con .. celdn transversal 
reducida 

Fig 5. 8 .. 15 Me9idas para mejorar el comportamiento de juntas con 
vigas unictas al alma de la colu~~a 

C5.8.3.4 Conexiones viga-columna carga~d~a~s2_ __ ~e~s~t~á~t~i~c~a~m~e~n~t~e. 

Resumen de resultados. Los result?1os que se resumen aqu1 

corresponden a juntas en las que la columna recibe vigas en uno 

o en los dos patines y en una o en l~s dos caras del alma. 

Columnas no atiesadas. No se necesitan atiesadores frente a las 

patines comprimidos de las vigas si 

Cs. E.: 

y, simultáneamente, 

C5.1,5 

,, 
'. 

o la fuerza aplicada por el pat1n de la viga no excede de 
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¡ 

;· 

1 
j 
' 

1 
rotación tipo, más grande que !~necesaria en la mayorla de los 

casos; todas las juntas ensaya~(s admiten rotaciones mayores, 

bajo momento cas.i constant/ Además, como ya se .ha mencionado, 

.si se le dá a la junta l~esistencia adecuada, las rotaciones 

necesarias para que~~forme el mecanismo de colapso se presen

tan en los extremo~de las vigas. y no en ella. 1 . 
En la Fig~.s ...., 

-s:B., se muestran esquemáticamente las solicitaciones existentes 
• 1 

&.l " •. o .... 
en una -exi{HJ interior viga-columna con carga vertical 

simétrica; en la columna no hay flexión, pues los momentos que 

le transmiten las vigas se equilibra~ entre s1. 

Lr . 

~~ M0l r0M ~~ 
~---·-·] -·--· 
\o ) ' A 

r;:2V \ b) 

~~--~ 
de 

Fig >.8.5 conexión viga-columna ~on carga vertical simétrica. 
Acciones sobre la columna 
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Ub - · 
En la Fig is8:51t» se ha dibujado el diagrama de cuerpo ---libre· de 

la columna, sustituyendo las vigas por sus efectos; no se 

incluyen las fuerzas cortantes, que son de importancia secun

daria, y los momentos se sustituyen por fuerzas áplicadas por 

los patines. 

En la Fig_!i=::B>e4 se muestran las deformaciones de una columna que T 
S.l. 

no tiene atiesadores, exageradas para mayor claridad. 

n 
1 

"r 
1 ~" u 

(a) 

( b) 

_,p_ 
. 1t 

""'- Zo na de pasible iniciaciÓn 
de lo fracturo 

Fracturo 

Pandeo 

F ig- 5. 8. 6 DL f<'~- :naciones de una ;;rú umna sin a tiesadores 

Debe investigarse el comportamiento del alma de la columna en 

las zonas frente a los dos patines de las vigas, en tensión y en 

compresión, y el de los patines de la columna en la zona en t~n-

sión. El alma puede ser critica en cualquiera de las dos zonas, 

ya que puede fallar por flujo plástico, acompafiado o seguido 

inmediatamente por pandeo ~n la zona comprimida, o por fractura. 

1076 
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en la de tensión¡ si el alma es delgada, el pandeo de la zona 

comprimida. puede iniciarse antes de que los esfuerzo~ lleguen al 

limite de fluencia. 

En la zona en tensión pueden ser crlticos los patines de la 

columna, que se flexionan y contribuyen a la fractura de las 

soldaduras que los unen con lo~ de las vigas; por su poca 

rigidez, los extremos se flexionan hacia afuera, siguiendo el 

desplazamiento de la viga, pero la deformación de la zona cen-

tral está restringida por el alma de la columna, y es probable 

que ahl se inicie una falla de la soldadura cuando se agote su 

capacidad de deformación y no 

los desplazamientos de 

pueda 

los 

seguir, sin fracturarse, 

'r." b 
extremos (Fiq -5.8. 6b"). 

La zona del alma afectada por la fuerzas concentradas que recibe 

'de los patines de las vigas se extiende al penetrar en la 

columna; si la ampliación de esa zona es insuficiente para redu-

cir a Fyc los esfuerzos en la base de la curva de unión de 

patines y alma (e sea a la distancia kc del paño exterior de la 
'i:~'o 

columna, Fig 5.8:5~). la resistencia del alma es insuficiente. 

Este efecto debe revisars·~=- fren'ce ~ los dos patines de la viga, 

en las regiones en corr.[Jresión y en tensión. Cuando ·i'a columna 

está formada por tres placas soldadas la fuerza de tensión puede 

hacer que falle la sol~adura que une patines y alma; además, la 

distancia kc se reduce a la suma del grueso del patln y el 

tamaño de la soldadura. Por todo ésto, muchas veces es nece-

sario aumentar las dimensiones dE las soldaduras en la zona de · 
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Es dificil determinar ana:J,1ticamente cómo se distribuyen las 

fuerzas que recibe la columna, por lo que se suele ~uponer una 

distribución lineal, basada en investigaciones experimentales; 

se obtienen buenos resultados con una pendiente de 2.5: 1 desde 
'5".~ b -

el punto de contacto hasta la distancia kc (Fig 548.98),\ En 
---

disefio elástico se utilizaba 

diente a una distribución de 

una pendiehte de 1:1, 

esfuerz.i según rectas a 
/ 

' 
n-

45° raza-

das a partir del punto de aplicación de la carga. Las~os supo-

siciones están basadas en resultados experimental s"( la discre

pa·ncia entre ellas se debe probablemente a que lqs espec1menes 

se cargan hasta el colapso para obtener r ultados aplicables a 

disefio plástico, mientras que en diseñ elástico los estudios se 

suspenden cuando las solicitac·~ alcanzan intensidades poco 

mayores que las de trabajo. ~n embargo, para hacer compatibles 

sus dos especificaciones efs 5.8.2 y 5.8.3), el AISC recomien

da ahora la pendiente 2 5:1 también en sus normas para diseño 

por esfuerzos permis 5.8.3). 

lo llr"-' 
¡,a euposigiór anteriec.¡-implica que la fuerza de cada uno de los 

patines tiene que ser resistida, a la distancia k,. .·e la éara 

exterior de la columna~ por una porción de alma ie longitud 

tv + 5kc, donde tv es el grueso del pat1n de la viga. 

----·- 1 

C5.8.3.1.1 Análisis de la zona comprimida de la conexión. La 
/ 

viga se sustituye por una pla~a de dimensiones iguales a 
/ 

aplica una fuerza de compresión en la 

las de 

uno de sus patines, que 

columna (Fig 5.8.7). 
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El temblor de Northridge tuvo lugar el17 de enero de 1994 a las 4.41 a.m., hora local, en 

el valle de San Fernando/ su atJraeiéA lue de 1 g a 15 se !J. El epicentro se localizó a 1.6 km; 
' . 

aproximadamente', al suroeste de Northridge, y 32 km al noroeste de Los Angeles. Su magnitud 

fue de 6.8 en la escala de Richter, ~ "i.·t ,o .. ~~~..: .. r\t-...... _, tow.t" .. ..!;~- ~tu '"., •OS" s~í 

A pesar de su magnitud relativamente pequeña, tuvo una intensidad elevada en zonas 

con ana densidad de construcción, como lo revela el que se hayan medido aceleraciones 

máximas del terreno de 1.8 y 1.2 g, en las direcciones horizontal y vertical, respectivamente. 

Hasta antes de este temblor se consideraba que los marcos rlgidos de acero consmulan 
Co~'>llto•:,, ... ¡e . 

el sistema estructural más a~Jee~aao para resistir acciones slsmicas intensas, pues tomando las 

medidas adecuadas para evitar fallas por inestabilidad, o de tipo frágil, se obtenlan estructuras 

que respondlan dúctilmente hasta el colapso; éste se presentaba al formarse mecanismos, con 

articulaciones plásticas, principalmente en las vigas, precedidos por la absorción y disipación, 

por comportamiento inelástico, de grandes cantidades de energla. 

Las fallas de tipo frágil pueden presentarse, principalmente, en las conexiones viga

columna. Desde fines de los años 50 se cuenta con métodos, basados en resultados de 

laboratorio, para diseñar ese tipo de conexiones sometidas a cargas estáticas. y unos diez años 

después se empezaron a realizar estudios, también básicamente experimentales, para ampliar y 

completar esos métodos, de manera de obtener procedimientos seguros para el diseño de 

conexiones viga-columna bajo solicitaciones slsmicas intensas. ·Aparentemente el objetivo se 

habla logrado; en normas y especificaciones se proporcionaban métodos para diseñar 

conexiones cuyo comportamiento, en estructuras reales bajo temblores de tierra reales, habla 

sido, al menos en apariencia, completamente satisfactorio. 

Sin embargo, el temblor de Northridge produjo fallas de tipo frágil en varios miles de 

conexiones,lm más de un centenar de edilicios de alturas comprendidas entre uno y veintitantos 
'·' pisos; aunque no hubo ningún colapso y, por consiguiente, no se perdió ninguna vida por este 

problema, la magnitud de los daños es tal que, Sl::né'.'!i~O todos los producidos por el temblo,·. · . ~ - --
éste va·a ser la segunda catastrofe natural más costosa en la historia de los Estados Unidos; se 

calcula que_ se invertirán varios miles de millones de d~:ares en reparar estructuras dañadas y en ..:· 

reforzar construcciones potencialmente peligrosas. 

El temblor de Northridge ha sacudido la confianza que se tenia en el marco rlgido como 

sistema estructural preferente en zonas slsmicas. Una vez más se ha demostrado que en 

ingeniarla slsmica no se justifica la confianza ciega, sobre todo si se deposita en una conexión 

oAG>>ll9dWJldali!M en la que la transmisión de la fuerza se efectúa a través de una sola soldadura de 

penetración completa, cuya supervivencia depende de gran número de parámetros, muchos de 

ellos relacionados con la calidad de la inane de obra. Además, el problema aumenta cuando 

esas conexiones, responsables de la integridad del edilicio, se reducen a un mlnimo, de manera 

que la talla de muy pocas pone en peligro a la construcción completa. 
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En Estados Unidos se opina que el temblor de Northridge ha invalidado las 

recomendaciones de los códigos y l<is prácticas que seguía la profesión para diseñar marcos 

rígidos en zonas sísmicas. 

Los cinco problemas que se han mencionado con mayor frecuencia, entre las muchas 
t._tl1.~io~ l dr \ 

causaslqe"~IBI!r!e!51alle:Bil!SilllilliEEill pobre comportamiento de las conexiones, han sido: 

1. Ejecución incorrecta de las soldaduras. 

2. Grietas preexistentes en las soldaduras o en el metal base adyacente. 

3. Esfuerzos residual~~ en las juntas, generados durante la construcción de la 
IJC'c .. c..~,.. 

estructura, incluyendo la cl>kx>ación de las soldaduras. 

4. Falla del patín de la columna, ocasionada por tensiones en la dirección del grueso. 

5. Problemas básicos de configuración de las juntas. . · 
) •< 

El gran número de conexiones falladas,en estructuras fabricadas por muchas empresas 

< • diferenteg, elimina al primer factor como la causa principal de las fallas. 

En el diseño de estructuras para edificios situados en las zonas sísmicas de los Estados 

Unidos se ha tra(~do, siempre, de reducir a un mínimo el número de conexiones rígidas entre 

vigas y columnas, de las que depende la estabilidad de la construcción durante temblores 

intensos, buscando obtener soluciones económicas, ya que el costo de las juntas representa un 
.:o ... ., l.:>i 

porcentaje elevado del valor total de la estructura. Con esa idea, )'A!mieudtEerrct:Jenlaqae:Jas 

marcos perimetrales son los más eficientes, y que en ellos se pueden emplear, con frecuencia, 
-

vigas de mayor peralte que en el resto del edificio, se ha vuelto muy común un sistema 

estructural en el que las acciones slsmicas son resistidas exclusivamente por tos marcos de la 

periferia, que son los únicos que se diseñan y construyen como rígidos; todas las vigas 

restantes, incluyendo las normales a los marcos perimetrales,se conectan a las columnas con ,1, 
uniones flexibles. 

El número de conexiones rlgidas se reduce. eleoliwtnlllllla, pero al concentrar en pocos 
+.t .. ¡ 

marcos (muchas veces. en dos en cada dirección) la resistencia 'a fuerzas horizontales, 

aumentan significativamente las dimensiones de las vigas y columnas que los componen lo que, 

" su vez. lleva a que crezca el grueso de las placas que han de unirse entre si: ésto hace que 

todos los problemas mencionados arriba se vuelvan más crlticos. 

Las fallas se han debido. seguramente, a una combinación de Jos factores mencionados, 

más dos aspectos a los que hasta ahora. al menos en apariencia, se ha prestado poca atención: 

la naturaleza casi instantánea de las fuerzas ocasionadas por los sismos, y los complejos 

estados de esfuerzos lr~dimens1onales existentes en las conexiones desde la fabricación y 

montaje de la estructura. agravados por los electos del temblor. 

Es bien sabido que las tallas ductiles están asociadas con esfuerzos cortantes; una 

barra en tensión axial, cargada lentamente, a la temperatura ambiente, se rompe después de un 

alargamiento muy importante, producido por deslizamientos en planos inclinados cuarenta y 

cinco grados respecto a la linea de acción de la fuerza. porque los esfuerzos cortantes en esos 

.. planos, iguales al cincuenta por ciento de los de tensión, ocasionan deslizamientos antes de que 



/s 

¡, 

los cristales se separen por efecto de la tensión; esta forma de falla, que se produce sin 

deformaciones previas significativas; es de tipo frágil. 

Pag. 3 

Es también sabido que los incrementos en la velocidad de aplicación de las cargas, y los 

descensos de temperatura, ocasionan aumentos de la resistencia al corte, con IÓ que cambian 

las relaciones entre solictlaciones y resistencias a cortante y a tensión; ambos fenómenos hacen 
b~ -2pf 1-

que disminuya la ductilidad del acero, y cualquiera de ellos, o la combinación de ammls, puede 

ser causa de que un acero dúctil en condiciones normales se vuelva completamente frágil. No 

parece que las temperaturas bajas hayan influido en el comportamiento de la mayorla de las 

estructuras dañadas (la temperatura ambiente a la hora del temblor era de 4°C., y varias de las 

fracturas de columnas se presentaron en estructuras en construcción, en las que el acero no 

estaba todavla protegido por recubrimientos y acabados), pero si debe haber jugado un papel 

importante la velocidad de aplicación de la carga. 

Puesto que para las fallas dúctiles se requieren, necesariamente, esfuerzos cortantes, 

en una región de una estructura que estuviese sometida a un estado triaxial de esfuerzos con los 

tres esfuerzos principales de tensión y de magnitudes iguales, no podrla presentarse nunca una 

falla de tipo dúctil, pues los esfuerzos cortantes son nulos en todas las direcciones, como se 

comprueba trazando el circulo de Mohr correspondiente. Es cierto que en una estructura real los 

esfuerzo~ principales no son nunca de magnitudes iguales; sin embargo,'la contracción irregular 
J,l 

y restringida de la soldadura depositada entre los patines de viga y columna, y del material base 

adyacente, durante el enfriamiento desde el estado lfquido hasta la temperatura ambiente, 

produce esfuerzos residuales de tensión que, a lo largo del eje de la soldadura, pueden ser 

mayores que ellfmite de fluencia del material, y que son también elevados en las dos 
oc~! ..... g.:..:,\ 

direcciones ortogonales; su superposición con los esfuerzos J9""""eido¡; por las acciones 

slsmicas origina estados triaxiales para los que disminuye drásticamente la relación esfuerzo 

cortante/esfuerzo axial, que tienden a promover fallas de tipo frágil. Lo anterior se agrava por las 

concentraciones de esfuerzos producidas por discontinuidades en el material (debidas, por 

ejemplo, a defectos de las soldaduras, o provenientes del proceso de laminado) y por cambios 

·en la dirección en que se transmiten las fuerzas interiores . 
.... ~ ...... • e>"'......l.' 

La combinación de los efectos amariores puede hacer que sea imposible construir 
} 

conexiones con los patines ?e las vigas soldados a tope c~tra los de las columnas que no falle!' 
\Q' UÚ•Q"'!"'I a 

de manera frágil bajo lcsoefectos casi instantáneps de un temblor; desde luego, quedan 

invalidadas suposiciones como aquella que permitfa, en muchos casos, diseñar la conexión por 

alma sin tener en cuenta la parte del momento de flexión que le corresponde, bajo la suposición 

de que el endurecimiento por deformación permitirla a los patines transmitir, por si solos, el 

momento plástico completo de la viga; es indudable que ésta se fracturará mucho antes d~ue 
)< 

se presenten las deformaciones correspondientes al endurecimiento. 

La afirmación anterior parece verse confirmada por los resultados de una serie de 
nq l.- t4....l.c,\ 

ensayes de laboratorio que,se:teaiWiroA en la Universidad de Texas en Austin, con el objeto de 

evaluar el efecto de soldaduras "mejoradas" en el comportamiento de las conexiones 
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. tradici.onales, y determinar diseños anemos: todos los especlmenes "tradicionales", construidos 

con soldaduras y detalles mejorados (depós~os de soldadura de. alta calidacl. remoción de las 

placas de respaldo y de extensión, colocación de una soldadura de filete para reforzar la de 

penetración completa y reducir concentraciones de esfuerzos) fallaron prematuramente, bajo 

niveles de carga considerablemente menores que los requeridos para que se formasen 

/s articulacionef plásticas. 

IJ 

¡._ 

/r 

La solución, si se desea seguir utilizando conexiones soldadas, parece estar en 

reforzarlas para que su resistencia aumente, de manera importante, por encima de la de las 

vigas, de tal forma que las articulaciones plásticas se formen en éstas, sin exigir deformaciones 

significativas en las conexiones; ésto se ha visto confirmado, al menos parcialmente, por el 

comportamiento, muy superior, de especfmenes de laboratqt'rio en los que, por fuera de los 

patines de las vigas soldados a tope (es decir, encima del superior y debajo del inferior), se 

colocaron placas de refuerzo horizontales, soldadas a tope al patín de la columna y con filetes al 

de la viga, o verticales, en forma de cartabones soldados a los dos patines. 

Debe buscarse, además, reducir los esfuérzos residuales;' é:Jo puede lograrse haciendo 
1 

la conexión sin soldar los patines de las vigas con los de las columnas, sino transmitiendo las 

fuerzas de unos a otros por medio de placas unidas a las vigas con soldaduras de filete, y a las 

columnas con penetración completa; haciendo primero esta soldadura los esfuerzos residuales 

longitudinales disminuyen, pues la placa no está, todavfa, restringida en esa dirección; además, 

las placas pueden sobrediseñarse para alejar' la articulación plástica de la conexión. La placa 

inferior se soldará en el taller, con lo que se evi¡'rá la diffcil soldailura en la zona central del 

patrn. 

Conviene promover también el uso de técnicas que reduzcan los esfuerzos residuales, 
1 

como pueden ser secuencias adecuadas de colocación de los cordones y m¡¡tilleo ("peening") de 

éstos. 

Por último, parece que convendrá aumentar el número de marcos rfgidos que resisten el 

sismo en cada dirección para que el grueso de las placas por unir sea menor y, además, 

disminuya la importancia de cada unión indivic~'lal en la resistencia de la estructura completa. 

Este último punto es de poca importancia en México, pues en nuestros diseños solemos utilizar 

todos los marcos, o al menos la mayorfa de ellos, r·;ra resistir las acciones sísmicas. 
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Fuerzas. La resistencia de diseño de las conexiones de los miembros de 

contraventeo (incluyendo uniones viga-columna, si forman parte del sistema) no 

será menor que la más pequeña de las siguientes: 

1. La resistencia de diseño en tensión axial del miembro. 

2. La fuerza en el miembro obtenida de un análisis con las combinaciones de 

carga especificadas en el reglamento. 

3. La fuerza máxima, indicada por un análisis, que puede transmitir la estruc

tura al contraventeo. 

Con las condiciones anteriores se busca evitar que sean críticas las fallas 
1 

por pandeo fuera del plano o por fractura de la placa de conexión. El tercer 

criterio pretende cubrir· la posibilidad de que la fuerza cortante esté limitada .. 
por el momento de volteo que puede ~ desarrolla!!!&~ el sistema estructural. ._. 

Area neta. En juntas atornilladas se cumplirá la relación 

donde: 

Ae área neta efectiva de la sección transversal del elemento de contraventeo. 

At = área total de la sección transversal. 
~~~·~·Q ,:""' .. 

P~ = resl.sL-:ncia'("del contraventeo. requcPiE1e~ 

Pn = resistencia nominal en tensión. 
1 

FR factor de resistencia= 0.75. 

~ fracción de la fuerza en el miembro que es transferida a través de 
una sección neta particular. 

Placas de unión. 

1. Cuando el plano crítico de pandeo del contraventeo sea el del marco, la pla

ca y las demás partes de la conexión tendrán una resistencia de diseño 

igual o mayor que la resistencia nominal a la flexión, en ese plano, del 

contraventeo. 



2. Cuando el pandeo se presenta fuera del plano indicado arriba, debe propt 

cionarse una longitud libre de cubreplaca suficiente para que se forme una 

articulación plástica; para ello, el contraventeo debe terminar a una 

distancia no menor que el doble del grueso de la cubreplaca, medida a 

partir de la línea teórica en la que la flexión está restringida por la 

unión con la viga o la columa. La placa tendrá la resistencia en compresión 

necesaria para resistir, sin pandearse, la fuerza que le transmite el 

contraventeo. (Fig. 5.7). 
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-DISEÑO S[SMICO DE ESTRUCTURAS DE ACERO. 

1. FILOSOF[A DEL DISEÑO S[SMICO. El objetivo principal de todos los reglamentos · 

modernos para diseño sfsmico es proleger la seguridad del publico duranle los lemblores de 

intensidad máxima que es probable que se presenten en el sitio durante la vida útil . de la 

construcción; se pretende oblener una seguridad adecuada contra fallas mayores y conlra la pérdida 

de vidas, y tienen carácter secundario la limitación de daños, que la edificación se mantenga 

funcionando, o que sea fácil de reparar después de un evento slsmico. 

Las eslructuras diser1adas y conslruidas correctamente deben, en general, satisfacer tres 

requisitos: 

1. Resistir temblores frecuenles. de poca intensidad, sin 'daños de ningún tipo. 

2. Resistir temblores de inlensidad med1a, que es probable que se presenten dos o tres 

veces durante la vida útil de la edificación, sin daños estructurale~. pero con posible deterioro de 

elementos no estructurales e instalaciones. 

3. Resistir movimientos de tierra mayores, de intensidad igual al terremoto máximo 

experimentádo o predicho para el sitio, sin colapso, pero con posibles darlos no estructurales y 
":.--· 

estructurales. 

El nivel de dar10s depende de múltiples factores, corno son la configuración de la 

construcción, las caracterfsticas del sistema eslructural, los materiales e'mpleados y el cuidado con 

ji que se haya hecho la construcción. 

Es razonable esperar que una estructura bien planeada y construida no sufrirá un colapso 

durante un temblor de gran intensidad, aunque los daños del sistema estructural primario pueden ser 

insignificantes o de gran importancia. reparables o no. Las vidas de los ocupantes están 

razonablemente protegidas. pero no con una seguridad absolula 

Las consideraciones anteriores deben hacerse del conocimiento de las autorid;:~des que 

adopten el reglamento y de los propietarios de los edificios; unas u ol:;¡s ¡,;Jeden optar por una 

seguridad mayor, con ol numonlo consiguionto do costos. y s:1biondo qua <tlm ;1sf no podrá 

garantizarse la seguridad de manera absolula. 

La filosofla aceplada l1ace dificil especificar las fuerzas de diser1o, ya que no sólo dependen 

de las caraclerlsl1cas dinámicas del ed1f1cio. como penado natural y grado da amortiguamienlo. sino 

también de la capacidad rfe la estruclura para admitir deformaciones inelásticas importantes sin 

pérdida significativa de resislencia. pues la expenencia l1a demoslrado que no es económicamente 

factible·, en general. disefwr los edilicios para que respondan eláslicamente durante lemblores de 

gran intensidad. 

Los objetivos mencionados se alcanzan especilicélndo fu~rzos para el dimensionamiento de 

los miembros de magnitud compal1ble con la sismicidad de la zona. y proporcionando normas para 

diseñar, delallar y conslruir la eslruclura que aseguren que podrá desarrollar la ductilidad requerida. 

. ¡ 
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El empleo de fuerzas de diseño mucho menores que· las que se tendrían si la respuesta 

fuese elástica hasta el colapso se juslifica por la suposición de que durante un temblor intenso la 

estructura experimentará varios ciclos de deformación inelástica, de manera que el nivel de carga 

depende del sistema estructural y de su capacidad para soportar esas deformaciones y disipar 

energfa por comportamiento in elástico, sin pérdida significativa de resistencia bajo carga vertical. 

Los códigos tienen en cuenta la influencia del material y del sistema estructural por medio 

del factor de comportamiento sfsmico, que es un número, igual o mayor que uno, entre el que se 

dividen las fuerzas correspondientes a una respuesta elástica ilimitada para obtener las de diseño. 

Su valor, elevado en ,sistemas estructurales dúctiles y r~ucido en los frágiles, se ha fijado, hasta 

ahora, por consenso entre ingenieros e investigadores destacados en el campo de la ingenierla 

slsmica, quienes se apoyan en estudios analíticos y experimentales y, sobre todo, en el 

comportamiento, satisfactorio o no, que han tenido las estructuras de diversos tipos ante temblores 

de tierra reales. El faclor de comportamiento slsmico se designa con la letra Q en el Reglamento de 

Construcciones para el Distrito Federal (ref.1 ). 

Para que la ductilidad de un sistema sea adecuada, lodos los miembros crlticos, y sus 

conexiones, deben desarrollar la ductilidad local requerida durante el proceso de deformación 

. inelástica; a menos que haya sido optimizado, la falla de un sistema estructural dúctil bien diseñado 

se presenta después de la formación y rotación de ·un buen número de articulaciones plásticas, 

acompañadas por la disipación de grandes cantidades de energlá. Influye también en este 

comportamiento la sobrerresistencia del sistema. 

· El acero es un material dúctil por naturaleza que tiene, además, un comportamiento muy 

estable bajo inversiones de carga, trabaja igual en tensión que en compresión y tiene unn relación 

resistencia/peso muy favorable; es, por todo ello, muy adecuado para construcciones 

sismorresistentes. Sin embargo, la ductilidad del material no garantiza la de la estructura, que puede 

perderse por prácticas inadecuadas de d1seiJo o construcción; lns recomendaciones para diseño de 

estructuras de acero en zo,.,as ._,ismicas están encaminadas, principalmente, a conservar en la 

estructura la ductilidad propia del material. 

La ductilidad de un mie;,:bro estructural está relacionada con el tipo de deformación que 

experimenta bajo carga. Los elementos que tr_abajan· en flexión o en tensión pueden desarrollar 

ductilidades mucho mayores que los sometidos a compresión, de manera que los marcos rlgidos, 

que usan la resistencia a la flex1ón para soportar las cargas laterales, y en los que puede haber 

plastificación completa de miembros y conex1ones. tienen una gran capacidad de disipación de 

energfa, y son muy apropiados para construcciones en zonas slsrnicas; sin embargo, son sistemas 

flexibles, antieconómicos en edificaciones de cierta altura. La rigidez de los miembros en tensión o 

. compresión es mucho rn:-~yor. por lo que se emplean en marcos conlravenleados. pero su uso 

implica redt.~cciones importantes de ductilidad. En el diser10 en zonas sísmicas se busca. entre otras 
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cosas, encontrar sistemas estructurales de rigidez lateral adecuada que tengan, al mismo tiempo, 

ductilidad suficiente. 

La pérdida de ductilidad de las estructuras de acero suele estar asociada con algún tipo de 
~nutll\~l;Jgd, 
fiand""· local, de miembro o de conjunto, o con alguna forma de fractura frágil. casi siempre en las 

conexiones; deben evitarse fallas prematuras de estos tipos. que harfan que la estructura no 

pudiese desarrollar la ductilidad asociada con el valor escogido de las fuerzas sfsmicas de diseño. 

Las estructuras no fallan aunque los esfuerzos producidos por las solicitaciones sfsmicas 

alcancen el limite de fluencia; son seguras mientras las deformaciones plásticas y, por ende, las 

demandas de ductilidad, permanecen dentro de limites aceptables. 

En los posibles fenómenos de inestabilidad deben incluirse el pandeo local de los elementos 

planos 'que forman los pertiles estructurales, el pandeo por flexión de columnas largas y 
141: -:,.~ni .... ~\:J..J. de 

conlravientos, el pandeo lateral por flexotorsión de vigas ,~Telementos flexocomprimidos. y el efecto 

P-ll en "marcos esbeltos con carga vertical importante. Las fracturas frágiles pueden deberse a fallas 

en tensión en las áreas netas de conexiones atornilladas o remachadas, fractura de soldaduras en 

zonas de concentración de esfuerzos. desgarramiento laminar en placas que no admiten las 

deformaciones a través del grueso ocasionadas por contracciones del metal de soldadura, fractura 

de placas debida a deformaciones grandes, producidas por pandeo local o por flexión, y fatiga con 

pocos ciclos de carga y deformaciones inelásticas importantes. Si el diseñador controla lodos estos 

problemas, la estructura resultante tendrá ductilidad y capacidad de disipación de energfa 

suficientes. 

Estructuras dúctiles. Las acciones internas que generan los sismos en las estructuras son, 

en la mayorfa de los casos, mucho menores que las que corresponderfan a una respuesta elástica 

hasta el colapso; en cambio. los desplazamientos laterales de entrepiso sf son del orden de los 

predichos por la teorfa elástica. Este comportamiento se debe. en parte. a la plastificación. en 

regiones localizadas, que precede al colapso. 

Otro factor que contribuye. de manera muy importante, a que la resistencia real sea mayor 

que la evaluada con la teorla elástica. es la sobrerresistencia del sistema:/ si no se presenta una 

falla·irágil, las estructuras tienen reservas de resistencia. ante cargas laterales. que no se consideran 

expllcitamente: son consecuencia del uso de factores reductivos en el cálculo de las resistencias de 

diseño, de que las resistencias realps de los. materiales son. en promedio. mayores que las 

nominales. las fórmulas de diser1o son conscientemente conservadoras, los pertiles comerciales 

tienen resistencias mayores. sistemáticamente. que las necesarias teóricamente. y, además, al 

modelar las estructuras no se consideran elementos y efectos que contribuyen a su resistencia, 

como losas, firmes. canceles y muros divisorios. escaleras y efectos tridimensionales. 

La sobrerresistencia ha sido. probablemente. uno de los factores que más llil contr~bufdo a 

la supervivencia de ed1fic1os ante sismos de gran intensidad. 

' 
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Las normas de diseño slsmico la tienen en cuenta de manera implfcita, pero no s~~tle 
CUQ,..t-C:ca. 

se 9Wafltiti<¡mJ su importancia, lo que lleva a diseños con niveles de seguridad contra el colapso que 

no son uniformes, y que pueden ser peligrosamente bajos, e incluso inaceptables, en estructuras de 

hiperestaticidad muy pequeña o que /1ayan sido dimensionadas con métodos de disef1o óptimo. 

La respuesta global de una estructura· se muestra esquemáticamente en la Fig.1.1. Las 

ordenadas son fuerzas cortantes en la base de la estructura, o en alguno de sus entrepisos, y las 

abscisas desplazamientos horizontales totales del nivel superior o desplazamientos relativos de los 

niveles que limitan el entrepiso considerado. 

Como se ve en la figura, el factor de reducción O' es igual al producto de los factores de 

ductilidad, fl, y de sobrerresistencia, il. 

Uno de los problemas asociados con el disef10 "elástico" es que; como no se conoce la 

resistencia real de las estructuras, ·no puede calcularse su sobrerresistencia; si es muc/10 menor que 

la imp/fcita en los códigos, es probable que el comportamiento, bajo sismos intensos, no sea 

satisfactorio. La definición precisa de ductilidad estructural. y su evaluación, en edificios de varios 

pisos, constituye otro obstáculo que no se ha salvado todavla. 

Tampoco se sabe mucho respecto a los daños que se acumulan en las estructuras durante 

temblores de tierra sucesivos, o durante un solo terremoto de larga duración. Si el sistema 

estructural es dúctil, puede experimentar deformaciories importantes, bajo carga aproximadamente 

constante, sin sufrir daños excesivos o pérdida de resistencia que alecten significativamente su 

respuesta ante aplicaciones de carga posteriores. 

Puede obtenerse una seguridad adecuada contra el colapso dando a la estructura una 

resistencia suficiente para que su respuesta sea básicamente elástica, haciéndola muy dúctil, o 

combinando de manera económica las dos propiedades· éste es el camino que se sigue en los 

reglamentos modernos de diseflo slsmico. 

Como las vigas pueden, en general, desarrollar ductilidades locales mayores que las 

columnas, la mayor/a de las estructuras de edilicios construidos en zonas de .. ~isrni;::ttl3d elevada se 

diseña con el criterio de columnas resistentes - vigas débiles; para ello se adoptan factores de 

eaF~a ¡· resistencia diferentes para las distintas formas de falla, para propiciar que '3 may<Jrla de las 

articulaciones plásticas se forme en los extremos de las vigas. 

Para obtener un comportamiento dúctil se identifican los modos de falla posibles, se 

determinan los que se camcterizan por una respuesta dúctil, y se escoje un conjunto de factores de 

seguridad que reduzca a un valor suficientemente bajo la probabilidad de que se alcance primero 

algún estado /Imite asociado con una forma de falla frágil 

Las pequeñas regiones de las que depende la ductilidad global de la estructura se diseñan y 

detallan de manera muy cuidadosa. para obtener las ductilidades loen/es necesarias. 

Las recomendaciones del Capitulo 11 de la ref.1 están encaminadas a obtener estructuras 

cuya respuesta ante sismos sea dúctil, y que no sufran deterioro significativo aunque el temblor sea 
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de larga duración, de manera que los daños localizados que experimenten puedan repararse 

después del evento: al mismo tiempo, se procura que tengan una sobrerresistencia del orden de la 

supuesta implfcitamente al escoger las solicitaciones de diseño. Se buscan márgenes de seguridad 

más elevados contra las fallas frágiles que contra las dúctiles, y el diseño se hace de manera que las 

articulaciones plásticas asociadas con el mecanismo eventual de colapso se formen, 

predominantemente, en las vigas. Se reconocen aqul las bases del diseño por capacidad. 

Las consideraciones anteriores llevaron al desarrollo, en Nueva Zelanda, de un enfoque 

determinlstico sencillo para el diseño slsmico, el diseño por capacidad. En él, los resultados de un 

análisis elástico tradicional, 'efectuado con cargas estáticas laterales especificadas, se utilizan para 

establecer una jerarqula aceptable en la formación de mecanismos disipadores de energfa. La 

lerarqula debe ser formulada por el diseñador en un esfuerzo para "decirle" a la estructura 'qué 

hacer en el caso de un evento sfsmico extremo. Una vez hecha la elección. a cada miembro se le 

da la resistencia necesaria ¡Jara asegurar que, cuando se requiera, sólo se formarán. los mecanismos 
' 

escogidos. La simplicidad del método proviene de que el diseñador ordena a la estructura "qué es lo 

que debe hacer", en vez de preguntarle, por medio de un análisis, 'qué puede hacer". El objetivo que 

se busca es.,~ asegurar un comportamiento elastoplástico deseable y predecible durante 

temblores de tierra extremos, de caracterlsticas desconocidas. 

En el diseño por capacidad de estructuras- resistentes a temblores se escogen los 

elementos resistentes primarios, los que se diseñan y detallan adecuadamente para que puedan 

disipar energla durante deformaciones rnelásticas severas. A los elementos estructurales restantes 

se les proporciona la resistencia suficiente para que se conserven los medios de disipación de 

energfa elegidos. 

Para asegurar una respuesta inel;:istica satisfactoria durante un evento slsmico extremo, el 

diseñador debe depender de mecanismos disipadores de energla confiables, que formen parte de la 

estructura, que proporcionarán el amortiguamiento histerético necesarro Por consigurente, una parte· 

importante del esfuerzo de· diseflo d~be desli:1a".~ a detallar adecuadamente las regiones de las 

articulaciones plást1cas potenci~les. en las que la demanda de ductilidad sern máxima. 

Desde el punto de vista del drsef1o para ql'u la estructura sobreviva el temblor más intenso ... 

debe quitarse énfasis a la precisión de los análisis elásticos, en vista de· las burdas aproximaciones 

inevitables en las reglas contenidas en los códigos para análisis est<\tico y de las incertidumbres 

asociadas con la respuesta dinámica rnelástica de estructuras sometidas a temblores cuyas 

caracterlsticas son, todavía, imposibles de predecir. Las cargas laterales estáticas especrlícadas, y 

las técnicas de análisis elást1co modal, deben considerarse, principalmente, como medios para 

obtener una distribución razonable de las resistencias potenciales de la estructura. Como las que se 

obtienen al aplicar los requisitos de los cód1gos son considerablemente menores que las que se 

requerirlan si los edrficios respondiesen elásticamente ante el temblor de diseño, cualquier técnica 

razonable de análisis elástico es adecuada. 
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Comportamiento de estructuras de acero. Buena parte de los estudios sobre el 

comportamiento de estructuras de acero bajo solicitaciones slsmicas se ha encaminado a 

comprobar si las reglas para diseño por carga estática siguen siendo aplicables cuando la carga es 

dinámica y, de no serlo, a determinar las modilicaciones necesarias para asegurar una respuesta 

adecuada. 

En general, se escoge de antemano el mecanismo de colapso más conveniente, desde los 

puntos de vista de resistencia, rigidez y capacidad de disipación de energla, se dimensionan muy 

cuidadosamente las zonas en que se concentrarán las deformaciones inelásticas, para evitar fallas 

no dúctiles prematuras, y se diseña el resto de la estructura para que responda ~lásticamente hasta 

el colapso potencial. 

La ductilidad final de una estructura de acero depende de múltiples factores, que pueden 

agruparse en aspectos relativos al material y a la geometrfa de las secciones de los elementos 

estructurales, propiedades de los miembros (vigas, columnas, contraventeos) y de las conexiones, y 

caracterlsticas de los sistemas estructurales. Todos estos factores se estudia~ en los apartados 

siguientes. 

2. Material. 

Composición qulmica. El acero es una aleación de hierro con cantidades muy pequerias 

de carbono; los aceros estructurales contienen, además, otros elementos en cantidades variables, 

principalmente manganeso, fósforo, azufre y silicio que son impurezas que no pueden eliminarse, o 

cuya supresión seria demasiado costosa. o que se afmden intencionalmente, en diferentes 

combinaciones y cantidades, para obtener caracterlsticas y propiedades especificas en los 

productos terminados. 

El hierro es dúctil, pero blando y de baja resistencia; el carbono se añade para endurecerlo y 

aumentar su resistencia mecánica; cuando crece el contenido de carbono suben la dureza, la 

resistencia a la ruptura en tensión y el esfuerzo de fluencia, pero disminuyen ductilidad. tenacidad y 

sc.::Ja>-,¡::dad, por lo que en los aceros estructurales se limita ese contenido; en general. el máximo 

permitido es 0.30% o menos, dependiendo de los otros elementos de aleación y de la soldabilidad y 

tenaci<' :~d deseadas. Cada aumento de O O t% de carbono eleva el esf)Jerzo de fluencia en unos 35 

kg/cm 2. 

El manganeso aumenta la dureza y la resistencia de los aceros, aunque en menor grado que 

el carbón; además, se combina con el azufre. formando sulfatos de manganeso, con lo que se 

minimizan los efectos desfavorables del azufre. 

Este es casi siempre perjudicial. hace que disminuyan ductilidad, tenacidad y soldabilidad. 

El silicio y el aluminio se emplean en la manufactura del acero para eliminar los gases, 

principalmente oxigeno, que se disuelven en el metal en estado liquido. El alumrnio se utiliza también 

para controlar el tamaf1o del grano 



l'(lg. 7 06/16/94 

Para obtener propiedades deseables en ciertas aplicaciones se al<¡an elementos adicionales; 

por ejemplo, el cobre aumenta la resistencia a la corrosión atmosférica. 

Cambios de temperatura. Si durante el proceso de fabricación el metal fundido se enfrla 

lentamente, se solidifica corno una solución de carbono en hierro, que recibe el nqrnbre de austenita; 

cuando el enfriamiento continúa, a partir de una temperatura comprendida entre los 91 O y los 7209C, 

en aceros con no más del 0.80% de carbono, disminuye la solubilidad del carbono en el hierro, y se 

forman cristales de hierro casi puro, conocidos como ferrita; la transformación termina por debajo de 

los 7209C; el acero, a temperatura ambiente, está formado por granos de ferrita en una matriz de 

perlita, que es un compuesto de ferrita y cementita (carburo de hierro, Fe3C). 

La ferrita es muy dúctil y de baja resistencia a la tensión; las altas resistencias de los aceros 

al carbón provienen de la perlita o, más especifica mente, de la cementita que hay en ella. 

Cuando el enfriamiento desde la etapa austenltica es rápido no hay tiempo para que se 

presenten las transformaciones mencionadas, y se obtienen otras :rnicroestructuras, con propiedades 

mecánicas diferentes; en general, cuanto mayor es la velocidad de enfriamiento, mayor es la dureza 

y la resistencia del acero a la temperatura ambiente, pero menor es su ductilidad. Los tratamientos 

térmicos aprovechan esos efectos de las temperaturas para obtener propiedades deseables. 

Las velocidades de enfriamiento muy altas producen aceros que, a la temperatura ambiente, 

están compuesto por cristales de rnartensila, duros y relativamente frágiles. 

Las piezas de acero experimentan cambios de temperatura· durante ciertas etapas del 

proceso de fabricación de las estructuras; por ejemplo, cuando se utiliza calor para enderezar o para 

dar forma a elementos estructurales; si el proceso no se controla adecuadamente, pueden formarse · 

estructuras cristalinas frágiles en zonas Jocaltzadas. Cuando se enfrla una soldadura, el metal pasa, 

en muy poco tiempo,_del estado liquido al sólido a la temperatura ambiente, por lo que para evitar la 

formación de estructuras martensiticas, demasiado frágiles, en el metal de soldadura y en el material 

base afectado por el ciclo térmico, h~ de controlarse con mucho cuidado todo el proceso, sobre todo 

la velocidad de enfriamiento. 
'• .i 1 ···-

Segregación. En una de l3s etapas de la producción de perfiles estructurales con los 

métodos tradicionales, el acero fundido se vacla en moldes en Jos que se enfrla y solidific__a. 

formando lingotes de sección transversal rectangular; con esquinas ,.redondeadas; en una etapa 

posterior se recortan los extremos de los lingotes, para remover material indeseable, se vuelven a 

calentar, y se laminan para obtener los productos terminados. 

El proceso de enfriamiento y solidilicación es causa de que la composición quimica de los 

lingotes no sea uniforme; el acero liquido en contacto con las paredes y el fondo del molde, que 

están relativamente frfos. se solidifica muy rápidamente. sin que cambie su composición qufrnica, 

pero cuando disminuye la velocidad de sot1dilicación. al crecer la distancia a las paredes. se forman 

cristales de hierro casi puro, qué contienen menos C<Hbono. manganeso, fósforo, azufre y otros 

elementos que el liquido del que provienen, de manera que el material que se solidifica al final. 

>. 

so 
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situado alrededor del eje del lingote en su mitad superior, contiene cantidades más altas de esos 

elementos. La parte del lingote en la que la segregación es más pronunciada se corta antes de iniciar 

la laminación. 

Los productos de acero hechos con el proceso de colada continua suelen tener una 

composición más uniforme, pues se elimina el paso intermedio que requiere la formación de los 

lingotes. 

Además de la segregación en los lingotes, la porosidad y las cavidades por contracción son 

caracterlsticas inherentes del enfriamiento y solidificación. La importancia de esas imperfecciones 

depende de la composición y temperatura del metal llquit;lo, la práctica de desoxidación, el tamaño 

del lingote y la cantidad de metal descartado de sus extremos. Cuando hay segregación, aparece en 

el plano medio de los productos planos, y en forma de hueso en los perfiles H (Fig.2). La 

redistribución de la segregación, la porosidad y las cavidades por contracción, originada al alargar y 

dar forma al. material durante el proceso de larninaoión, puede ocasionar variaciones en las 

propiedades de los productos terminados. 

Efectos de la'laminación. La larninación es el proceso que se utiliza para dar forma final a 

los productos de acero. Consiste en hacer pasar el material entre dos rodillos que giran en 

. direcciones opuestas y que están separados una distancia menor que el grueso inicial de la pieza, de 

manera que la sección transversal se reduce y la longitud y el ancho aumentan. Las inclusiones de 

escoria y otros materiales deforrnables se alargan en la dirección dellarnínado. 

Los diferentes efectos del proceso en la dirección de la larninación y en la normal a ella, 

combinados con cambios qulrnicos y. rnicroestructurales en la dirección perpendicular a las 

superficies del producto terminado (a través del grueso). ocasionan una anisotropla que se 

manifiesta especialmente en variaciones de la ductilidad y resistencia a la fractura. 

La mayor parte de los perfiles laminados H pesados (con patines de grueso igual o mayor 

que 2" (5cm), aproximadamente), tiene una región de material de baja tenacidad, en la intersección 

del alma y los patines, producida por la menor veloci.ia~ .Je enfriamiento de esa zona y porque, por 

restricciones geométricas, se aplican en ella, durante el proceso de larninación, presiones menores 

que en el resto del perfil. Es también común que el rna• •. ,rial situado a lo largo del eje de patines y 

alma esté segregado y compuesto por granos gruesos Al hacer cortes con soplete, o juntas 

soldadas, han de tornarse precauciones espec1ales para reducir a un rnlnirno la posibilidad de que 

aparezcan grietas, sobre todo en zonas de concentración de esfuerzos. Se presentan problemas 

análogos en secciones hechas con placas soldadas. cuando el grueso de alguna de ellas es de 5 cm 

o más. 

Si los perfiles pesados trabó1jan en tensión (como sucede en cuerdas de arm::~duras y, en 

ocasiones. en columnas de edificios bajo solicitaciones slsrnicas intensas). deben revisarse con 

cuidado las especificaciones del material y los procedimientos de fabricación, arites de hacer cortes 

o uniones soldadas Pueden ser preferibles las juntas atornilladas. 

5/ 
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Desgarramiento laminar. La ductilidad del acero a través del grueso de las placas suele ser 

mucho menor que en las direcciones paralelas a su superficie. Este fenómeno influye poco en la 

mayorfa de las aplicaciones, pero se vuelve importante en el diseño y construcción de estructuras 

con juntas muy restringidas, en las que puede ocasionar grietas por desgarramiento laminar, que 

se inician debajo de la superficie de las placas como un resultado de deformaciones excesivas a 

través de su grueso, asociadas, casi siempre, con contracciones del metal de soldadura impedidas 

por la rigidez de la junta 

Las grietas, constituidas por una serie de terrazas paralelas a la superficie del metal, pueden 

permanecer dentro de él, o emerger en los bordes de placas, perfiles o soldaduras. 

El fenómeno se manifiesta con mayor frecuencia en construcción soldada pesada, 

particularmente en juntas entre placas gruesas y perfiles estructurales de grandes dimensiones. Para 

controlarlo han de escogerse con especial cuidado Jos detalles de las juntas soldadas, el metal de 

aportáción y los procedimientos para depositarlo. Además, pueden utilizarse aceros producidos por 

procesos especiales, en los que se controlan el contenido de azufre y las inclusiones, para mejorar la 

ductilidad a través del grueso. 

En la Fig.2.2 aparece, en forma esquemática, una fractura por desgarramiento laminar, y en 

la Fig.2.3 se muestran varias juntas inadecuadas desde este punto de vista, y se dan sugerencias 

para mejorarlas. 

Esfuerzos residuales. Los esfuerzos residuales están presentes en los elementos 

/,. estructurales antes de que se les apliquen fuerzas exteriores.Son ocasionad,is por deformaciones 

plásticas no uniformes en regiones vecinas, producidas por procesos térmicos, mecánicos o 

metalúrgicos. 

Los esfuerzos residuales del primer tipo se deben a las deformaciones permanentes que se 

generan cuando un metal se calienta y enfrla en condiciones que restringen Jos cambios de volumen 

asociados con las variaciones de temperatura (las expansiones y contracciones libres no producen 

esfuerzos residuales). Er, ~eneral, aparecen esfuerzos de tensión en las zonas del metal que se 

enfrlan al final. Son tfpicos Jos esfuerzos que so generan en los perfiles por el enfriamiento no 

-' uniforme que experimenta" al pasaflfe 'Ja temperatura de laminación a la, ambiente (Fig.2.4). 

Las deformaciones permanentes no uniformes asociadas con el alargamiento o acortamiento 

del metal, producido por medios mecánicos en condiciones restringidas, originan esfuerzos 

residuales del segundo tipo (por ejemplo, cuando se enderezan o curvan elementos de acero 

durante la fabricación de una estructura) 

Los esfuerzos de origen metalúrgico se generan cuando la microestructura del acero cambia 

de ferrita-perlita a martensita, transformación que ocasiona un aumento del 3 al 4% en el volumen 

del material. 

La soldadura suele ocasionar esluerzos residuales tridimensionales muy comple¡os, debidos 

al calentamiento y enfriamiento megulares (os decir, a procesos térmicos o metalúrgicos) y a 
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restricciones (efectos mecánicos). Los cortes con soplete oxiacetilénico producen esfuerzos 

residuales semejantes, aunque, en general, en zonas más reducidas. Los esfuerzos residuales 

producidos por la soldadura suelen ser más elevados que los de laminación (Fig.2.4). 

La combinación de varias operaciones de fabricación ocasiona esfuerzos residuales muy 

complejos, como se ve también en la Fig.2,4, 

La importancia de estos esfuerzos en el comportamiento de los elementos estructurales que 

los contienen depende_ de cómo se combinan con los producidos por las acciones exteriores y del 

tipo de solicitación a que esté sometido el elemento. 

Soldabilidad. La soldabilidad es la capacidad de un material para ser unido por medio de 

soldadura, en condiciones de fabricación adecuadas, para formar una estructura diseñada para 

desempeñar un servicio determinado, y para tener un comportamiento satisfactorio bajo esas 

condiciones. 

El factor qu'e más afecta la soldabilidad de un metal es su composición qufmica. 

Los aceros al carbono están compuestos. por hierro, carbono en una cantidad que no excede 

generalmente del 1.0 por ciento, y cantrdades menores de manganeso, fósforo, azufre y silicio. Su 

soldabilidad depende, principalmente, del contenido de carbono, aunque los otros elementos, 

residuales o de aleación, influyen en ella de manera secundaria. 

La soldabilidad de los aceros al carbono es tan-to mejor cuanto más bajo es su contenido de 

carbono. 

En las estructuras modernas se utilizan aceros de resistencia mucho mayor que las de los 

aceros al carbono;por ejemplo, se puede obtener un limite de fluencia de 3500 kg/ cm' y un esfuerzo 

de ruptura de unos 5000 kg/cm' , srn tratamientos térmicos. añadiendo dos o más elementos de 

aleación, y se logra una soldabilidad adecuada restringiendo el contenido de carbono a un máximo 

de 0.20 por ciento. En algunos aceros tratados térmicamente, con límite de fluencia de hasta 7000 

kg/cm', se obtienen juntas soldadas compari!bles a las de los aceros al carbono escogiendo 

adecuadamente el metal de aportación y los procedimientos para hacer las soldaduras 

Se han hecho intentos para relacionar la composición qulmic,a con la soldabilidad de los 

aceros, expresando la influencia relativa de los diversos componentes en términos de lo que se ha 

llamado carbono equivalente; una de las fórmulas. para calcularlo es 

CE= %C + %Mn/4 + %Nil20 +% Cr/10 + %Cu/40 · %Mo/50- %V/10 

El carbono equivalente está relacionado con la velocidad máxima con la que pueden 

enfriarse la soldadura y el metal base adyacente sin que éste se agriete: cuanto más alto sea, menor 

será la velocidad de enfriamiento admrsible. Si CE, dado por la fórmula anterior, excede __ c;Je 0'40~}~s 
probable que se formen grietas inmediatamente debajo de la soldadura, aunque debe recordarse que 

también influyen otros factores, entre los q·ue está el precalentamiento 
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Todos los aceros estructurales son soldables. pero en algunos se requieren electrodos y 

métodos especiales, que deben emplearse con un control riguroso, con una inspección y un criterio 

de aceptación muy estrictos. 

Clasificación de los aceros. Los aceros estructurales se clasifican en cuatro grupos: al 

carbono, de alta resistencia y baja aleación, al carbono o de alta resistencia y baja aleación tratados 

térmicamente, y aleados tratados térmicamente. Los limites de fluencia especificados están entre 

2100 y 2800 kg/cm2 en el primer grupo, entre 2950 y 5600 kg/cm2 en el segundo, y entre 3250 y 

7050 y 6350 y 7050 kg/cm2 en el tercero y cuarto. 

Propiedades mecánicas. Las propiedades mecánicas más imp?rtantes para el diseño y la 

evaluación de las estructuras de acero se obtienen por medio de ensayes de tensión. En la Fig.2.5 

se muestran las gráficas esfuerzo-deformación unitaria ti picas de diversos aceros estructurales. y en 

la Fig.2.6 se representan. agrandadas, las porciones iniciales. Las gráficas de probetas ensayadas 

en compresión son similares. pero después de que se inicia el endurecimiento por deformación la 
' 

probeta se sigue aplastando, sin romperse. Los esluerzos de fluencia y el módulo de elasticidad son 

iguales en compresión que en tensión·. 

Las propiedades mecánicas que se mencionan en la literatura son, casi siempre, las que se 

obtienen con probetas orientadas a lo largo de la placa o del perfil.. Las propiedades a través del 

· grueso suelen ser diferentes; en particular, la ductilidad· se reduce. 

La primera parte de las gráficas es una recta inclinada, que déscribe un comportamiento 

elástico lineal; su pendiente, el módulo de elasticidad, o módulo de Young, es prácticamente 

constante para todos los aceros; está comprendido entre 2000000 y 2100000 kg/cm2. 

El comportamiento elástico lineal termina en el limite de proporcionalidad; en los aceros 

.estructurales este punto se confunde, prácticamente. con el esfuerzo de fluencia. 

Sigue después, en muchos aceros. un tramo horizontal, de deformación creciente bajo 

esfuerzo constante, en el que el acero trabaja como un material plástico; el osfuerzo de fluencia 

constituye una de las propiedades más importantes de los aceros estr,c~tl!:·~les. Cuando no aparece 

una zona clara de comportamiento plástico. se def1ne en función de, una delormación inelástica 

especificada. 

Más adelante vuelve a requerirse un aurnenlo en la fuerza de tracción para que sigan 

creciendo las deformaciones; este fenómeno. el endurecimiento por deformación, termina cuando 

se alcanza la resistencia miíxima del espécimen; después se reducen las dimensiones de la 

sección transversal critica. aumentan las delorrnaciones longitudinales, con carga decreciente, y la 

probeta se rompe 

La ductilidad es un lndice de la capacidad del material para admitir deformaciones 

inelásticns importantes, sin romperse. Debe tener un nivel adecuado pé1ra pei"milir redistribuciones 

locales de esfuerzos. corno las asociadas con calflblos bruscos de geometrla. y es una de las 

! 

s¡ 
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propiedades básicas en estrucluras que se construir:in en zonas slsmicas, cuyo diseño suele estar 

basado en su capacidad para disipar energla por medio de deformaciones inelásticas. 

Se expresa en términos de la elongación total o de la reducción de área del espécimen; la 

primera se calcula dividiendo el alargamiento total de la probeta, después de la, fractura, entre la 

longitud inicial, y la segunda de manera análoga, pero en términos de las áreas de la sección 

transversal; en ambos casos la ductilidad se indica como un porcentaje de la longitud o del área 

inicial. Su valor depende de la geometrla del espécimen; asl, el porciento de elongación disminuye 

cuando aumenta la longitud de medición. 

El cociente, en valor absoluto, de las delorrnaciones unitarias transve~sal y longitudinal 

recibe el nombre de coeficiente de Poisson; vale 0.30 en el intervalo elástico y crece cuando las 

deformaciones aumentan, hasta 0.50 cuando el material está plaslificado por completo. 

La tenacidad refleja la capacidad de absorcion de energla de un espécimen liso; es igual al 

área bajo la curva esfuerzo-deformación unitaria. 

' La ductilidad de los aceros que se utilizan en zonas slsmicas debe ser elevada; en pruebas 

de tensión deben exhibir una mesela pronunciada de deformaciones crecientes bajo esfuerzo 

constanle y un alargamiento a la ruptura no menor de 20%, en probetas de 2". Además, deben 

endurecerse por deformación, y la relación enlre la resistencia a la ruptura en tensión y el esfuerzo 

de fluencia debe estar comprendida entre 1.2 y 1.8; si-no se cumpliesen estas dos condiciones, las 

articulaciones plásticas se formarlan en tramos de longitud muy pequeña, lo que ocasionarla 

demandas de ductilidad excesivas durante su formación y rotación. La soldabilidad ha de ser buena. 

Deben evitarse la fractura frágil y la fatiga de bajo ciclo. Como la falla ·se presenta, con frecuencia, 

por agrietamiento en zonas pandeadas localmente, sometidas a severas deformaciones inelásticas 

producidas por tensiones y compresiones alternadas, deben establecerse relaciones, que no se 

conocen todavla, enlre la composición quimica y las caracterlsticas melalúrgicas de los aceros, por 

un lado, y su resistencia al agrietamiento en las condiciones mencionadas, por el otro. 

Los aceros estructtl!al,.,,, que no satisfac_en las condiciones anteriores no deben utilizarse en 

construcciones en zonas slsmicas. En sus recomendaciones para dis~iio slsmico de estructuras 

para edificios, el lnstiluto Ameri:·ano de la Construcción en Acero {AISC) indica los materiales que 

pueden utilizarse y prohibe el uso de otros, incluyendo los que tengan un esfuerzo de fluencia 

especificado mayor de 3515 kglcm2, a menos que se demuestre que su comportamiento inelástico 

es equivalente al de los aceros perrnit1cJos. 

55 



3. GEOME'TRIA DE LAS SECCIONES TRANSVERSALES. 

En los perfiles de acero de sección I o K~flexionado~ alrededor del eje 

de mayor momento de inercia pueden presentarse dos fenómenos de inestabilidad, 

pandeo lateral y pandeo local, que aparecen siempre, eventualmente, solos o 

tombinados, con inde~endencia de las precauciones que se tomen para evitarlos. 

(El pandeo lateral puede evit<Jrse proporcionando soporte lateral. continuo a los 

patines comprimidos de las vigas). Sin embargo, si se conservan las relaciones 

ancho/grueso de patines y almas por debajo de ciertos límites y se coloca un 

contraventeo lntere1l ndecuodo, se 1 DIJra que los dos formfls dr. pandeo se retrasen --------···- -·------
lo suficiente para obtener un comportamiento satisfactorio. Las relaciones 

ancho/grueso y las distcmci<Js entre puntos soportados lateralmente que puedén 
-

aceptarse en un problema dado dependen del c,omportamiento que se espera que 

tenga la estructurn; las restricciones serán máximas en zonas de formación de 

articulaciones plásticas en construcciones en áreas sísmicas, pues deben ser. 

·capaces de admitir rotaciones inelásticas importantes sin p§rdida de resistencia 

por pandeo local o lateral. 

Las curvas momento-deflexión de la fig. 3.1. describen el comportamiento 

de vigas con cargas de m<Jgnitud creciente perpendiculares a su eje, alojadas en 

el plano de simetría de sus secciones transversales. 

La respuesta inicial, bajo cargas pequeñas, es elástica lineal, como lo 

muestra el primer tramo, recto, de las curvas. Si las relaciones ancho/grueso 

de los elementos planos que componen la viga, y el contraventeo lateral de que 

está provista, son adecuados para posponer la falla por pandeo local y lateral 

hasta que se presenten deformaciones plásticas 
~ !lo 

importantes, el comportamiento 

el~stico lineo! termina cunndo la suma de los esfuerzos normales producidos por 

las cargas y los residuales existentes en la viga 'llega, en algún punto, al 

esfuerzo de fluencin ~ . 
y 

3. 1). 

(runto A de la cuprva con línea continua de la·fig. 

Cuando crece la CRrgR fluye pl~sticamente una porción codo vez mayor del 

material, la capacidad de la viga para soportar incrementos adicionales de carga 

disminuye, y des'•oarece cunndo el momento flexionante iguala 81 plástico resis

tente, Mp' en la sección crítico. (Esto sucedé cuondo la viga es isostática; de 



no serlo, su resistencia m§xima no se alcanza cuando se forma la primera articu-

lación pl§stica, sino cuando se convierte en un mecanismo). A partir de 
,..:---· 

instante (punto D) la curva es aproximadam~nte horizontal; la deformación crece, 

sin cambio apreciabl" en la carga, hasta ser varias veces mayor que la que 

corresponde a la iniciación del flujo ·.pl§stico. Por Último, después de una 

deformación considerable, el acero entra en el intervalo de endurecimiento por 

deformación, y el momento resistente sobrepasa a M • 
p 

El comportamiento que se acaba de describir (curva llena OADB) es el más 

deseable des¡:Je los punto5 de vista ~ resistencia y cap,cidad de rotación; 

corresponde a un caso ideal, que rara vez se presenta.en las estructuras. 

La situación más común en vigas reales de proporciones adecuadas y con 

contravent~o 'lateral suficiente es la representada por la curva DADNC; el momen

to resistente no se incrementa por endurecimiento por deformación, pero se 

alcanza el momento plástico del perfil; que se conserva durante deformaciones 

importantes. 

OADE corresponde a una variación rápida del momento flexionante a 

largo del eje (en la vecindad de una carga concentrada o en los extremos de 

vigas de marcos rígidos, por ejemplo). El endurecimiento por deformación en la 

zona de momento máximo hace que éste suba por encima de Mp; después la curva 

desciende, al inicinrse fenómenos de pandeo local y lateral. 

Las curvas OAFG, DAH! y OJK describen comportamientos que terminan con 

Fallas por pandeo lateral o local, o por una combinación de ambos, las dos 

primeras en el intervalo inelástico y la tercera en er""Eil :Ostico. 

La curva DADO representa el mejor comportamien' .J posible; la OADC es 

también satisfactoria si el tramo DN; de deformación creciente bajo momento M 
p 

constEmte, tif?ne amplitud suficiente para que la ductilidad de la barra sea 

adecuada para el trabajo correcto de la estructura. Estas curvas carga-deflexión 

suelen representarse, de rt1anera idealizada, por dos lineas rectas, una inclinada, 

DL, correspondi<·•1te al interv<'llo eliJstico, y otra horizont<'ll, LM, de amplitud 

indeterminada, O'lf" describe el comportamiento pl§stico, caracterizado por defor

maciones creci~ntP.s boja rnornento constonte. 



Clasificación de las secciones y relaciones ancho/grueso máximas. 

Si el pandeo lateral no es cl'Í tico, la resistencia de las barras en 

Flexión se agota cuando se pandea localmente alguno de sus elementos planos. El 

pandeo local del p<ltín comprimido es de primern importancia en vigas, pero 

tambi~n puede pandearse el alma (o las almas, en secciones en cajón), sobre to~o 

en trabes armadas esbeltas, o los patines y almas de columnas comprimidas axial

mente o flexocomprimidas. 

La resistencia a la flexiÓn de vigas con soporte lateral suficiente para 

que el pandeo lateral no sea critico depende de las relaciones ancho/grueso de 

·las placas que las forman; si son demasiado esbeltas, el pandeo local puede 

impedir que se alcance~ los momentos M o M • 
p y 

(M es el momento plástico resis
p 

·tente nominal de un miembro en flexión, con la sección transversal completa-

mente plastificada, 

tico, en los puntos 

y M es el que corresponde a la iniciación del flujo· plás
y 

de la sección m~s alejados del eje de flexión). 

En la fig. 3.2 se han trazado las curvas momento-deflexión de vigas 

compuestas por placas de diferentes relaciones ancho/grueso. 

La curva caracteristica de las secciones tipo 1 representa el comporta-

miento más Favorable; el momento 

mientras crecen las deflexiones. 

resistente llega a M y lo supera ligeramente, 
p 

Eventualmente, después de deflexiones inelásti-

cas importantes, la resistencia empieza a disminuir cuando se inicia el pandeo 

local del patin comprimido o del alma. 

Tambi~n las secciones ·ci¡:>r:. 2 pueden desarrollar el momento plástico M , 
. p 

pero su capnc i díJd de dr.fo rrnnc i ón i ne l Élst i e u bu jo momento constante es mucha 

menor que la de las secciones t["¡·;u 1; la disminución de resistencia, ocasionada 

por pandeo local, se inicia poco después de que el momento alcanza, o supera 

ligeramente, ·ese valor. Los requisitos relativos .a las relaciones ancho/grueso 

de los elementos planos son menos estrictos que en las secciones tipo 1, _puesto 

que se exigen delormaciones inelásticas menores. 

Las placas que componen las secciones tipo 3, más esbeltas, se pandean 

loc8lmente cué1ndo el momento es menor que M · sin 
p'. 

embargo, permiten · que se 

S? 



alcance el momento M • 
V 

las secciones tipo 3 n11· tfenen capacidad de deforma-

ción. 

Por último, .son secciones tipo 4 las. formadas por placas tan esbeltas que 

se pandean localmente antes de que el 

flexión se expresa en función de las 

planos. 

momento llegue a M ; su resistencia a la 
V 

relaciones ancho/grueso de sus elementos 

En las Normas Técnicas Complementarias para Diseño v Construcción de 

Estructuras Metálicas del Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal 

(Ref. 1) se indican los estados límite de resistencia correspondientes a los 

cuatro tipos de secciones: 

Secciones tipo 1. Desarrollo del momento plástico en vigas v del momento 

plástico reducido por comp~esión en barras flexocomprimidas, con capacidad de 

rotación suficiente para poder ser utilizadas en estructuras diseñadas plástica-

lf mente. Reciben el nombre de "secciones para diseño plástico".*; 

. > 

Secciones tipo 2. El estado límite de resistencia es el mismo que el d 

las tipo 1, pero sin requisitos de capacidad de rotación. Se conocen también 

como ••secciones compactas••.• 

Secciones tipo 3 (o "secc;iones no compactas"). Desarrollo del momento 

correspondiente al inicio del flujo plástico en vigas, o de ese momento, reduci

do por compresión, en barras flexocomprimidas. 

Secciones tipo 4 (''secciones esbeltas''). Pandeo local de alguno de los 

elementos rl rmo~ qtJP. lns componP.n. 

En miembros en compresión axial. no existe la distinción basada en capaci

dad de rot.r~ci.Ón, pu"s d<1dil su formn de trClbnjo esta propiednd no es significati

va; por ésto, los límites de almas v patines comprimidos axialmente son los 

mismos para las seccioens 1 a 3 . 

• Más adelante se demuestra que lns secciones tipo 2 tienen capacidad de rotación 
suficiente para ser utilizadas en estructuras diseñadas plásticamente que se -
construirán en zonas no sísmicas, y que la capacidad de rotación de las seccio
nes tipo 1 las hace adecuadas par<1 vigAs de estructuras en las que se requierr 
un elevado fact~r de ductilidad, como son los edificio~ de varios pisos en zo-· 
nas de alta si•.•nlcidad. 



Pandeo local de lns patines. 

El patín comprimido de una viga est~ en condiciones parecidas a las de 

una columna en compresión axial. .Si se evita su desplazamiento lateral por 

medio de un contraventeo adecuAdo, y el alma es .suficientemente robusta para 

impedir el pandeo en.el plano vertical (esta condición se cumple casi siempre; 

son excepciones las trabes armadas de almn muy esbelta), la única forma de 

pandeo posible es por torsión, acompañada por una fótación del alma. 

En la fig.: 3.3 se muestran esquemáticamente el patín comprimido, la 

sección transversal original de la viga, y la configuración deformada que adopta 

al pandearse. 

Cuando el mómento alcanza el valor critico el patin ~ira alrededor de su 
' 

unión con el alma, la sección transversAl deja de ser simétrica y las deformacio-· 

nes adicionales ocasionan 'una rápida reducción de la· resistencia a la flexión. 

En la fig. 3.4 se ha traz<Jdo la curva momento-rotación de una viga de 

sección I, 1 ibrernente apoyada, flexionada alrededor de su eje de mayor momento 

de inercia por una carga aplicada en el centro del élaro. El cambio de pendiente 

en cada apoyo es g;z, V g = 
p 

extremos que corresponderla al 

M L/EI es la suma de las rotaciones en· los dos 
p 

instante en que se forma una articulación plásti~ 

ca en la sección media de la viga (M~ = M ) si su comportamiento fuese el~stico 
" p . 

hasta ese instante (punto 0 de la curva y fig. 3.5a). Las dos rectas trazadas 

con línea interrumpida, DA y AB, representan el comportamiento supuesto en la 

teoría plástica simple. 

Ln líncr~ continun, qu~ muestra el comportamiento renl, se serara del 

idealizado cuando comienza el flujo plástico; sin embargo, el momento r~sistente 

sigue creciendo, y eventualmente sobrepasa a M , a causa del endurecimiento por 
p 

deformación de las fibras exteriores. 

El pandeo local, que se inicia en la porción plastificada del patín 

comprimido, oc~sionn unr~ cnida en in resistencin n ]a flexión. 

El comportAmiento que se a~~b~ de describir es tipico d~ v~gas con momen

tos flexionantes que varínn con cierta rapidez en la vecindacl de ln sección 

crítica. 

6D 
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La ''capacidad de rotación'' de la viga se define como 

R = 

g 
u 

g 
p 

- 1 (3. ') 

g es la rotación correspondiente al punto en que la rama descendente de u 
la curva de la fig: 3.4 cruza la recta horizontal M = M , y 

p 
definido, es la rotación elástica ficticia representada por la ,,. 

gp' que. ya··se ha 

abscisa del punto 

A. 

R vale cero cuando el miembro resiste el momento M pero no puede conser-
.P ' 

varlo si las rotaciones crecen por encima de g , pues en ese caso g 
p . u = g • 

p 
Es 

lo que sucede, teóricamente, en las secciones tipo 2, aunque las vigas reales de 

este tipo tienen una ~equeña capacidad de rotación. 

El ángulo que gira la articulación plástica entre' los puntos A y 8 de la 

= g - g 
u p' igual " la suma de rotaciones fig. 3. 4 P. S gH 

viga desde que el momento en el centro del claro alcanza el 

en los extremos de la 

valor M (suponiendo 
p 

comportamiento elástico hasta entonces) hasta que vuelve a adquirir ese valor, 

en la rama descendente de la curva -(Figs. 3.4 y 3.5); los desplazamientos e' 

eje de la viga, en ese int!'rvalo, se deben exclusivamente a las rotaciones en 

los apoyos y en lA articulación pl~stica. 

Para que la resistencia de una estructura iguale o exceda la predicha 

por la teoría plást'ica simple, la capacidad de rotación de los miembros que la 

componen, en las secciones en que aparecerán las /articulaciones plásticas 

asociadas con el mecanismo de colapso, debe ser igual o mayor que la requerida 

para la formaci6n de ese mecanismo. 

Se t.ier1e abunc.Jrmte inforrníJciÓli experimental sobre las relaciones, ·en el 

intervalo plástico, entre las longitudes no soportadas lateralmente, los cocien

tes ancho/gr11~so d" pAtines y alma, y ln capncidad de roti'lción de las vigas, 

pero no existe ningún méetodo de análisis que incluya esa información de manera 

satisfactoria. Además, aunque se contase con ese método, su utilidad en proble

mas rutinarios de dis~ño sería cuestionablP., pues no es práctico determinar en 

cada caso la capacidad de rotnción requerida en cada articulación plástica para 

alcanzar el niv••l desPado de redistribución de momentos. El proceso es difíci' 

largo y poco cn,Jfiable; ademils, n causa del endurecimiento por deformñción, 

6/ 



rotaciones plásticas necesarias son significativamente menores que las calcula-
1 

~ das suponiendo un comportamiento elastopl§tico ideal. 

En normas y especificaciones de diseño se ha seguido, en general, un 

enfoque más realista, que consiste en proporcionar reglas para controlar el 
~ 

pandeo lateral y el local hasta que se desarrollénvrotaciones plásticas suficien-

tes en la mayoría de las estructuras ordinarias. 

Se han hecho estudios que demuestran que las capacidades de rotación 

requeridas en estructurns típicas diseñadas plásticamente son pequeñas, menores 

de dos, y aún cuando las demandas teóricas sean grnndes, disminuyen drásticamen

te para cargas muy poco menores que la máxima: 

Las reglas para controlar la inestabllidad local de miembros en flexión 

incluidas en las especificaciones del AISC (refs. 2 y 3) están basadas en que en 

la mayoría de las estructuras propias de la ingeniería civil es suficiente 

con'tar con ciapacidades de rotación no menores de tres (lo que equivale' a admitir 

deformaciones uni torias cuatro veces mnyores que. las correspondientes a la 

terminación dei comportamiento elást-ico), para que puedan tener lugar las redis-· 

tribuciones de momentos necesarias para la formación del mecanismo de colapso. 

Se ha obtenido una relación experimental entre el cociente b/2t, donde b 

es el ancho y t el grueso del patín, y la capacidad de rotación R, regida por el 

pandeo local del patín comprimido, de vigas bajo momentos que disminuyen con 

rapidez a los lados de la sección crítica. {jas condiciones son muy parecidas 

cuando el momento Flexionante es aproximadamente constante en la zona en que se 

forma la ~rti~ulación plástica). ParaR= 3, se tiene 

8.0 

El vEJlor medio del módulo de endurecimiento por dc>Formación E d es 42 

200 kg/cm;:o, con una desviGción est:ÍndCJr de 10 550 Kg/cm2 ; tomando E de= 31550 
? r 

Kg/cm·-,· es. decir, un<1 drsvinr.iún pr,líÍndílr debrtjo del vñ¡or medi.o, drbido a la 

poca confiabilidad de estGs cifras, y haciendo E = 2039008 Kg/cm2 , se llega a 



que es casi ig11al a la relación indicada en las especificaciones AISC de 1989 

(ref. 2) para r¡ue una sección· I en ·fiexion sea considerada ·compacta, desdr 

l-; punto de vista del cocient/e ancho/grueso de sus patines, y en AISC/LRFD .) 

(ref. 3) para que el pr.rfil pueda utilizarse en estructuras diseñadas plástica

mente. 

En las regiones en las que se formarán, eventualmente, lns articulaciones 

plásticas asociadas con el mecanismo de colapso de muchas estructuras construi

das en zonas "de alta sismicidad, se requieren capacidades de rotación muy supe-

riores a las mencionadas arriba. Se ha sugerido que para que una estructura 
' desarrolle una ductilidad de conjunto de 3 a 5 los factores de ductilidad de 

entrepiso pueden estar comprendidos entre 3 y B ó 10, y los de los miembros 

individuales estarán, _probablemente, en el intervalo de 5 a 15, o aún más. En 

estos casos ~s prudente dimensionar lo~ miembros estructurales de ~anera que, al 

menos ~n ra~ zonas de formación· de articulaciones plásticas, tengan capacidades 

de rotación de 9 ó 10. 

Utilizando los resultados experimentales mencionados arriba, se encuentra 

que para que-R sea igual a 10 se requiere que el patín comprimido de las secci 

nes I y H satisfaga la condición 

b ¿ 437 
2t- !fY 

Este es el valor especificado en las recomendaciones del AISC para 

diseño sísmico de edificios con estructura de acero (ref. 4). 

Los dos lí,;i tes que se acaban de determinar coinciden, muy cJC~pcable

mente, con los especiFir:ndos en le Tobla 2.3.1 de la ref. 1 para patin2s de 

secciones I, H o T ,"· y de canales, en flexión, de los tipos 1 y 2. Desde el 

punto de vista de la relación ancho/grueso de los patines, las secciones tipo 2 

tienen capacidndl?s de rotoción comprendidas entre 2 y 3, y las tipo 1 pueden 

emplearse en estructuras en las que se necesite un factor de ductilidad elevado, 

como en los edificios de varios pisos construidos en zonas sísmicas. 

Los limites superiores de las secciones tipo 3 se obtienen utilizando la 

teoría rlP.l pílnrlrn e l(Js ti r.o de p l ilCtl~, y iljustnndo lns rr:' lile i nnr.!! nncho/gruesa 



los patines para que no se pandeen localmente antes'de alcanzar el esfuerzo de 

fluencia F . Estas secciones no pueden 
y 

utilizarse en zonas en las que deban 

formarse articulaciones plásticas, pero sí se emplean en regiones de la estruc-

tura que se mantienen en el interv~lo elástico durante todo el proceso de carga. 

Los límites de léls relaciones ancho/grueso de los patines de secciones 

I, H o T, y de canales, en compresión pura, son los mismos para las secciones 

tipo 1 a 3; ésto se debe a que en elementos comprimidos axialmente no se requiere 

capacidad de rotación, por lo que basta dimensionarlos para que se alcance el 

esfuerzo de. fluencia, F , sin 
y 

pandeo local prematúro. En columnas esbeltas, que 

fallan por pandeo de conjunto bajo esfuerzos menores que F , puede incrementarse 
y 

la relación ancho/grueso de los elementos planos, pues no tiene objeto posponer 

el pandeo local hasta que el esfuerzo de compresión llegue al limite de fluencia 

si el miembro completo falla bajo /esfuerzos menores. 

Otros elementos cornprirnidos. 

.. 
Las relaciones ancho/grueso que aparecen en la Tabla 2.3.1 de la ref. 1 

para elementos planos comprimidos de otros tipos, se han obtenido siguiendo 

caminos semejantes a los descritos para patines de' secciones H e I, teniendo en 

cuenta sus condiciones de apoyo en los bordes longitudinales. Como los patines 

de las secciones en cajón están apoyados en los dos bordes longitudinales, su 

resistencia al pandeo local es mayor que la de los patines de vigas, y las 

relaciones ancho/grueso que separan los diversos tipos de sección son considera

blemente más grandes. 

Las almas de columnas de secciones I o f; .d<é.l tipo 3, comprimidas axial-

mente, se encLJentran pn condiciones semejantes a las de los patines en campresi6n 

de vig'ls de sección transversal rectangular hueca d<'l mismo tipo, por lo que se 

especifica la misma relación ancho/grueso: la que corresponde a la aparición 

del esfuerzo F , sin pandeo prematuro. [n las columnas en compresión pura se 
y 

conserva el mismo límite para los otros dos tipos de sección, dado que no requie-

ren capacidad de rotación. 

Pandeo local de almas en flexión. 

Los límites impu~?stos a la relación peralte/grueso de lus almas tienen 

el mismo objeto que los prescritos para los patines: lograr que el comporta-



miento' de los elementos planos· individuales sea el que corresponde al tipo de 

sección transversal considerado. 

En vig·•s de proporciones normales el pandeo local del alma no suele ser 

crítico, pues Rl estado de esfuerzos al que está sometida es mucho menos severo 

que el del patín comprimido, y sus condiciones de apoyo son más favorables. 

El límite de la relación ancho/grueso del alma de barras en flexión del 

tipo 1 proviene de estudios teóricos y experimentales, y el de las secciones 
,..:-- . 

tipo 2 es principalmente de carácter experimental. 

Pandeo local de patines y almas de barras flexocomprimidas. 

los elementos planos que componen las columnas flexocomprimidas de 

sección tipo 1 ó 2 tien~n robustez suficiente para qu" la columna resista .el 

momento plstico reducido por fuerza axial, Mpc· 

Los requisitos que han de cumplir los patines comprimidos son los mismos 

que en las-vigas, por lo que se ·utilizan límites iguales de las relacit 

ancho/grueso. 

El comportamiento de las placas de alma, sometidas a flexocompresión, es 

más complicado; depende, en buena medida, de los valores relativos de la fuerza 

axial y del momento Fl"xionante. Los límites de las relaciones ancho/grueso de 

almas flexocomprimidas de secciones I o H que formarán parte de estructuras 

construidas en zonas sísmicas se han determinado por medio de "studios de carác

ter principal~=nt~ experimental. 

·-6..:, 



4. ELEMENTOS ESTRUCTURALES. 

Las estructuras reticulares est~n Formadas, en todos los casos, por vigas, 

columnas y uniones; puede haber, ademÉls, contraventeos verticales o muros de 

rigidez, pero éstos, aunque convenientes en ocasiones, no son indispensables 

(Fig. 4.1). 

Las 11igas soportan el sistema de piso; reciben, a través de él, las cargas 

verticales, y las transrni ten a las columnas; adenÍ§;,;, hacen que las columnas de 

marcos sin contraventeo puedan adoptar la configuración necesaria para resistir 

Fuerzas horizontales, y contribuyen a la rigidez lateral del conjunto; en marcos 

contraventeados Forman pnrte del sistema que resiste las Fuerzas horizontales. 

Como la operación c!e los edificios exige que los pisos sean horizontales,-
po• U6 \ .. c. u~~Q ~ 

las vigas de las construcciones urbanas tienen siempre esa posición; ~sta es l~ 
l.or. l.lf\o d~ le' t\1!-...lt.,t'-..! rth""c.t" ..... r Q lt 1 _,.:, :- t•rta-.t;.& ¡ .-"'1'---t¡..• l'"U tll'-'•'i\~"f' .,... lo~ poc.o 
R3tÓit efe SEP Q'il 1 as 11iga .... , que son f31i3DB eficientes estructuralmente, pm permi-

ten crear los espacios necesarios para el desarrollo de las actividades de los 

ocupantes de las edificaciones. 

Obran sobre ellas fuerzas transversales y momentos aplicados en los extremos, 

que aparecen por la continuidad con el resto de la estructura; deben "diseñarse ·· 

para que resistan momentos Flexionantes y Fuerzas cortantes; las Fuerzas normales.~~ 
"'~""~ t ie.G. ':v<Q.h 

suelen ser 9es~pggia8le~, excepto en crujías contraventeadas. ,, 

Las columnas. de eje casi siempre vertical, soportan las cargas que reciben 

de los tramos superiores y de las vigas que se apó'yan· directamente en ellas, 

llevándolas eventunlrnente CJ la cirnentncitín. así como los momentos producidos por 

la continuidad con las vigas. Además, deben ayudar a soportar las Fuerzas 

horizontales en marcos contraventeado·s y resistirlas, por sí solas, en los que 

no tienen contraventeos ni muros de rigidez; también contribuyen a darle a la 

estructura la rigidez h1Leral necesaria para evitar problemas de inestabilidad 

de conjunto y para mantener los desplazamientos, en condiciones de servicio, 

dentro de límites admisibles. T-r11buj;m en flexocornpresión (la compresión axial 

es una condición poco frecuente), y los efectos de las Fuerzas cortantes suelen 

ser insigni ficrmtP.s. LEl flr.xoc:nrnnrP.sión es cusi siP.mprl? bi;-,xisl, pues cadu 



columna suele formar parte de dos marcos, frecuentemente ortogonales, que sr 

cruzan en ella. 

Las uniones transmiten los elementos mecánicos, momentos flexionantes, 

fuerzas cortantes y normales, de las vigas a las columnas y viceversa, así como 

las fuerzas de las diagonales de contraventeo al marco, pro¡3ÍBiflERte EliBAe, para 

que todos los elementos de la estructura trabajen en conjunto. 

Hasta hace poco tiempo las uniones se trataban com9 simples puntos eje 

intersección de varias barras; en la actualidad se reconoce su importante papel 

en el trabajo de conjunto de las estructuras, por lo que el diseño no se limita, 

como antes, al de los áogulos, placas, y sujetadores que unen a las vigas con 

las columnas, sino abarca también la revisión de la junta propiamente dicha, es 

decir, de la zona común a todas las barras. 

La importancia de las conex:,9nes en la respu ta de estructuras sometidas a 

sismos intensos, y el gran núme~ de fe~&:enos speciales que deben considerarse 

en su disefio, h-scen aconse)>1ble trst/rlas p r separado, después de estudiar el 

comportamiento de vigas, ~lumnas ~ontr~entos. 

Los contraventeos y los muros de rigidez son elementos situados .en planos 

verticales que contribuyen a resistir las fuerzas horizontales, a evitRr fenóme-

nos de inestabilidad de conjunto y a mejorar la rigidez lateral. En marcos de 

varios pisos se. emplean muros de rigidez de tabique o de concreto reforzado, o 

contraventeos compuestos por elementos de acero estructural colocados en diagonal, 

en V, o con ol~aAS otra configuración adecuada. 

Las fuerzas horizontales pueden ser resistidas·en su ;,otalidad por muros de 

rigidez de concreto o por armaduras verticales formadas por vigas, columnas y 

diagonales, unidns entr~ sí por mrdio de conexiones flexibles; sin embargo, 

estos sistemas son poco dúctiles por lo que, aunque se emplean con frecuencia en 

estructuras que sólo deben resistir fuerzas de viento, en zonas sísmicas suelen 

usarse combinados con marcos rígidos. 

En las últimas décadas se han efectuado numerosos estudios, teóricas y 

experimentales, piJra determinar si las normas que se utilizan en el diseño de 



estructuras con carga estática son aplicables a las construidas en áreas sísmicas 

y, de no ser lo, de qué manera deben modiFicarse. Se ha encontrado que las 

normas mencionadas son válidas en sus aspectos principales; en lo que sigue se 

discuten Ea9 modificaciones y adiciones necesarias para obtener estructuras que 

trabajen adecuadamente bajo solicitaciones sísmicas severas. No se mencionan 

los aspectos relativos a las relaciones ancho/grueso de los elementos planos de 

las secciones transversales porque se tratan en otro apartado. 

'S~JU':'"' tt) , 
Los requisitos ~uc or iorlignn n continussié~ 

,_,__ 

deben ser satisfechos para que 

un marco rígido sea considerado marco dúctil; se aplican, de acuerdo con el 

Reglamento del D. F., a marcos rígidos diseñados'con Factores Q de comportamiento 

sísmico iguales a 3 ó 4.-

VIGAS. Para que un elemento estructural sea considerado una viga debe 

trabajar predominantemente en flexión; pueden actuar en ella fuerzas axiales de 

diseño' nulas o pequeñas, que no excedan de Py/10, donde Py; A Fy. 

Conviene asegurarse de que las vigas tienen características para las que se 

ha demostrado, experimentalmente y por su comportamiento durante· temblores 

reales, que cumplen las condiciones necesarias para Formar parte de estructuras 

dúctiles; entre las más importantes están las siguientes: 

El claro libre no debe ser menor que cinco veces el peralte de la sección 

transversal, ni el ancho de los patines mayor que el ancho del patín o el peralte 

del alma de la columna en la que se apoya la viga. 

El eje de lac. vigas no debe separarse horizontalmente del de las columnas 

más ·de un décimo de la dimensión transversal de la columna normal a la viga;. 
Sf 4!..,;t"4ft q,( 
ect;e Fequicits tiene pgr ohj~ta 911itar ·momentos en las columnas que no suelen 

~t C~uuw. · 
considerurse ni en el cm{1lisis ni en el diseño, y.¡N:dunl!!ja a un mínimo las tor-

siones y otros efectos que es dificil incluir en el diseño de las juntas. 

\.,O'\~ 
Las seccion~s transversnles ~ tener dos ejes de simetría, uno vertical, 

en el plano en que actúan las cargas gravi tacionales, y otro horizontal; los dos 

ejes deben conservarse cuando se utilicen cubreplacas para aumentar la resisten~ 

cia de la sección. 
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La soldadura entre el alma y los patines de vigas formadas por plac<' 

eoldofls"' debe ser continua, para evitar problemas de pandeo local en el patín 

comprimido entre segmentos de soldaduras y eliminar las concentraciones de 

esfuerzos en los extremos de los cordones~ interrumpidos, pero puede, en general, 

diseñarse para transmitir los esfuerzos cortantes horizontales que le correspon

den, lo que suele llevar a cordones de tamaño mínimo. Sin embargo, en las zonas 

de formación de articulaciones plásticas las soldaduras han de desarrollar la 

resistencia total, en cortante, del alma o almas, para que cuando se formen y 
,---·. 

giren las articulaciones no haya fallas ~ematuras por cortante en los planos de 
' 

unión de las placas que constituyen el perfil. 

Siempre que sea pos!ble deben evitarse los agujeros en .las zonas de forma

ción de articulaciones plásticas, pues las concentraciones de esfuerzos que se 

presentan en el material cercano pueden o~asionar, bajo carga cíclica, la apari

ción de grietas, que producirían disminuciones importantes en la capacidad de 

rotación del miembro. Cuando los agujeros sean inevitables, se harán con un 

proceso que elimine el material al tAmentf' deformado, y en ocasiones agrietado, 

que rodea a los-agujeros punzonados. 

En aceros que tengan un esfuerzo mínimo especificado de ruptura menor que 

1.5 veces el esfuerzo de fluencia mínimo no se permite que se formen articulacio

nes plásticas en zonas en qu10 se haya reducido el área de los patines, ya sea 

por igujeros para tornillos o por otra causa cualquiera; §sto se debe a que en 

aceros con poco endurecimiento por deformación se reduce la amplitud de las 

articulaciones pl~sticas, aumentan. las deformaciones inelásticas por unidad de 

1 ongi tud, y se acrecientan los problemas ocasionados por las discontinuidades 

geom§tricas. 

No debe hacerse ningún tipo de empalme en la viga propiamente dicha, o en 

suscubreplacas, en zonas de forr11ación de Articulaciones plásticas. 

La fuerza cortfte no suele ocasionar fallas de tipo frál]il en vigas de 

acero de almr~ llr?nn; sin ernt.Jorgn, r;i es demasiudo elevada puede reducir la 
n.,\6, ~\ 

capacidad de la viga para resistir fle~ión (es decir, puede evitar que se ~lssAe~ 

~momento plástico) y, además, ocasiona incrementos Importantes en las deforma

ciones. Por lus rnzones unteriores, no conviene que se 3lcnnce lw resistencin 
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máxima 

con el 

fuerza 

en cortanLe antes de que se formen las articulaciones plásticas asociadas 
. ''"Q. O\toJ IC. 

mecanismo de colapso; é~tQ kg euit~ diseña1if~ la viga para que resista la 
!"'•:•le, 

cortante m~xima ~ue ~uede opaPEEEI e~ ella, que corresponde a la formaci6n 

de articulaciones plásticas en sus dos extremos, o en un extremo y en la zona 

central, dependiendo de los valores relativos de los momentos ocasionados por 

carga vertical y por sismo. Los momentos en las articulaciones plásticas se 

calculan sin factor de resistencia, con lo que se tiene una condición más desfa

vorable, pues aumentan las fuerzas cortantes, y se.evalúan con un esfuerzo igual 
r-· 

a. 1.25 Fy (se consideran iguales a 1.25 FyZ = 1.25 Mp) para tener en cuenta el 

endurecimiento por deformación que se presenta durante las grandes rotaciones de 

l~s articulaciones plásticas. 

En la Fig. 4.1 se muestran las condiciones en que se encontrará una viga al 

formarse el mecanismo de colapso del entrepiso, cuando los momentos por sismo 

son mayores que los de carga vertical, y se indican los valores de las fuerzas 

cortantes máximas, en los extremos. 

En los niveles superiores de los marcos es frecuente que el mecanismo sea 

el de la Fig. 1,.2; gn qse E'El~~. las fuerzas cortantes máximas se calculan con 

momentos 1.25 MP en las dos articulaciones plásticas. ¡Conocidos esos momentos 

y el de carga vertical, el momento en el extremo izquierdo de la viga se determi

na sin difir.ultadj. 

Como una opción, en la ref. 1 se permite hacer el dimensionamiento con las 

rue~zas cortantes de diseno obtenidns en el análisis, pero utilizando un factor 

de resistencia reducido, igual a 0.~0. 

La ruerzn cnrt.rmte ny sur le ser r:I·l tico, Qn P.l tli:::'!Eiio ElP 

1"''0 
JRilPees Elúoti les-, íituP'Ie¡u¡q puede llegar a serlo cuando los claros 

1 ~¡e "i~'1h 8s loo 
• ~&~ ...... o.l, 

son muy rrR8sidoo. 

Han de soportarse lateralmente todas las secciones en las que puedan formar

se articulacionec; plásticas y secciones suficientemente cercanas a ellas para 

evitar que las vigos fallen por pand~o lateral por flexotorsión, antes de que se 

forme el mecanismo de colapso. 

_) La longitud no soportCJda l<'lter<Jlrn!?nte, Lp = 12~0 ry!Vv, p"rmite capac.idades 

. , de rotación en las articulaciones del orden de 10, suficientes para vigas de 

marcos dúctiles de sección transversal I o H. 



Bajo carga vertical, los patines inferiores de los extremos de las vi 

trabajan en compresión, y durante un evento . sísmico pueden quedar sometidos a 

tensiones y compresiones alternadas; en esas condiciones, no basta con que el 

.patín superior esté soportado lateralmente, por ejemplo por la losa de concreto 

del sistema de piso, sino debe impedirse también el desplazamiento lateral del 

patín inferior, ya sea por medio de elementos exteriores de contraventeo o 

fijando angularmente el superior y colocando atiesadores verticales, normales al 

alma, entre los dos patines. 

COLUMNI\S (miembros flexocornprimidos). Son miembros flexocornprimidos, sean 

columnas o de cualquier otro tipo, los que tienen una fuerza axial de diseño 

mayor que Py/10. 

Si la sección transversal es rectangular hueca, la relación de la mayor a 

la menor de sus dimensiones exteriores no debe exceder de 2.0, y la dimensión 

menor será de 20 cm o más. Si la sección es H, el ancho de los patines no 

excederá del peralte total, la relación peralte/ancho del patín no será mayor de 
-

1.5, y el ancho de los patines será d.e 20 cm o más. 

' 

Como en las vigas, con los requisitos anteriores se busca obtener miembros 

semejantes a los que se han estudiado hasta ahora, evitando problemas que no se 

han presentado en ellos, pero que podrían aparecer en columnas de características 

muy diferentes. 

La relación de esbeltez no excederá de 60. Esta condición se cumple casi 

siempre en la,; r~J¡,¡mn2& 8e los ed:_[j¡ ',os; con ella se busca que la ductilidad de 

los marcos no disminuyo significativcmente por problemAs de inestabilidad. 

En el diseño con vigas débiles-columnas resistentes no se espera que aparez

cnn articulacion~s plústicas en líl'"i columnas; sin embargo, es probable que el 

material de sus ('xtremos se salga, en ocasiones, del intervalo elástico, por lo 

que conviene que las columnas tengan, al menos, secciones transversales tipo 2, 

capaces de admitir rotaciones plástic<::Js limitadas. Cuando se espere que se 

. formen articulaciones plásticas en las columnas (como sucede, cuando menos, en 

sus ~xtremos inferiores, ligados con la cimentaci6n) SLJS secciones transversal~ 

habrán de ser tipo 1. Estos requisitos se satisfacen de manera casi automática~ 

?1 
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pues las secciones transversales de las columnas casi siempre son robustas, al 

menos en edificios de más de 3 ó 4 pisos. 

Resistencia minima en flexión. Las resistencias en Flexión de las columnas 

que concurren en un nudo deben satisfacer la condición dada en Cuando se 

cumple esa condición disminuye la probabilidad de qué'- se Formen articulaciones 

plásticas en las columnas, con lo qu~ se evitan los mecanismos de falla lateral 

de un solo_ entrepiso (Fig. 4.3) y se propicia que el mecanismo de colapso abarque 

la mayor parte de la ~structura, con articulaciones plásticas en los extremos de 

las vigas y en las bases de las columnas. La capacidad de disipación de energía 

del segundo mecanismo 1 es mucho mayor que la del primero, al mismo tiempo que 
a M ,..1(,.1 

disminuye la· demanda de ductilidad en las articulaciones plásticas,_ que;,.se 

forman en las vigas. ; AdgoÓs, Si la falla lateral de un entrepiso ocurre en la 

parte baja de la estructura, crece la importancia de los efectos de segundo 

orden en las columnas del entrepiso dañado, ocasionados por la interacción de 

cargas verticales y desplazamientos laterales, lo que aumenta el riesgo de un 

colapso súbito del edificio. 

La importancia de que no haya articulaciones plás.ticas en las columnas es 

mayor en los primeros entrepisos de ediflcius altos; se puede ser menos estricto 

en este aspecto en construcciones de uno o dos niveles y en los Últimos piso~ de 

edificios de mayor altura, y en algunos cnsos puede admitirse que ciertas colum

nas fluyan plásticamente si las restantes permanecen en el interv~lo elástico e 

impiden que se forme el mecanismo de falla lateral del entrepiso. 

l. 
~ )"as. ·nure,,s de lllueva Zelanda ,.. . permite.'! que se formen mecanismos de 

colapso de entrepisos aislados en edificins de uno o dos pisos y en el entrepiso 

superior de const·t~ucciones altns, porque en esos casos la demando de capacidad 

de rotación en las articulaciones plásticas de las columnas es reducida, y puede 

ser satisfecha; en todos los cAsos restantes dehe buscarse que las articulaciones 

se formen en las vigas.· La referencia citada se refiere a estructuras de concre

ta, por lo que en marcos dúctiles dr? e1c~ro se puede ser, seguramPnte, un poco 

más libera l. 

... 
Como una opción, '?n la r~f. 1 se perrni te h71rrp Pl dirnensioncHlóli r:ntEI Q.e las 

_columnas con los elementos mecánicos de dis~~o obtenidos en el an51isis, reducien-



do el factor de resistencia de 0.9 a 0.7, con lo que ya no se requiere satisfacer 

la condición 

Lo mismo que en las vigas, se busca que en las _columnas no se presenten ,--

fallas por cortante. Para ello, la fuerza cortante de diseño se obtiene del 

equilibrio del miembro, considerando su longitud igual a la altura libre y 

suponiendo que obran en sus extremos momentos del mismo sentido (la columna se 

flexiona en curvatura doble), de magnitud igual al l::mi momento~ máximo~ resisten

te~ ole ls~ ssluwnfl~ en el plano en estudio, que valef'zc (Fyc ,- Fal· 

Aunque el criterio general de diseño está basado en la formación de articu

laciones plásticas en las vigas, siempre hay la posibilidad de que se articulen 

los dos extremos de alguna columna, por lo que la fuerza cortante de diseño es; 

la que corresponde a esa condición. 

·," t\~o~j.e., 
Los requisitos de esta sección ~en i11Fluir en el diseño de las columnas 

sólo en casos poco comunes. 

Cuando las columnas se diseñen pnr flexocompre~ión con el procedimiento 

optativo indicado arriba, la revisión por fuerza cortante se realizará con la 

fuerza de diseño obtenida en el análisis, pero utilizando un factor de resisten

cia de 0.7. 

Cuando Pu/FR.Pn ) 0.5, donde Pu es la fuerza axial de diseño en la columna 

y Pn su resistencia nominal en compresión, en la ref. 4 se recomienda que además 

de las condiciones de carga usuales se consideren las dos siguientes, 2r; el 

diseAo de colurr1nas: 

Compresión axial.- 1.2 CM + 0.5 CV + 0.4 q CS ~ FRPn 

donde el producto O.L,q se tomará, como 1níni•no, igual a 1.0. 

. .. ... t-...l., 1·• ,..,., ...... 
En garages, a re as des L i n<1das a rrtJn 1 :11 H~s púb 1 i cus, y ~ i P.lllfl l'€ que 1 a cargB 

viva sea mayor de 500 Kg/m2 , el factor que r:;ultiplica a CV se hará igual a 1.0 
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Tensión axial.- 0.90 CM - 0.4 QCS ~ FR Pn 

El producto 0.4Q se tomará, como mínimo, igual a 1.0. 

CM, cv y es 
,.: .. ---

indican efectos producidos por carga muerta, carga viva y 

sismo, y Q es el factor de comportamiento sísmico especificado en el Reglamento. 

Pueden tomarse como límite superior de las cargas obtenidas como se indica 

los valores siguientes: 

La carga máxima transmitida a la columna, considerada igual a 1.25 veces la 

suma de las resistencias de las vigas y elementos de contraventeo que lleguen a 

ella. 

El valor determinado por la capacidad de la cimentación para resistir 

fuerzas,hacia arriba producidas por el volteo de la estructura. 

la< 
~ dos condiciones, la primera para compresión con carga viva reducida, 

y la segundn para tensión con carga muerta reducida y sin carga viva, deben 

satisfacerse sin incluir efectos de flexión. 

(0~1~J« YQI'" 

Tienen por objeto Ln~lwiP en el d\5e"o los efectos de fuerzas axiales que, 

durante un sismo intenso, pu~den exceder los obtenidos en el análisis, como un 

resultado de la reducción de las fuerzas laterales por comportamiento inelástico, 

de la estimación d~ fuerzas de volteo menores que las reales y de las aceleracio

nes verticales, que no se incluyen esp~cíficamente coma acciones de diseño. 
t ¡ 

CONTRAVENTEOS. 

Los contraventr·LJs de acero son PlPmr:r1tos P.structurales rnuv efectivos para 

resistir fuerzas laterales. No solamente ayudan a resistir las acciones produci

das por sismos de gran intensidad, sino tambiéñ reduc~n a un mí.nimo los desplaza

mientos de entrepiso ocasionodos por t r:mblores menores o vientos intensos~ Los 

contraventeos se usan con frecuencia en edificios altos, plantas industriales y, 
•• en general ,vestruct.uras de todos lo" t.! pos. 



a 
Si una diagonal de contraventeo es muy corta y no se pande¡1f, su gráfi: 

fuerza axial-deformación axial es idéntica 'en forma a la relación esfuerzo-de

formación del material (Fig. 4.4a). En el otro extremo, los ciclos histeréticos 

de los contraventeos muy 1 argos son CO")O los de -1 a Fig. 4. 4b, en los que la 

resistencia permanece . igual a cero mientras el contraventeo está contraído, y 

las fuerzas horizontales son resistidas, por completo, por flexión lateral del 

marco que lo contiene. 

El compDJ;-tamiento histerético de lo~ contraventeos de esbeltez media, como 

los que se usan en edificios reales, es más complejo (F.ig. 4.4c); se ha efectuado 

un número importante de pruebas de laboratorio para identificar sus característi-

cas más sobresalientes, ~ue se ilustran en la Fig. 4.5. Cuando se invierte la 

fuerza, mantefliendo una amplitud constante de la deformación axial, el primer 

ciclo histerético se parece al de la Fig. 4 .4c; la resistencia máxima en compre

sión disminuye en el segundo ciclo, y sigue decreciendo en ciclos sucesivos de 

carga hasta que converge en una cierta resistencia última. La disminución de la 

resistencia en cornp1·esi6n se debe a una cornbinaci6n del efecto de Bauschinger y 

de la amplificación de la región 

La resistencia máxima en tensión 

plastificada 
,.W\,itt¡ , .. ,. 
Q?:psr' mpntí3 

en la zona central del miembro. 

FJOObG camf@j Qlñ. La pérdida de 

resistencia en compresión se acelera cuando crece la relación de esbeltez.ee.J. 

Estudiando experimentalmente di2g¡•nales ss ~BREFa•o'E?Rt~" formadas por dos 

ángulos espalda con espalda, unidas con placas a la estructura y sometidas a una 

historia de deformáciones cíclicas, se ha encontrado que el parámetro que más 

afecta su compc;tc:~iento es el plano en que se pandean, sea el del marco que 

contiene a la diagonal, o fuera de él. Los resultados que se comentan en lo que 

sigue provienen d•cl estudio de dingonGles sencillas, aunquP. en estructuras 

reales es más frP.CLJente el empleo de diogonales cruzadas en X, una de las cuales 

trabaja en tensión mientrns ln otra está en compresión. 

Los especímenes que se pandean en el plano del marco adoptan una configura

ción deformada sirni.lnr a la de unn columna con extremos empotrLldos comprimida 

axialmente, y los que se pandean fuera del plano toman la forma de una senoide, 

como la de una columna biarticuluda. Por consiguiente, en el primer caso puede. 



adoptarse un factor de longitud efectiva K igual a 0.5, e igual a 1.0 en el 

segundo. Esos factores gg l~n~it~e efeeEio~ determinan la relación de esbeltez 

crítica y el modo de pandeo de los contraventeos sencillos formados por dos 

ángulos. (En otros estudios se.ha encontrado que +a·longitud efectiva de contra

venteas en X, con extremos empotrados, es aproximadamente igual a 0.6 de la de 

un contraventeo sencillo cuando 'el pandRo se presenta en el plano, y 0.7 cuando 

tiene lugar fuera de él). 

En gen~ral, se forman tres Articulaciones en los miembros de contraventeo, 

una en el centro y dos en los extremos; éstas aparecen en los ~ngulos, junto a 

las placas de conexión, cuando el pandeo es en el plano, y en las placas de 

conexión cuando P.S fuer~ de él. 

En la ref. 4 se dan las recomendaciones siguientes para el diseño de miembros 

de contraventeo, basadas en los resultados experimentales mencionados: 

>J 
Esbeltez. O.a E5bEHE?. ¡lo exc~derá de 6000/~ (120 para acero A36). Con 

este requisito-se busca aumentar la capacidad de disipación de energía posterior 

al pandeo por flexión cíclica ineiástica, 

m{Js esbeltas. 

que es prácticamente nula en barras 

Resistencia rle diseño en compresión. Se toma igual a 0.8 FR Pn, es decir, 

de columnas con carga estática. 
L~ ' 
~ reduccion al BD por ciento de la resistencia 

a 
no se hace cuando se determin~ la fuerza máxima que impone el contraventeo en 

otras partes de la estructura, para no subestimar su resistencia en los primeros 

ciclos de respuesta si~mica. ·• 

Relaciones ancho/grue~o. Los perfiles utilizados ser~n tipo 1 ó 2, con lo 

que se evita un pandeo local premat~ro.· 

Elementos de liga. Fn todos_ los miembros compuestos por varios perfiles, 

la primera unión entre ellos, sold,ch o atornillada, a uno y otro lado de la 

sección centrt1l, se diseñdrá pare1 trunsmitir de un perfil a otro una fuerza 

igual al 50 por ciento de la resistencia nominal de uno de los perfiles. Se 

tendrán, cunndo menos, dos puntos dP unión,· a distancias iguales de la sección 

7b 



media. Estos requisitos se han obtenido del estudio experimental de miembr 

compuestos por dos §ngulos o canales, por lo qus>pueden no ser adecuados para 

perfiles muy diferentes. 

La separación entre uniones será tal que no sea crítico el pandeo individual 

de ninguno de los perfiles. En la sección media del contraventeo deben evitarse 

las uniones con tornillos, ya que en esas zonas se formarán articulaciones 

plásticas. 
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ESTRUCTURAS DE CONCRETO REFORZADO ( 1 ) 
Aspectos fundamentales sobre elementos viga y col~mna, 

comentarios sobre estructuras de cimentación 

1. Introducción. 

Osear López Bátiz 
CENAPRED 

De/fin Madrigal 665, Coyoacán D.F. 

Las esaucturas de concreto reforzado son esaucturas heterogéneas producto de la combinación o mezcla de materiales 
con caracteristicas diferentes como son el concreto y el acero de refuerzo, los procedimientos de disef\o para estas 
esaucturas consideran las propiedades de estos materiales en sus planteamientos. El uso del concreto reforzado 
comenzó en la segunda mitad del siglo XIX, desde los inicios de su empleo hasta la actualidad, la calidad de ambos 
materiales se ha incrementado, t¡unbién las tecnolog!as de consaucción y los procedimientos de diseño han avanzado 
de manera que las estrUcturas d~ concreto reforzado son de reconocida importancia en los ámbitos arquitectónico e 
ingenieril. Principalmente, en las décadas recientes los avances en el conocimientO sobre el comportamiento de los 
materiales y las esttucturas de concreto re.forzado han sido importantes. 
Entre las propiedades importantes del concreto reforzado se encuentran la gran resistencia al fuego y efectos de 
intemperismo, la estabilidad de su durabilidad, el poco costo que requiere la supervisión durante su consaucción, la 
versatilidad para su empleo en formas arquitectónicas caprichosas, propiedades que constituyen la fuerza que genera 

. avances en la tecnolog!a y conocimientos sobre el concreto reforzado. As!, a partir del inicio del siglo XX, 
prácticamente cada pa!s cuenta cori códigos y manuales propios para diseilo y consaucción de este tipo de esttucturas. 
Para lograr los códigos y manuales actuales para esaucturas de concreto reforzado, en su elaboración y modificación 
se han incorporado tanto los materiales y técnicas comúnmente empleados, como aquellos avances logrados sobre 
calidad de los materiales y sobre las tecnolog!as de disef\o y consaucción. Sin embargo, debido a la velocidad con 
que se logran materiales nuevos y de mejor calidad, a la rapidez con que aparecen nuevas tecnologías en procesos 
constructivos y métodos de análisis esauctural, surge la necesidad de revisar con mayor frecuencia la normatividad 
de diseilo y c_onstrucción para este tipo de csttucturas. 
Respecto a procedimientos o métodos para disefto esauctural de estructuras de concreto reforzado, a partir de 1953 
el Comité Europeo del Concreto (CEB) inició un proceso de revisión de sus códigos y manuales. Durante los af\os 

. 1964 y 1970, este comité introdujo un procedimiento nuevo, consistente en el diseilo racional basado en la teoría de 
probabilidades y confiabilidad estructural. 
Posterior a una recopilación de información experimental y teórica, se le dio forma a la ultima versión del código 
en 1991. Sin embargo, la muestra de información experimental todav!a no es suficiente, provocando que el código 
CEB-1991 se constituya como una filosofia de disefto a considerar '.i UOii opción para desarroÍlar un diseño estructural 
lógico y razonado. 
Los objetivos del diseño estructural, son proporcionar al duef\o un in ·IUeble que cubra las necesidades y con las 
caracteristicas que desea, generalmente esas necesidades pueden resun.~.i.rse como: 
1) Asegurar, con una estructura, el proporcionamiento de wt espacio vital para un propósito determinado. 
2) Durante el periodo de vida útil, dicha estructura deberá satisfacer las condiciones de servicio para las que fue 
creada 
3) Los costos de construcción y mantenimiento, entre otros que conforman el costo total.del inmueble, deberán tender 
a la optimización. 
Respecto al segundo punto, las condiciones y caracteristicas que deberá cubrir la estructura a disef\ar variarán 
dependiendo de la función que se asigne al inmueble. En condiciones de servicio, una estructura deberá mantener su 
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estabilidad ante grandes deformaciones y vibraciones. En el caso de estructuras de concreto refor2lldo, donde la 
presencia de grietas de gran apertuta facilitarla el efecto del intcmperismo en el acero de refuerzo y la consecuente . 
degradación de resistencia y rigidez, es necesario limitar el ancho máximo de grieta dentro' de un valor determinado, 
el cual es considerado al plantear las formulaciones de resisten~ia en Jos códigos y reglamentos. De igual manera, 
las condiciones de servicio de una estructura deberán mantenerse ante Já incidencia de carga c!clica, como son los 
casos del sismo y el viento. 
Ante carga s!smica o de viento, el disei!o de las estructuras se plantea para que mantenga su estabilidad total ante 1~ •• 
incidencia de la carga o efecto máximo esperado durante el período de vida útil del inmueble por efecto de dichos 
fenómenos naturales. 

2. Materiales. 

2.1 Concreto. 
Dentro de las Caracterfsticas mecánicas que posee el concreto, la de mayor importancia es la resistencia a la 
compresión axial (a,). Las resistencias a tensión, flexión, cortante, de adherencia, as! como el módulo de elasticidad 
del concreto, presentan una fuerte relación con la resistencia a la compresión axial, por lo que se considera a esta 
propiedad como la representativa del concreto. 
Cuando al concreto se le sujeta a esfuerzos monotónicamente crecientes, la estructura del mismo va sufriendo de 

_ fracturamiento en su estructura interna, por lo que la curva esfuerzo-deformación de este material se presenta como 
la mostrada en la Fig.l, en esta figura la curva presenta una pendiente que decrece a mayor esfuerzo y, 
aproximadamente a 0.2% de deformación se alcanza la resistencia máxima a compresión del material, posterior a esta 
deformación los esfuerzos en el concreto decrecen con rapidez alcanzándose el aplastamiento a una deformación 
unitaria de 0.3 a 0.4 %. 
Debido a que la curva esfuerzo-deformación del concreto no es lineal, para determinar el módulo de elasticidad del 
material existen diferentes procedimientos. Un procedimiento comúnmente empleado es defmir el módulo de 

. elasticidad del concreto a partir de la curva esfuerzo-deformación, definiéndose como la pendiente de la secante al 
origen del punto de la cürva para un esfuerzo de 1/3 la resistencia a compresión. También, el módulo de elasticidad 
del concreto se define en la mayor!a de los códigos y reglamentos de disefto como función de la resistencia a 
compresión registrada en un ensaye uniaxial, y sin considerar el efecto de creep en el material se defmen las 
siguientes ecuaciones: 

RDF Ec = 14000 x ( a 8)"-' (kgflcm') 

ACI Ec =y"' x 0.14 {a8)"··' (kgflcm', para valores r = 1440 a 2480 kgflm') 

AII Ec = 2.1 X 105 
X (y/2.3)" X {a8 /200)"' (kgf/cm1

) 

donde: RDF: Reglamento del Distrito Federal, México; ACI: Reglamento del Instituto del Concreto de los Estados 
Unidos de Norteamérica; AIJ: Reglamento del Instituto de Arquitectos de .Japl¿;; Ec: módulo de elasticidad del 
concreto; y: peso volumétrico del concreto. 

La resistencia a tensión del concreto tiene -estrecha relación con la resistencia a ;:umpresión, para resistencias a la 
compresión entre 180 y 240 kgf/cm' la resistencia a tensión generalmente se considera como 1/10 de la resistencia 
a compresión obtenida de pruebas uniaxiales en cilindros estándar. 
La resistencia a compresión del concreto y su capacidad de deformación varfan notoriamente de acuerdo a los 
esfuerzos confmantes a los que esté- sujeto el-material.· Asf, ·en la Fig.2, se presentan los resultados de pruebas a 
compresión realizadas en cilindros de concreto sujetos a esfuerzos confmantes proporcionados con liquido dentro de 
una cámara triaxial. Se observa un incremento notable de la resistencia a compresión de los cilindros, sin embargo, 
al considerar el concreto dentro de un elementos estructural donde el confinamiento se lo proporcione el acero de 
refuerzo longitudinal y principalmente transversal, la distribución de esfuerzos confinantes no presenta la misma 



mecánicos de la misma sección, producto de las cargas a las que se sujete el elemento (momento flexionante y carga 
axial). . . . 

El principio de Bernoulli es una hipótesis razonable en la zona a compresión del concreto, pero no es ,;.trictamente 
aplicable en la vecindad del agrietamiento. Sin embargo, es apli!"'ble a la deformación pm tensión media de la zo~á 
agrietada. El principio de Bernoulli no se cumple totalmente en regiones sujetas a altos e:.fuerzos de cortante 

3.1.2 Cálculo de la resistencia por flexión. 
La resistencia ultima de un elemento bajo un estado de esfuerzos producto de flexión se dr.finc cuando la deformación 
unitaria máxinla en el concreto de la fibra extrema a compresión de la sección transversal analizada alcanza un valor 
especificado, para el cual los reglamentos de diseno generalmente recomiendan valores que varían de 0.003 a 0.004. 
La mayoria de los reglamentos de construcción hipotetizan la distribución de esfuerzos a compresión en la sección 
transversal como rectangular defmida por dos o tres parámetros, de tal modo que la re•l!ltante de esta distribución 
rectangular y la resultante y la posición de la misma, producto de considerar la curva esfuono • deformación "real" 
uniaxial del concreto, sea la misma Asl, se presentan distribuciones esfuerzo- deformación simplificadas en secciones 
sujetas a flexión como las presentadas en la Fig.7, donde se muestran aquellas distribuciones adoptadas en las 
reglamentos RDF, ACI y AU. Resultando en fórmulas para el cálcu,lo de resistencia última como las siguientes: 

RDF M = (A. • A,) f,. (d • a/2) + A,. x f,. (d • d') 
... ~ 

si, (p, • pJ ~ ( 4800 1 (6000 • f,.)] X ( (d' X 0.85 :as) 1 (d X f,.) ] 
. ' . . . . 

Cuando no se cumpla, M se determinará con un análisis de la sección basado en las hipótesis 
básicas de análisis por flexión. 

ACI si, (A,.· A,) 1 (b X d) ;t 0.85 ~~ ( (a8 X d') 1 (f,. X d)] 6115 1 (6115 • f7) 

M = (A. • A,) f,. (d • a/2) +A,. x f,. (d • d')-

donde, a= (A,. • A.J f,. 1 (0.85 a8 x b) 

si, (A,. • A.J 1 (b x d) es menor que el valor indicado, A,. puede no considerarse. 

AU M = a8 x b x !)' {g1 (A,. X f,.)/(a8 X b X D) } 

donde, A~: área del acero de refuerzo en compresión; b: ancho de la sección transversal del elemento; d: peralte 
efectivo de la secciÓn transversal; p,: cantidad de acero de refuerzo longirudinal a tensión; p,: cantidad de acero de 
refuerzo longitudinal a compresión; 1} 1: factor que depende de la resistencia a compresión del concreto (1}1 = 0.85 para 
a 8 S 280 kgt/cm', el valor de p, disminuye en 0.05riO kg!lcm'); d': dimensión del recubrimiento de concreto; 
g1: distancia entre los centroides de las barras a tensión y compresión/D; D: peralte de la sección; A,.: área del acero 
de refuerzo a tensión; f,.: esfuerzo de fluencia del acero a tensión. 

3.1.3 Factores que afectan la resistencia, capacidad de deformación y ductilidad de un elemento 
estructural a flexión. · 
Como se puede discernir de las fórmulas para calcular la resistencia de elementos de concreto reforzado sujetos a 
flexión, la resistencia a la fluencia por tensión del acero de refuerzo empleado y la resistencia a la compresión del 
concreto ,junto· con las dimensiones de la· sección transversal, determinan básicamente la resistencia de un elemento 
de concreto reforzado ante el agrietamiento, la fluencia y la carga última por flexión. 
Como se aprecia en la Fig.8, donde se muestra una representación tlpica de una relación 11\omento-curvarura para una 
sección transversal de un elemento de concreto con una cantidad de acero de refuerzo menor o igual al acero de 
refuerzo para la falla balanceada (falla balanceada es aquella <;UaDdo el concreto alcanza su deformación unitaria 
máxima al mismo tiempo que el acero de refuerzo fluye por tensión), otros parámetros importantes que determinan 



la calidad estructural del elemento. son la capacidad de deformación (considerada como la ductilidad del elemento) 
y su capacidad para disipar energía incidente ante carga monotónicamente creciente o cíclica. 
La ductilidad o capacidad de deformación post-fluencia, se define como la relación entre la defom>adón (curvatura) 
última alcanzada y la deformación (curvatura) al punto de fluencia: 

Asumiendo una relación esfuerzo-deformación, se determina la posición del eje neutro al alcanzar el momento de 
fluencia en la sección (c1). Por relaciones trigonométricas se defme la curvatura a la fluencia como se indica: 

ti>,= t,. 1 d ( 1 - c1) 

donde, e,: deformación unitaria a la fluencia por tensión en el acero de refuerzo. 

Siguiendo un procedimiento similar se determina la posición del.eje neutro al alcanzar la resistencia última de flexión 
(e,.), y se determina la curvatura ultima de la sección transversal: 

ti>.= &,.1 (e,. x d) 

donde: &,.: es la deformación· unitaria en la fibra extrema del concreto a compresión en la sección transversal. 

' 
Para secciones transversales rectangulares se pueden definir las expresiones para el calculo de la posición del eje 
neutro medido desde la fibra a compresión, c1 y c1., como se muestra: 

. e, = [ (n x pJ' + 2 x n x p, ]'·' - n x p1 

e,. = (p, - pJ f, 1 a 8 

donde, n = EjE,. E, es el módulo de elasticidad del acero de refuerzo y E, es el módulo de elasticidad del concreto; 
p,: cantidad de acero de refuerzQ a tensión (= A,. 1 b x d); p,: cantidad de acero de refuerzo a compresión 
(= A_, 1 b X d). 

Analizando la última expresión, se aprecia que la presencia del acero de refuerzo a compresión, contribuye a disminuir 
la localización del eje neutro respecto a la fibra extrema a compresión, provocando un aumento en la curvatura última 
y por tanto mayor capacidad de deformación. La ductilidad de la sección trañsversal se puede definir entonces: 

f1 = 4>.1 ti>,= &w (1- c1) 1 t,.(c1.) 

Defmiendo al parámetro "índice de refuerzo q (=[p.- pJ f, 1 o8)" y, por medio de las expresiones para determinar 
e,, e,. y fl, se establece una relación entre este índice de refuerzo q y la ductilidad de la sección transversal analizada 
fl, se obtienen gráficas como las mostradas en la Fig.9. De la gráfica se entiende lo siguiente: a) a menor valor del 
índice de refuerzo, la capacidad de ductilidad del elemento aumenta; b) a mayor cantidad de acero de refuerzo en la 
zona a compresión, mayor será la capacidad de deformación post-fluencia del elemento; e) conjugando adecuadamente 
los dos aspectos anteriores, se puede asegurar que un elemento presente falla por flexión con suficiente capacidad de 
deformación post-fluencia (ductilidad). ·' · 
La capacidad de absorber energía por medio de deformación se puede cuantificar, de una relación momento-curvatura 
monotónicamente creciente como la· de la Fig.S, como el área comprendida bajo dicha curva. 
Considerando un segmento ·de longitud unitaria del elemento estructural, cuyo comportamiento se asume 
elasto-plástico perfecto, la energía absorbida por defonnación se puede representar con la siguiente expresión: 

U = 0"8 x b x d [&,. - c1• x t,. 1 2 (1 - c 1.) J (1 - 0.425 c1.) 



Analizando la expresión anterior se puede concluir que el incremento de las dimensiones de la sección transversal 
y la resistencia a la compresión del concreto, afectari en proporción directa el incremento en la capacidad de absorción 
de encrgfa del elemento. Igualmente, incrementado la deformación unitaria última del concreto en la sección 
transversal, lo que se puede lograr con mayor y mejor colocación del acero de refueno lateral, se obtiene el efecto 
de incrementar .la capacidad de deformación post-fluencia y, por lo tanto, la capacidad de absorción de energfa es 
mayor. Comparativamente con los parámetros anteriores, incrementos en p, y f, no presentan un efecto directo en la 
capacidad de deformación y de absorción de energfa de los elementos estructurales. De la expresión para el cálculo 
de c1, se concluye que aumentando la cantidad de acero a compresión el valor de e,, disminuye, lo que repercute en 
incrementar la capacidad de absorber energfa del elemento. 
Cabe mencionar que los factores antes citados tienen un efecto similar en elementos sujetos a efectos de flexo
compresión. En el caso de estos últimos, resulta también de gran importancia el confinamiento adecuado del concreto 
del núcleo y el proporcionar limites permisibles de carga axial. 

3.2 Comportamiento de elementos sujetos a flexocompresión. 
En estructuras a base de marco momento resistentes, los elementos columna en la mayorla de los casos estarán sujetos 
a carga axial y momento flexionante (uniaxial y biaxial). En otros casos, aunque teóricamente la columna este sujeta 
únicamente a carga axial, por problemas de control de calidad en la etapa constructiva se generan desviaciones en 
el dimensionamiento y distribución de las secciones transversales, provocando excentricidad de la carga axial respecto 
al eje del elemento, lo que genera momento flexionante a considerar en el disefto de dicho elemento. 
Respe<:to a las hipótesis básicas para análisis de elementos sujetos a flexo-compresión, estas son exactamente las 
mismas que aquellas consideradas para elementos bajo flexión simple. 

3.2. 1 Diagrama de interacción. 
La resistencia de la sección transversal a una fuerza de compresión, se reduce con la presencia del momento 
flexionante. El diagrama de intenu:ción representa el lugar geométrico de los puntos que indican la carga axial y 
momento flexionante que provocan que un elemento alcance sa resistencia última (deformación unitaria última en 
la fibra extrema a compresión de la sección transversal), su representación gráfica se muestra en la Fig.IO. Asf, para 
una curva de interacción determinada, si la columna esta Sujeta a una combinación de momento flexionante y carga 
axial que esté en el interior de dicha curva, el elemento se encuentra del lado de la seguridad. Contrariamente, si la 
combinación está fuera de la curva, la columna estará propensa a la falla. 
Como se muestra en la Fig.IO, existen tres puntos importantes que definen las caracterlsticas de resistencia en el 
diagrama de interacción de una columna. El punto localizado donde el diagrama intersecta al eje vertical, corresponde 
a una columna sujeta únicamente a compresión axial, pero producto de la excentricidad existente por problemas 
intrfnsecos al. proceso de construcción, se recomienda para diseno el uso de .un valor minimo de excentricidad de 
disci\o (e,.;,), dando como resultado una disminución de la resistencia por compresión basta alcanzar la curva original 
en el punto A. El punto B representa el estado de falla denomio¡ulo "falla balanceada", en el cual la deformación 
unitaria última en el concreto a compresión se alcanza al mismo tiempo que el acero de refuerzo fluye a tensión. Al 
momento flexionante y carga axial representativos de este punto se les llama momento y carga balanceada, y a la 
relación entre el momento flexionante y la carga axial correspondiente a esta falla balanceada se le denomina 
excentricidad balanceada (e,). El di~grama de interacción se intersecta con el eje horizontal en el punto que representa 
al elemento en flexión pura, reprc,enW1,do obviamente el momento de falla por flexión uniaxial. La parte del 
diagrama de interacción correspondiente al elemento bajo tensión axial y flexión, se calcula de la misma manera que 
pan compresión y flexión, sin embargo, es un estado poco común e indeseable en el diseno de estrÜcturas de concreto 
de mediana altura. 
La determinación del punto de la falla balanceada es impc)rtante desde el punto de vista de los reglamenios para 
disd!o estructural, porque para elementos cuya excentricidad sea menor que la excentricidad balanceada (e,), antes 
que el acero de refuerzo longitudinal fluya por.tensión se presenta la falla por aplastamiento en el concreto sujeto 
a esfuerzos de compresión, denominándose a este rango de "falla_por aplastamiento" (es una falla de tipo poco dúctil): 
Si la excentricidad en el elemento es mayor que la balanceada, se encuentra en el rango de "falla por tensión" (falla 
con caracterlsticas dúctiles). 
En la Fig.ll se muestra, para un diagrama de interacción carga .Xial ·momento flexionante de una sección transversal 



determinada, el correspondiente diagrama de curvatura última calculada. Se aprecia que para cargas axiales menores 
que la carga axial correspondiente a la falla balanceada, la curvatura correspondiente al momento de falla presenta 
un brusco incremento. Contrariamente, si la carga axial incidente es mayor que la balanc.;w.., la capacidad de 
deformación post-fluencia tiende a ser nula. Es por lo anterior que al diseflar una columna ante efectos slsmicos se 
proponga un limite en la carga axial permisible. -
En el caso de columnas sujetas a flexión biaxial y compresión existen dos formas úpicas de encontrar la resistencia 
última de estos elementos. Una es la solución por tanteos, que consiste en encontrar el valor máximo de la carga axial 
"P" que actúa fuera de dos planos de simetría, a excentricidades e, y e,.. Esta condición es equivalente a considerar 
una carga axial P y dos momentos flexionantes, M,.= P x e, y M,= P x e,.. Para un elemento con geometría y 
excentricidades dadas, aplicando el procedimiento básico para elementos sujetos a flexo-compresión partiendo de 
conocer las características esfuerzo-deformación de los materiales, iterativamente se puede obtener el valor máximo 
de la carga P que actúa a las excentricidades dadas. Este proceso predice satisfactoriamente la resistencia del 
elemento, pero es muy laborioso. Sin embargo, para casos particulares comúnmente empleados en la práctica, se han 
desarrollado diagramas de interacción empleando computadora electrónica' y se muestran en algunos reglamentos. 
La otra forma de obtener la resistencia última de este tipo de elementos es aproximada, siendo un ejemplo tlpico la 
llamada "Fórmula de Bresler". Bresler desarrolló una expresión simple para calcular los valores máximos de carga 
axial de compresión que actúa a excentricidades e, y e, en secciones rectangulares con distribución simétrica de 
refuerzo longitudinal. La expresión que propone es la siguiente: 

1/P, = 1/P, + IIP, - l/P0 

donde, P,: carga normal máxima que actúa a excentricidades e, y e,; P,: carga normal máxima a una excentricidad 
e, (e,= O); P,: carga normal máxima a una excentricidad e, (e,.- O); P0 : carga axial máxima que puede resistir el 
elemento (e,= e,= 0). , 

Es evidente que el problema se reduce a una combinación de soluciones mas simples, dos de flexo-compresión y una 
de compresión axial. 

3 .2.2 Cálculo de resistencia a flexo-compresión. 
De la misma manera que para el caso de flexión, la resistencia última del elemento se determina cuando la 
deformación unitaria máxima en el concreto de la fibra extrema a compresión alcanza un valor especificado que varia 
entre 0.003 a 0.004 (según el reglamento empleado). 
En el reglamento del AIJ, se plantea una fórmula simplificada para el cálculo de resistencia última de columnas a 
flexo-compresión, que se presenta enseguida: · 

AIJ M= a8 X b X D' {g1 (A,. X f,) 1 (a8 X b X D) + 0.5 X (.N 1 (a8 X b X D) 1 X [ 1 -N 1 (a8 x b x D) 1 } 

expresión con confiabilidad de ± 20% en el 90% de su comparación con resultados experimentales. Expresión válida 
para·: 

p, = A,.l (b x D) ; entre 0.4 y 2.8 % 

N 1 (b x D) S N, 1 (b x D) 

donde, N: carga axial actuando en el elemento; Nb: Carga axial en la condición de falla balanceada. 

4. Comportamiento de elementos lineales (vigas y c.olumnas) ante fuerza 
cortante. 

La falla por cortante en elementos de concreto reforzado, a diferencia de la falla por flexión, es repentina y 



. generalmente produce un estado de inestabilidad irreparable en el elemento en particular y la estructura en general. 
Por lo que los procedimientos de diseno presentados en los reglamentos tienden a tratar' !le eliminar este tipo de faUa 
y lograr un factor de seguridad lo mayor posible respecto a este componamiento indcsealok rn la estructura. 
Respecto al mecanismo que defme la falla por cortante en elementos de concreto reforzado, 1'1 contrario de la falla 
por flexión, es de mayor complejidad, y aunque se ha realizado mucha investigacion sol·"· el tema permanecen 
muchos puntos sin tener plena explicación. Es por eso que los procedimientos de diseno ¡ •Or cortante indicados en 
la mayorfa de los reglamentos tienen una fundamentación empfrica, apoyada con conceptos teóricos substrafdos de 
la teorfa de la elasticidad de los materiales y recientemente de la teorfa de la plasticidad aplicada al concreto 
reforzado. 

4.1 Modos de falla por cortante. 

4.1.1 Vigas con relación claro a peralte grande (ald > 2.5, donde "a" es la longilnd del claro de corte). 
a) Falla por flexión (Fig.l2.a). Las grietas por efectos de flexión se propagan convirtiéndose en agrietamiento por 
efectos flexo-cortantes, extendiéndose a través del elemento causando una falla brusca por tensión diagonal. 
b) Falla por tensión diagonal (Fig.l2.b). En este tipo de falla no se observa ninguna do las caracterfsticas antes 
citadas, no se pre~enta bunpoco aplastamiento del concreto a compresión, es una faJla frágil e inestabl~. 
Incrementando la cantidad de refuerzo lateral se reduce considerablemente la posibilidad ocurrencia de este tipo de 
falla y se logran ductilidades que varian desde 1 hasta 4. 

4.1.2 Vigas con relación claro a peralte pequeño, también llamadas vigas cortas (1 < ald < 2.5). 
a) Falla de tensión por cortante (Fig.B.a). EL agrietamiento por problemas de adherencia entre el acero de refuerzo 
y el concreto se propaga a lo largo del refuerzo longitudinal empc2Bildo en el extremo de la grieta inclinada de • cortante. Como mecanismos resistentes importantes ante este tipo de falla se pueden citar el efecto de dovela del 
refuerzo longitudinal, la adherencia acero-concreto y la resisteilcia a deslizamiento acero-concreto. Reduciendo la 
relación p, 1 p. (donde p, es la cantidad de acero de refuerzo longitudinal a tensión y p. es la cantidad de acero de 
refuerzo lateral), se tiende a eliminar este tipo de falla. lgualmente, para un porcentaje de acero longitudinal dado, 
empleando barras de menor diámetro y distribuidas adecuadamente (sin emplear paquetes de barras) se logran 
comportamientos adecuados, reduciendo la posibilidad de ocurrencia de este tipo de falla. 
b) Falla de compresión por cortante (Fig.l3.b). En este tipo de falla el concreto a compresión en las fibras extremas 
de la sección transversal, en los extremos de las grietas de cortante, sufre aplastamiento y falla. Este problema se 
recrudece cuando el elemento se sujeta a niveles altos de carga axial y cuando se trata de elementos cortos de gran 
peralte. Una forma de evitar o aliviar este tipo de fallas es proporcionando un mayor porcentaje de acero lateral que 
lo proporcione mayor confinamiento al concreto sujeto a esfuerzos de compresión. 

4.1.3 Vigas de gran peralte (ald < 1). 
En esta clase de elementos se generan esfuerzos significativos de compresión en los estratos de concreto resultantes 
entre las grietas inclinadas provocadas por efecto de cortante, y grandes esfuerzos de tensión a través de dichas 
grietas. Este fenómeno puede provocar: 
a) Fallas de anclaje del acero a tensión, combinada con desprendimiento del concreto de recubrimiento por efecto de 
dovela. 
b) Falla por aplastamiento del concreto en los apoyos. 
e) Falla de flexión debido a la rotura post-fluencia del acero de refuerzo longitudinal, o al aplastamiento del concreto 
en la parte superior del mecanismo de arco. · 
d) Falla por aplastamiento en el concreto de los estratos a compresión ubicados en la vecindad del agrietamiento 
diagonal por cortante. 

4.2 Principales mecanismos de resistencia al cortante. 

4.2.1 Equilibrio en el claro de cortante de la viga (sin refuerzo lateral). 

q 



La resistencia a cortante estará determinada por. los siguientes mecanismos de transferencia de conante: a) Transmisión 
de fuerza cortante a través del concreto en la zona a compresión, V.; b) Resistencia por efecto de dovela, transmitida 
a través de la grieta por el refuerzo longitudinal, V,; e) Resistencia al cortante producto de la componente vertical 
de los esfuerzos cortantes inclinados u., transmitidos a través ·de las grietas inclinadas por medio de cortante directo 
o cizalleo entre las partlculas de agregados que se encuentran entre y/o en las superficies de la grieta, V,. 

V= V,+ V,+ V, 

M= x V= j, ( T +V, cota) 

donde, el significado de todas las variables y parámetros se muestran en la Fig.l4. 

De trabajos experimentales se ha concluido que el efecto de dovela es pequet\o para elementos sin acero de refuerzo 
lateral; V, = O, por lo que la expresión anterior se puede representar como sigue 

La fuerza de tensión en el refuerzo longitudinal a una distancia ( x - j, cotct ) es determinada por el momento a una 
distancia x,desde el apoyo del elemento estructural. El incremento de esfuerzos en el acero, claramente depende de 
la pendiente de la curva diagonal con la que se idealizó al agrietamiento por efecto flexo-cortante, 

V;= dM 1 dx = d( T jJ 1 dx = j, dT 1 dx + T dGJ 1 dx 

donde, j, dT 1 dx : representa el comportamiento de un elemento prismático sujeto a flexión, en el cual la fuerza de 
tensión interna T actúa sobre un brazo de palanca constante j,. A este efecto se le denomina efecto de viga dentro 
de los mecanismos de transmisión de fuerza cortante; T dGJ 1 dx : representa el comportamiento de un arco tensado, 
en el que la fuerza cortante externa es resistida por el estrato interno de concreto a compresión. A este efecto se le 
c<:¡noce como efecto de arco; dT/dx: variación de la fuerza interna de tensión (fuerza de adherencia) 

4.2.2 Acción de viga en~ el claro de cortante. 

V8 = j, dT/dx 

En la acción de viga intervienen los siguientes tipo de mecanismos de transf~encia de fuerza cortante: 
a) Fuerza de adherencia, ó.T = T, • T1 

b) Cortante transmitido por cortante directo o cizalleo en el a~gado localizado en las caras de la grieta, u,,, u., 
e) Fuerzas por efecto de dovela, v.,, V., 
El momento en el cantiléver provocadas por las fuerzas de adherencia ó. T, son resistidas por el efecto de dovela y 
las fuerzas generadas en el agregado, a las que se adiciona la resistencia a flexión M, del concreto mismo en la zona 
de compresión. La representación de estos fenómenos claramente se aprecia en la Fig.l5. 
En vigas con dimensiones normales, un máximo de 20% de las fuerzas por adherencia pueden ser resistidas por 
flexión en el concreto. Sin acero de refuerZo en el alma, la capacidad del efecto de dovela se limita a la resi~ten::Z.a .• · 
a tensión del concreto siendo prácticamente nula. Cuando se cuenta con acero de refuerzo lateral, la contribución <iel 
efecto de dovela no excede el 25% de la resistencia total del cantiléver. El ancho de la grieta, la rugosidad de s•1 
superficie, la deformación por cortante y la resistencia del concreto determinan la resistencia por cortante directr. o 
cizalleo en el agregado, siendo aproximadamente del 50 al 70% de las fuerzas por adherencia las que se resisten por 
este efecto del agregado en la superficie de la grieta. · 
El cortante transmitido por la zona de concreto a compresión, arriba de la grieta diagonal, incrementa lentamente 
durante los procesos de carga hasUI alcanzar un máximo de 25 a 40% del total de la fuerza cortante incidente en la 
sección transversal de la viga. 
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4.2.3 Acción de arco en el claro de cortante. 

V,= T dQJidx 

En este mecanismo la fuerza cortante se transmite por compresión diagonal en el concreto de los eiementos 
estructurales. La intensidad de los esfuel"70s de compresión diagonal dependen de la inclinación del campo de 
esfuerzos principales. La relación entre claro de cortante y peralte de la sección (ald) defme una medida de esta 
inclinación (Fig.l6). El efecto del mecanismo de arco resulta inefectivo cuando la fuerza de cortante se transmite a 
la zona a tensión. . 
El tipo de fallas que se presentan en un elemento estructural por el mecanismo de arco son: 
a) La propagación de las grietas inclinadas de cortante reducen la zona a compresión excesivamente, provocando 
aplastamiento del concreto sujeto a esfuerzos de compresión. 
b) La linea de esfuerzos a compresión puede presentar excentricidad respecto al eje del elemento, y generar una falla 
de tensión por efecto de flexión en la "zona a compresión". . 
e) Cuando la relación entre claro de cortante y peralte de la sección es pequel!a (ald < 2), se observa una considerable 
reserva de resistencia producto de mayor eficiencia en el mecanismo de arco. En estos casos se presentará una falla 
por aplastamiento del concreto en el estrato diagonal a compresión, o falla por problema de adherencia y anclaje en 
el refuerzo longitudinal. 

4.2.4 Papel del acero de refuerzo lateral en el comportamiento de un elemento estructural. · · 
Los estribos o acero de refuerzo lateral contribuyen en los mecanisÍnos de resistencia ante fuerza cortante de la 
siguiente manera: 
a) Contribuye a incrementar la resistencia por el efecto de dovela y disminuir la deformación relativa entre las caras 
de la grieta. ·. 
b) Disminuye los esfuerzos de tensión por flexión en los voladizos formados entre los agrietamientos del elemento 
(ver Fig.IS), mediante una fuerza diagonal de compresión producto del efecto de armadura. 
e) Limita la apertura ~e las grietas diagonales al rango elástico, favoreciendo la transferencia de cortante por cortante 
directo o cizalleo en el agregado localizado en la superficie de la grieta. 
d) Proporciona confmamiento al concreto de la zona a compresión, incrementando su resistencia a compresión. 
e) Previene un brusco decremento en la resistencia por adherencia cuando el agrietamiento por problema de 
adherencia y anclaje se desarrolla en zonas de anclaje y/o traslape. 

4.3 Cálculo aproximado de la resistencia por cortante. 
Para determinar la resistencia ante cortante han surgido una serie de investigaciones de gran importancia en el campo 
del concreto reforzado. Asf, como punto inicial de la teoria de los mecanismos de transmisión y resistencia de fuerza 
cortante está el concepto de "analogfa de la armadura" propuesto por Ritter en 1899, pasando por los trabajos de Ritter 
y Morch de 1903 sobre la transmisión del total de la fuerza cortante por el refuerzo lateral del elemento. También 
de importancia es el trabajo desarrollado por Talbot en 1909 donde plantea que 213 de la fuerza cortante incidente 
la resiste el refuerzo lateral y el 113 restante el concreto en la zona a compresión. En los aftas 50's, Walther y 
Morrow;;;egufan haciendo trabajos analfticos importantes. Igualmente, Kani en el periodo comprendido entre 1964 
y 1969 realizó trabajos teórico-experimentales encaminados a desglosar cualitativa y cuantitativamente los mecanismos 
que intervienen en la transmisión de la fuerza cortante incidente en un elemento de concreto reforzado, introduciendo 
el concept" de "acción de viga" (también conocido como modelo de diente) del segmento de concreto localizado entre 
dos grietas producto de efecto flexo-cortante. Todos estos estudios, básicamente no han cambiado el concepto primario. 
propuesto por Ritter y Morch, y es en base a estos conceptos y resultados que la mayorfa de los códigos y 
reglamentos actuales proponen sus formulaciones para el cálculo de la resistencia por cortante de elementos de 
coocreto reforzado. 
A continuación se presentan las fórmulas básicas propuestas en los reglamentos del DDF, ACJ y AIJ: 

RDF para p, S 0.01 



V,= b X d ( 0.2 + 30 p1 ) (cr8)'' +A., X f',.,. X d (scn8 + cos9) 

para p, ~ 0.0 1 

V,= 0.5 X b X d (cr8)'' +A_ X f',.,. X d (sen9 + cos9) 

ACI V,= V,+ V, :S 2.12 (cr8)'' b.x d 

V,= Pw x.f,.,. X b X d 

V,= 0.53 [ 1 + 0.0071 N 1 (b X d)] (cr.)OJ b X d 

lAJ Vu = { 0.068Pw1°.l3(cr,¡ + 180) / (M/(Q X d) + 0.12) + 2.7(p.f',.,.)'' + 0.1 N 1 (b x D) J b X j 

donde, A..: área del acero de refuerzo lateral en una vuelta del mismo; f..,.: esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo 
lateral; 9; ángulo de inclinacióm del refuerzo lateral respecto al eje del elemento; N: carga •xial en el elemento; 
b; ancho de la sección transversal; Pw,: porcentaje de refuerzo por flexión, acero de refuerm a tensión (%); 
MIQ: relación entre momento y fuerza cortante en la sección transversal; p.: cantidad de acero de refuerzo lateral 
(=A.! b x s); j: distancia entro las resultantes de esfuerzos a compresión y tensión en la sección transversal (puede 
considerarse como, j = 7d /8'); s: espaciamiento del acero de refuerzo lateral; D: Peralte total de la sección 
transversal; unidades kgt; cm 

Normalmente, la contribución de la losa a la resistencia ante fuerza cortante en vigas puede considerarse no 
significativa. 
En todos los reglamentos se acepta que la carga axial, dentro de los limites permisibles por flexo-compresión, 
contribuye a incremenw: la resistencia por cortante de los elementos columna. Sin embargo, en todos los códigos se 
hace una consideración puramente empirica sobre dicho efecto, lo que se aprecia claramente en las formulaciones de 
los reglamentos ACI y AU. Respecto al reglamento RDF se plantea el siguiente factor correctivo, que presenta gran 
similitud al considerado en el ACI: · 

P = 1 + 0.007 (P, 1 AJ 

para, P, :S 0.7 cr8 + 2000 Au 
si, P, ~ 0.7 cr8 + 2000.A., el valor de P se variarla bw ser nulo para 

P, = A1 x 0.85 cr8 + A, x f, 

donde, P ,: carga axial en el elemento; A
1

: área de la sección transversal del elemento; A,: área total del acero de 
refuerzo longitudinal en el elemento. 

5. Propiedades de adherencia y anclaje acero - concreto. 

Para que un elemento de concreto reforzado se.considere monolltico, o trabaje como tal, es necesario la existencia 
de adherencia entre los materiales. Cuando el esfuerzo en el acero de refuerzo embebido en el concreto cambia, esa· 
diferencia de esfuerzos deberá transferir.;e al concreto por medio de adherencia y anclaje. Los esfuerzos de adherencia 
y anclaje son esfuerzos de cortante desarrollados ·en ·la frontera entre la barra de acero y el concreto que la circunda 
para transmitir la fuerza, producto de la diferencia de esfuerzos antes mencionada, entre ambos materiales. 
Las caracteristicas de esta adherencia dependen de mecanismos como la adherencia quimica entre acero y concreto, 
la fricción generada entre los materiales, as! como procedimientos mecánicos de transferencia de fuerza 
proporcionados por las corrugaciones del acero de refuerzo. Al usar acero no corrugado, el único mecanismo es la 



adherencia quimica, provocándose un deslizamiento temprano del acero respecto al concreto y la imposibilidad de 
alcanzar mayor resistencia que la de deslizamiento. La fuerza de adherencia al emplear- acero corrugado, como se 
indica en la Fig.l7, se genera por el mecanismo entre la corrugación y el concreto circundante. Las dimensiones de 
la corrugación .en esta clase de "!'ero, determina el tipo de falla en el elemento si este falla por problema de 
adherencia. As!, si la corrugación es de poca altura se podrá generar una falla por aplastamiento en el concreto. Por 
otro lado, si la corrugación tiene gran altura, esta podrá fallar por flexión. Igualmente, si la separación entre las 
corrugaciones tiende a ser grande, la resistencia por adherencia tendera a disminuir. Es por eso que en las normas 
y códigos existe o debe existir una normatividad respecto a alturas máxima y mínima de la corrugación y valores 
máximos y mínimos de separación entre corrugaciones. Dos tipos comunes de falla por adherencia y anclaje, 
dependientes de las caracterfsticas geométricas de las barras de refuerzo corrugadas, se presentan en la Fig.l8. 
Los factores determinantes en la resistencia por adherencia y anclaje de un elemento de concreto reforzado son los 
siguientes: 
a) Resistencia del concreto: Debido al estado de esfuerzos a que se somete el concreto en la vecindad del acero, a 
mayor resistencia a tensión del concreto la resistencia por adherencia será mayor. 
b) Caracterfsticas ·dimensionales del acero de refuerzo: Como se explicó antes, el uso del acero corrugado, por el 
mecanismo que se genera entre la corrugación y el concreto, provoca aumento en la resistencia por adherencia. El 
hecho que en barras de menor diámetro se obtenga mayor resistencia por adherencia provoca preferencia por el uso 
de barras de diámetros pequeilos. 
e) Posición y orientación del acero de refuerzo: La resistencia por adherencia en aceros colocados verticaimente 
re.Sulta mayor que para aceros colocados horizontalmente. También, por fenómenos de sedimentación de los agregados 
es mas común encontrar formación de .burbujas de aire en el concreto de la vecindad del refuerzo superior de una 
viga, provocando que la resistencia por adherencia en el acero de refuerzo inferior sea aproximadamente 20% mayor 
que la obtenida en el acero de refuerzo superior. 
d) Dimensión del recubrimiento: La resistencia por adherencia será mayor a mayor dimensión del recubrimiento. Esto 
es debido a que el peso propio del recubrimiento y la superficie" del concreto que estará sujeto a estado de esfuerzos 
de tensión son mayores a mayor recubrimiento. 
e) Configuración y di_stribución del acero de refuerzo lateral: El acero de refuerzo lateral juega un factor importante 
para evitar el rápido incremento de la abertura del agrietamiento por adherencia (paralelo al acero de refuerzo· 
longitudinal), contribuyendo con ello a incrementar la resistencia y capacidad de transmitir fuerza por efecto de 
adherencia. El acero de refuerzo lateral no tiene efecto en impedir la aparición del agrietamiento por adherencia o 
efecto de dovela del acero longitudinal. Sin embargo, posterior al agrietamiento contribuye a que el decaimiento o 
degradación de la resistencia por adherencia sea menor (Fig.l9). 
Las limitaciones presentadas en los códigos y reglamentos respecto al uso de paquetes de barras de refuerzo 
longitudinal, separación mínima entre las mismas y dimensiones mínimas de recubrimiento, entre otras condicionantes, 
están fundamentadas en la necesidad de impédir degradación o decaimiento dela resistencia por adherencia y anclaje, 
para garantizar que se alcanzará la resistencia última del elemento en panicular y la estructura en general, resistencia 
última que fue propuesta en la etapa de diseBo. 

6. Comportamiento de elementos viga y ~o!l:1mna. 

6.1 Factores que determinan el mecanismo de falla. 
Como factores impo.rtantes en la resistencia y capacidad de deformación de elementos estructurales de concreto 
reforzado lineales (vigas y columnas), se pueden proponer los siguientes: 
a) Cantidad y diámetro del acero de refuerzo longitudinal. 
Al colocar la misma cantidad de acero de refuerzo, pero de menor diámetro, se incrementa la superficie de contacto 
acertKOncreto y por lo tanto se incrementa la resistencia por adherencia y anclaje. Sin embargo, existen limites en 
el tamailo mínimo del acero de refuer70 longitudinal debido a que, como resultado de trabajos experimentales, el 
tamafto de las corrugaciones en barras de diámetros menores a 19 mm no resultan lo suficientemente eficientes para 
la transmisión mecánica de fuerza de adherencia. 
b) Cantidad y distribución del acero de refuerzo lateral. 
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Principalmente, como resultado de trabajos experimentales recientes, se entiende que el papel del acero de refuerzo · 
lateral en elementos de concreto reforzado, además de contribuir a evitar una falla frágil por cortante en el elemento, 
también tiene efecto sobre las siguientes caracteristicas de un elementos estructural: 
- Proporciona confinamiento al concreto del núcleo en los elementos lineales (principalmente elementos columna). 
Incrementando la resistencia a la compresión del concreto del núcleo y también aumentando el valor de la 
deformación unitaria última, lo que contribuye a mejorar la capacidad de deformación del elemento. 
- Evitar la falla por adherencia y anclaje. Para lo que se recomienda que, para iguales cantidades de acero de refuerzo 
lateral, la separación del mismo sea la menor posible y que, de ser posible, las barras de refuerzo longitudinal estén 
confinadas directamente por una esquina o un gancho de dicho refuerzo lateral. Esto incrementará la capacidad y 
resistencia del refuerzo longitudinal por adherencia y anclaje notablemente. 
- Proporciona soporte lateral al acero de refuerzo longitudinal, evitando de esta manera el pandeo del mismo. 
Logrando un adecuado soporte lateral en el acero de refuerzo longitudinal, también se está contribuyendo a que este 
participe como confinante del concreto del núcleo del elemento. 
e) Efecto de elementos vecinales, como losa de piso y trabes ortogonales .. 
De investigaciones experimentales recientes, se ha concluido que una losa estructural, reforzada y anclada 
adecuadamente al elemento viga correspondiente duraÍite el proceso constructivo, participa totalmente junto con la 
viga en rigidez y resistencia en el trabajo del marco momento resistente. Esto al alcanzar el elemento y/o la estructura 
su resistencia última. · 
Igualmente, el efecto de elementos ortogon~les es de gran importancia sobre todo al realizar, para el disef\o de la 
estructura, análisis planos. Se ha comprobado experimental y anal!ticamento que tanto en estructuras a base de muros 
estructurales, como en aquellas a base de marcos momento resistentes, la rigidez y resistencia obtenida de un análisis 
plano es notablemente menor que la real. Esto no necesariamente contribuye a incrementar el factor de seguridad de 
la estructura, ya que puede generar cargas axiales a niveles indeseables en columnas y muros, as( como efectos de 
torsión y cortante en vigas que no fueron contemplados en el análisis plano. 
d) Carga .X:ial. 
Para lograr incrementos en la capaCidad de deformación en elementos sujetos a efectos principales de carga axial y 

·flexión (columnas), com_o producto de análisis teórico-experimentales se recomiendan contemplar los siguientes 
aspectos: -
- Reducir la carga axial suficientemente bajo la carga axial del estado de esfuerzos "balanceado" 

N 1 {cr8 x b x 0) $ 0.3 

- Incrementar la cantidad de refuerzo longitudinal a compresión. 
- Incrementar el confinamiento en el concreto del núcleo, con refuerzo lateral {espirales, ganchos, estribos, etc), en 
las secciones criticas a flexión (vgr. aquellas"donde se prevé la (ormación de aiticulaciones plásticas, principalmente . 
en las todas las vigas y lás columnas del primer nivel). En la Fig.20 se presentan algunos ejemplos de refuerzo lateral 

. en columnas básicos para lograr comportamientos adecuados de los elementos. 
- Reducir los esfuerzos por cortante al alcanzar la resistencia por flexión, a limites como el indicado: 

'· S 30 kgf/cm1 (t. representa al esfuerzo cortante en la sección transversal) 

e) Carga clclica. 
El efecto de carga cíclica provoca efectos, a largo plazo, similares a loa provor.>'.dos por problemas de fatiga en los 
materiales. A mayor el número de ciclos, mayor será la degradación del material (el concreto en este caso), generando 
disminución de la capacidad de deformación y decaimiento de resistencia en el rango posterior a la fluencia. 

6.2 Misceláneos. 
a) En la mayoría de los reglamentos para la construcción, en cuanto a estructuras de concreto reforzado, se acepta 
el "corte" del acero de refuerzo longitudinal después de asegurar una "longitud de desarrollo" adecuada. Es 
recomendable, en estos casos, emplear doblez en los extremos de las barras, con el propósito de lograr una buena 
transmisión de los esfuerzos de adherencia hacia el concreto (Fig21) 
b) Por limitaciones de fabricación y/o transporte, el acero se adquiere a longitudes fijas, es por tal motivo que cuando 
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se requiere proporcionar longitudes de acero refuerzo longitudipal en vigas o columnas de mayor longitud que las 
barras adquiridas en fábrica se hace uso del traslape de acero de refuerzo. En los reglamentos basados en información 
experimental basta (como es el caso del reglamento del AlJ), se permite el empleo de traslapes mecánicos (soldadura 
a presión y gas, tuercas de alta resistencia, splice con relleno de mortero de alta resistencia, etc., algunos de los cuales 
se presentan en la Fig.22) en la misma sección. Esto debido a que se ha comprobado experimentalmente que si el 
traslape mecánico es de calidad comprobada por pruebas a tensión, es prácticamente improbable la formación de una 
superficie de falla en la sección en cuestión. 
Cuando el traslape es convencional, se recomienda seguir la tendencia de no realizarlos en la misma sección del 
elemento estructural. 
e) Finalmente, en las.Fig.23 y Fig.24 se ejemplifican gráficamente fallas típicas en vigas y columnas. En la Fig.25 
se muestra una viga con un detalle de refuerzo típico para un agujero en el alma propio de requisitos para 
instalaciones. En la Fig.26 se presentan detalles de refuerzo .adecuados para una viga con desnivel en el interin del 
claro y el detalle de la llegada de una viga secundaria apoyándose en una primaria. 

7. Comentarios sobre el diseño de estructuras de cimentación. 

Para diseflar la estructura de cimentación se deberá considerar todos los posibles estados de carga que pudiera sufrir 
la misma, como el estado de cargas verticales y horizontales generadas por de la formación de mecanismo de falla 
ante el sismo de diseno, así como la posible situación de una descarga del inmueble por reparación o remodelación 
que pudiera repercutir en' asentamientos diferenciales o emersión de la subestructura. De igual manera, se deberá 
considerar y diseflar adecuadamente la zona de unión entre estructura y subestructura, poner especial atención en los 
anclajes de los elementos verticales ·(columnas y muros) en las correspondientes estructuras de cimentación. 
Al diseflar una estructura, dependiendo dei reglamento a emplear, se permite la formación de los llatnados 
mecanismos de fluencia en la superestructura. Sin embargo, en el caso de las estructuras de cimentación, como regla 
general, se prohibe la formación de articulaciones plásticas, por lo que todos los elementos de la estructura de 
cimentación deberán disenarse con la filosofla de disefto elástico. 
Cuando en la superestructura se consideren muros estructurales de cortante, la contratrabe de cimentación deberá 
diseftarse para ser lo suficientemente-rfgida·y·resistente-pal"li soportar la:sr¡¡¡¡¡ciones del muro al trabajar este como 
cantiléver al formarse un mecanismo de fluencia con aparición de articulaciones plásticas en trabes. 
En el caso de zapatas "aisladas", es recomendable el considerar su liga por medio de contratrabes de liga con rigidez 
y resistencia adecuada para soportar y reducir los efectos producto de asentamientos diferenciales. 
Cuando la cimentación es con pilotes (de punta o de fricción), el pilote se diseñará para soportar desde las fuerzas 
generadas por si hincado (como es el impacto axial), fuerzas de tensión provqcadas por el momento de volteo de la 
estructura global o por fricción negativa, en este tipo de cimentaciones se revisara el anclaje en la junta del pilote 
con el dado de cimentación. Cuando no se use dado de cimentación, se revisara la posibilidad de penetración entre 
pilote y losa de cimentación. Con respecto a cimentación a base de pilotes y dado, se tendrá cuidado en no debilitar 
al pilote en su cabezal o en su llegada al dado, por la diferencia de rigidez y resistencia entre ambos elementos, por 
lo que es recomendable proporcionar un refuerzo especial en la zona del cabezal del pilote. En este tipo de 
cimentación, también se consideiÍiran -tOdos los posibles elementos mecánicos que surgen a lo largo del pilote par.< 
el diseno del mismo y de las juntas entre los segmentos. 
Finalmente, es evidente que para lograr un diseno confiable de la estructura de cimentación, el disef!ador deberá 
contar con la información precisa y confiable de la mecánica del suelo del sitio de construccion (cuyos niveles de 
precisión y confiabilidad dependerán del tipo de estructura). 
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COMPORTAMIENTO Y DISEÑO DE 
ESTRUCTURAS DE CONCRETO REFORZADO 

MUROS ESTRUCTURALES 

Sergio M. Alcocer 
Centro Nacional de Prevención de Desastres e 

Instituto de lngenieria 

l. INTRODUCCION 

Es común que se denomine a los muros de concreto reforzado como 'muros <le cone' o 'muros de 
cortante' porque resisten un alto porcentaje de la fuerza cortante lateral total. Sin embargo, estos términos son 
desafonunados y un tanto engañosos puesto que la mayoria de los muros se pueden diseilar de manera que tengan 
un comportamiento dominado por flexión, y que, por tanto, exhiban un modo de falla dúctil. En este capítulo 
usaremos el término "muros estructurales de concreto' para referimos a los muros que deberán resistir las fuerzas 
inducidas por las aceleraciones sísmicas. 

Los muros estructurales bien diseJ!ados y detallados ofrecen varias ventajas para su uso en zonas sísmicas: 
l. Poseen una mayor rigidez que la de marcos de concreto reforzado. 
2. Dada su alta rigidez, exhiben un comportamiento adecuado ante sismos moderados. 
3. Poseen una buena capacidad de deformación (ductilidad) que les permite resistir sismos intensos. 

Los muros estructurales deben disellarse para resistir la variación del cortante en la altura (que es máximo 
en la base), del momento, ·que produce compresión en un extremo y tensión en el extremo opuesto, as( como las 
cargas gravitacionales que producen compresión en el muro (Fig. 1). La cimentación debe disenarse para resistir 
el cortante y el momento máximos que pueden desarrollarse en la base del muro. El refuerzo en la base debe 
detallarse cuidadosamente para que las fuerzas puedan transferirse entre el muro y la cimentación; en particular, 
se debe enfatizar la unión y el anclaje de varillas. 

Aunque es dificil satisfacer todos los requisitos de funcionamiento de un edificio, los muros estructurales 
deben colocarse de manera que la distribución de rigidez en planta sea simétrica y que la configuración sea estable 
torsionalmente (Fig. 2). Además se debe observar que la cimentación pueda resistir el momento de volteo de la 
base. Es preferible la colocación de un mayor número de muros estructurales en el perímetro como sea posible. 
Otro aspecto a considerar es que mientras mayor sea la carga gravitacional resistida por un muro, menor será la 
demanda por refuerzo de flexión y más facil será la transmisión de momentos de volteo a la cimentación. Por tanto, 
a U!.:nor cantidad de muros, mayores son las fuerzas que deben ser transmitidas a la cimentación. 

2. TIPOS DE MUROS ESTRUCTURALES 

2.1 Según la Forma de su Sección Transversal 

Atendiendo a la sección transversal los muros pueden ser como los presentados en la Fig. 3. En algunas 
ocasiones los muros poseen elementos extremos (Figs. 3b, 3c, 3d) para permitir el anclaje adecuado de vigas 
transversales, para colocar el refuerzo a flexión, para dar estabilidad a muros con almas angostas y para 

31 



proporcionar un confinamiento más efectivo del concreto en la zona de articulación plástica. 

Por lo general, el espesor mínimo de un muro estructural es de 20 cm si. se emplean varillas corrugadas 
para su refuerzo, y de 15 cm si se usa malla de acero electrosoldada. 

2.2 Según su Forma en Elevación 

La mayor parte de los muros son prismáticos, es decir, que rio sufren cambios de dimensiones en elevación. 
Sin embargo es frecuente que su espesor disnúnuya con la altura. De acuerdo con las variaciones en la altura, los 
muros estructurales se pueden clasificar como muros estructurales sin aberturas y muros con aberturas. En el último 
caso las aberturas se dejan para colocar ventanas o puertas o ambas. 

La mayoría de los muros estructurales sin aberturas se puede tratar como una viga-rolumna. Las fuerzas 
laterales son introducidas mediante una serie de cargas puntuales a través de los diafragmas de piso. Dada su 
relación de aspecto altura del muro 1 longitud h.Jl.,. se distinguen muros esbeltos con relaciones h!l mayores que 
dos, y muros robustos para relaciones menores o iguales a dos (Fig. 4). Es importante señalar que los ·muros bajos 
(robustos) poseen una elevada resistencia a la flexión, aun para refuerzo•vertical mínimo, por lo que es necesario 
aplicar fuerzas cortantes muy altas para desarrollar dicba resistencia. Esto provoca que el comportamiento de este 
tipo de muros sea donúnado por corte. 

Las aberturas de los muros deben colocarse de fortna que no disminuyan las resistencias a la flexión y al 
cortante. Un ejemplo de ello es la Fig. Sa. Si las aberturas se colocan de manera alternada en elevación es 
recomendable la colocación de refuerzo diagonal para ayudar en la fonnación de campos diagonales a compresión 
y a tensión una vez que el muro se ha agrietado diagonalmente (Fig. 5b). Si las aberturas se colocan en forma 
regular se obtiene un tipo de muros llamados acoplados que poseen excelentes características de comportamiento 
sísnúco (Fig. 6). 

2.3 Según su Comportamiento 

Según su comportamiento, los muros estructurales de concreto se pueden dividir en: 
1. Muros de cortante, en los cuales el corte controla las deflexiones y la resistencia; 
2. Muros de flexión, en los que la flexión controla las deflexiones y la resistencia; 
3. Muros dúctiles (muro estructural "especial") que poseen buenas características de disipación de 

energía ante cargas cíclicas reversibles. 

Si esperaramos un comportamiento esencialmente elástico, cualquier tipo de muro de los arriba citados sería 
adecuado. Sin embargo, si anticipamos que el muro estará sometido a deformaciones en el intervalo inelástico, 
como ante sismos, es inaceptable el uso de muros de cortante; es preferible un muro dúctil. 

3. MUROS ESTRUCTURALES ESBELTOS 

3.1 Modos de Falla y Criterio de Diseño 

Un prerrequisito para el dise!lo de muros estructurales dúctiles es que la fluencia del refuerzo de flexión 
en zonas de articulación plástica defmidas controle la resistencia, las deformaciones inelásticas y la capacidad de 
deformación de toda la estructura. De esta manera, la principal iucnte de disipación de energía será la plastificación 
del acero a flexión (Fig. 7b y 7e). Se deben evitar Jos modos de falla debidos a la fractura del acero a flexión (Fig. 



7f), a tensión diagonal (Figs. 7c y 7g) o a compresión diagonal causados por cortante (Fig. 7h). Asimismo, se 
deben evitar las fallas causadas por inestabilidad del alma del muro o del refuerzo principal a compresión, "el 
deslizamiento por conante a lo largo de juntas de construcción (Fig. 7d) y la falla por conante o ahderencia a lo 
largo de uniones de barras o de anclajes. 

En la Fig. 8 se muestra la respuesta histerética de un muro estructural controlada por la resistencia al cone. 
Es evidente la continua reducción en la resistencia y en la capacidad de disipación de energía con los ciclos. Por 
el contrario, en la Fig. 9, se presenta la respuesta histerética estable de un muro estructural dúctil. Es claro que 
aun para una ductilidad de desplazamiento igual a cuatro, la respuesta exhibe una capacidad de disipación de energía 
muy buena. El componamiento de muros estructurales dúctiles es comparable con el de columnas; su capacidad 
de rotación plástica es afectada por fuerzas axiales y conantes. 

· Puesto que el área bruta de la sección de un muro estructural es muy grande, las cargas axiales que obrarán 
sobre él estarán muy por· debajo del punto balanceado; debido a lo anterior, una adecuada ductilidad de curvatura 
se logrará si: 

l. Se coloca el refuerzo por flexión en los extremos del muro; y 
2. · Se confinan estos extremos mediante estribos con bajas separaciones. El confinamiento aumentará 

la capacidad de deformación útil del concreto y retrasará el pandeo del acero de flexión. 

Para evitar problemas de cone, el diseño de flexión debe garantizar que: 
l. El" agrietamiento diagonal del muro no OCWTa aun ante los momentos máximos que se pueden 

producir por el muro; 
2. Si ocurriese el agrietamiento diagonal, el cortante sería resistido por el refuerzo del muro, y 
3. Los esfuerzos nominales de cone deben mantenerse bajos para retrasar la falla por deslizamiento 

del muro y para prevenir el aplastamiento del concreto en el alma. 

Los criterios de diseño escritos arriba son fácilmente satisfechos en muros esbeltos cuyo componamiento 
por naturaleza es dominado por flexión. Sin embargo, es prácticamente imposible diseñar los muros robustos para 
que su componamiento sea dominado por flexión. En esos casos es preferible diseñar los muros para que 
permanezcan elásticos ante las cargas máximas anticipadas. 

3.2 Resistencia a la Flexión 

Para diferentes cargas axiales en los muros es factible calcular la relación momento-curvatura empleando 
un programa de computadora. Como se mencionó en el capítulo sobre columnas. este diagrama describe el 
comportamiento del elemento; es similar a un diagrama esfuerzo'-defonnación de un material. ·Afortunadamente, 
los diagramas se pueden obtener en fonna aproximada empleando métodos simples tales como los usados para 
columnas. 

Suponiendo un bloque equivalente de esfuerzos en el concreto a compresión y que el acero a tensión está 
sometido a un esfuerzo igual o menor que el esfuerzo de fl~:e.ncia, se puede obtener por equilibrio de fuerzas en la·' 
sección que la capacidad a flexión de un muro estructural (;Stá dada por la Ec. l. ·1 " 

donde A, es el área de acero a tensión en el muro (refuel"ZO" venical); 
f7 es el esfuerzo de tluencia del acero vertical de los muros; 

(1) 



1, es la longitud del muro; 
N, es la carga axial actuante; y 
e es la profundidad del eje neutro medida desde la libra a compresión máxima. 

Si continuamos con la analogía de muros estructurales esbeltos con columnas, es claro qur. se puede obtener 
una mayor resistencia a la flexión si eoncentramos el refuerzo vertical (a flexión) en las libr;:~ extremas de la 
sección transversal. En la Fig. 10 se presenta la comparación del comportamiento de dos muros c.<bcltos con misma 
cantidad de refuerzo por flexión, pero en donde en uno de los muros el refuerzo está distribuido uuiformemente en 
la longitud del muro y en el otro se ha concentrado en los extremos, manteniendo solamente refuerzo minimo en 
la porción intermedia. De la gráfica se puede concluir que los muros con refuerzo concentrado en los extremos son, 
en comparación con aquellos con refuerzo distribuido, más resistentes y mucho más dúctiles. Este incremento en 
la eficiencia, sin embargo, se puede ver contrarrestada si el acero a flexión alcanza deformaciones dentro del 
intervalo de endurecimiento de deformación ya que la ductilidad disminuye. Es necesario entonces confinar los 
elementos extremos de los muros en donde se concentra el acero (ver sección 3 .4). 

Si colocamos el refuerzo por flexión en el muro en cantidad igual a la requerida por el momento flexionante 
obtenido del análisis de la estructura, es tCóricamente posible la formación de la articulación plástica en cualquier 
parte de la altura del muro. Por tanto, si deseamos que la articulación se forme en la base del elemento es necesario 
diseñar por flexión el resto del muro por arriba del momento último (sobrediseñar). Además, el refuerzo por 
flexión debe cortarse de manera que la articulación ocurra en la base. Con base en información experimental, la 
longitud de la articulación plástica sobre la altura del muro varia entre 0.31. y 0.81 •. Fuera de esta región, las 
varillás deberán tener una longitud igual ala longitud de desarrollo. 

3.3 Resistencia al Cortante 

La resistencia al corte en muros estructurales esbeltos está proporcionada por el concreto y el acero 
horizontal. El componente de la resistencia debida al concreto depende de que hayan aparecido grietas diagonales 
en el alma del muro o que el muro exhiba fisuras por flexión-cortante. En el primer caso, las grietas empiezan 
cerca del centro del alma y aparecen cuando los esfuerzos principales a tensión exceden a la resistencia a tensión 
del concreto. 

Para fmes de diseño, la contribución del concreto a la resistencia se puede tomar de manera conservadora 
igual a la empleada en vigas. En el reglam~nto para estructuras de concreto del Instituto Americano del Concreto, 
se presentan dos expresiones .Uternas para calcular esta contribución; 'sin embargo, las Normas Técnicas 
Complementarias para Diseño y Construcción de Estructuras de Concreto para el Distrito Federal (NTC-Concreto) 
sólo consideran la expresión para vigas. 

La contribución del refuerzo horizontal a la resistencia a fuerza cortante es calculada de manera similar 
al caso de vigas. La única diferencia está en el peralte efectivo d que, para el caso los muros se toma igual a O .81,.. 
Para una longitud de muro dada, el peralte efectivo dependerá de la cuantía y de la distribución del acero vertical. 
Sin.émbargo, se puede demostrar que la hipótesis convencional de to,:~ar cJ:=0.8 1, es razonable. 

Resultados experimentales han indi,cado que, manteniendo las otras v:uiables iguales, se mejora la respuesta 
histerética de muros cuando el refuerzo en el alma es mediante varilldS de diámetro pequeño colocadas ·a 
separaciones pequeñas. 

Con objeto de garantizar la resistencia del muro al agrietamiento diagonal del concreto, es necesario colocar 
una cuantla minima de refuerzo horizontal. Para valores normales de resistencia a la compresión del concreto y 
varillas Grado 400 (Grado 400 se refiere a f, = 400 MPa = 4,200 kg/cm2), la cuantía minima es igual a 0.25%. 
Esta cantidad de refuerzo es adecuada para controlar los cambios volumétricos del concreto. 



De manera similar al caso de vigas y columnas, la resistencia al cortante disminuye en regiones donde fluye 
el refuerzo a flexión. Por tanto, es importante diseñar y detallar refuerzo horizontal por corte. adicional para la zona 
de la articulación plástica. 

El deslizamiento por cortante en muros estructUrales esbeltos es menor crítico que en vigas debido a la 
carga axial actuante y a la distribución uniforme del refuerzo vertical. Este último ayuda a controlar el 
agrietamiento horizontal y resiste el cortante mediante la acción de dovela (transversal ;.¡ eje de la varilla) y cortante
fricción. En planos de deslizamiento potencial es recomendable colocar el acero vertical a una separación igual al 
espesor del muro. Esrudios experimentales han demostrado que la falla por deslizamiento puede retrasarse si el 
esfuerzo cortante nominal es menor de 3 Vf'" en kg y cm2• 

3.4 Confinamiento e inestabilidad 

Como se estudió en el capítulo sobre confinamiento, un adecuado confinamiento del concreto incrementa 
su resistencia a la compresión y su capacidad de deformación (ductilidad). Cuando fluye el refuerzo a flexión del 
muro, los esfuerzos a compresión en el concreto aumentan para equilibrar la tensión, pero si el concreto no está 
confinado, puede alcanzar la falla rápidamente. En este caso la falla se caracterizaría por el aplastamiento y 
desconchamiento del concreto en una gran porción de los extremos del muro. El confinamiento debe extenderse 
sobre la zona de la articulación plástica. ' . 

Para evitar una posible falla por inestabiÍidad de la zona a compresión del muro Ó'ig. 11) es recomendáble 
que el espesor del muro sea mayor o igual a un décimo de la altura de la planta baja del edificio. El pandeo del 
refuerzo principal a compresión se puede retrasar si éste se confina con estribos cerrados separados a seis veces el 
diámetro máximo nominal de la varilla vertical del muro. 

Aun cuando el muro se confme, es probable que pueda fallar por inestabilidad lateral del núcleo confinado. 
Esta falla puede evitarse si se coiÓcan patines en los extremos del muro. En la Fig. 12 se muestran detalles típicos 
del refuerzo transversal en Jos patines. 

3.5 Diseño 

Las NTC-Concreto contienen requisitos para el disello y detallado do muros estrucrurales sujetos a fuerzas 
horizontales en su plano. No se pretende en este acápite transcribir dichos requerintientos; solamente se comentarán 
algunos de ellos. · 

Los edificios, en los cuales los muros resistan la totalidad de las fuerzas laterales, se diseñan con un factor 
de comportamiento sísntico Q=3 (Art. 4.5.2) si se satisfacen los requerintientos para elementos extremos; d• otro 
manera se emplea Q=2. El valor Q;;,-3 p~esupone que la capacidad de disipación de energía y la ductílidcJ dot .. ' 
muro estructural son buenas, de aquí que es indispensable una inspección y supervisión estrictas durante la 
construcción. De particular relevanc¡~ es la colocación del refuerzo transversal, .traslapes y anclaje según los planos 
es'trucrurales. En el Art. 4.5.2.a se indica la distribución del refuerzo vertical por flexión en la longitud del muro 
y el corte del refuerzo. La razón de colocar el refuerzo vertical distribuido en muros robustos obedece a . 
consideraciones de resistencia al cortante. Para muros con relación de aspecto hw /lw mayor que 1.2, el corte.del 
refuerzo longuudinal se hará a una alrura igual a 1.2lw. La razón es la de asegurar un anclaje adecuado del refuerzo 
en la zona de la articulación plástica. 

Para usar Q = 3, los elementos extremos de Jos muros deben confinarse con estribos colocados a pequeñas 
separaciones. Los estribos deberán ser cerrados y de una pieza, ya sea sencillos o sobrepuestos. El diámetro menor 
será varilla del No. 10 (se refiere a JO mm, es decir, de 3/8 puig). Los estribos deben rematar en una esquina con 



dobleces de 135 o, seguidos de tramos rectos de no menos de 10 diámetros de largo. La separación máxima no 
debe exceder de 10 cm. El cumplimiento de los requisitos de detallado anteriores es esencial para confinar 
adecuadamente el concreto, evitar pandeo del refuerzo longitudinal y mejorar la capacidad de disipación de energía 
y ductilidad del muro. 

La expresión para calcular la cuantía del refuerzo vertical p. (Art. 4.5.2c, Ec. 4.7) indica que si h,ll. 
disminuye, la cantidad de acero vertical aumenta, lo cual es consistente con lo discutido para muros estructurales 
robustos (ver sección 4). 

Pv = 0.0025 + 0.5 (2.5- h.,) 
1., 

(ph-0.0025) 

Las NTC-Concreto indican que la separación máxima del refuerzo será· de 35 cm. Esta recomendación 
está basada en criterio y en práctica tradicional, y no en estudios específicos. · 

El esfuerzo cortante máximo se limita a 2 Vf",, en kg y cm2
, para evitar el aplastamiento del concreto 

asociado a fallas por compresión diagonal. La sección critica por corte está a media altura de entrepiso. 

4. MUROS ESTRUCTURALES ROBUSTOS 

4.1 Tipos de Muros 

Se denomina muro estructural robusto a aquél con una relación de aspecto h..fl. menor o igual que dos. 
De acuerdo a su compoi'tarniento se les puede clasificar en·tres categorías: 

l. Muros elásticos. Es usual que la resistencia de muros bajos sea tan alta que respondan en el 
intervalo elástico ante sismos intensOs. La mayoría de los muros pertenece a este tipo. 

2. Muros que pueden cabecear. Es el caso de muros que resisten la mayor parte de la carga lateral 
aunque soportan una carga vertical relativamente baja. En este caso la capacidad del muro está limitada por la 
resistencia a volteo. Si la cimentación se diseña para este tipo de comportamiento el muro permanece elástico. 

3. . Muros dúctiles. En algunas ocasiones no es posible diseñar la cimentación de manera que los 
muros permanezcan en el intervalo elástico. Entonces es necesario diseñar los muros para que exhiban un 

. comportamiento inelástico limitado. 

Es común que la resistencia a flexión de estos muros sea tan alta que es difícil desarrollarla sin que fallen 
por corte antes. Es importante notar que este tipo de falla puede aceptarse si las demandas de ductilidad 
(desplazamiento) son mucho menores que las requeridas para muros esbeltos o acoplados. Estos muros deben 
identificarse como muros con ductilidad restringida. 

4.2 Resistencia a la Flexión 

Para resistir el momento flexionante, usualmente es suficiente colocar refuerzo vertical minimo distribuido .•. 
uniformemente. El principal problema es cómo resistir la fuerza cortante. Al igual que para los muros esbeltos, 
la distribución uniforme del acero vertical ayuda a resistir el deslizamiento por cortante mediante los mecanismos 
de cortante-fricción y acción de dovela de las varillas. 



4.3 Resistencia al Cortante 

En los primeros ensayes ante carga lateral realizados en muros bajos, se aplicó 1> fuerza concentrada en 
las esquinas .de los tableros. !.os muros robustos, cargados de esta manera, pueden resistir cargas imponantes 
debido a la formación de un puntal de compresión interno. Sin embargo, los muros JObustos son generalmente 
cargados mediante cargas puntuales transmitidas por los diafragmas de piso en cado hivel. En estos casos el 
mecanismo resistente de puntales de compresión no es tan eficiente como en el caso de. carga concentrada. 

Al igual que en los muros estructurales esbeltos, es indispensable la colocación de refuel7.0 horizontal para 
resistir pane del conante. Sin embargo, también es necesario colocar refue17.0 venieal para tomar el conante. Si 
observarnos la Fig. 13, es claro que para equilibrar el componente venical del puntal a compresión, es necesario 
un tensor, es decir, refuerzo vertical. Se concluye que el cortante solamente se puede resistir si se coloca refuerzo 
venieal. La cuantía mínima de refuel7.0, tanto horizontal como venical, será igual a 0.25% como para el caso de 

, muros esbeltos. 

En la Fig. 14 se presentan esquemáticamente los modos de falla por conantr. de muros robustos. Se 
·produce una falla por tensión diagonal (Fig. 14a) cuando el refue17.0 horizontal es insuficiente para controlar la 
grieta. La resistencia a tensión diagonal depende de cómo se aplica la fuerza conante. Así, si se puede distribuir 

. la fuerza a lo largo del muro, el agrietamiento por tensión diagonal no será sinónimo de falla (Fig. 14b). 

Si el esfuel7.0 conante es elevado y el refuCI7.0 horizontal es adecuado, el concreto puede aplastarse bajo 
la compresión diagonal (Fig. 14c). Este caso es típico en muros con patines con una resistencia a la flexión elevada. 
A menudo, el aplastamiento puede.extenderse sobre la longitud del muro (Fig. 14d). La falla por compresión 
diagonal conduce a una rápida pérdida de resistencia y debe evitarse cuando se diseñen los muros. Los reglamentos 
de construcción (ver sección 3.5) limitan el esfue17.0 conante máximo que se puede aplicar para asegurar que la falla 
por compresión no disminuya la ductilidad disponible. 

Como se mencionó arriba, las fallas por compresión o tensión diagonales se evitan si se limita el esfuel7.0 
conante nominal y si se coloca refuCI7.0 horizontal. Por tanto las deformaciones inelásticas (fluencia) ocurrirán 
en el refuel7.0 venieal. Después de alguno ciclos de carga, es posible que ocurra un deslizamiento de la base. Este 
fenómeno reduce la resistencia y la rigidez, la última panicularmente a bajos niveles de desplazamiento, lo que trae 
como consecuencia una disminución en la energía disipada. Debido a este desplazamiento, la fuerza de compresión 
en la zona a compresión de la flexión, se transmite a través de superficies no uniformes de la grieta. Esto conduce 
a un mayor deterioro que se manifiesta en aplastamiento y desprendimiento ~el concreto. El daño en el concreto, 
a su vez, reduce la adherencia del acero venieal y la rigidez de la acción de dovela. Eventualmente el principal 
mecanismo resistente será el pliegue del refuel7.0 venieal. 

4.4 Control del D~slizamiento por Cortante 

Ensayes en muros han indicado los efectos negativos que desplazamientos por conc excesivos producen 
en la respuesta histerética. Tan.bién han evidenciado el mejoramiento del componamiento cuando se coloca refue17.0 
diagonal que cruza el plano de des!íiuniento para reducirlo y para resistir el conante dé' deslizamiento. En las Figs. 
15a y 15b se presentan las respuestas histeréticas de un muro robusto que falló por deslizamiento sobre la base. 
La respuesta de la Fig. !5c corresponde a un muro con refue17.0 diagonal (Fig. 16) diseñado para resistir el 30% 
del conante de deslizamiento; es notable el cambio en las curvas. Para controlar el desplazamiento en la base se 
ba propuesto que el 50% del conante sea resistido por acero diagonal y el resto por acción de dovela. Para. este 
último se ha propuesto que sea igual a 0.25 veces la resistencia a tensión del refue17.0 venieal. 



4.5 Control de la Tensión Diagonal· 

Para resistir la fuerza de tensión diagonal se debe colocar refuerzo horizontal que equilibre el cortante que 
actúa sobre un plano de falla supuesto con una inclinación a 450. Si existe acero diagonal (ver r.occión anterior) 
se deberá considerar el componente horizontal de la resistencia. 

4.6 Diseño 

Los comentarios de diseño según NTC-Concreto se presentan en la sección 3 .S. 

S. SISTEMAS MIXTOS MURO - MARCO 

Es común el empleo de muros estructuciles esbeltos en combinación con marcos de ac"'ro o de concreto 
reforzado: En estos casos, los muros se construyen entre columnas, tal que los elementos e>~ remos del muro sean 
las propias columnas. El sistema mixto man:o-muro combina las ventajas de ambos componr.utes. Así, marcos 
dúctiles pueden disipar energía en los pisos superiores de un edificio. Por otro lado, dada la rigidez de los muros, 
las distorsiones de entrepiso (desplazamiento relativo entre altura) estarán dentro de los límites permisibles. 

Ante cargas laterales, un marco se deforma principalmente en modo de corte (Fig. 17), mientras que un 
muro se comporta como un voladizo vertical dominado por flexión. Dada la compatibilidad de desplazamientos 
obligada por las losas de piso, el marco y los muros comparten la resistencia en los pisos inferiores pero se oponen 
en los superiores. 

En comp3JO!Ción con un muro aislado ante cargas laterales, la interacción con el marco produce menores 
momentos máximos (en la base), pero fuerzas cortantes -mayores. Esto aumenta la tendencia a una falla por corte. 
Lo anterior es particularmente importante si estudiamos la vieja práctica de algunos despachos de cálculo estructural 
de diseñar el marco (sin muros) para resistir la carga gravitacional y el (los) muro(s) de manera separada (sin 
marco) para resistir la carga lateral total. Puesto que para un muro conectado a un marco, el momento máximo 
es más bajo que el obtenido del análisis de un muro como voladizo, el diseño por flexión sería conservador. Sin 
embargo, el diseño por corte sería peligrosamente no conservador ya que los cortantes en el muro diseñado como 
voladizo son menores que los obtenidos en muros conectados a marcos. 

Mientras más flexibles son los muros, mayores serán los cortantes que deben ser resistidos por las columnas 
de los mareos. En realidad la contribución de los muros a tomar cortante es en los pisos inferiores. 

En algunas ocasiones, la resistencia y rigidez de la cimentación no son suficientes para evitar el 
levantamiento del muro· por·cabecM>. r..ste fenómeno se traduce en cargas axiales mayores sobre el muro que 
aumentan su resistencia a la· flexión. E:;te aumento, extrañamente quizá, no es conveniente, ya que aumenta la 
fuerza cortante. Si este incremento no es tomado en cuenta se puede dañar al muro por corte prematuramente. 
Además, el levantamiento del muro introduce cortantes en vigas transversales para los que generalmente no son 
diseñadas. EstaS fuerzas cortantes se traducen en fuerzas axiales a tensión en columnas en el extremo opuesto de 
las vigas. Si esta fuerza de tensión no se consideró en el diseño y detallado de las columnas, es posible que se 
formen articulaciones plásticas en zonas no detalladas para ello. 

Análisis dinámicos más refmados han indicado un buen comportamiento de sistemas mixtos bien detallados 
en los cuales los muros se extienden de la base a parte de la altura del edificio. 



Los comentarios hechos en las secciones anteriores sobre el confinamie¡¡to, anclaje y deslizamiento son 
aplicables a este caso. 

6. MUROS ESTRUCTURALES ACOPLADOS ... 
6.1 Ventajas de los Muros Acoplados 

Una desventaja potencial de los muros estructurales con comportamiento controlado por flexión es que la 
mayor parte de la disipación de energía ocurrirá mediante plastificación del refuerzo a flexión, lo que está asociado 
al peligro de una falla por deslizamiento en la articulación plástica. Este tipo de daño r.s dificil de reparar puesto 
que,' por lo general, los muros resisten la mayor parte de las cargas gravitacionales dr.l edificio. 

Si consideramos el caso de dos muros acoplados, la rigidez del sistema aumentará con el peralte de las 
vigas de acoplamiento. Sin embargo, la principal ventaja de este tipo de sistema cc.tá en su comportamiento 

\ 
inelástico. La deformación de los muros ante cargas laterales causan grandes desplazamientos relativos entre los 
extremos de las vigas de acoplamiento (Fig. 18). Esto provoca la formación de articulaciones en los extremos 
mucho antes de la fm:mación de las articulaciones en los muros mismos. La estructura puede disipar una cantidad 
significativa de energ(a a través de la sola fluencia de las vigas acopladas. Debido'a la respuesta del edificio en el 
segundo y tercer modo de vibración, aun en medio ciclo de desplazamiento del muro, las vigas de acoplamiento son 
sometidas a varias ciclos de mo.mento. 

Una ventaja adicional del sistema es que si las vigas son severamente dañadas durante un sismo, se pueden 
reparar de manera relativamente fácil sin dejar al edificio fuera de servicio. Aun más, si las vigas son destruidas 
completamente, el edificio tiene la redundancia estructural que le brindan los muros trabajando de manera 
independiente, lo que evita su colapso. 

6.2 Criterio de Diseño 

Para garantizar un comporamiento adecuado de los muros acoplados se debe satisfacer que: 
1 . La formación de articulaciones plásticas en las vigas de acoplamiento debe ocurrir antes que la 

plastificación de los muros; y 
2. Las vigas de acoplamiento deben ser detalladas para obtener buenas características de disipación 

de energía. 

El primer requisito es satisfecho si se disedan los muros de manera que la resistencia nominal al cortante 
sea mayor que el cortante consistente cuando se alcanza la cap~idad_a. flexi<'n del muro. Esta capacidad se calcula 
considerando la reducción en la carga axial debido a la form~ción, de a<:ücu.lvciones plásticas en las vigas de 
acoplamiento. En efecto, al fluir las vigas. las fuerzas cortantes en ellas se traducen en una reducción en las fuerzas 
axiales en los muros. Si la carga axial neta en el muro de sotav~nto es baja, se r .. ducc la resistencia al corte y se 
favorece la degradación por deslizamiento. 

Respecto a la resistencia de las vigas de acoplamiento, es importante señalar que la re!áción claro-peralte 
de las vigas de .acoplamiento. es menor de.dos, lo que resulta en elementos vulnerables a fallas por cortante. 



6.3 Diseño de Vigas de Acoplamiento. 

Las primeras vigas de acoplamiento se reforzaron por corte de manera convencional, es decir, aplicando 
conceptos para vigas espeltas y colocando estribos ortogonales al eje a baja separación. Sin embargo, su respuesta 
ante sismos ha sido deficiente. Las vigas así reforzadas fallan por tensión diagonal con degradación muy severa 
o por deslizamiento cerca del muro (Figs. 19a y 19b). Las razones de este comportamiento son los altos esfuerzos 
cortantes nominales que aceleran la degradación por corte y la distribución no lineal de esfuerzos, la cual es 
diferente de la supuesta por la teoría convencional de vigas. En efecto, el refuerzo longitudinal de la viga 
permanece a tensión en todo el claro. de manera que el cortante se transmite por medio de un puntal diagonal (Fig. 
19c). 

Puesto que el concreto se degradará ante ciclos de carga, es necesario resistir la compresión diagonal a 
través de varillas diagonales que puedan resistir todo el componente inclinado de la fuerza cortante. El mínimo 
número de varillas es cuatro. Se deberán colocar estribos cerrados a 10 cm máximo para evitar el pandeo de dicho 
refuerzo. El refuerzo deberá anclarse en el muro para permitir su fluencia. Según NTC-Concreto el anclaje será 
igual a 1.5 veces la longitud de desarrollo de las varillas. Este incremento pretende disminuir la concentración de 
esfu~rzos en el anclaje. En la Fig. 20 se presenta el comportamiento de vigas de acoplamiento reforzadas 
convencionalmente y reforzadas con acero diagonal. Es importante observar las excelentes características de 
disipación de energía de estas últimas. Los detalles del refuerzo de una viga de acoplamiento se ilustran en la Fig. 
21. : Para evitar el desprendimiento del concreto agrietado, es necesario colocar refuerzo horizontal y vertical 
núnimo que funcionen como una canasta. Este refuerzo debe cumplir los requisitos para acero por cambio 
volumétricos y se colocará en dos capas, próximas a las caras de la viga, por afuera del refuerzo diagonal. 

7. MUROS DIAFRAGMA DE CONCRETO REFORZADO 

7.1 Características 

El comportamiento sísmico de marcos con muros diafragma (o de relleno) de concreto reforzado depende 
del espesor relativo de los últimos con respecto a las dimensiones de vigas y columnas del marco. En efecto, si 
los muros diafragma son muy delgados, el marco se deformará como un marco sin muros; en este caso la energía 
se disipará en las vigas y columnas. Por el contrario, si el muro tiene un espesor alto, el marco con muros 
responderá como un muro estructural, de manera que la energía se disipa<á mediante fluencia en la base de la 
estructura. Para muros diafragma de espesor intermedio, el marco con muros se comportará como un muro 
estructural para bajos niveles de desplazamiento. Para desplazanuentos elevados, los muros diafragma se 
comportarán como puntales equivalentes de compresión y la estructura responderá como un marco arriostrado. 
Debido a la degradación gradual de los tableros se logrará una significativa cantidad de energía disipada. Aunque 
el comportamiento de este tipo de sistemas no es tan bueno como el de muros acoplados, ofrece un incremento en 
resistencia. rigidez y disipación de energía comparado con un marco simple, siempre y cuando el marco y los muros 
diafragma se diseñen y detallen adecuadamente. 

:· 

7.2 Criterios de Diseño 

Los posibles problemas de diseño en el empleo de muros diafragma y sus soluciones son: 
l. ·Flexibilidad de los tableros. Puesto que los muros diafragma son mucho más rígidos que el marco, 

es posible que la estructura falle por fluencia en la base. Para este caso, se recomienda que los muros diafragma 
se compongan de tableros separados por juntas verticales, o bien que la carga asociada a la falla por flexión sea 
superior que la que produciría el aplastamiento del puntal de compresión. 

2. El puntal diagonal de compresión introduce en las columnas fuerzas cortantes elevadas. Para evitar 



una falla en la columnas se requiere usar una alta cantidad de refuerzo transversal de manera que resista todo el 
cortante transmitido cuando el muro diafragma se agriete. Así, la resistencia al corte en los extremos de la columna. 
deberá ser mayor que la carga de agrietamiento del muro diafragma (por lo general el ~.:.fw:rzo de agrietamiento 
es del orden de 1.8 v'f' ,, en kg y cm'): 

3. El muro diafragma puede desprenderse del marco y no disipar energía. Para evitar ello se 
recomienda la colocación de una cuantía mínima de acero vertical y horizontal igual a 0.0025 con una separación . 
máxima de varillas de 30 cm. Este refuerzo deberá estar anclado al marco. 

Lo discutido anteriormente es válido para el caso que se quiera que el muro diafragma contribuya a la 
resistencia y rigidez ante cargas laterales del edificio. Si el muro es divisorio únicamente, se deberá separar del 

'- marco por medio de una junta elástica. . 

8. DETALLADO 

En las secciones anteriores se han hecho varias observaciones respecto a la influencia del detallado en ·el 
comportamiento de los muros estrucrurales. A continuación se enfatizan los aspectos de juntas de construcción· y' 
anclaje. La importancia del confinamiento ha sido destacada en otras secciones. 

8.1 Juntas de Construcción 

Los muros estrucrurales de concreto nonnalmente se construyen colando por tramos, mismos que queda!¡ • 
separados por juntas de construcción. Estas juntas tienen, a menudo, una resistencia dudosa. En efecto, durante 
la compactación del concreto el material más pesado, los agregados, se precipitan al fondo de la capa de colado. 
Por tanto, en la parte superior existirá un mayor contenido de pasta con relación agua/cemento más alta (de acuerdo 
a Abrarns, a mayor relación agua/cemento, menor es la resistencia). 

Para evitar el deslizamiento a lo largo de juntas horizontales es necesario colocar suficiente refuerzo vertical 
(acero en el alma) con baja separación o acero diagonal (ver sección 4.4) para resistir el cortante mediante el 
mecanismo de fricción-cortante. Debido al desplazamiento relativo a lo largo de la junta rugosa, la junta se abre 
(un valor típico es del orden de 0.2 mm). Si algunas varillas cruzan la junta, éstas quedarán sometidas a fuerzas 
de tensión q\le serán equilibradas por la compresión a ambos lados de la junta. La resistencia asociada a este 
mecanismo es proporcional al área tra¡¡sversal del acero que atraviesa la junta y al esfuerzo en las varillas. Para 
desplazamientos relativos pequeños (del orden de 0.2 mm o meno~). el mecanismo de cortante-fricción es razonable. 
Por tanto, el cortante rasante resistente será función de la fuerza nonnal a la junta y de la fuerza desarrollada por 
las varillas que la cruzan multiplicados por un coeficiente de fricción. De esto último se desprende la necesidad 
de incrementar la rugosidad de juntas de construcción. Las juntas de construcción deben estar libres de polvo, 
panículas o cualquier otra sustancia que afecte la adherencia con el nuevo concreto. Ensayes de laboratorio han 
in~icado que el uso de aditivos no modif1ca sustancialmente la resistencia al corte. 

El refuerzo vertical mínimo es suficiente para controlar el desplazamiento en la base si el esfuerzo axial 
sobre el muro es igual o mayor de 4.2 kg/cm2• 

8.2 Anclaje 

El refuerzo vertical en muros, ya sean esbeltos o robustos, debe anclarse en la base del muro; esto es 
evidente. Parecería que el anclaje del refuerzo del alma no es tan necesario en la parte superior del muro; sin 
embargo, es de similar importancia, en panicular en muros bajos en los cuales la mayor parte del cortante es 



resistido por el refuerzo venical ~pués del agrietamiento del ·concreto. Se deberán emplear ganchos en la pane 
superior para garantizar un adecuado anclaje. Un aspecto relevante son las uniones de varillas, en panicular cerca 
de la base del muro. Las NTC-Concreto prohiben traslapes de cualquier tipo en la zona de la aniculación plástica. 
En el caso de muros, la colocación de traslapes en zonas con esfuerzos altos es más detrimental que en el caso de 
columnas o vigas debido a la falta de un adecuado confinamiento lateral (hacia fuera del plano del muro) por la 
geometría del elemento. 

El refuerzo horizontal se debera anclar en los extremos y, de preferencia, dentro de los elementos extremos 
confinados. 

En ocasiones no se presta suficiente atención a la separación entre las varillas, panicularmente aquellas 
colocadas en los elementos extremos. Es común observar el uso de paquetes de varillas de gran diámetro muy 
próximos entre sí lo que dificulta la adecuada colocación y compactación del concreto. Una mala práctica de colado 
se traduce en boquedades que reducen la adherencia del refuerzo, lo que a su vez conduce a una disminución en 
la resistencia, rigidez y capacidad de desplazamiento del muro. Se debe tener especial cuidado en supervisar dicha 
condición. 
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Fig. 21 Detallt:S del refuerzo de una viga de acoplamiento 



3. COMPORTAMIENTO ESPERADO 

Puesto que la respuesta de uniones viga-colu.mua está controlada por mecani•mos de·. corte y adhereÍ1cia, 
que tiene un comportamiento histerético pobre, no es posible.considerar a la unión como una fuente importanle de 
disipación d.e energía. Por lal¡to, la unión debe experimentar oajos niveles de agrieromimlco y plastilicación. La 
unión debe detallarse de manera que sus deformaciones no contribuyan signific;¡t ivamc111~ a la distorsión del 
entrepiso (se entiende por distorsión al cociente del desplazamiento relativo _entre la altura dr. r.ntrepiso). Uniones 
bien diseñadas contribuyen en 20% a la distorsión total. 

Como ejemplo, una unión de fachada estará sometida a las fuerzas indicadas en la Fig. 2. En la Fig. 2b 
se presenta la distorsión angular de la unión. El agrietamiento de las vigas en las caras de las columnas, y el 
lisuramiento de las columnas en las panes superior e inferior de las vigas son el resultado del deslizamiento del 
refuerzo a través de la unión. Es común suponer en el análisis de edilicios que las condiciones de apoyo de las 
vigas en las columnas son iguales a un empotramiento. En realidad, el refuerzo de las vigas se deslizará aun par¡¡ 
bajos niveles de esfuerzo, de manera que un empotramiento perfecto no es posible. La uuión <e deforma en cortante 
por las fuerzas resultantes que obran en la unión (Fig. 2c), las cuales producen ten.<ión a lo largo de una diagonal 
de la unión y compresión a lo largo de la otra. Las primeras grietas diagonales aparecen cuando los esfuerzos 

. principales de tensión exceden la resistencia a tensión del concreto. Puesto que las grietas son similares a las grietas 
por cortante en una viga, las primeras recomendaciones de diseño se basaron en ecuaciones adaptadas de 
requerimientos de corte para vigas. Es importante notar que las magnitudes de las fuerzas a las que se somete una 

· unión son varias veces las aplicadas en vigas y columnas. ' ; 

Ante sismos, las vigas que llegan a la unión en lados opuestos probablemente estarán sujetas a momentos 
flexionantes de signos opuestos. Los factores más importanles a considerar en el diseño de uniones viga-columna 
incluyen: 

l. 
2. 
3. 

Cortante.· 
Anclaje del refuerzu. 
J:ransmisión de carga axial. 

4. TIPOS DE UNIONES EN MARCOS DE CONCRETO REFORZADO 

4.1 Según su Configuración Geométrica 

De acuerdo al tipo de anclaje de las varillas de las vigas,-las uniones se pueden clasificar en interiores (las 
varillas pasan rectas a través de la unión, Fig. 3) y en exteriores Oas barras se anclan mediante gancbos, Fig. 4). 
Atendiendo a la configuración de los elementos adyacentes, existen varios tipos de uniones exteriores. Por claridad 
en el dibujo no se muestran las losas de piso (monolíticas con las vigas). 

4.2 Según ei lr;;;:rvalo de Comportamiento 

Aunque es prcfc iible diseña¡" las uniones para que permanezcan en el intervalo elí .ico, es muy posible que 
ocurran deformaciones iuelásticas en ella si los elementos adyacentes, vigas o columnas, se deforman plásticamente. 
En este caso las deformaciones inelásticas a lo largo de las varillas penetrarán la junta; esta unión será del tipo 
inelástico. Por otro lado. es posible diseñar un marco de manera que se aniculen las vigas lejos de la unión (Fig. 
5), de manera que esta permanezca. en el intervalo elástico. Para este tipo de marcos la unión será elástica. 
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l. INTRODUCCION 

El diseño de uniones ba sido un aspecto que no ha =ibido la debida atención por panc de investigadores, .• • 
y de profesionales de la construcción y diseño. A menudo se argumenta que la importancia que se la ba dado 
recientemente a las uniones, en particular la de vigas con columnas, es exagerada ya que no existe evidencia 
abundante de fallas en sismos pasados. Esta idea se basa en que los problemas en marcos de concreto reforzado 
se han presentado por diseños mal concebidos en vigas y, panicularmente, por un detallado ¡nadecuado de columnas. 
Sin embargo, sismos recientes, como el de El Asnarn en 1980 (Fig. !),los de México eQ 1985, San Salvador en 
1986, Loma Prieta en 1989, y el de Los Angeles en 1994, han evidenciado fallas por corte y de anclaje en uniones 
viga-columna. 

Es común que los diseñadores olviden el detallado de las uniones. Se deja al constructor la definición de 
detalles criticas que influyen en el comportamiento de la estructura. Las uniones son criticas porque aseguran la 
continuidad del edificio y porque transmiten fuerzas de un elemento a otro. As!, las cargas y fuerzas deben 
transmitirse del sistemll de piso a las trabes, de ellas a ·Jas columnas, y de las últimas a la cimentación. La 
transferencia de fuerzas enue los elementos depende del detallado cuidadoso de las uniones y de la supervisión 
minuciosa que asegure que la fabricación y la construcción sigan las instrucciones o intenciones del diseñador. 

2. CRITERIOS DE DISEÑO DE UNIONES VIGA-COLUMNA 

Los criterios de diseño de uniones viga-columna se pueden formular como sigue: 
l. La resistencia de la unión debe ser mayor o igllal que la máxima demanda que corresponda a la 

formación del mecanismo de colapso del marco. Esto eliminará la necesidad de reparar una región inaccesible y 
que sufre deterioros de resistencia y rigidez considerables si se somete a acciones cíclicas en el intervalo inelástico. 

2. La resistencia de la columna no debe afectarse por una posible negro.~ación de resistencia de la 
wlión. 

3. Ante sismos moderados. las uniones deben responder en el intervalo elástico. 
4. Las deformaciones de la unión no deben contribuir significativ""'":.lle al desplazamiento de 

entrepiso. 
5. El refuerzo en la unión, necesario para-garantizar un comportamiento satisfactorio, no debe 

dificultar la construcción. Una unión típica conecta elementos provenientes de tres direcciones; se debe evitar la 
interferencia de las varillas .que vienen de todas las direcciones. 

SI 
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La losa de piso ha sido incluida en alguno cspecimcnes. De acuerdo a lo observado, se ha destacado la 
participación de la losa en el confinamiento de la unión y en la capacidad a flexión de las vigas. Se ha encontrado 
que la contribución del refueno de la losa sumado a aquélla del acero de la viga, allltlenta la resistencia a momento 
negativo (lecho superior a tensión). 

Se ha encontrado que un deficiente comportamiento de la adherencia afecta severamente la rigidez y 
capacidad de disipación de energía de la unión. Aun ~. el deterioro en la adherencia modifica el mecanismo de 
transmisión de fuerza conante. En la Fig. 8 se presentan las respuestas .histeréticas para dos modelos, llamados 
A y O. Para el espécimen A se aprecian lazos con baja disipación de energía (área interna reducida) y deterioro 
de la rigidez debidos a un anclaje inadecuado de las barras rectas, mientras que las curvas para el modelo O exhiben 
una respuesta estable con buena disipación de energía. 

Los parámetros que influyen en la adherencia de las varillas a uavés de las uniones son: 
l. Confinamiento, que afecta significativamente el comportamiento de la adherencia bajo condiciones 

sísmicas. La adherencia de la banas de vigas puede mejorarse si se aumenta el confmamiento, ya sea mediante una 
mayor carga axial o por ·medio del refuerzo longirudinal interior de la colUmna.. 

2. Diámetro de la varilla. Aunque no afecta significativamente la resistencia ala adherencia, sl limita 
la fuerza máxima que puede ser transferida por este mecanismo. Por tanto, la relación entre el diámetro de las 
varillas con respecto a las dimensiones de la unión debe mantenerse constante (límite superior). Mientras mayor 
es esta razón. aumenta la probabilidad de falla de la adherencia. 

3. Resistencia a la compresión del concreto. No afecta de manera iml>!'.nante ya que la adherencia 
depende de la resistencia 'a la tensión del concreto. 

4. Sepanl:ión entre las varillas. Si la separación es menor de cuatro veces el diámetro de la varilla, 
la resistencia de adherencia disminuye en un 20% . . 

S. Tipo de corrugación. La reacción de la corrugación contra el concreto circundante es la fuente 
~ imponante de la adherencia. Debe considerarse la posición de las varillas durante el colado. En efecto, si se 
colocan 30 cm o más de concreto por debajo de la varilla, la resistencia a la adherencia disminuye. 

6. UNIONES EXTERIORES VIGA-COLUMNA 

Puesto que en una unión exterior sólo se conecta un viga a la columna, en la dirección de esrudio (Fig. 9), 
la fuerza conante en la unión será menor que la que se aplica en uniones interiores de dimensiones y refuerzo 
iguales. De las resultantes del dibujo, la fuerza conante horizontal en la unión es igual a 

VJh = T - Vcol ... 
Análogamente alas uniones interiores, se distinguen dos mecanismos de resistencia al conante: el del puntal 

diagonal de compresión y el de la armadura . . 
Con objeto de obtener un componamicnto adecuado de uniones exteriores ambos lechos de las varillas de 

las vig'IS deben doblarse hacia la unión; el gancho <kbe colocarse lo más cerca de la cara externa de la columna 
como •• posible, a meiios que la columna sea muy profuntla (ya que seria un muro esbelto). 

De acuerdo a la gráfica, para resistir los momentos flexionantes y las fuerzas conantes sísmicas, se formará 
un puntal d1agonal (ver Fig. 9) entre el radio del doblez de la varilla superior y la esquina inferior derecha de la 
unión. Es imponante destacar que pan mantener este mecanismo de transferencia de carga es indispensable 
confinar la unión con refuerzo transversal. 

5'i 



5. MECANISMOS DE RESISTENCIA AL CORTE EN UNIONES INTERIORES 

Un marco de concreto reforzado, diseñado según el Reglamento de ConslrUCciones pan. el Distrito Federal 
(RDF-87) debe disipar energía ante cargas inducidas por sismos, mediante la formación de aniculacioncs plásticas 
en las vigas. Cuando éstas desarrollan sus resistencias máximas, las uniones estarán sujetas a fuerzas cortantes 
elevadas. 

Bajos los efectOs sísmicos, se generan momentos flexionan tes y fuerzas conantcs en vigas y columnas que 
esfuerzan al núcleo de la unión como se ilustra en la Figs. 6a y 6b. En este dibujo las resultantes de los esfuerzos 
de tensión se denotan como T, y las resultantes de esfuerzos de compresión en el concreto y acero se identifican 
como C. 

Por equilibrio de fuerzas horizontales tenemos que 

vjh = TB + T' B - ve 

donde V, es el promedio de las fuerzas cortantes de las columnas superior e inferior. El conante en columnas es 
el correspondiente al desarrollo de los momentos máximos en la vigas. 

Se han identificado dos =anismos de resistencia al cene en uniones interiores. El mccartismo del puntal 
diagonal de compresión (Fig. 6c) se forma a lo largo de la diagonal principal de la unión como resultante de los 
esfuerzos verticales y horizonwl:s de compresión que actúan en las secciones criticas de vigas y columnas. Es 
imponante notar que el puntal se desarrolla independientemente de las condiciones de adherencia de varillas dentro 
de la unión. En este mecanismo, el nudo·fallará cuando el puntal lo haga por compresión-conante. En la Fig. 7 
se muestran los lazos histeréticos de una unión que falló por conante. · 

En el segundo mecanismo, llamado de armadura, se forman pequeños puntales diagonales distribuidos en 
la unión (Fig. 6d). Estos puntales deben ser equilibrados por esfuerzos de tensión en el refuerzo venical y 
horizontal, y por esfuerzos de adherencia a lo largo de las barras de vigas y las varillas externas de la columna. 
Este mecanismo es posible únicamente si se mantiene una buena adherencia a lo largo del refuerzo de vigas y 
columnas. Sin embargo, es dificil mantener una buena adherencia después de la fluencia del acero. Conforme la 
adherencia se deteriora (y, por tanto, las varillas se deslizan dentro de la unión) el mccartismo de la armadura se 
degrada, de manera que el puntal diagonal de compresión tiene que resistir la mayor pane de las fuerza conantes 
en la unión. 

Las expresiones de diseño de las Normas Técnicas Complementarias de Diseño y Construcción de 
·· Estrucruras de Concreto (NTC-Concreto) se basan en el mecanismo del puntal diagonal a compresión. 

Ensayes de laboratorio han indicado que la resistencia al cene de uniones aumenta can la resistencia del 
concreto. 

. ' . 
Por otro lado, se ha mostrado que es necesario co;~ una cantidad mínima de refuerzo transversal ?atoe· · 

mantener el concreto y la resistencia al cene. Tambitn se ha notado que si se incrementa la cantidad de acero 
lateral en la unión, no se obtienen mayores resistencias al cene. 

Los resultados de ensayes indican que la presencia ·de vigas transversales, sean cargadas o no, mejoran el 
componamíento de la unión porque contribuyen a preservar la integridad del concreto del núcleo. En forma similar, 
el ancho de las vigas tambitn influye·en el componamícnto. 

Se han aplicado diferentes niveles de carga axial en la columna en ensayes de laboratorio. Los resultados 
indican que la carga axial en la columna no influye en la resistencia de la unión. 
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por estribos ccrndos de una pieza, scncillos o sobrqruestos. Los estribos deben rcmawsc con dobleces de 135 
grados, seguidos de tramos rectos de no .menos de· 10 diámetros de largo. La separación no debe excCdcr de la 
cuana pane de la menor dimensión transversal del elCIIICIIIO, ni de 10 cm. Los requisitos anteriores l;>uscan 
preservar la integridad del concreto de manera que se mantenga el mecanismo de transferencia del puntal diagonal 
de compresión. Es importante éumplir estrictamente con los requisitos anteriores para eviw daños severos, difíciles 
de reparar, en la unión. Si el nudo está confinado como se indicó arriba, las NTC-Concreto permiten usar la mitad 
del refuetZO transversal minimo. Esto reconoce que las trabes que llegan a la unión la confinan por lo que no se 
requiere la misma cantidad de acero lateral que para nudos no confinados. 

El segundo aspecto importante en el disei!o es el anclaje de las varillas. Para eviw fallas de adherencia 
que, como ya se dijo, afectan la rigidez y capacidad de disipación de energía de la unión, las NTC-Concreto señalan 
que el diámetro de las barras de vigas y columnas que pasen rectas a través de la junta deben seleccionarse de 
manera que la dimensión del elemento en la dirección de la varilla sea cuando menos 20 veces el diámetro de ella. 
Así, por ejemplo, si la columna tiene una profundidad de 50 em, el diámetro máximo de varilla que puede usarse 
es del No. 25 (la designación esta en milimetros y con:esponde .a una varilla de 1 pulg de diámetro) .. Se permite 
que el peralie de la viga sea 15 veces el diámetro cuando más del 50% de la carga lateral es resistida por muros 
estructurales o cuando la carga axial de la columna superior al nudo es alta. 

Para juntas exteriores, como se explicó, las Varillas deben terminar en ganchos a 90 grados. La longitud 
de desarrollo se mide desde el plano externo del núcleo de la columna hasta el paóo externo de la barra en el 
doblez. La ec11ación para calcular la longitud de desarrollo en kg y cm' es 

Lh = 0.076 d ~ 
b .¡r;r 

donde d,.es el diámetro de la varilla. El tramo recto después del doblez no será menor de 12d,. 

Un úitilno aspecto relevante con uniones viga-columna es que las vaijllas longitudinales de las vigas deben 
pasar por el núcleo de la columna. Esto se debe a que no existe suficiente infonnación experimental que permita 
extrapolar los requisitos de diseño vigentes a casos en los que el refuetZO pase o se ancle afuera de la columna. 
El refuerzo de los modelos ensayados que sirvieron de base para la formulación de los requerimientos de las NTC
Concreto se anclaba o pasaba a través del núcleo. 

8. UNIONES DE ESQUINA 

Las uniones de esquina, o de rodilla. empleadas en marcos planos o en otras estructuras, presentan un 
problema especial de detallado. La esquina puede esw sujeta a fuerzas que la traten de abrir o de cerrar (Fig. 11). 
Una situación similar ocurre cuando dos muros se in··rscr•.u. Dcsafor>.mactc.mente no existe suficiente información 
sobre el comportamiento de este tipo de uniones y d .t las Jel siguient~ tipo antes cargas cíclicas. La discusión que 
sigue es válida para cargas monótonas. 

Ensayes de laboratorio han indicado que la falla de este tipo de uniones es el resultado del agrietamiento 
por tensión diagonal, por falla de anclaje (sobre el ·refuetZO), por fluencia del acero, por daño del anclaje o por 
aplastamiento del concreto. Aunque la tensión diagonal es a menudo ignorada, esta puede ser la causa de ·la·falla 
en esquinas que se abren. El anclaje es el problema más común en esquinas que tratan de cerrarse. El 
agrietamiento diagonal en una unión que se abre se presenta en la Fig. 12. El refuetZO debe colocarse como se 

. ilustra. El re fue= se debe anclar con ganchos. Para conftnar el concreto que resiste compresión se deben colocar 
estribos cerrados. 



En efecto, el acero hueral en uniones exteriores persigue dos objetivos. Primero, confmar el concreto a 
compresión para incrementar su capacidad de deformación y mantener su resistencia (quizá aumentarla). Segundo, 
confmar el tramo recto del gancbo que tratará de salirse por la cara externa de la columna. · 

Los siguientes aspectos deben considerarse en el disedo de uniones exteriores: 
l. Si se espera la formación de una articulación·plástica en la cara de la columna, el anclaje de las 

varillas de la viga se debe suponer que inicia dentro de la columna. Las NTC-Concreto suponen que la sección 
critica, a panir de la cual se mide la longitud de desarrollo, coincide con el paño e><temo del núcleo de la columna. 

2. Para garantizar un anclaje adecuado de las varillas de la viga en columnas poco profundas se 
recomienda: 

a. Usar varillas de diámetro pcqucl1o. 
b. Emplear placas de anclaje soldadas a las varillas. 
c. Colocar pequeñas varillas en el radio interior del doblez para retrasar el aplastamiento 

o desprendimiento del concreto en ese lugar. 
d. · Colocar una cantidad suficiente de estribos horizontales para restringir el movimiento del 

1 • ' • 

gancbo. 
3. Las varillas de las vigas deben doblarse hacia dentro de la unión. El detalle de colocar el doblez 

hacia afuera de la unión, es decir, hacia la columna, no es adecuado en zqnas sísmicas. 
4. Colocar el doblez del gancbo lo más cercano a la cara e><tema de la columna. 
S. Cuando la arquitectura del edificio lo permita, o cuando vigas peraltadas lleguen a columnas 

esbeltas, se recomienda.terminar las varillas de las vigas en ¡x;quei!as extensiones en la fachada (Fig. 10). Este 
detalle mejora notablemente las condiciones de anclaje de las varillas, le> que se traduce en un comport¡¡miento 
superior de la unión. 

6. Para reducir los esfuerzos de adherencia, siempre es preferible el empleo de varillas con el menor 
diámetro como sea práctico. En uniones exteriores, no es aplicable el requerimiento del diámetro de la varilla en 
función de las dimensiones de la columna. En general, es más fácil cumplir con los requisitos de anclaje en las 
uniones exteriores que en las interiores. 

7. DISEÑO DE UNIONES VIGA-COLUMNA SEGUN NTC-CONCRETO 

Como se mencionó anteriormente, el diseñador debe prestar atención a dos aspectos para lograr que la 
unión viga-columna se comporte adecuadamente: la resistencia de la unión al corte y el anclaje de las varillas de 
la viga. Ambos estados límite son cubiertos por los requisitos para el diseño de uniones viga-columna de NTC
Concreto incluidos en el Art. 5.4. Para revisar la resistencia del oudo a fuerza cortante en cada dirección principal, 
en forma independiente, se considerará un plano horizontal a media altura del nudo. Para esta revisión, las NTC
Concreto distinguen dos casos: 

l. Nudo coriftnado, que es aquél al cual llegan cuatro trabes y en donde el ancbo de cada una es al 
menos 0.75 veces el ancho respectivo de la columna. 

2. Otros nudos, que son los que no satisfacen lo anterior. 

Para nudos conftnados el esfuerzo máximo nominal es igual a 5.Yf", y para otro tipo de uniones es igual 
a 4.Yf",. Se supone que un nudo confinado resiste cargas superiores a otros nudos. El esfuerzo nominal obrará 
sobre un área defwida por la profundidad de la columna Y. un ancbo efectivo, que es, por lo general, igual al 
promedio de los anchos de la o las vigas y de la columna en la dirección de análisis. Los esfuerzos máximos 
señalados se refieren a la resistencia a compresión-cortante del concreto en el mecanismo del puntal diagonal de 
compresión. 

Para confinar el concreto del nudo. así como los ganchos de las varillas en uniones exteriores, se debe 
colocar refuerzo transversal núnimo como en columnas. Al igual que en columnas, el acero lateral estará formado 
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(b) 

(a) 

Fig. 1 Falla do uniones viga-Q>Jumn.a c:a (a) el sismo do El ASnam y (b) c:a UD espécimen do laboratorio 

Cbl 

(e) 

Fig. 2 Fuerzas y distorsión de una unión viga-Q>Jumn.a 



9. UNIONES EN FORMA DE "T" 

Este tipo de uniones se presentan cuando una losa se conecta con un muro, cuando los muros se conectan 
con zapatas, en vigas que llegan a columnas, o en columnas que llegan a vigas de techo. Se han conducido ensayes 
de laboratorio (Fig. 13) en los cuales se .observó un incremento en la resistencia conforme se· usan los detalles de 
las gráficas de la derecha. En efecto, solamente con cambiar la di=ión del gancho se incrementó la resistencia 
en 40%. Esto se debe a que el puntal de compresión que se desarrolla a través de la junta produce el 
dcsconchamiento del concreto abajo del gancho cuando éste se dobla hacia la derecha. Cuando el gancho se coloca 
hacia la izquierda, el puntal de compresión reacciona contra el radio del doblez, como en el caso de uniones 
exteriores viga-columna. 

10. LAS UNIONES EN LOS PLANOS DE CONSTRUCCION 

Para evitar errores o malas interpretaciones durante la construcción de uniones, es necesario que el 
diseñador muestre los detalles de las conexiones en los planos estructurales: Al momento de incluir estos detalles, 
el diseñador es forzado a verificar que dicho detalle se pueda construir. Esto se relaciona con la colocación del 
refuerzo, y con la colocación y compactación del concreto. Por ejemplo, una viga del mismo ancho que el de la 
columna causará problemas al obrero de la construcción si durante el diseño no se consideró que un recubrimiento 
igual sobre el acero transversal de la viga y la columna, provocará que Jos refuerzos longitudinales de la columna 
y la viga coincidan. Si en este caso la sección transversal de la columna s~ agrandara no habria problema. Las 
NTC-Concreto requieren que se incluyan dibujos acotados y a escala del refuerzo en uniones viga-columna (Art. 
5.4); sin embargo, Jo anterior debe ser aplicado en otro tipo de uniones. 
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1. INTRODUCTION 

1.1 General 

Significant advances have been made in the U.S. in the last two 
decades in understanding seismir. behavior of concrete structures. This is 
particularly true for concrete structures of the moment-resisting frame type 
whose basic elements are beams and columns, their connections and supports, 
and interacting floor slabs. The stimulus for these advances were [1]; the 
First World Conference on Earthquake Engineering in 1956 [2]; the publica
tions of 1959 SEAOC Blue Book [3]; the PCA Manual in .1961 [4]; and the dam
ages caused by the following earthquakes: 1964 Alaska [5], 1967 Caracas, 
Venezuela [9], the 1968 Tokachioki, Japan, and 1971 San Fernando [6]. 

By reviewing the proceedings of the si x worl d conferences on earth
quake engineering [2, 7-11], a picture can be obtained of the advances made 
during the ·last two decades in predicting seismic behavior of, concrete 
structures. These advances have been particularly noticeable in the last ten 
years, and have had sorne impact in earthquake resistant design of all kinds 
of concrete structures. ·However, much of present knowledge has not been 
practically applied, because usually' there are severa! problems to ·overcome 
befare research results can be introduced into codes and implemented in 
practice [ 1 ]. In spite of these problems there has- been considerable pro
gress in developing code requirements for earthquake resistant construction. 
This is reflected in new codes such as the 1976 Mexican Code [12, 13 ], the 
1976 New Zealand Code [ 14 ], and the TenUtive Provisions for the Development 
of Seismic Regulations for Buildings [15 ]. 

The work that has been done in the field of seismic behavior of 
structural concrete linear elements and their connections cannot be reviewed 
adequately or even suJllllarized in ene short paper. Therefore sorne restric
tions·will have to be placed in the objectives and scope of this report. 

l. 2 Objecti ves 

The main objectives of this report are: 

1) to summarize present knowledge of seist;;ic behavior of 1 inear 
reinforced concrete elements; pointing out those :.tuct·:es which have already 
led or may lead to improved design and construction rules for seismic resis
tant structures; 

2) to discuss problems whose solutions are not yet satisfactory and 
to formulate recommendations for research and development needs. 

1.3 Scope 

To achieve the above objectives, first a summary was made óf the data 
and results available from studies of the seismic behavior of linear rein
forced concrete elements and their subassemblages, and complex structures made 
of such structural elements. The significance of these results was analyzed 
in light of the total problem of the design and construction of seismic resis-
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SUMMARY 

This state-of-the-art report summarizes knowledge of seismic behavior 
of linear reinforced concrete elements; points out studies which have already 
led to improv.ed design and construction rules for seismic resistant structures; 
discusses problems without satisfactory solutions; and fórmulates recommendations 
for research and development. This report has been divided into eight main 
sections. The first.section includes introductory remarks, objectives and 
scope. The second section reviews general aspects and problems involved in pre
dicting seismic behavior of R/C linear elements and their connections. The 
third, fourth, and fifth sections review seismic behavior of beams, columns, and 
beam-column joints, respectively. In these sections only the behavior of 
elements-cast with normal weight aggregate and ordinarily reinforced are 
discussed; lightweight aggregate elements are reviewed in section six. Sectio. 
seven reviews seismic behavior of prestressed, and of precast elements and 
their connections. Finally a summary, conclusions, and recommendations for 
future research and development are presented. 

RESUME 

Ce rapport résume les connaissances du comportement seismique des éléments 
linéaires du béton armé. Il souligne les études qui ont conduit a une améliora
t ion des méthodes de "des i gn" et de cons t ruct ion des s t ruc tu res rés i s tan tes 

· aux secousses séismiques. Ce rapport discute aussi des problemes pas encare 
résolus, et formule des recommendations relatives aux besoins de recherche et 
de développement. Le rapport a été divisé en huit sections. La premiere 

·~ section contient l'introduction, les objectifs et le cadre de l'etude. La 
deuxieme passe en revue des aspects et des problemes rencontrés dans la pré
diction du comportement·seismique.des élements linéaires de béton armé et 
leurs connections. Les troisieme, quatrieme, et cinquieme sections sont con
sacrées au comportement séismique des poutres, des colonnes, et des connections 
poutre-colonnes. Ces sections se limitent aux éléments de béton fabriques 
avec des agrégats de poids normal, et armés de fa~on standard. La sixieme 
section traite les éléments fabriqués avec des agrégats légers. La septieme est 
consacrée au comportement s~ismique des éiéments précontraints et préfabriqués, 
et leurs connections. Finallement, un résumé, des conclusions, et des rec
commandations pour les futures recherches et développements sont présentés. 



2. REVIEW OF GENERAL ASPECTS ANO PROBLEMS 
INVOLVED IN PREDICTING SEISMIC BEHAVIOR OF STRUCTURAL 

CONCRETE LINEAR ELEMENTS.AND THEIR CONNECTIONS 

2.1 General Remarks 

Seismic performance of reinforced concrete structures during moderate 
and severe earthquake ground motions has ranged from minor cracking to com
plete collapse. Dueto these collapses, and the relatively lower strenath and 
ductility per unit weight of ordinary (unconfined) reinforced concrete when 
compared with structural steel, it has !J.een suggested that concrete structures 
are particularly vulnerable to earthquakes. However, as Bresler points out 
[18], many concrete structures have withstood severe earthquakes without sig
nificant damage, suggesting that there is nothing inherent in concrete struc
tures which makes them particularly vulnerable to earthquakes. Regardless of 
the material used, properly designed structures will perform well, although 
reinforced concrete may be less "forgiving" or less "tolerant" of improper 
construction (workmanship) and maintena-nce. Dueto this sensitivity, 'te have 
reinforced concrete structures that will behave satisfactorily under severe 
earthquake ground motions it is necessary that designers pay special attention 
to all the factors that can affect seism'ic structural performance. It is not 
enough to design structures in accordance with the requirements of the latest 
seismic cedes. Performance of a structure depends on its state when the 
earthquake strikes, which may well be significantly different from the state 
the designer thought would exist at that time. Thus, modifications, mainte
nance, and repair of structures during their lives must. be considered in addi
tion to the general aspects involved in their construction. 

The general philosophy of earthquake-resistant design for buildings 
other than essential facilities has been well'established and propases to: 

_ prevent nonstructural damage in frequent minar earthquake ground shakings; 
prevent structural damage and minimize non-structural damage in occasional 
moderate earthquake shakings; and avoid collapse or serious damage in rare 
majar ground shakings. This philosophy is in complete accord with the 
concept of comprehensive design. However, current design methodologies fall 
short of ·real izing the objectives of this general philosophy [ 19 ]. 

In a comprehensive design approach it should be recognized that 
building damage may result from different seismic effects: (l) grou1•d
failures due te fault ruptures or te the effects ef seismic waves; (¿) vi
brations transmitted from the ground to the structure; (3) seismic sea wwes 
(tsunamis) and tsunami-like disturbances and seiches in lakes; and (4) :•cher 
consequential phenomena such as fires, and floods caused by dam failures and 
landslides. 

The seismic effect that usually concerns the structural engineer, and 
is accounted for by seismic-resistant design provisions of building cedes, is 
the response or vibration of a building to the ·ground shaking that might occur 
at its foundation. Although damage due to other effects may exceed that aue 
to vibration of the building, this paper considers only the effects of.ground 
shaking at the foundation of concrete structures. 



. tant concrete structures. Ordinarily reinforced linear elements cast in place 
of normal weight concrete are considered first. Then the problems created by 
the use of lightweight concrete and the use of prestressing and precasting 
techniques are discussed. 

This state-of-the-art report has been divided in to eight main 
sections. 

l. 
2. 

3. 
4. 
5. 
6. 

Introduction 
Review of General Aspeéts and Problems Involved in Predicting 
Seismic Behavior of Structural Concrete Linear Elements and their 
Connections 
Seismic Behavior of Structural Concrete Beams 
Seismic Behavior of Structural Concrete Columns 
Seismic Behavior of Beam-Column Joints 
Seismic Behavior of Structural Lightweight Concrete Linear 
Elements and their Connections 

7 .. Seismic Behavior of Pre.stressed and Precast Linear Elements and 
their Connections 

8. Summary, Conclusions and Recommendations for Future Research and 
Development. 

A review of the state-of-the-art of experimental work on seismic 
behavior of linear elements up to '1972 has been presented by the'author in 
~ef.· 16. Therefore, in this report only accomplishments not reviewed in Ref. 
16 and particularly those in studies published since 1972, will be presented: 
A review of studies carried out up to the beginning of 1977, as well as a dis
cussion of the accomplishments and research and development needs at that· 
year, has been presented in a workshop on "Earthquake-Resistant Reinforced 
Concrete Building Construction" (ERCBC) sponsored by the U.S. National Science 
Foundatjon [17]. Most of the present report is based on the papers, reports 
and discussions presented at the ERCBC workshop and those that have been pub
lished since then. Because of lack of time and space, it has not been possi
ble to present an exhaustive review of the subject under consideration. Only 
general questions of the seismic behavior of linear elements are discussed 
herein. For a more detailed discussion the reader is referred to Ref. 17. 
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In most designs the loading that will occur during the life of a 
structure is uncertain and can only be described in probabilistic terms. This 
is especially true for seismic loadings as the uncertainties are unusually 
large. Clearly, it would be rational to take a probabilistic approach to 

. seismic design [32]. Todo this it will first be necessary to collect suffi
cient statistical data. 

In summary, the seismic behavior of any element depends on the inter
action of the ground motion and the structure to which this element belongs 
[19- 22]. The seismic behavior of any structural element cannot be predict
ed solely on the basis of its mechanical characteristics: the pattern (shape 
function) of the excitations (forces, deformations, changes in environment, 
etc.) to which it is subjected must also be defined. Establishing the 
probable critical excitation involves significant uncertainties and can only 
be described in probalistic terms. 

In judging the reliability of results from experiments carried out on 
reinforced concrete, and particularly in assessing the implications of these 
results for design and construction of real seismic resistant structures, it 
is necessary to consider the nature and degree of uncertainties in the actual 
mechanical characteristics of the structural materials (concrete and reinforc
ing steel) that are used. To define these uncértainties there is a need for · 
extensive collection of field and laboratory experimental data, for statisti
cal study of these data [23] and the variations obtained from them. Studies 
may then be carried out on the probability of failure of reinforced concrete .. 
elements [24]. The uncertainties of seismic loading, combined with uncertain
ties of actual mechanical characteristics of structural materials, and of 
mathematical modeling of structural element behavior, make predicting seismic 
behavior o~even the simplest structural elements (such as the linear elements 
under consideration in this report) extremely complex. 

2.4 Importance of Loading History 

As pointed out by Park [25], "in the pasta variety of loading 
sequences and acceptance criteria has been used by various research labora
tories throughout the world, making the comparison of results difficult and 
resulting in different conclusions from the obtained results". In Refs. 16, 
22 and 26, the author has discussed and illustrated the effects of loading 
history on different types of reinforced concrete elements and subassemblages. 
Figure 2 illustrates the effect of different loading histories on the behavior 
of reinforced concrete columns [27,28]. Similar effects on a beam-column sub
assemblage of a lightweight reinforced concrete ductile moment-resisting frame 
are shown in Fig. 3 [29]. 

. In Ref. 28 J~rsa discusses the effect of various loading systems. 
The 1mportance of th1s problem was brought out in the workshop on Earthquake
~esistant Reinforced Concrete.8uilding Construction, conducted in 8erkeley . 
1n 1977 [ 17 J· S~vera~ work1ng groups made strong recommendations re9arding 
standard load1ng h1stor1es and acceptable criteria for judging seismic be
havior of strucural elements ( see Volume 1 of Ref. 17). 

2.5 Importance of Proper Structural Layout 

As summarized in the flow diagram of Fig. 1, in this step the designer 
must select the structural system, the structural material, and the type of. 



2.2 .Construction and Maintenance Aspects 

As pointed out earlier, a building's response, and the damage it sus· 
tains during any kind of excitation depends en how the building was actually 
constructed, not en how the designer thought it would behave. Furthermore, 
design and construction are intimately related: the achievement of good work
manship depends, te a large degree, en the simplicity of the detailing of mem
bers, connections, and supports. This is especially true for reinforced con
crete structures. Although it is possible (en paper and even in laboratory 
specimens) te detail reinforcement in such a way that seismic behavior is con
siderably improved, in the field such design details may be too elaborate te 
be economically feasible. A design can only be effective if it can be 
constructed. 

Field inspection has revealed that a large percentage of damage and 
failure has been due te peor quality control of structural materials and/or 
peor workmanship, problems which could have been corrected if the building 
had been carefully inspected during construction. In many other cases. 
damage, even failure, may be attributed tó improper maintenance of buildings 
during their service life [20]. 

Analyses of mill tests of reinforcing steel bars, field control tests 
of concrete cylinders, and mechanical materials studies of specimens removed 
from the structures, show considerable variation in mechanical characteris
tics [ 20 ]. In view of this variability, present seismic cede provisions 
which specify only minimum and maximum material strengths, and recommend that 
the design and capacity of members be based en these cede specified strengths 
alone, are unreliable and can lead to unsafe designs. This is especially 
true iñdesigning connections ana in designing for shear for reinforced con
crete structures. 

2.3. General Features of Seismic-Resistant Design 

Efficient seismic-resistant construction necessitates careful atten
tion te the total seismic design, construction, and maintenance process. The 
phases of this process include: evaluating the seismic threat, selecting the 
structura·l layout and predicting the mechanical behavior of the whole soil
building system; proportioning and detailing the structural components, with 
their connections and supports; analyzing the reliability of the design 
obtained; and constructing and maintaining the building during its service 
1 i fe. 

The main design aspect> that should be considered are summarized in 
the flow diagram show in Fig. l. This diagram shows the intimate relation
ships of the different aspects .,nd steps in the design process. The inelas
tic response of a structure and therefore of its components, is extremely 
sensitive te the dynamic characte.ristics of ground motion te which it is sub
jected, as well to mechanical characteristics of its structural and non
structural components. Studies of the response of concrete structures te 
severe earthquakes show that the performance of any specific critical region 
of an element is not only very sensitive te the gound motion and the 
mechanical characteristics of the structural materials but even te the final 
main and secondary reinforcement. This sensitivity must be recognized in 
arder te properly analyze the significance of the results te be presented 
1 ate r. 



lt may· appear ideal to test real buildings under the actual loading conditions 
to which they may be subjected during their service life. Such tests are not 
usually feasible due to economic considerations. Even if it would be econom
ically feasible to test a replica of a given building, very little would be 

· gained as far as improving our general understanding of seismic behavior of 
the different types of concrete buildings that are in use. There are at least 
two drawbacks to testing real buildings beyond the economic problem. The 
first is that the overall seismic response of an actual bare structural system 
is usually altered or obscured by the participation of nonstructural elements; 
and also the performance of individual structural elements can be modified by 
interaction with nonstructural components. This makes it difficult to extra
polate the information gathered to different types of structural systems or 
even to the ·same type with different kinds of arrangements of nonstructural 
elements. Therefore, it becomes desirable to obtain a detailed understanding 
of the behavior of the basic elements of a structure under loading or defor
mation similar to that expected from severe seismic ground motion, and how 
this behavior can be altered by the presence of nonstructural components. 

The second drawback to testing real buildings is that information 
gathered by testing a complete building or structure is difficult to evaluate 
and usually insufficient to forecast the structure's behavior. Prediction 
necessita'tes the deveropment of a theoretical model that may best be developed 
from observed behavior. A logical way to develop such a theoretical model is 
to start from an understanding of, and work toward a realistic idealization 
of, the behavior of simple elements [32]. · 



non-structural components. Proper solutions of the problems encountered in 
this step require close collaboration between'the architect, structural 
engineer, and manufacturers of materials. Sophistication in the selection , 
the structural system, structural material, and· nonstructural components is 
of much greater importance than sophistication in analysis. Regardless of 
how sophisticated a method of analysis an engineer uses he cannot.make an ill 
conceived structural system behave satisfactorily in a severe earthquake. 
The i nerti al forces depend upon the mass, damping, and the structura l charac
teristics themselves (stiffness, yielding strength, maximum strength, and 
energy absorption and energy dissipation capacities). Therefore, decisions 
made regarding the choice of layout for the structure and the choice of 
structural and nonstructural material must play a significant role in the 
seismic performance of the structure during its l ifetime. One of the best 
policies in earthquake resistant design is to avoid problems whose solutions 
are unreliable or not known. Therefore designers need to understand how 
design decisions may create serious seismic effects. A discussion of the 
selection of a proper structural system is offered in Refs. 20 and 30. 

Structural material should have high energy absorption and.energy dis
sipation capacities per unit weight. To achieve these high capacities the 
material should possess: (l) High strength (tension and compression) per unit 
weight; (2) High stiffness per unit weight; (3) High interna] damping per unit 
weight; (4) High toug:1ness per unit weight; (5) High resistance to low-cycle 
fatigue; and (6) Stable hysteretic behavior under repeated strain reversals. 
Furthermore, the structural material should be homogeneous, and easily adapt
able and conducive to forming full-strength connections having the same char
acteristics as the material itself [20,30]. In selecting the best structural 
material for earthquake resistant construction, a simple plot of the ratio of 
stress per unit weight versus stfain for the different available structural 
materials can be of use (Fig. 4). Plain normal weight concrete is not a de
sirable structural material for this type of construction because its weakness 
in tension requires that it be reinforced. The usually small ductility of 
ordinary reinforced concrete dictates the use of confined reinforced concrete. 

The relatively low value of the strength per unit weight óf normal 
weight concrete suggests the desirability of using lightweight concrete. The 
advantage of using confined lightweight aggregate concrete can be seen from 
the results in Fig. 4. 

Since reinforced concrete is a composite of reinforcing steel bars 
and concrete (which is itself a composite material), there are many different 
types of reinforced concrete material· in use tc.da:/. Possible combinations 
depend on the different types of aggregate concrete (normal or lightweight) 
and reinforcing steel (prestressed or non-prestress~d) which are used, and if 
the concrete is cast on site or precast. Precast, partially prestressed 
lightweight aggregate concrete is.the combination most likely to be of 
greatest use in the future. The technology of lightweight aggregate ano the 
problems of connections of the prefabricated elements, however, have not yet 
been resolved properly, and at present the most suitable reinforced concrete 
material for earthquake resistant construction is ordinary reinforced normal 
weight concrete [20]. 

2.6 Importance of Studying Behavior of Basic Structural Elements 

The importance of studying the behavior of basic structural elements 
of a complete structure has been considered in Refs. 16, 26, 31 and 32. 



What is the maximum deformation (ductility) that can be tolerated or demanded? 
How many cycles of full loador deformation reversals ·at different ductility 
levels are required? 

These questions are a result of uncertainties regarding: (1) dynamic 
characteristics of future earthquake ground motions; and (2) structural re
sponse . These uncertainties make it impossible to accurately : (1) simulate 
the effects of real ground motions on the members of real structures (i.e the 
loading or deformation histories to which actual structural members are sub
jected; and (2) to predict the level of inelastic deformation (ductility) 
demand which will occur. 

No definite or proper answers to the above questions have been offered. 
A variety of parameters of loading sequence levels; of intensity of deforma
tions; and of acceptance criteria have been and are still used today by dif
ferent researchers, making comparison of research results very difficult. 

In studying the seismic behavior of beams, or more precisely, the 
hysteretic behavior of flexural critical regions of linear elements which can 
be subjected to severe seismic excitations, the author has used the moment 
vs. rotation of the critical regions, and the limit states and loading se
quences shown in Fig. 5, particularly Fig. 5(b). Acceptance criterion has 
varied according to the structural system, the function of the structure, and 
the seismic risk at the structural site. 

Two loading criteria which have been used iw New Zealand laboratories 
in pseudo-static load tests [25] are shown in Figs. 6(b) and 6(c). The ductili
ty factor is calculated using the first yield displacement for the first in
elastic load run defined as in Fig. 6(a). The sim¡¡le loading criterion shown 
in Fig. 6(b¡- involves initial loading-runs in the elastic range to establish 
the initial elastic stiffness and then four loadi':l9 runs _in_ each direction 
to displacement ductility factors of 4. This criterion follows that recom
mended in the New Zealand Loading Code [14]. The more complex loading cri-· 
terion shown in Fig. 6(c) involves more elastic loading runs to observe stiff
ness changes between the cycles of imposed inelastic deformations, and cycles 
of imposed inelastic deformation with gradually increasing displacement duc
tility factor. A simple acceptance criterion is that the seismic load carry-
ing capacity should _not reduce by more than 20% during the test [14]. 

Agreement on the above issues among researchers and designers would 
enable research results to be compared on a consistent basis. This -agreement 
may only be achieved when sufficient and appropriate data on the above factors 
becomes available.-. T,his will nece;sitate an extensive analytical and experi
mental program. Such a program requires nonlinear dynamic analysis of the 
whole structure in arder to determjne the realistic range of expected demands 
on the members (e.g. load~ng condHions, ductil ity levels, pattern, and number 
ofreversals ). Analysis of results from.some of the nonlinear dynamic studies 
carried out at Berkeley on moment-resisting frame [33] and coupled wall struc
tural systems [34] have shown the sensitivity of plastic rotation demands with 
respect to the dynamic characteristics of the ground motion and mechanical 
cha racter i s ti es of the structure ( Fi gs .7 and 8). When a frame be a m (a beam be
longing toa ductile moment-resisting frame) is designed using present codere
quirements, the number of yielding excursions required and the number of rota
tion reversals that the critical region of the beam undergoes is usually smal
ler than four even under the most severe earthquake. Hm~ever, the number 



3. SEISMIC BEHAVIOR OF STRUCTURAL CONCRETE BEAMS 

3. l General 

In Ref. 16 the author discussed studies up to 1972 regarding the 
behavior of structural concrete linear elements and subassemblages. In this 
reference, rather than discussing results obtained from linear elements(beams 
and columns) the author has chosen to discuss the behavior of critica] regions 
of these elements, classifying them as: (l) Flexural Critical Regions; 
(2) Flexural Critical Regions with High Shear; and (3) Flexural Critical 
Regions with High Axial and Shear Forces. While the first two types of 
critical regions are developed in beams they can also be associated with 
columns that are subjected to lo~/ axial forces. The third type of critica] 
region usually develops only in columns. 

Since 1972 tremendous amounts of research into seismic resistance of 
structural concrete elements, particularly beams, has been conducted in many 
countries [ 17 ]. In spite of the advances in knowledge due to this recent 
research, there is still a lack of agreement about sorne basic questions of 
seismic behavior of structural concrete elements. Sorne of these basic 
questions are described below. 

l. What are the best indices for measuring seismic behavior of 
structural concrete elements? 

Moment vs. curvature of the critical sections 

- Moment vs. rotation of the critical regions 

Shear vs. rotation of the critica] region 

Shear vs. she.ar distortion of the critical region 

Load-displacement relationship of the whole element. 

2. What are the critical loading conditions that control the desired 
seismic behavior? 

design? 
state? 

mation, 

Monotonically increasing 

Cyclic with no force reversal 

CycliC'with .force reversal, but not deformation reversals 

Cyclic with partial deformation reversals 

Cyclic with full deformation reversals 

3. 
Is 

4. 
or 

Which is the critical limit state, i.e. the one that will control 
it the serviceability, the damageability, or the collapse limit 

What is the acceptance criterion for strength capacity and defor
energy absorption and energy dissipation capacities (ductility)? 
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As pointed out by Paulay [47 ], "the effectiveness of slab steel placed 
further away .from the web of a beam {)r the face of a column is likely to de
pend on the torsional resistance of the beams framing into a column at right 
angles to the beam, the strength of which is being considered". No definite 
provisions for the effectiveness of slab steel exists in present cedes, al
though different proposals were made in the draft recommendations of the New 
Zealand Cede [ 14]. 

3.2.1.2 Deformation and Energy Dissipation Capacities. Deformation and 
energy dissipation capacities are controlled by the buckling of the main re
inforcing bars, which is difficult to predict. Therefore, it is more diffi
cult to predict these capacities than the flexural- strength [ 22 ]. To avoid 
early failure and to assure sufficient deformation (ductility) and energy 
dissipation capacities most of the cedes have introduced more stringent 
recommendations regarding proportioning and detailing of flexura] critical 
regions. Sorne of the most important modifications are related to the 
following factors: 

(i) Amount of Longitudinal Reinforcement Analytical and experimental 
results indicate that to attain large curvature ductility (say higher than 10, 
which is likely to be developed in the case of severe earthquakes) it would 
be preferable to use lower tension steel contents than are· allowed by present 
ACI 318-77 [35] or 1976 UBC [36] provisions. (The ACI requires that the 
reinforcement ratio, p, shall not exceed 0.50 of the reinforcement ratio, Pb· 
The UBC requires that p shall not exceed 0.75 of Pb· or 0.025). Park [25] 
has reported that in New Zealand, if the compression steel ratio, p', is 0.5 
of the tension steel ratio p, it is recommended that p < 0.016 when 
f(; = 3,6000 psi (25 MPa) and p < 0.022 when f(; = 5,800 psi (40 MPa), with 
linear interpolation between for other concrete strengths. When p'/p > 0.5, 
higher p values can be used. These limits are given by formulae based on 
analytical results [48,49]. 

(ii) Positive Moment Capacity at Column Connections · According to 
ACI 318-77 [35] and the 1976 UBC [36] the positjve moment strength of 
flexural members at column connections shall not be less than 50% of the 
negative moment strength. · Analyses of experimental results [40] have in
dicated that to improve the energy absorption capacity of frames it is de
sirable to require that the p'/p shall not be less than 0.75. The advan
tage of designing óeams in frames with this larger positive moment capacity 
has also been pointed out by Paulay [ 47 ] and shown by analytical studies 
conducted by Anderson I 50] and by studies of ducti 1 ity demand in actual 
design of framed structures I 51]. 

(iii) Moment Redistrióution in Beams of Frames Paulay ['47] has 
pointed out that 1n the efficient des1gn of reinforced concrete continuous 
framed beams there are three aims that the designer·should attempt to 
achieve: 

(a) Reduce the absolute maximum moment, usually in the negative 
moment region, and compensate for this by increasing the moment in the non
critica] (usually positive) moment regions. 

(b) Equalize the critical moment demands in beams at either side 
of an interior column 

(e) Fully utilize the potential positive moment capacity of beam 
sections at the column faces . 



of reversals increases considerably for critical regions of beams acting as 
the coupling of a coupled shear-wall structural system (Fig. 8). 

Following is a review of studies since 1972 that are connected with 
the seismic behavior of beams in R/C moment resisting frames. Studies con
cerned primarily with beams used as coupling elements of coupled shear wall 
systems will be discussed at the end of this section. 

3.2 Seismic Behavior of Ordinary R/C Beams in Moment-Resisting Frames 

This section reviews studies of seismic behavior of ordinary R/C 
beams in moment-resisting-space frames, that have been cast in situ using 
normal weight aggregate concrete. Current knowledge on the behavior.of 
lightweight aggregate concrete beams will be discussed in a later section. 
As in Ref. 16, the author found it desirable to distinguish behavior of beams 
whose critica] regions are under practitally pure flexure from those in ' 
which high shear exists. 

·3.2. 1 Beams with Critica] Regions whose Inelastic Behavior is Controlled by 
Flexure. In this paper, cases where the nominal unit shear stress in the 
critical regions is small [say<!3/fc (psi) (0.25/f¿ (MPa))] are distinguished 
from those in which this shear stress is high [ 16 ]. In the first case, one; 
can neglect the effect of high shear on the hysteretic ~ehavior of beam criti
ca] regions designed and detailed according to present seismic cedes [35,36], 
even for the most severe seismic ground motion that can be expected during the 
life of the structure. The effect of high shear is usually detrimental to 
the energy dissipation capacity of critical beam regions. Therefore, it is 
important that designers working with the architect use a low percentage of 
reinforcement or selecta structural layout (e.g., relatively long beams), 11hir~ 
will experience low shear. -

Numerous studies have been conducted.on the behavior of R/C critical 
regions whose inelastic behavior is controlled by flexure[l6,25,28,37-42,47] 
Although tests and analytical studies carried out since 1972 did not result · 
in any significant new knowledge beyond that reported in Ref. 16, they did 
clarify sorne of the observations made in this reference and they also resulted 
in majar advances in the design and detailing of R/C critical regions, speci
fically in improving the energy dissipation capacity of these regions. Sorne 
of these advances are discussed below under different parameters that affect 
the design of beams in frames. These parameters include; flexural strength 
capacity; deformation capacity; energy dissipatton capacity; and prediction 
of stiffness necessary for predicting the dynamic characteristics of the frames. 

·3.2.1.1 Flexural Strength Capacity. In general, flexural strength can be 
predicted accurately if the mechanical characteristics of the reinforcement 
under uniaxial tension and compression, and of the concrete (confined and un
confined) are known [40,43-45]. However, there are still sorne uncertainties 
in evaluating the strength capacity of beam critical regions for slend~r beams 
in actual. structures subjected te real earthquakes. Sorne of the most lmpor
tant uncertainties are: (1) the effect of the strain rate, particularly in 
cases where the maximum strength is reached at or just beyond the yielding of 
the reinforcing bars [ 16,46 ]; (2) the effective width of the floor slabs 
participating in the development of flexural capacity, especially the amount 
of slab reinforcement contributing to the total tension force. 
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In seismic-resistant· R/C structures, the designer is interested in · 
the confinement of longitudinally reinforced, not just plain, concrete. There
fore, there has recently been a series of studies on confinement of longitu
dinally reinforced elements [56-58]. These studies have improved understand
ing of the_effect of different types and arrangements of lateral reinforce
ment on reinforced concrete. From these investigations, new constitutive 
laws for confined concrete have been suggested (see Fig. 9). In spite of 
these advances, there still is not sufficient data about hysteretic behavior 
of confined reinforced concrete under the state of stress and strain expected 
in flexural critical regions [ 55]. Present American seismic cede require
ments for beam confinement do not appear to be adequate when large ductility 
is demanded, although the 1976 UBC cede requirements for the spacing of 
transverse steel (i.e. d/4, 8 bar diameters or 12 in.) are somewhat more 
stringent than the ACI-318-77 (i.e. d/4, 16 bar diameters or 12 in.). 

(b) Lateral Restraint of Main Longitudinal Bars: For flexural critical 
regions designed and detailing according to present seismic code requirements, 
the strength and deformation capacities under seismic excitation are usually 
controlled by buckling of the main reinforcement [ 16]. The main factors 
controllin\J this buckling are: (a) bar size and its mechanical character
istics; .{b) concrete cover; (e) the spacing, size, detailing, and fabrication 
of hoops (ties~; (d) strain history of the steel bar; {e) length of the 
critical region (moment gradient). Based on experimental and analytical 
studies the author suggested in Ref. 59 that to prevent buckling of the main 
bar befare it is strained to the beginning of strain hardening, the maximum 
spacing, s, should not exceed 40 to 80 for grade 40 steel and 3.50 to 70 for 
grade 60, where O is the diameter of the bar. As can be inferred from Fig.lO, 
the higher limit values are obtained assuming that the ties offer perfect 
restraint-- i.e., they do not allo~any lateral movement of the main bar, 
which is difficult to achieve in the field. Inspection during fabrication of 
steel cages, even in the laboratory, reveals that there is always a gap be
tween the corner of a tie and the main bar. Furthermore the legs of the ties 
will always deform or even move, particularly when the critical region is sub
jected to large inelastic deformation. 

If large ductility is demanded (requiring a strain higher than that at 
the initiation of strain hardening), s should be even smaller than that indi
cated above (see Fig. 10). This is because the Et at the required large in
elastic strain {beyond the initiation of strain hardening) will be smaller 
than the EsT.H of a bar loaded monotonically in uniaxial compression. 

Similar observations have been offered by other· investigator,; [<:5·,28, 
43,60,61]. A detailed discussion of experimental observations regarding buck
ling is offered in Ref. 43. In the experimental results reported in th<s Ref. 
in which buckl ing was observed, the shear stress in the critical regior,c,, was 
higher than 3 f(:{\pSTJ (0.251fc (MPa)). 

Because of the results of beam tests [38-41,46,62], it was suggested 
that each bar should be supported laterallt by a corner of a tie. Similar 
recommendations have been made by Park [25J. Park has also recommended that 
to prevent buckling in plastic hinge zones, the spacing of stirrup ties sur
rounding compression steel bars should not exceed six times the diameter of 
the bar. 1t is also recommended that stirrup ties spaced at 4 in. (lOO mm) 
should have a force at yielding at least one-sixteenth of the yield force of 
the longitudinal bar which they laterally restrain. (Note that four inch 
spacing is not required by present U.S. seismic cedes.) 



In Ref. 47 Paulay. discussed how to carry out efficient moment redistribution· 
and concluded that this redistribution not only leads to .a more economical 
beam steel arrangement but minimizes moment input in the columns. 

Bertero and Zagajeski [52] have discussed the importance of proper 
selection of moment redistribution in applying a recently developed computer
aided optimum design procedure [53,54] to the seismic resistant design of 
R/C multistory frames. According to results obtained using different moment 
redistributions, it appears desirable to base the design on a constant amount 
of top and bottom reinforcement throughout the span. The design based on 
this approach requires an increase in total steel volume of about 16% without 
any increase in concrete volume. However, nonlinear dynamic analyses of the 
responses of the designed frames to different types of ground motions show 
that the design, based on having same amount of reinforcement along the whole 
span, performs: better than a design in which the beam reinforcement is cur
tailed according to a moment envelope in which full moment redistribution is 
assumed. Although the required steel volume is higher, there are sorne addi
tional costs ir designs where the longitudinal reinforcement is curtailed. 
One of these is the time and therefore cost for properly detailing the rein
forcement. Another is the cost of fabricating the steel cage in the field. 
Furthermore, t.he probabil ity of human error is greater in detail ing and fab
ricating the r.einforcement cutoff than in placing continucius bars. A cut bar 
introduces a discontinuity in stress, and the section in which this cut takes 
place can become critical during seismic response. Takin~ all these factors 
into consideration, it is believed best (at least·in U.S.) to use a constant 
amount of reinforcement along the length of the beam. 

(iv) Transverse Reinforcement It is generally accepted that to ob
tain large deformation and energy dissipation capacities it is necessary to 
provide the beam critical regions (potential plastic hinge region), with 
properly designed, detailed, and fabricated transverse reinforcement. The 
larger the demand in"·deformation and energy dissipation capacities, the more 
stringent the requirements regarding transverse reinforcement should be. 
This type of reinforcement is required to provide: 

(a) Confinement of Concrete: The larger the degree of confinement, 
the higher the compressive strength and particularly the deformation capacity 
of the confined concrete • Confinement also improves the bond characteristics 
of concrete. 

(b) Lateral Restraint of Main Longitudinal Reinforcing Bars: The 
closer the sp~cing of the transverse reinforcement, the larger the buckling 
stress rtsistance of the main bar. 

(e} Shear Resistance: The larger the amount of reinforcement, and 
the closer the spacing, the larger the increase in shear resistance. 

A brief discussion follows of recent advances in each of these roles 
of transverse reinforcement. 

(a) Confinement of Concrete: Although the beneficial effects of transverse 
reinforcement on deformation capacity (ductility) are well known and general
ly accepted, its influence on strength enhancement is not so well accepted. 
There is still controversy about the actual increase in ductility and par
ticularly in strength. Reasons for sorne of the existing controversies are 
di scussed by Bertero and Va 11 e nas in Re f. 55 .. 
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increasing loads. However, this kind of critiéal region, under repeai.ed 
moment reversals and particular-ly under,full rotation reversals, will undergo 
a degradation in stiffness, and energy absorption and dissipation capacities 
considerably larger than the degradation of. a similar critica] region 1~ith 
very low shear stresses. Degradation in strength starts to occur as the 
number of similar loading cycles inducing reversal of rotation increases. Al
though such regions are capable of developin~ flexural yielding strength, an 
early shear failure mechanism (sliding shear) starts to develop after one 
cycle of full bending reversals beyond the yielding strength level. This 
behavior was discussed in Ref. 16 in 1972 but at that time it was pointed out 
that the data available was scarce. Sources given at that time include 
Refs. 64-67. Since 1972 significant advances have been achieved thunks to 
the work of many researchers. Sorne of the results obtained have been published 
and discussed in Refs. 25, 28, 37-43, 47, 62, 68-72. 

A.d~tailed discussion of the effects of high shear in flexural critical 
regions is given in Ref. 40. Figures 12. and 13 illustrate the results obtained 
from two beams, R-5 and R-6, which were tested to examine the effect> bf a high 
shear force on flexural critical regions [ 40]. These beams were identical 
except for their shear span. The shear span of R-5 was t/d = 2.75; the shear 
span of R-6 was t/d = 4.46. Comparison of Figs. 12(a) and 12(b) show the 
pinching effect induced by high shear on the load-displacement relationship. 
This pinching effect resulted in a reduction in the energy dissipation· 
capactty of more than 66 percent- (349 k./in.for beams R-5 vs. 738 k./in. 
for beam R-6). There was also a reduction in the plastic hinge rotation ca
pacity from 0.036 radians to 0.026 radians. 

Perhaps a better picture of the effect of high shear can be obtained 
from Fig. 13, which compares the shear force-shear distortion loading curves 
of beams R-5- and R-6 at comparable ductilities. As the deflection ductility of 
the loading reversals increased, there was increasingly ·more degradation in 
the shearing stiffness occurring in beam R-5 during the initial loading stages. 
Thus, there was a greater amount of shear distortion at comparable cycles. 
The value of average shear stiffness •. Ksh. during the initial stage of loadinq 
to a ó/óy of about two was 200 k/in. for beam R-6, while shear distortion óósh 
at peak loading constituted about eight percent of the total tip ·deflection. 
The corresponding value for beam R-5 were 130k./in., and about 17 percent of 
the total deflection. After loading reached a ó/óy of about four, the values 
of K h and 65sh/ó were about 63 k./in. and 0.12, respectively, for beam R-6; 
and s . 7 k./in. and 0.37, respectively for beam R-5. 

A detailed discussion of the mechanisms involved in the observed degra
dation, mechanical models, and a quantitative analysis of.th~ degradation of 
shearing stiffness in beam R-5 are presented in Ref. 40. -Results of studies 
at Berkeley, and other investigators reveal that: 

(1) When maximum nominal shear stress induced during inelastic reversals 
is high in both loading direction (e.g·. 5.3Jf~ (psi) or 0.44H~ {r~Pa) for beam 
R-5 in Fig. 12[a]) the degree of shear stiffness degradation becomes very sig
nificant. For example, the shear distortion of beam R-5 constituted about 37 
percent of the tip deflection as the displacement ductility reached four. In 
the similar beam, R-6 (Fig. 12[b]), with a maximum nominal shear stress of 
3.5 f~ (psi) (0.30 f~ (MPa)) this value was less than 13 percent. 

(2) The shear resistance in cracked R/C critical regions subjected to 
monotonically increasing load is developed through: (a) shear stress of 



The above requirements have Qeen derived for and applied to beam 
critical regions of structures that can be subjected to very ·severe ground 
motions and in which these regions are the main source of energy dissipation 
i.e., ductile moment-resisting frames, and therefore they are too stringent 
for other cases. For this reason, the author believes that the formulation 
of seismic code requirements by just one set of empirical rules, although 
desirable for practica] applications,_ usually leads to the use of provisions 
which are too stringent for most of the structures. Attempts should be made 
to formulate seismic regulations as a function of the demanded or desired de
formation and energy dissipation capacities. Although this may not be possi
ble due to insufficient data and unreliable methods of estimating actual 
demands, work in this direction should be started. 

(e) Shear Resistance: Advances in design requirements for this role of 
transverse reinforcement will be examined later in a discussion of flexural 
critical'regions under high shear. · 

3.2.1.3 Prediction of Stiffness. To estimate the demands of strength, de
formation, and energy dissipation capacities during an earthquake, it is 
necessary to predict the dynamic characteristics of the structure at the time 
when the.earthquake shaking takes place. In case of R/C ductile moment
resisting frames, the period of the frame is usually controlled by.the stiff
ness of the beams ·rather than that of the columns. Thus the initial stiffness 
of the beams at the moment an earthquake occurs must be estimated as accurate
ly as possible. In as much as the time of occurrence of future earthquakes. 
and the history of excitation to which the structure has been subjected are 
uncertain it is best to consider a range of probable values of stiffness in 
analysis. It is even possible that certain beam regions in a structure may 
have been critically stressed due~o service conditions alone (e.g. high ser
vice loads, thermal or settlement deformations, environmental conditions) 
leaving these beams in a state of reduced stiffness. Unfortunately this is 
an area in which ver~ little progress has been made. 

Several investigators have developed sophisticated methods to predict 
moment vs. average curvature at critical regions and have obtained good 
agreement with measured values [40,44,45]. This is illustrated in Fig. ll(a) 
for the case of monotonically increasing moments, up to large displacement 
and then unloading and in Figs. ll(b) and ll(c) for the case of cyclic bend
ing reversals. However no satisfactory rules have yet been offered to use 
in practice for predicting initial stiffness. The lack of such rules and 
the consequent implications for practica] seismic design have been discussed 
by Strand [51]. Strand points. ~c!t that neither the degree of cracking nor the 
effective width of the flanges ctue to floor slab contribution are well defined 
in either the code or in available literature. 

A method for computing lateral stiffness of beams under seismic exci
tations has been presented by Orudgev and associates in Ref. 63 and appears 
to give good results. However, again no clear rules are given for es~imation 
of initial beam stiffness. 

3.2.2 Beams with Flexural Critical Regions under High Shear. When nominal 
unit shear stress at the critical region of a framed beam exceeds 3/f~ (psi) 
(0.25/f¿_(MPa)), and the beam has óeen designed and detailed according to 
present U.S. seismic codes, the critical region is capable of developing 
maximum flexural strength and flexural deformation capacity under monotonically 
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[ 74 ]. In a third approach the bars crossing the crack were stressed in 
tension during shear cycling; the tension was applied to obtain the desired 
initial crack width [ 75 ]. An important factor affecting the behavior of 
interface shear transfer is the amount of steel near·the crack. Reinforcement 
parallel and clase to the crack delays or prevents shear deterioration 
because the concrete is confined. In addition, diagonal cracks are not allowed 
to propogate from the crack plane and dowel splitting is restrained. The 
mechanism of interface shear transfer for various types of experiments is de 
scribed in several papers and reports [40, 72-79]. However,' the interface 
shear transfer mechanism under generalized (variable repeated) loading induc
ing large inelastic deformation still cannot be predicted accurately; more 
experimental studi.es are needed. 

Experimental results have shown that the behavior of flexural critical 
regions under high shear stress can be significantly improved by the addition 
of diagonal reinforcement. This is illustrated in Fig. 14 which compares the 
results obtained with different types of web reinforcement [68]. The use of 
diagonal reinforcement is an effective means of controlling sliding shear [28, 
38,39,41,68,80-83]. 

In a recent pub 1 i cat ion, Scri bner and Wi ght [ 43 ] present va 1 uab 1 e 
results regarding the effect of shear in beam f1exural critical regions, as 
well as a detailed evaluation of these results 'and their implications in 
seismic resistant design. Specimens were designed with a variety of longitu
dinal beam reinforcement and tested using four different shear spans such 
that maximum shear stresses varied from 2/f~ (psi) to 6/f~ (ps1) [0.16/~fc''~(MmP~a~) 
tó 0.5,/fc (t-IPa)]. Half the specimens conta1ned beam web reinforcement as 
specified by seismic provisions of the ACI Building cede (318-71) [35] 
and half the specimens contained two layers of intermediate longitudinal 
shear reinfOrcement in addition to tñe Code-specified ties. Based on the 
results of these tests and in conjunctionwith research done by others, these 
authors have concluded that: 

(1) The repeatability of member hysteretic behavior was related to 
maximum beam shear stress; (2) Intermediate longitudinal shear reinforcement 
provided significant increases in energy dissipation and repeatability of 
hysteretic response for beams with shear stresses between 31f¿ (psi) and 
6/f(: (psi) [0.25/fc (MPa) and 0.5/f(: (MPa)]; (3) Beams with shear stresses 
below this range performed satisfactorily -without intermediate longitudinal 
shear reinforcement and beams with shear stresses higher than 6,/f~ (psi) 
[0.5/f~ (MPa)] did not perform totally satisfactorily, regardless of the type 
of shear reinforcement used. . . 

" 
3.3 Sei•mic Behavior of R/C Couplinq Beams in Shear Wall Structural Systems 

In the last 10 years, significant accomplishments have been made in the 
study of seismic behavior of R/C coupling 5eams tn snear wall structural systems. 
In Ref. 82 , Paulay has made a detailed examination of the observed performance 
of coupling beams in coupled shear wall structural systems. He has pointed out 
that these beams are often deep.relative to their span. Because of this, large 
shear forces are generated which dominate the inelastic behavior of these beams. 
Typically the Vu d/Mu ratio is equal to or less than unity .. Thus the problem 
of these coupling beams is one of flexure with very high shear. Furthermore, 
the deformation capacity (ductility), the number of yielding excursions and 
the num5er of plastic rotation reversals that are demanded from these coupling 



uncracked concrete; {b) aggregate interlocking and.frictional .resistance along 
cracked· faces; (e) web reinforcement resistance at inclined cracks; and 
(d) dowel-action of the main steel reinforcement. As the beam is subjected 
to several loading reversals, flexural and/or flexu·re-shear cracks may de
velop across the entire beam section; therefore, the shear must be resisted by 
web reinforcement, dowel action, and aggregate interlocking and friction. 
The last two resistances become less effective as the crack width increases 
and concrete crushes in the compression zone. As a result, large shear dis
tortion could occur and·become an important source of beam deflection as well 
as a significant parameter in the overall behavior of the flexural member. 
lt should be re-emphasized, however, that this degradation occurs because of 
the opening of the cracks induced by yielding of the main reinforcement and is 
therefore a combined flexure-shear type of degradation mechanism. Because bond 
slippage of the main reinforcing bars can contribute significantly to the 
opening of flexural cracks, the deterioration observed is the result of a 
combined flexure-bond slippage-shear type of :degradation. 

(3) Photogrammetric studies conducted during the tests at Berkeley 
reveal that, at a ductility level of four during the initial loading state, 
the deformation pattern in the critica] region is dominated by the shear de
formation at those cracks which remain open throughout the entire beam section. 
For this reason this behavior has been named ~"Shear Sl iding" and the resis
tance mecha ni sm "Interface Shear Trans fer" [7'2]. 

(4) The recorded shear force-shear distortion diagrams indicate that 
after flexural yielding occurred in both loading directions, the degradation 
of shear resistance and the amount of shear distortion increased with the 
~agnitude of applied load and/or deformation as well as with each repeated 
cycle of reversal. The possible shear degradation mechanisms include: (a) 
the opening of cracks due to yieldtng and or slippage of the main reinforcement 
(b) the spalling of the concrete cover around the periphery of the flexura] 
critica] region; (e) the degradation in the stirrup-tie anchorage due to 
large variations in the strains wnere it is crossed by inclined cracks, and/or 
by the splitting and spalling of the concrete cover; (d) the crushing and 
grinding of concrete at the crack surfaces which could lead to a less 
effective aggregate interlocking resistance along tne open cracks; and (e) 
the local disruption of bond between the longitudinal steel and concrete due 
to the dowel action along the open cracks. 

(5) The shear force-shear deformation model developed in Ref. 40 
offers a reasonable prediction of the shear degradation that occurred during 
the initial stage of loading reversals at a beam displacement ductility 
ratio of one, and the first reversal at a ductilHy ':evel of two. · The most 
important parameters for determining the shear st iffness degradation appear 
to be the aggregate interlocking along the large crac~s and the dowel action 
of the longitudinal steel. v/hen loading reversals Wl'!'e carried out at a dis
placement ductility of two, the aggregate interlocking resistance could not 
be predicted ~Y the analytical modei since it does not account for the effect 
of degradation due to reversals. 

As pointed out by Gergely [72 ], who has reviewed the problem of "Inter
face Shear Transfer", in beams and other R/C elements (columns and walls), 
several approaches have been developed for the study of cyclic interface shear 
transfer across open cracks in concrete. In sorne experimental investigations 
[73] the crack width was held constant during shear cycling. In another 
study the bars were yielded first to produce the desired initial crack width 
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port·ion of the transverse force could be resisted after diagonal cracking by 
arch action, !iecause of the smal·l shear span-to-cjepth rati.o. However, this 
arch action cannot be developed in coupling beams after yielding of the web 
reinforcement, because the reactive shear forces at the boundaries are applied 
over the full depth of the beam; not- in concentration form at the top and 
bottom surface~. To prevent separation failure along a main diagonal (i.e. 
diagonal tension failure), shear must be transferred entirely by web reinforce
ment. Other mechanisms which might assist in .shear resistance should not 
be rel ied on. 

The Effect of Cracking on Stiffness. The effect of cracking on the 
stiffness of coupling beams may be more important in assessing the elastic 
response of coupled shear walls than in assessing a similar response in a 
ductile reinforced concrete frame. Diagonal cracking has a much larger effect 
on shear stiffness than flexura] cracking has on flexura] stiffness. Thus, 
diagonal cracking will have a majar influence on the overall stiffness of short 
(small span-to-depth ratio) coupling beams in which shear distortion can 
domínate. Loss of stiffness due to cracking can be of the arder of 85%, a 
quantity significant enough to be considered in the design process. 

The Effects of Reversed Cyclic Loading Beyond the Elastic Limits. In 
conventionally reinforced coupling beams with a span-to-depth ratio of less 
than two, the strength and ductilities designed in earthquake resistant coupled 
shear walls are not likely to be attained. The load-rotation relationship 
shown in Fig. 15(a) indicates that only limited rotational ductility may be 
developed. Furthermore a sliding shear failure may result after a single large 
flexural yield excursion. 

3.3.2 Behavior of Diagonally Reinforced Coupling Beam. The ductility and use
ful strength of coupling beams can be improved by placing principal reinforce
ment diagonally in the beam (Fig. 15[b]) instead of using the conventional 
steel arrangement (Fig. 15[a]). The design of such a beam can be based on the 
premise that shear force resolves itself into diagonal compression and tension 
forces intersecting at midspan where there is no moment to be resisted. Under 
severe seismic actions the diagonal bars can be subjected to large compression 
stress, and perhaps yielding that may lead to buckling, befare the previously 
formed cracks clase. Therefore it is important to have ample ties around the 
diagonal bars to confine the concrete inside the bars and to inhibit buckling 
of the diagonal steel. Figure 15(b) shows the load-rotation relationship for 
a beam similar to that in Fig. 15(a), except for the reinforcement arrangement. 
Comparison of hysteretic behavior in these two figures shows the superior re
sponse of the diagonally reinforced beams. This superior response of diago
nally reinforced c_oupling beam~; has also been shown in tests carried out at 
the Portland Cement Association [83]. This type of reinforcement has already 
been used in real buildings [80]. 

,., 
3.4 Implications of Results Obtained to Seismic Design 

In the ultimate strength design, as well as in the seismic desi'gn of 
R/C members, it is essential to provide ~ufficient shear capacity in possible 
hinge locations to develop required flexural and deformation capacities. In 
seismic resistant design, it is important to assure that such regions will not 
fail in shear befare adequate rotation is developed at a nearly constant maxi
mum moment. It is also important that the effect of shear degradation (pinch
ing of the hysteretic loops} on the energy dissipation capacity of these re
gions be minimized. To reduce the potential shear degradation in all the 
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· beams are very la"rge when compared with those encountered in beams of ductile
moment-resisting frarnes (see Section 3. 1). 

The performance of coupling during the 1964 Alaska [ 5] and the 1972 
Managua earthquakes demonstrated that a conventiónal approach to designing and 
detailing these-beams results in poor performance. Because of the low value of 
the Vu d/Mu ratio, stgnificant interaction between shear and flexure - usuallv 
disregarded in conventional design procedures - may be present. 

Paulay [82] has analyzed the behavior of couplinq beams that have been 
designed and reinforced according te conventional procedures and those that have 
been designed and reinforced en the premise that the shearing force in these 
beams resolves itself into diagonal compression and tension forces, intersect
ing each other at midspan where no moment is te be resisted. This last pro
cedure results in diagonally reinforced beams. A summary of Paulay's findings 
are presented below. For a more detailed discussion see Ref. 82. 

of beam 

Flexural Behavior. l. For coupling beams with a small aspect ratio, 
the flexural reinforcement would experience.tension over the entire span of 
the beam. A low stress area in the vicinity of zero bending, at midspan, does 
not exist and this should be noted when it is intended te splice bars near the 
point of contraflexure. 

2. The design or analysis of the critical support sections cannot be 
based on the customary assumptions of doubly reinforced concrete beams. Both 
the top and bottom reinforcement would experience tension after diagonal 
cracking. For this reason the beneficial effect of the compression reinforce
ment ductility is not available. 

3. The unexpected distri-bution (vis a vis, conventional theory) of 
the internal forces. suggests that a different approach to the assessment of 
distortions and stiffness characteristics of coupling beams is warranted. 

4. In spite of the high intensity of shearing forces, the flexural 
bond stresses are not likely to become critica] because the rate of change of 
the internal tension would be considerably less than that of the bending 
moment. · ' · 

5. Because the flexura] reinforcement would be in tension over t:ie 
entire clear span the length of the beam would increase with the load. 

6. Because both the top and the bottom flexural bars are in tension, 
the internal tension resultant will be located between the levels of the top 
and bottom reinforcement. This süggests.that such beams attempt to resist the 
variable moments along the span by means of near constant internal forces 
T = C operating on a variable internal lever arm, z. 

Shear Behavior. The concepts of shear resistance on which the tra
ditional approach of designing shear reinforcement is based need to bi! rr~o:>di
fied for coupling beams. According te conventonal assumptions, a considerable 
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4. SEISMIC BEHAVIOR OF STRUCTURAL CONCRETE COLUMNS 

4.1 General 

In several structural systems, and particularly in moment-resisting 
frames, there are columns which are subjected to very low axial forces; under 
lateral load the behavior of their critica] regions is controlled by flexure. 
There is very little difference between the behavior of these columns and 
that of the beams, except that the columns are usually subjected to higher 
shear than the beams because they are shorter. Therefore, these columns can 
be classified with the beams under the general denomination of flexural mem
bers. This has be recognized by certain seismic codes like the ACI 318-71 and 
318-77 [35] which specify that columns shall be designed and detailed iri accor
dance with requirements for flexural members when: the maximum factored axial 
load Pe is not greater than 0.4~ Pb, where ~ is the strength reduction factor 
and Pb is the nominal axial load strength at balanced strain conditions. 

This section of the report emphasizes behavior of concrete columns in 
moment-resisting space frames,'which are ordinarily reinforced and whose cri
tica] regions are subjected to significant axial forces. In seismic-resistant 
analysis and design, a frame structure can be modelled as a planar frame and 
subjected independently to the horizontal component of the ground motion 
acting in the plane of the frame [36]. Therefore at first discussion will be 
limited to the behavior of columns loaded in one of the principle axes (10). 
Later, the importance of three dimensional loading (30) and particularly bi
axial loading will be reviewed. 

4.2 Columns in 10 R/C Moment-Resisting Frames: Ordinarily Reinforced and 
Subjected to High Shear Forces and Significant Axial Forces 

4.2.1 Experimental Studies. A review of the work carried out up to 1972 is 
given in Ref. 16. Since 1972 there have been many investigations of the be
havior of columns subjected to seismic excitations. Work carried out between 
1972 and 1977 has been reviewed in a series of papers [25, 28, 47, 72, 84] pre
sented at the Horkshop on Earthquake-Resistant Reinforced Concrete Building 
Construction [17]. Recent work on columns is discussed also in Refs. 85-92. 
Oespite these studies and sorne significant improvements in understanding be-
ha vi or of co 1 ur.ms , sorne of the prob 1 ems whose so 1 ut i ons were unknown in 1972 
[16] still have not been solved. For example, sorne very few studies have been 
conducted on the behavior of columns subjected to combinations of tension and 
bending induced by generalized cyclic excitations. Such studies would be es
pecially relevant. because during an extreme earthC!ua 1;.~ the axial forces in 
col umns can be 1 owered to val ues that can crack ttre concrete throughout the 
sections, especially when there are large creep and sh1·inkage 'effects. Research 
in this area is urgently needed because the importance of interface shear trans
fer in members in tension _has not been .examined _a~ pointed out by Gergely [72]. 

The importance of such studies is illustrated by a simple example. 
A 16 in. by 16 in. (400 mm by 400 mm) column with eight #9 bars, when sub
jected to pure tension such that the stress level in the bars approach yield, 
will develop crack widths of about 0.02 in. (0.5 mm). Such cracks usually 
form at ties and therefore the ties closest to a crack would be one tie 
spacing away. In the absence of transverse reinforcement close to the crack, 
the reversed cyclic interface shear transfer capacity for such crack widths 
might vary from 200 to 300 psi (1.4 to 2.1 t1Pa); and considerable slip and 
crack deterioration may occur at lower stresses. The dowel capacity of the bars 



critica]· regions, it is necessary to develop good shear resistance along the 
regions where large cracks might occur. The use of closely spaced stirrup
ties and supplementary ties has preven to be effective in improving the rota
tion and energy capacities of R/C flexural critical regions. This is so not 
only because more shear reinforcement is provided, preventing formation of 
i ncl i ned cracks, bu.t a 1 so because such reí nforcement provides better concrete 
confinement and provides more effective lateral support for the longitudinal 
compression steel. In very short beams, however, a major crack transversing 
the whole section can develop between two adjacent vertical ties. Consequent
ly, these ties cannot function as shear reinforcement. In this case, the use 
of inclined reinforcing bars appears to be a practica] solution. 



In eq. 1, the M~ax 1 M~ 

where: 

MR 
max 
r u 

fR 
S max 

fe 
y 

pR 

Pe 

= 

= Actual distance between critical regions where MR 
developed max 

= Nominal clear height of the columns as"sumed in the 
analysis and design of column 

= eode strength reduction factor for shear 

= eode strength reduction factor for columns 

= Actual size of columns 

= Assumed size of columns used in.code equations for 
estimating v~ 

can be expressed as: 

( 2) 

= Maximum steel stress that can be generated 

= eode specified yield strength 

= Actual axial load action on section where MR is max generated 

= Axial load estimated based on code force acting 
on section where Me is computed 

u 

Considering that f~ max can be up to twice f~ and F~PR & M~ax j can al so 
Pe & M e 

u 

be considerably larger than one, either becdus~ PR i.s a compression force 
smaller tl1an the P corresponding to the balancect point but larger than the 
assumed ar estimated pC or because pR can be a tension force decreasino the 
actucl shear resistance, the value of the MR /Mcu can be larger than two. . max 
Additionally, because of the actual effects of lap splicing and/or nonstructural 

elements, the value of L~ 1 L~ could be larger than one, the ~~ 1 ~(~ .. P) is 
0.85/0.70 (ACI 318-71), and (bwd)R 1 (bwd)C can be larger than one. 



is equivalent to only about to 50 psi (0.35 MPa), thus sliding shear distress 
is possible in columns subjected to tension. For a given interstory rela
tive displacement of, say 0.5 in. (13 mm), the· compress·ion columns would 
also have to distort the same amount and could undergo damaging sliding 
shear displacements. A slip of less than about 0.05 in. (13 mm) is already 
harmful; such a slip is quite conceivable considering the relative magnitudes 
of approximate sliding shear and column lateral stiffnesses [72]. 

All the available data have been obtained under excitations which pro
duce compressive axial forces, shear, and bending in only one main plane of 
the element. Since columns are usually subjected to biaxial shear and bend
ing, there is an urgent need for experimental and analytical studies of the 
inelastic behavior of columns under the combined effects of axial force and 
biaxial shear and bending. Also, during extreme earthquakes tension forces 
can be developed due to overturning moments and the vertical component of 
acceleration. Therefore it is of paramount importance to carry out studies 
on columns in which the axial force is varied from compression to tension. To 
the best of the author's knowledge, the only experimental work on the effect 
of varying axial force in columns has been carried out in Japan [142] and 
more recently at the University of Texas. These studies will be discussed 
1 a ter. 

The columns are still the elements most susceptible to failure in destruc
tive seismic ground motions. This has been demonstrated by inspection of 
damage in many recent earthquakes. In Ref. 93 Aoyama discusses the causes of 
shear failure of columns and countermeasures taken in Japan. The causes of 
such failure can be found, the author believes by: (1) Analyzing present 
methods of evaluating column action during severe earthquakes, and estimating 
the range of demands placed on columns; (2) Studying the sensitivity of the 
nominal -unit shear stress to the~in factors involved in its computation; 
(3) Comparing this sensitivity with the values specified by present seismic 
codes. 

Park [25] and Paulay [47] discuss the problems encountered in estimating 
the column actions and therefore in formulating a design procedure that will 
give an acceptable degree of protection against undesirable behavior. 

To illustrate the sensitivity of the nominal unit shear stress to the · 
main factors involved in its computation the following equation compares the 
probable realistic value of the maximum nominal unit shear shear stress, v~ax, 
with the value given by ACI or UBC codes vfi [35, 36]. 

where: 

M e 
u 

( 1 ) 

= Maximum moment that can be developed in the real 
column 

= Ultimate moment capacity computed according to 
code provisions 
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:olumn philosophy. However, these deformation capacities may be insufficient 
1hen compared to the magnitude and nature of deformation demands that may be 
!Xpected in frames designed with soft stories. Furthermore, the above obser
tations are valid for cases where there is essentially no fluctuation in axial 
force. The change from a ductile shear-compression failure mode in columns 
1ith certain axial compressive force to a brittle diagonal tension mode in 
;imilar columns in which the axial load decreased, suggests the need to in
testigate the inelastic behavior of short columns in which the axial force 
taries. The axial force should be varied with shear reversa] from a maximum 
:ompression t6 either a tension value or a smaller compression. 

(2} A comparison of analytical and experimental shear strengths indi
:ates that cede shear capacities are adequate if actual mechanical character
istics are used. However, if the expected inelastic deformations are higher 
than those used in the tests, these cede provisions may be inadequate. The 
:oncrete degradation associated with large inelastic cyclic deformations will 
result in an entirely different state than that on which the cede recommenda
tions are based. To develop such large deformation and still maintain shear 
strength, the contribution of concrete should be ignored unless the ·core 
concrete can be kept effectively confined, even under the largest deformation. 

(3) Comparison of the behavior of columns subjected to different defor
mation histories demonstrates that cyclic deformation reduces the maximum in
elastic deformation a member can experience in a given direction. This fact 
should be kept in mind when design is controlled by inelastic deformation de
mands. It will be necessary to specify not only the deformation level that 
is expected, but also the number and type of reversals (partial, full) expect
ed. The magnitude of the nominal shear stresses developed in sorne of the: 
columns tested show that moderate ductile behavior and high shear stresses 
are compatible. However, it is necessary to provide sufficient and properly 
detailed transverse reinforcement. 

(4} A comparison·of the behavior of columns with different types of 
transverse reinforcement indicates that the circular spiral is more effective 
in maintaining a member's shear strength. Its continuity and relatively clase 
spacing provide excellent confinement for the core concrete and restrain the 
width of inclined shear cracks. However, the clase spacing of the spiral, and 
the fact that it is responsible for significant spalling through the height o 
of·the column, reduces the area of concrete in concrete with the longitudinal 
reinforcement and thus contributes to bond deterioration along this reinforce
ment. 

4.2.4 Analytical Prediction of the Hysteretic Behavior of Col:!mn_:.~, Many 
attempts have been made to predict the hysteretic behavior of co·,~mns, start
ing from the mechanical characteristics of the materials used and following 
the classical approach.of continuous mechanics. In Ref. 88 Zagajr.ski and 
Bertero discuss different methods and models that have been used, and the dif
ficulties encountered in predicting the hysteretic behavior. Perhaps an 
easier approach is to directly model the load-deformation relationship as was 
done by Atalay and Penzien for flexura] members subjected to high shear"[95, 
96]. This was done also by others [98] using a degrading trilinear model for 
the restoring force-deformation characteristics of reinforced concrete struc
tures failing primarily in flexure. Jirsa in Refs. 28 and 97 reviewed the 
analytical work done in modeling behavior of columns and classified these dif
ferent models in two categories: "conceptual model" and "element or filament 
model". An example of good agreement obtained by using conceptual models is 
shown in Fig. 17(a}. 
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¡nererore tne real nom1na1 unlt snear stress, vmax' can oe rour or more 1:1mes 
than th~ value obtained using cede procedure vC ; the value for which the shear u . . 
reinforcement was designed. Thus it is not surprising that many of the frame 
failures observed have been due to shear failure of the columns. Therefore th 

is a need te conduct statistical studies of the value of v~ax /V~ in existing 
buil di ngs. 

4.2.2 Experimental Research and Development in Japan. Ohmori in Ref. 84 
roints out studies in Japan where the behavior of columns was investigated in 
arder to improve the design and construction of real R/C structures. Among 
the important experimental findings of the research, the follewing deserve 
special mentien. 

Newly Develeped Transverse Reinforcements--The three types ef lateral 
reinforcement shown in Fig. 16 (a), typical ef present censtruction, were 
tested, considering three levels of reinforcement ratio fer each type. The 
results reviewed in Ref. 16 and summarized in Fig. 16(b) shew the advantages 
ef tied (type A) and spiral (type S) columns when compared with heeped 
columns (type.J). However censtructien ef tied columns presents sorne diffi
culties. Therefore, new types of transverse reinforcements that ceuld offer 
good· cenfinement and could be easily fabricated were sought [142]. A combi
nation of spiral and hoop reinforcements was developed which was named the 
KS type. It showed ductile and stable hysteretic behavior similar te that 
observed for tied columns (Fig. 16[b]). Figure 16(c) shows the different 
types studied and Fig. 16(d) shows the results obtained. It is clear that the 
KS type columns shewed the most stable and ductile behavior. The ether two 
types which showed good behavier for the same reinforcement ratio, were the 
spirals (S) and the tied (T) arrangements. 

Splices of Large·Size Re-Bars--In the lower story columns of tall 
buildings it becomes necessary te use large size rebars. In this case the use 
of lap splices offers serious difficulties. Various types of welded and 
sleeve joints were tested. Among the most effective in the sleeve category 
were the squeezed joint, and the Caldwell joint [94]. 

Very little information is available en the behavior ef lapped splices. 
As pointed out by Gergely [72] impact type tests of splices showed an in
crease in splice capacity and stirrups enhance the toughness and ductility of 
splices. Research is needed en the behavior of lapped splices and mechanical 
splices at high-level load reversals. 

4.2.3 Concluding Remarks Reaarding Experimental Studies. Frem analysis of 
results obtained in di{ferent investigations up te date it can be concluded 
that: 

(1) Short R/C columns, if designed and detailed te satisfy cede r.ecom
mendations for ductile moment-resisting frames [36] can develop mederate in
elastic deformatien prior to either a brittle shear failure or significant. 
shear degradation, when subjected te high constant axial loads and te cyclic 
shear reversals. The word moderate sheuld be emphasized. It is felt that 
the inelastic deformation capac1ties feund in the investigatiens (particular
ly in Ref. 88) would preve adequate when compared te the magnitude and nature 
of inelastic deformation demands that may be expected for columns that are 
cemponents of frame systems designed en the basis of a weak girder-strong · 



"2D excitation of single mass systems produces a greater period shift, 
which in turn can lead to larger displacement response, depending to sorne 
extent on the initial system period. Gravity loads acting through the in
creased lateral 'displacements may cause collapse. Although details of input 
motion and shape of hysteresis curve play a role, they do·not appear to de
cisively influence the general trends. The combined effect of correlation of 
the orthogonal components of re~ponse and of inelastic interaction generally 
appears to increase with relative st'rength of the excitation. 2D ductilities 
about twice as large as 10 ductilities are typical at lD ductilities of about 
5 or more. 

Since the effect of gravity load is consistent, an examination of 
responses without the P-6 effect is sufficient to indicate possible problems. 
Two criteria are useful for this prupose: 10 ductility demand and system 
period. The most important indicator is the lD ductility demand calculated 
from a ene-dimensional inelastic response analysis. If ·the system strength 
is sufficient to restrict the 10 ductility demand to about two, no difficul
ties should occur. In conjunction with this, however, the system period 
should be taken into account, since the consequences of a slight underdesign 
are more serious for short period (stiff) systems than for long period (soft) 
systems. 

Frames resisting seismic loads in both horizontal directions should be 
des i gned so that col umn deforma ti ons do not substantia lly exceed "yi el d". 
An important factor not accounted for by response studies of single mass 
systems is the distribution of inelastic deformation between girders and 
columns in space frames, This distribution is different for 20 motion than 
for 10 motion, since columns may yield sooner in 2D motion. The few results 
available _for multi-story structures indicate that 20 motion increases 
column response ductility demand and decreases girder response ductility 
demand. While a varying axial load does produce large changes in the lateral 
restoring force-deformation characteristics of a single column, when these 
characteristics are averaged over several columns in a story, the effect ón 
the total lateral force-deformation resistance curve for the story appears 
to be slight. The influence of ground motion characteristics should be more 
thoroughly explored. Besides duration and general intensity level of the 
excitation, the relative strength of all components is important: Extensive 
work remains to be done along these lines." 

Jirsa, et al. presents a thorough review not only of analyti.cal work 
in this field but also of the experimental studies that have been conducted 
until 1978 [97]. In reviewing the analytical work, Jirsa, et al., classifi
ed the proposed models in two categories: conceptual; and element or filament 
models. They then summarized the models, applications, advantages, and dis
advantates. One of the main problems in conducting experimental studies is 
the selection of realistic loading histories. The problems discussed for 
lD models are increased considerably. because of the many possible combinations 
of the path of the two components. 

4.3.2 Experimental Studies. These studies can be classified as studies of 
flexural behavior and shear behavior [97]. 

4.3.2.1 Flexural Behavior. Takizawa and Aoyama [98] conducted sorne experi
ments and compared their test results with analytically predicted values on 
a conceptual model. Measured and analytically predicted response for unidir
ectional and 2D loading histories are shown in Fig. 17: The measured and 
analytical responses for the square (or diamond) loading history (Fig. 17[b]) 



In 1977, after reviewing analytical studies, Gergely [72] concluded: 

(1) Many researchers have used various types of idealizations and 
hysteresis rules in nonlinear analyses and have shown that good results can 
be obtained when the idealizations directly correspond t~ the system being 
modeled. In most cases, however, not all modes of stiffness deterioration 
were included in the analysis and in the corresponding tests. Significant ad
vances have been made in system identification techniques that allow the de
termination of stiffness properties from test results, or enable lineariza
tion of non-linear systems. Most nonlinear analyses are too complex for 
design use but they are helpful in identifying the effects of various factors 
as well as in aiding in the planning of.test programs. 

(2) Many factors affecting nonlinear response have not yet been isolated 
or studied sufficiently. Therefore, most analyses are reasonably accurate 
only for the test program for which they were derived. ·If other factors mod~ 
ify the behavior or if a different type of loading is applied, the agreement 
between analysis and test is generally poor, especially after two ~r more 
load cycles. 

4.3 Hysteretic Behavior of Columns under Three Dimensional Loading 

An earthquake ground motion at the foundation of a 'structure has six 
simultaneously acting components: three translational and three rotational. 
Thus, the columns in a space frame are subjected to three dimensional (3D) 
loading components, which will vary with time during dynamic response to the 
ground motion. This is particularly true in the case of exterior columns in 
a space frame. In the case of interior columns the variation of axial force 
during th~ earthquake might not be_ important and therefore, although there is 
a state of 3D-loading, only the biaxial bending and shear will vary with time. 
It is common to refer to this as a case of biaxial bending or two dimensional 
(2D) behavior, although strictly speaking a 3D-state of loading exists even 
for a 2D ground motion. 

In 1972 the author pointed out the lack of data regarding the 3D behavior 
of columns [16]. As a consequence of damage from the 1968 Tokachioki and 1971 
San Fernando Earthquakes, several studies were conducted to see if it was 
possible to analytically predict such damage. Most of these analytical 
studies were based on the conventional planar behavior of the structural ele
ments. Since these studies did not sucessfully justify the observed damage, 
and since there was evidence of biaxial bendings in certain columns, particu
larly in the case of the main buildings of the Olive View Hospital, analytical 
stuci ies of the effects of 20 ground motions were started. ·· • 

4.3. 1 ~~alytical Studies on the Effects of 20 Ground Motions and Biaxial 
Loading on Columns. Japanese and American researchers have conducted a series 
of ana1ytica1 studies on the effects of 20 ground motions on co1umns. The 
ana1ytica1 work of Takizawa and his associates in Japan [99] and Peckno1d and 
his associates in the U.S. [100] deserves specia1 mention. · 

In Ref. 99 Takizawa concludes that "The margin of safety against col-
1apse of R/C structures is very sma11 when the effects of biaxial response, 
deteriorating ducti1ity, and gravity are.a11 combined. In Ref. 100 Pecknold 
and Suharwardy review the ana1ytica1 work conducted until 1977 and summarize 
the findings as fo1lows: 



on the effect of high shear on columns [97, 104]. The primary variable is 
the loading history. The geometry of the specimens is the same for all tests .. 
The column is. a st"iff element (12 in. square, 36 in. long) framing into 
fixed ends representing a stiff floor system. Two series of tests, (one with 
no axial force and the other with varying axial load), have already been car
ried out and reported by Jirsa and his associates [97, 104]. 

20 Behavior - No Axial Load Figures lB(a) and lB(b) compare the lateral force
deformation curves for two tests. In one test, the· load history was applied 
in 10, in the other it was applied in 20 following a square deflection path. 
The force-deformation relationships are shown for a principal axis of the 
column. Such a comparison indicates a severe reduction of capacity due to 
prior or simultaneous loadin~ in the orthogonal direction. This is shown by 
the force orbit in Fig. lB{c), for the specimen subjected toa square load 
path. If, under 20 loading, the resultant force (VR = VN + V[wl is plotted 
against the resultant deformation or the radial deformation from the original 
position (~ = ~S+ ó[wl• differences between lD _and 20 response are notas 
large (Fig. lB[d]). Jirsa and his associates [97] pointed out that, while a 
great deal of additional testing will be· needed to qualify the response, re
sults to date indicate that 20 response "may be well correlated to resultant 
force-resultant deformation behavior regardless of the deformation path". 

Otani, of the University of Toronto, Canada has recently started an 
experimental program to investigate the effects of 20 deformation on columns. 
He has reported the results from tests of two relatively slender columns 
(12 x 12 x 60 in.) [105]. Because of early fracture of the longitudinal re
inforcement at the welding in a critical region, no data has been obtained. 
under cyclic loading requiring large inelastic deformations. From the re-, 
sults obtained, Otani concluded that' 

-~ 
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.. 
(a) An effect of biaxial lateral load reversals on the behavior of re- ·, 

inforced concrete columns was evident prior to the tensile yielding of 
longitudinal reinforcement; 

(b) The effect of biaxial lateral load reversals was relatively small, -~ 
in the specimens tested, after the tensile yielding of longitudinal reinforce-
ment; 

3D Behavior with Varying Axial Load As "mentioned above, more research on 
the effects of varying axial load on column behavior is needed." (research 
to date has been reported by Ohmori [84], Kokusho, et al. [106, 107], and 
Jirsa and associates [97]. The experiments in Japan were conducted under 
ur.iaxir1l bending; the work ~one by Jirsa was under biaxial bendin·g. Jirsa 
concluded that while constant compressive loads had a slight influence, con
stant tensile loads hada greater influence on columns subjected to biaxial 
bending in comparison toan axially unloaded column subjected· to biaxial 
bending. In particular, under cyclic. biaxial bending, compressive loads in
creased the shear capacity slightly and tensile loads substantially reduced 
the stiffness of the column and the shear capacity at low load. However this 
reduced shear capacity did not deteriorate, even under large lateral deforma
tion. Additional ·tests were conducted with 20 lateral loadings and axial 
load variation; however, the trends are not significantly different from 
those under constant tension or compression. Axial loads appear to have an 
influence on response only while the load is on the· structure and do not in
fluence subsequent response. This is quite different from lateral loading 
where loads in one direction influence suósequent response in the orthogonal 



are shown in Fi.g. 17(c). Note that the general shape of the measured curves 
is predicted by the analytical procedure. However, the magnitude of forces 
tends to differ, particularly at the largest deformatiori level, where the 
measured forces were considerably less than the predicted ones. This is 
apparent in the plot of the experimental and analytical force orbits shown 
in Fig. 17(d). The force orbit represents the locus of forces in the princi
pal directions produced by the deflection orbit shown in Fig. 17(b). 

Takiguchi and Kokusho [101], presented a summary of results from 26 
specimens subjected to biaxial bending moments. The specimens were small, 
10 cm. and 15 cm, square cross sections. The experimental results were com
pared with analytically predicted values using a finite filament model, and 
good agreement was found. Takiguchi and Kokusho concluded that "The influ
ence of bending moment about one axis due to dead load on hysteretic character-
1stics about·the other axis should be taken into consideration when conven
tional seismic resistant design methods (i .e. me'thods in which lateral forces 
are applied independently in two directional orthogonal to each other) are 
u sed for reinforced concrete col umns." 

' 
Okada, Seki, and Asai [102] compared experimenta~ results with the analy

tically predicted ones using a finite element model, and concluded that their 
analytical mqdel simulated behavior reasonably well'. As ·the severity of the 
20 loading increased, the measured response clearly indicated the deteriora
tion of strength and_ deformability of the columns. 

Effect of Axial Load on Flexural Behavior As pointed out by Jirsa [97], the 
effect of axial load in the above studies was not significant. However, in 
the specimens tested the axial load was small or zero and remained constant 
throughout the 20 moment or latergl loading history. 

4.3.2.2 Shear Behavior under 20 Loading. From the point of view of seismic 
resistant design, the ideal frame system would be one of which column hinging 
is prevented. This is not usually economically feasible. However, an 
acceptable degree of protection against pre.~ature yielding and excessive 
hinging should be attempted [20, 25, 47]. This design philosophy implicitly 
requires that shear failure be prevented or delayed so that the column may 
dissipate, by flexure yielding, an energy larger than that demanded by the 
most severe earthquake. This degree of protection against shear is not always 
easily achieved in practice, when columns are loaded in 20. 

As pointed out by Park [25], "The diagonal shear force resulting from 
biaxial bending in two-way frames due to concurrent seismic loading should 
be considered in desi~!!l". The shear strength of rectangular column sections 
loaded along a diagonal has received little attention in the past. Tests 
have been conducted recent~y in New Zealand [103] on four reinforced concrete 
members with a 16 in. (40C mm) square section subjected to uniaxial or dia
gonal shear force and flexure with no axial load applied. Two arrangements 
of overlapping hoops were used. The difference between the diagonal shear 
strength and the uniaxial shear strength of identical specimens was zero for 
one pair and 3% for the other pair. The result is not surprising, since, 
although for diagonal shear the component of transverse bar forces in the 
direction of the shea'r force is smaller, the diagonal tension crack has a 
greater projected length and therefore intercepts more transverse bars: 
these effects compensate each other [25]. 

Jirsa and his associates have started an extensive experimental program 



5. SEISMIC BEHAVIOR OF BEAM-COLUMN JOINTS 

5.1 Genera 1 

Efficient seismic resistant design may be achieved through predictions, 
or at least visualization of the structure's mechanical behavior under the 
excitations which it may be subjected ~o during its service life. To facili
tate this prediction, the ideal would be to test real structures under such 
excitations. Since such tests are not economically feasible, basic structural 
components have been investigated separately. In the case of moment-resisting 
frames, the beams and columns have been investigated. Significant data on 
behavior have been obtained, and analytical methods of prediction have been 
formulated and used. Therefore the questions is: Can the response of the 
whole structure be predicted from the independent behavior of its components? 
Because of the interactions between these members, it is necessary to have 
informat'io'n regarding the behavior of certain structural subassemblages. The 
author has discussed this problem in detail in Refs. 16 and 26. 

Figure 19 illustrates the basic subassemblages of a moment-resisting 
frame whose behavior is essentially planar. Note that the beam-column joints 
are incl.ud.ed and that there is distin~tion between the exterior and .the inte
rior beam-column joints. As will be discussed later, the actual subassem
blages should be 3D and should consist of at least: a column; beams framing 
into the columns in two orthogonal directions; the joint between these two 
elements; and the floor slab they support. The behavior of these subassem
blages should be studied under 30 loading conditions. 

. .. 
Because a failure of the joint means a failure ·of the column, ideally 

the joint should be the strongest and the stiffest element of the basic sub
assemblage. In the past this usually has been so. Surveys of earthquake 
damage usually show no evidence of joint failure, except in cases of very peor 
detailing and construction. However, because of numerous failures in beams, 
and particularly in columns, recent seismic cedes have much more stringent 
requirements regarding design and detailing of these two elements. Therefore 
the author believes that the joint may become the weakest link in the sub
assemblage. This belief has been corroborated by recent experimental results 
in laboratories and in the field. · In many cases, although there is no visible 
sign of distress in the joint, it has failed internally with a loss of the 
required anchorage to the main reinforcing bars of the beams and/or columns. 

Current knowledge of the behavior of joints subjected to forces in 
one principal plane of a space frame is reviewed below. Following this is a 
more general discussion o·'· the problem of joints in a space frame loaded in 
three directions. 

5.2 Beam-Column Joints in Planar Frame Sy~tem 

In Ref. 16, the author made the following observations: 

(1) Types of specimen: Subassemblages like those indicated in Fig. 
l9(a), where part of the floor slab is reproduced and gravity forces are 
applied through this slab, should be tested. 

(2) Method of Testing: All tests must have a standard loading ar
rangement and sequence. The proper loading sequence can only be obtained by 
integrating analytical and experimental studies. The usual sequence of 



direction. It should be noted that since columns were short, the P-o effect 
was negl igible. 

4.4 Concluding Remarks 

Although there have been many advances in understanding colurnn seisrnic 
behavior rnost of these have been for·colurnns under uniaxial bending and shear. 
Several analytical rnethods and models have been suggested for the prediction 
of real behavior of colurnns. However, most of these models are reasonably 
accurate only for the test prograrn for which they were derived. If other 
factors modify the behavior or if a different type of loading is applied, the 
agreernent between analysis and test is often peor, especially after two or 
more load cycles beyond yielding of reinforcement. Furthermore, rnost of the 
models are too complex for use in analysis or design practice. However, 
they are needed todo pararnetric and .sensitivity studies, thus helping to: 
identify the importance of various factors; and aid in the planning of corn
prehensive experimental programs. 

The Building Research Institute in Japan recently reported the result of 
140 tests carri ed out during 1973-1976 [1 08]. "Thi s report presents sorne of 
the most comprehensive information available on the behavior of R/C elernents". 
Thorough analyses of tnis and other·data will permit the irnprovernent of. 
pr.eserit seismic design of colurnns. 

Present seisrnic cede provisions ·regarding detailing of colurnns appears 
to guarantee sufficient ductility to resist rnoderate dernand of inelastic 
deforrnations if these take place in just one of the principal planes·. However, 
during an earthquake a colurnn can be subjected not only to biaxial bending 
but al so_ to varying axial force. _Although there have been sorne studies of 

. these problems, there are rnany more factors influenc.ing behavior for 3D than 
for lD response. Therefore, it is not surprising that few advances have been 
made and that sorne of the results obtained do not, apparently, agree. It 
appears that bending and shear reversals in the two lateral directions increase 
the degree of stiffness deterioration under uniaxial bending. There can also 
be a significant decrease in strength and energy dissipation if the axial 
force can be a tensile force when large bending and shear exists. A practi
ca] solution to minimize the problerns that tensile forces can create in 
columns has been developed by the Kajima Corporation [84, 94]. The outer 
columns of the first 5 stories of a modern 18 story building were post
tensioned. 

No analytical model has been developed for predicting the behavior of 
columns under cyclic 3D loading inducing high shear and variable axial load. 
Sorne experimental programs· have been starü:d t.rJ gather the data necessary to 
formulate such a model. This model is needed to carry out realistic analysis 
of the actual performance of real reinforced cr,lcrete structure> under seismic 
ground motion. 
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capacity.of reinforced concrete joints. These problems will be.discussed 
1 a ter. 

Following is a summary of results from the above studies, and appli
cation of these results to seismic resistant design, starting with a suggested 
design criteria for the joints. Exterior joints are distinguished from inte
rior joints. The summary is based on results and discussions in Refs. 25, 28, 
39, 47, 119 and 124. 

5.2.1 Design Criteria of Beam-Column Joints. Paulay in Ref. 47 suggested the 
following design criteria for joints in ductile moment-resisting space frames: 

(1) The strength of a joint should not be less than the maximum 
strength of the weakest members it connects. 

(2) The capacity of a column should not be jeopardized by possible 
strength degradation within the joint due to inelastic cyclic displacements 
of a frame. 

(3) A joint should not be_a prime source of energy dissipation. 

(4) During moderate seismic disturbances a joint should respond with
in elastic limits so that no repair would be necessary for these inaccessible 
areas of the structure. 

. (5) The joint reinforcement that will ensure satisfactory perfor- · 
manee should not present undue construction difficulties. 

Altt10ugh most researchers anQ_ designers· agree with the_ above design 
criteria, approaches for practical design and detailing of joints vary con
siderably [25,28,47,116,118,124]. 

5.2.2 Exterior Beam-tolumn Joints. As Park [ 25 ] points out, an analysis of 
the forces acting on an externa1 beam-column joint of a reinforced concrete 

___ frame (Fig. 20) and of. the associated cracking shows that the bond conditions 
for the longitudinal beam and column bars are unfavorable because: (a) large 
steel forces need to be transferred to the concrete over relatively short 
lengths of bar; (b) rlexural and diagonal tension cracks are present which will 
altennate in direction during cyclic loading; and (e) bond deterioration will 
occur during cyclic loading. For example, if the outer column bars are near 
to yiel'ding in compression above the core and are yielding in tension below the 
core, approximately twice the yield force _llf t,~e bar needs to be tra_nsfe_rred to 
the joint core by bond over the depth of tl-.e c:~Jre. The extremely high bond 
stresses so induced, ánd the anchorage forces from the beam bars, can result 
in vertical splitting· of the concrete along th1 outer column bars. Thus the 
concrete cover over these bars spalls easily, ~articularly when heavy horizontal 
ties are used. This spalling may extend beyond the joint area, significantly 
reducing the flexura] strength of the column, leading te hinging in the column 
rather than in the beam [ 42, 124 ] .. Therefore, it has been suggested that the 
computation of col umn strength sh•)Ul d be based on the strengt~ of the col umn 
core area only [ 124]. 

If plastic hinging occurs in the beam at the column face, the anchor
age of beam steel should be considered to commence within the joint core at 
one-half the column depth or ten bar diameters, whichever is less, from the 
face of the column where the steel enters. An anchorage block, in the form 

., 

. ·: 



loading is that of gradually increasing the peak value of the· load or deforma
tion (Fig. 5[b]). This method can be conservative or not, depending on what 
element controls the behavior of the subassemblage: If the behavior is con
trolled by the beam or column, this loading sequence will give upper bounds 
for strength and energy absorbed and dissipated. If a lower bound is desired, 
it is best to use a sequence starting with large peak load and deformation 
cycles. However, if a weak panel zone controls the behavior, the gradually 
increasing load sequence will give a lower (conservative) bound. Another im-. 
portant consideration is the magnitude of peak deformations in each cycle and 
the number of cycles to which a specimen should be subjected. The magnitude 
of the peak deformation and number of cycles to which the specimen should be 
subjected depends on the type of construction as well as on the type of earth
quake. Again, only integrated analytical and experimental studies can give 
correct answers. 

(3) Overall behavior: Stiffness degradation observed with reversal 
of loading is considerably larger than that obtained for critical regions 
under pure flexure, or bending and low shear,forces. The major factors con
tributing to this degradation for exterior beam-column connections appear to 
be: diagonal cracking in the joint; crushing of the concrete around the 
curved portion of the anchorage of the beam-~olumn reinforcing bars; and 
grinding of the concrete in these regions and along the diagonal cracking, 
which increases with the number of cycles. No reliable method exists to pre
dict the quantitative effect of these factors on the joint. Thus, there is a 
need for research on the behavior of joints under repeated reversal cycles . 
. Behavior of interior beam-column connections also should be more thoroughly 
investigated than it has been to date. 

(4) Seismic design: For exterior beam-column connections, premature 
failure of the joint can be avoided by beams or stubs framing into all four 
faces of this zone. If this is not possiblem it is advisáble to: (1) use 
large numbers of small diameter bars for beam reinforcement rather than a 
small number of large-diameter bars; (2) use steel with a low yielding 
strength and a large plastic plateau or low strain-hardening modulus of elas
ticity; (3) use the widest possible column to increase length of anchorage, 
or extend the anchorage of beam bars into a concrete stub added in the outer 
face of the column; (4) design the shear reinforcement of the panel zone, ne
glecting the concrete's contribution in resisting shear and considering the 
maximum actual stress that can be developed in the reinforcing bars, including 
strain-hardening characteristics. 

Sorne of these observations are still valid today, and snme of the pro
blems ·still rema in, although beam-column joints in planar frames t:~ve been 
studied in many countries since 1972. Experimental results up to 1977 [25,28, 
39,42,47,84,85,109-116] and their implications have been discussed tiy Park 
[25], Jirsa [28], Paulay [47], and Ohmori [84] during the workshop held at 
Berkeley [17]. The results of these studies have been incorporated in a se
ries of recommendations [15,16] and even in new seismic code provisions [12, 
14]. Although sorne of these recommendations have been questioned [117·,118], 
there is no doubt that overall they are a step toward more efficient seismic 
resistant joint design. 

Since 1977 new studies have been conducted on beam-column joints; 
sorne of which are reported in Refs. 29, 43, and 119-124. However, all these 
studies have been concerned with joint strength. There has been very little 
improvement in predicting stiffness, stiffness deterioration, and deformation 



·subasiemblage remained fixed in position, the other three hinges could be 
displaced horizontally upon application of a horizQntal force at the lower 
hinge. At large di'splacements of the lower hinge, the P-o effect caused by 
the vertical load in the column was signi ficant. 

Eight similar subassemblages have been tested te date. A brief dis
cussion of the majar results follmis. One of the cantilever specimens was 
tested under a monotonically increasing load. The lateral load-deformation 
relationship ( H vs o) is shown in Fig. 21 (e). From this figure, it can be 
seen that the·curve is of fhe softening rather than the strain-hardening type. 
This is as to be expected from the results obtained with the beams, Fig. 2l(b) 
together with the added P-o effect. The significance of the P-6 can be noted 
from the comparison of the two curves shovm in Fig. 21 (e). Besides the H
curve, there is another one for the equivalent story shear, Heq• which is re
lated to the measured story shear by the relationship, Heq = H + Po/hcol· 

In Fig. 2l(d), an analytic hysteretic loop is compared with the ex
perimental one of Fig. 21(c). The agreement for the monotonically increasing 
story shear is excellent. However, large discrepancies can be noted during 
the loading in the reverse sense and these discrepancies become greatly mag
nified during the initial reloading of the second cycle. The following ques
tions therefore arise: 

(1) Why is there such a sharp degradation in strength during the 
first reversa], after just the first loading toa displacement ductility ratio 
of 4.5? 

(2) Why is there such a pronounced degradation in stiffness during 
the first reloading, after just one ~ycle of a full reversa]? 

· Since nominal shear stress developed in the beams was small [on the 
arder of 3/f~ (psi)(0.25If~ (I~Pa))], similar to that induced in the cantilever 
beams of Fig. 2l(b), it is clear -chat the observed degradation was not the 
result of shear in the beams. The main reason for this behavior was the 
slippage (pull-out) of the beams' main longitudinal reinforcement along the 
column joint. This is clearly shown in Fig. 2l(e) where the sum of the mea
sured pull-out and push-in of the steel bars is plotted. 

The effect of repeated load reversals can be seen from the results 
presented in Fig~ 2l(f). These results were obtained from tests conducted on 
the specimen used in obtaining the results of Fig. 2l(c) after it was re
paired by injecting epoxy into the cracks. Although it was possible to 
aéhieve the strength attained during the first loading of the •;irg·in specimen, 
tlíiS strength was achieved at a considerably greater deformat'ion. During the 
second cycle, there was a large drop in strength from the first pe~k deforma
ti,on reached during initial 1oading. As the number of cyc1es inc·,;ased, both 
resistance a11d stiffness dropped as a result of bond deterioration along the 
embedment 1ength of the beam bars. · 

Recently, there have been many studies of the interior joint [2'5,47, 
114,117-123]. Many of the points made regarding exterior beam-columns apply 
to interior beam-column joints. In discussing ways to improve seismic behav
ior of interior joints, Park [25] points out that: 

(1) When plastic hinging occurs in the beams at the column faces, it 
is recommended that the maximum diameter of longitudinal beam reinforcing 



of a beam stub at the far face of the column where the longitudinal beam bars 
can be anchored (Fig. 20[c]) has been shown to improve joint performance and 
is being used by sorne designers in New Zealand. · The maximum diameter of longi
tudinal column bars should not exceed l/20th of the beam depth for steel with 
fy = 40 ksi = 275 MPa or l/25 of the beam depth for steel with fy = 55 ksi = 
3BO MPa. 

It is recommended that the nominal shear stress, v~, carried by the 
concrete·shear resisting mechanisms in the joint core should only be taken into 
account if the com~ressive load on the column exceeds O.lf(: Ag .. The degrada
tion of shear carr1ed by the concrete occurs due to repeated open1ng and 
closing of diagonal tension cracks in alternating directions and full depth 
cracks in the beam which results in the beam compression being transferred into 
the joinf core by bond. The ACI 318-71 [ 35] assumption at 45° cracking is 
difficult to justify since the cracking will be parallel to the diagonal com
pression strut which runs from corner to comer. Hence, the design horizontal 
shear force in Fig. 20(a) is T-V', where T is the force in the beam bars en
hanced for overstrength and V'. is the column sftear force. This design shear 
force should be resisted by the concrete,if the éompressive load exceeds 
O.lf(;., and by the force in the horizontal shear reinforcement which crosses the 
corner to corner crack. Vertical shear reinforcement should also exist in 
the form of vertical column bars around the perimeter of the column section 
(spacing not to exceed 6 in. (150 mm), with at least one intermediate bar be
tween the corners. Such vertical bars are necessary to help transfer vertical 
shear forces. That is, four bar columns should not be used. A procedure for 
the design of vertical shear reinforcement has been developed [ 125]. 

The use of all these rules could lead to very conservative joint con
struction, but until new data is available, such requirements should not be 
re 1 axed. -

5.2.3 Interior-Beam-Column Joints. Until 1972, relatively little attention 
was paid to interior-beam-column joints. This could have been due to the 
philo>ophy of sorne seismic codes regarding anchorage of the beam bars in this 
joint. For example, the commentary of ACI 318-71 and even ACI 318-77 [35] 
states, "The code does not require anchorage calculations for top and bottom 
reinforcement continuous through beam-column connections except for anchorage 
within each flexural member". The argument given is that "reverse loading 
tests of interior connections conforming to ACI 318-71 provisions show that 
the advantages of continuity offset any theoretical deficiencies in embedment 
length within the connections". Bertero and Popov, in Ref. 39, have ques
tioned the soundness of this provision, because the slippage of the longitu
dinal beam reinforcing bars through the joint can lead to deterioration of 
the subassemblage's energy dissipation capacity. The importance of this de-
9radation is illustrated in Fig. 21, which shows test results for one specimen 
L39,41]. . 

Using the third-floor framing in a 20-story moment-resisting rein
forced concrete building as a prototype, a half-scale subassemblage witM an 
interior joint was designed (Fig. 2l[a])·. In this subassemblage, inelastic 
action was to develop in the beams, i.e., the design philosophy of strong 
columns-weak girders was followed. The beams were reinforced in exactly the 
same manner as beam specimens of a half-scale cantilever series of experiments 
(Fig. 2l[b]) [40,69]. The testing arrangement for the cross-shaped specimen 
was such that an axial column force, as well as vertical forces at the ends 
of the beams, could be applied to it. Whereas the top hinge of the 
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in beams, to reduce the danger of slippage, may result in the use of an exces
sive number of bars. Sorne designers have found it necessary to· increase mem
ber sizes for the sake of steel placement within the joint. In spite of these 
measures, in conventionally reinforced joints a satisfactory safeguard does 
not yet appear to exist against pullout of beam bars from joints. Whenever 
practi'cal, the primé cause of these difficulties, beam hinges adjacent to col
umn faces, should be eliminated. This may be achieved by curtailing the beam 
reinforcement so that a deliverate weakness in flexural resistance results at 
a more suitable beam section. The relocated potential plastic hinge should 
be as near as practicable to the column face but far enough to ensure that, 
as a consequence of reversed cyclic loading, yield penetration will not extend 
to the column face. In such a beam when well designed, the steel stresses at 
the column face will approach but not exceed the level of nominal yield when 
the overstrength capacity at the relocated plastic hinges is simultaneously 
being developed. Therefore, if the joint core is adequately reinforced to 
resist horizontal and vertical joint shear force, it will remain elastic dur
ing cycling loading. This design philosophy, of moving the formation of plas
tic hinges from the face of the column and thereby assuring elastic joint 
behavior, was suggested by Bertero and Popov [38,39,68]. Experimental studies 
[42,119] show this to be a sound and practically feasible philosophy. Figures 
23(a) and 23(b) illustrate ene of the techniques used to move the beam inelas
tic regions (plastic hinges) away from the face of the column. (The specimen 
used is similar to that shown in Fig. 2l[a].) The two top interior main bars 
of the beams were bent downward; and the two corresponding bottom bars were 
bent upward, intersecting 16 in. (406 mm) away from the column face. The hys
teretic behavior of the specimen was excellent (see Fig. 23[c]). The hyster
etic loops became pinched only after the first cycle with a full deformation 
reversal at displacement ductility seven. Comparison of test results of Figs. 
23(c) and 2l(f) shows a significant improvement achieved by moving the plas
tic hinge-away from the column faces. 

The above results have been confirmed by an experimental study carried 
out by Bull [126], and has been discussed by Paulay [127]. Paulay has also 
made recommendations which have been incorporated in the seismic provisions 
of the Draft New Zealand Code [14]. 

5.2.5 Prediction of Stiffness and Energy Dissipation Capacity of Beam-Column 
Joints. Analysis of results from ínvestigations into the seismic hysteretic 
behav1or of beams and beam-column subassemblages indicate that joints of R/C 
frames should not be considered rigid as is usually assumed. Two possible 
sources o~ deformation that may develop at the joint must be included to ac
curately predict the actual hysteretic behavior of the frame, particularly 
when large displacement ductility demands are expected. These two sources of 
deformation are illustrated in Fig. 24, and will be identified as the shear 
distortion of the joint .Yj, and the fixed-end rotation at the column face, 
9FE· Often the most important deformation is the ene due to eFE· In contrast 
with the amount of research carried .out to improve the design of beam-column 
joints for. shear strength, very little has been conducted to improve methods 
of predicting stiffness, deformation capacity, and energy dissipation ~apacity 
of these joints. These mechanical characteristics are controlled by the 9FE• 
which in turn depends on the bond-slippage characteristics of the beam bars· 
along its embedment length at the joint. 

Although excellent work has been done by several investigators on bond 
under generalized loading [128],to the best of the author's knowledge nene of 
these investigations specifically addressed the problem of bond deterioration 
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bars shou.ld not exceed l/25th of the column depth for steel with fy = 40 ksi = 
275 MPa or l/35th of the column depth for steel with fy = 55 ksi = 380 MPa. 
The diamete.rs of longitudinal column bars are limited as for exterior joints. 

(2) The degradation of shear strength with cyclic loading occurs in 
the joint core for tne same reason as in exterior joints. Repeated opening 
and closing of diagonal tension cracks, and full depth cracking in the beam at 
the column face, lead to a reduction in the effectiveness of the concrete di
agonal compressive strut. Figure 22 illustrates the forces acting on a beam
column joint core. The forces entering the joint core are transferred across 
it by the diagonal compression strut (Fig. 22[b]) and by a truss mechanism 
involving diagonal tension and compression induced by the bond forces of the 
longitudinal bars (Fig. 22[c]). The shear carried by the concrete, ve, arises 
mainly from the diagonal compression strut. When full.depth cracking of the 
beam leaves the longitudinal steel as the only effective beam force transmit
ter, the mechanism involving truss action becomes dominant and this mechanism 
requires the presence of both horizontal and vertical bars to carry the diag
onal tension forces across the joint core. Hence the force to be carried by 
the horizontal shear reinforcement increases as cyclic loading proceeds and 
vertical steel crossing the joint core is needed to carry the vertical forces 
necessary to complete the truss mechanism. 

As noted by Paulay [47] although it is possible to transfer joint 
shear across the joint core with sufficient ties and intermediate vertical 
column bars, providing adequate anchorage for the main beam reinforcement pre
sents a more difficult problem. The bond of the main beam reinforcement, an
chored in the joint in the plane of the frame, can be adversely affected by 
the same mechanisms that are responsible for joint-core shear strength degra
dation: In particular by the transverse tensile strains imposed by the main 
reinforcement of the beams framing at right angles to the plane of the frame, 
and yield penetration into the joint when the inelastic regions (plastic 
hinges) developed adjacent to the faces of the joint. Generally, ACI 318-71 
[35] development requirements cannot be satisfied for beam bars passing con
tinuously through interior joints that are subjected to severe earthquake 
loading. 

Excellent response to reversed cyclic loading (elimination of hyster
etic pinching) was obtained at the University of Auckland [114] in specimens 
in which the steel forces were transferred to the core by welded bond (bear
ing) plates. Although this arrangement cannot be considered as a practica] 
solution to the joint problem, the tests have clearly shown the great signi-
ficance of proper anchorage within the joint. • 

When plastic hinges may form adjacent to columns, the diameter of the 
steel be~m bars, passing through a joint, should not exceed the limits indi
cated abvve: l/25th or l/35th (depending on the grade of the steel) of the 
column depth in the relevant direction. If this is done, experimental evi
dence indicates that a large number of excursions with adequate ductility in 
both directions of seismic loading can be made befare slippage of the bar.s 
will reduce the strength of the joint [47]. 

5.2.4 Elastic Joints. Two of the critica] aspects of joint seismic behavior 
discussed above have been found to result in construction difficulties [47]. 
Unless the flexural tension reinforcement content in beams is kept small (i.e. 
less than 1.5 percent) the horizontal joint stirrup reinforcement may become 
so large that serious congestion of steel results. The limitation of bar size 



framing into the connection. Even the new recommendations of the ACI-ASCE 
Committed 352 [116] for design of beam-column joints allows an increase in 
the shear stress carried by concrete when the joint.is confined by lateral 
members framing into the joint. It is agreed that transverse confinement can 
enhance the shear capacity of the concrete. However, the question is how ef
fective this confinement can be when critical regions (plastic hinges) are 
developed in the beams framing t.ransversely into the joint. 

In Ref. 25 Park has shown that if the beams in the two ·directions are 
identical and they yield simultaneously, the horizontal shear force acting 
along the diagonal of the joint cross section (Fig. 25) is l.r times the uni
axial shear force. However, the diagonal tension crack intersects the same 
number of reinforcing bars as for uniaxial shear. If these bars a.re parallel 
to the sides·of the section, the diagonal component of the bar force is only 
1/IZ that available to resist uniaxial shear. Hence design for biaxial shear 
for symmetrical two-way frames can lead to approximately double the quantity 
of shear reinforcement required for uniaxial shear design.' This can create 
serious practica] problems, such as congestion of steel. Experimental studies 
of this problem are needed. Sorne experiments are presently being carried out 
at the University of Canterbury, New Zealand [121], and at the University of 
Texas, Austin, Texas. 

5.4 Concluding Remarks 

·Research concluded since 1972 has resulted in significant advance in 
understanding the behavior of beam-column joints, leading to development in 
the practical design and construction of such joints. However there are sorne 
problems that still need further research and development. There is a nee9 to 
study how the strength ~apacity of the joint can be affected by (a) the slab; 
(b) 30 loading; (e) the eccentric1ties of the elements framing into the joint; .. 
(d) the amount and type of both transverse and longitudinal reinforcement. 
The main parameters controlling such strength capacity should be identified. 
There is also an urgent need to study the joint's stiffness, the deterioration 
of this stiffness, and its deformation capacity and energy dissipation capac
ity. It is important to develop simple but reliable mathematical models of 
joint behavior that can be used in computational analysis to study the affect 
of joint behavior on seismic response of ductile moment-resisting space frames. 

Until further information is available, joint design should be based 
on the stringent rules given above or should be based on the philosophy of 
keeping the joint elastic by moving potential critical regions in the beams 
away from the face of the columns. 

.. 
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developing at the joint of an interior column. In the case of a joint in an 
interior column, we. are dealing with bond-slippaqe of steel bars which are 
embedded in a well confined reinforced concrete but which can still be ado. 
versely affected by the mechanisms d1scussed in section 5.2.3. At Berkeley, 
there has been an investigation of the simplified problem of bond-slippage of 
bars embedded in well confined reinforced concrete, which·simulates the con
ditions of a beam-column joint in a plane frame loaded laterally in its plane 
[129-133]. From the results of these experimental and analytical studies it 
has been concluded that: 

(1) The assumption that beam-column joints of moment-resisting R/C 
frames are rigid needs to be reexamined. The main reinforcing bars of the 
beams do pull-out, and thereby cause beams to experience fixed-end rotation. 
The consequences of this behavior en the overall structural response must be 
examined. 

(2) In the joints, it is essential to distinguish between the bond 
of unconfined concrete in the column cover from that of the confined core. 
The latter is appreciably better. 

(3) Under monotonically increasing loads, when the beam main bar 
reaches yielding the accompanying pull-out can cause a fixed-end rotation in 
the order of 0.001 radians. 

(4) The displacement of a bar due to monotonic loading at the column 
face can be estimated using simple idealizations of bond stress distribution 
[131]. The dependence on concrete strength, type of lugs, embedment length, 
concrete confinement, etc. requires further investigation. 

(~) Significant bond deterioration occurs from cyclically applied 
load reversals, particularly when the applied stresses exceed yield. 

(6) It appears that bond resistance deterioration is gradually sta-. 
bilized at the value of friction between two concrete cylindrical surfaces 
which have a common diameter equal to the outer dimension of the bar, includ
ing the lugs. 

(7) More comprehensive analytical models are required for generalized 
loading of a bar. (A model has been developed by Viwathanatepa [133].) 

(8) The implications of the effect of eFE on the behavior of struc
tural systems should be studied analytically. (A computer program that per
mits inclusion of eFE in nonlinear analysis has been developed by Soleimani 
[120].) . 

5.3 Beam-Column Joints of Space Frames Subjected to 3D Loading 

As pointed out in the discussion of columns under 3D loading, the 
moment-resisting frame is usually a space frame having two-way frames in each 
joint, i.e,, beams framing into the joint along the two orthogonal main' axes 
of the structures, and subjected to ground motions with components in both 
directions. In spite of this, most seismic codes presently require that the 
joint be designed independently in each direction. Furthermore, sorne codes, 
such as ACI [35] allow the transverse reinforcement in the connection to be 
reduced by one-half if every beam has a width not less than one-half the col
umn width and a depth not less than three-fourths that of the deepest beam 
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the éonfinement pressure, fr. 

" The maximum·compressive:strength f~ max, occurs aft!lr sorne strain, 
E0, and can be related to the unconfined compressive strength of the same 
concrete, fe, and the confinement pressure as: 

At very 
creases 

f~ max = fe + ko f r 
lar!Je deformations, E~» E; , 
to a value of f~u , and can be 

( 3) 
tne compressive strength ·usually de
related to·these ~ame parameters as: 

( 4) 

The confinement pressure, fr, depends on the geometric and material 
characteristics:of the spiral wire, and can be app~oximated by: 

fr = ----
De s 

( 5) 

where Ps is thelratio of volume of spiral to total volume of core and fs ·is the 
stress that had been developed by the spiral wire. Assuming that the ductile 
spiral wire yields when· the longitudinal.strain in the concrete is in the 
range E~ toE~, and that the strain-hardening of the spiral is negligible in 
the range of these concrete strains: (a) fs is equal to fy; (b) fr can 
be calculated for given values of A~p, De, and s from Eq. 5; (e) values of ko 
and ku can be calculated from Eqs. 3 and 4, using the test results. The values 
for the five different concretes useú in this study are shown in Table l. 
Early investigators have shown that the confinement effectiveness coefficient, 
k, varies with lateral·pressure intensity and with.longitudinal strain. How
ever, in developing the ACI criterion for spiral reinforcement (Section 10.·9.2 
of ACI 318-71) [ 35] and similar criteria which are based on the confinement 
of concrete, a constant value of k, usually taken as 4.0 to 4.1, has been 
assumed. 

TABLE 1 .- EFFECT OF CÓNFIND!ENT ON COMPRESSIVE STRENGTH AND 
DEFORMATION OF CONCRETE. •?) 

Type of Confin~t Haxim1..111 Com ression Ultimate Comoression 

Concrete Stress Straln Confinement Strain Confinef!M!nt 
Ratio Effectiveness Ratio Effecttveness 

' 
Ratio 

(f,..'f;) (c~Jc0 ) •o (c~/c0 ) •u 

~ a. 13 2.8 7 .o 11.5 o 
E·S 0.32 7.8 ·S.O 11.5 3.1 

L1ghbfe1ght o. 13 1.9 4.4 8.7 -0.5 

R·S 0.32 4.0 2.0 6.7 2.0 

8·5 0.13 1.35 3.9 10.6 o 
0.32 1.85 1.0 8.6 0.9 

R·3 0.11 1.8 2.7 8.9 ·1.0 
0.24 5.9 2 .S 8.9 2.0 

8-3 0.11 1.7 1.35 11.6 o 
0.24 8.11 2.1 9.0 2.1 

.. --~-----...-.--------------<;------- --- .. 
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6. 1 Genera 1 

6. SEISMIC BEHAVIOR OF LIGHTWEIGHT CONCRETE 
LINEAR STRUCTURAL ELEMENTS ANO THEIR CONNECTIONS 

There are a number of advantages to using lightweight, rather than normal 
weight, aggregate concrete in seismic-resistant reinforced concrete construction. 
One of the basic principles of such construction is to avoid use of unnecessary 
mass. The lower the weight of the reactive masses the lower the seismic forces 
that will develop as a consequence of earthquake ground motions. If one com
pares the standard mechanical characteristics obtained from compression test 
per unit weight of lightweight concrete with those of normal weight concrete 
(Fig. 4) or analyzes results available from experimental studies on individual 
structural elements there is no doubt that it would be advantageous to use 
lightweight aggregate concrete. Therefore, sorne investigators have concluded 
that the use of this type of concrete results in more efficient earthquake 
resistant construction [134, 135]. However, proper assessment of the per
formance of any structural system requires not only analysis of the behavior 
of the individual elements, but also of the assemblage of these elements. As 
already discussed, this is of particular importance in the case of R/C 
structures where connections between elements depend upon transfer of forces 
between the two constituent materials, reinf?rcing steel bars and concrete. 

Current seismic cedes in both the U.S. [35, 36] and Canada [136] permit 
the use of lightweight concrete in the construction of ductile moment-resisting 
space frames. The only precaution is that "the maximum specified strength for 
lightweight concrete shall be limited to 4000 psi (28 MPa)". Unfortunately, 
because of its lower modulus of elasticity, very high compressive strength 
concrete mixes have been used to achieve a higher degree of stiffness and this 
has caused sorne problems regarding the use of these mixes for seismic-resistant 
construction, particularly regarding the effectiveness of confinement, bond, and 
shear transfer of such concrete. 

6.1.1 Confinement. References 20, 23 and 137 discuss the problems of using con
fined lightweight 1aggregate concrete for seismic construction. A summary of 
the observations made in these references follows. 

Confinement of concrete with all types of aggregate tested was effective 
in developing large deformability. However, the effectiveness of concrete 
confinement in the performance of earthquab:-r:.,;istant reinforced concrete 
structures should not be based only on the extent to which the deformability is 
increased, but also on the ability of the confi,,ed concrete to sustain large 
deformations without loss of strength. Therefure, confinement should also in
crease the compressive strength of.tDe concrete, so that it is possible to off
set the loss of strength due to the reduction of the cross-section resulting 
from crushing and spalling of the concrete cover. · 

Figure 26 shows sorne results of the study in Ref. 23. These results show 
that the conditions of increased deformability and compressive strength are 
satisfied toa verying extent for different concretes, and the effectiveness 
of confinement is highly sensitive to the type of aggregate used. The effect
iveness of confinement can be characterized by two material constants, k0 and 
kU'- which are defined by relating the increased compressive strength ft, to 
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earthquake-resistant reinforced concrete structures rely on the beneficia] 
effects of confinement on concrete behavior. Thus it is important to analyze 
the impl ications of the results summarized aboye I 23] with ·regard to seismic 
behavior of concrete structures. Some ob~ervations obtafned from such analyses 
follow [ 137]. 

l. Con fi nement of concrete with .a 11 types of aggrégates i s effect i ve 
in developing large deformability, i.e ... large ultimate strains. This 
characteristic is the majar factor in the improved performance of e1ements with 
spirally confined concrete, as it compensates· for some of the losses in strength 
and stiffness of concrete under cyclic loading. 

2. The increase in compressive strength due to confinement is about 
twice as great for normal weight concrete as for lightweight concrete. There
fore, ene should be cautious in using equations from tests on normal weight 
aggregate ~on~rete to predict behavior -.1n lightweight concrete. 

3. The low effectiveness of confinement in sorne concretes may lead to 
significant losses'"in compression capac.ity when spalling occurs. This is of 
utmost importance in the seismic design of column elements, since these 
elements should be able at all times to resist the effects of gravity loads 
and overturning moments. 

These conclusions have been confirmed in a recent experimental study[l38]. 

6.1.2 The Bond and Shear Transfer Problems. Recent bond tests performed at 
Berkeley [129-133], on specimens simulating the conditions of an interior . 
beam-column joint, demonstrated that the deterioration of bond in lightweight 
concrete occurred under smaller steel strains than in normal weight concrete 
[132]. 

In the case of f.lexural critical regions under high shear, ene of the. 
main factors controlling the degradation of stiffness is shear transfer along 
the cracks. Mattock has conducted a series of studies on the problem of shear 
transfer along cracked concrete( 78, 79, 1391. · Based on test data obtained in 
.these studies, Mattock has concluded that "tfie shear transfer behavior óf 
initially cracked all lightweight concrete is more brittle than that of 
sanded 1 ightweight or sand and gravel concrete," and that "shear transfer be
havior across a crack becomes more brittle as the concrete strength increases". 

The above studies examined the three basic problems in the behavior of 
lightweight concrete- the effectiveness of confinement, bond, and shear 
transfer. The studies showed that, for sGismic-resistant construction, light
weight concrete has c·ert.ain.'deficiencies 'n ¡;rjdition to its low modulus of 
elasticity. These deficiencies indicate a need for further studies in arder 
to properly modify the 'proportioning and detal·iing rules obtained from and 
used for members cast óf normal weight concrete, so that these rules can be 
applied to lightweight concrete. 

6.2 Behavior of Linear Elero:ents and their Subassemblages. 

6.2. 1 Studies of Beam Behavior. Very few studies have been reported on light
weight concrete beams subjected to seismic action. Mihai, et al. [ 140] nave 
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As shown in Table 1, the values of k for normal weight aggregate con
crete vary in the range of O to 7.0. -For the two lateral pressures (0.13 fe 
and 0.32 fcl, values of ~o at maxi.mum compresston are 7.0 and 5.0 respectively, 
and values of ku at ultimate strengt~ are O and 3.1 respecttvely. Based on 
these values, and noting from Fig. 26 that concrete behaves fn a relatively 
ductile manner throughout a significant range of strains, a constant value of 
k= 4.0 may be justified for normal we.igllt concretes sucf1 as E-5, particularly 
in the case of fr = 0.32(fcllo· 

For 1 i ght1~ei ght concretes B-3, B-5, R-3, and R-5, the va 1 ues of k vary 
in the range of -1.0 to 4.4. Negative va1ues of ku indicate that compressive 
failure in the confined concrete ~Y occur at values below tne compressive 
strength of •mconflned concrete. For t~e two lateral pressures (fr = 0.1 f~ 
and fr = 0.3 f~)· values for k0 at maximum compress.ion range from 1.0 to 
4.4 and va1ues for ku at ultimate rang~ from -1.0 to 2. l. Based on these 
results, a value of k in tne range of-:J.O to 2.0 should be taken in developing 
design criteria based on the increase in strength due to confinement of light
weight concrete. Therefore, the amount of spiral steel required in a column 
of lightweight aggregate concrete will be 2 to 4 times greater than that 
currently prescribed by the ACI Cede [ 35 ]. Because of the geometric limita
tions introduced by the size of the spiral wire and the minimum spacing, it 
would be virtually impossible to prod~ce a spira1 which would also allow 
normal placing of concrete. · 

The·effect of the variable coefficient, k, is illustrated in Fig. 27. 
In this figure, the loss of the axial load carrying capacity for spirally 
reinforced concrete columns due to spalling is plotted against k, assuming that 
the spiral reinforcement was designed in accordance with the ACI criterion 
[ 35]. This loss of capacity is ex~ressed as a ratio and derived as: 

Loss = 0.85f(:(Ag - Acl - kfrAc ; 

and using Eq. 5 

(6) 

According to the ACI criterion, Ps = 0.425 [(Ag/Acl - l](f(:/f5 ). By substituting 
this equation into the above, and dividing by O.B5f(:A9 , the following ratio 
is obtained 

Loss 
o.B5f(: Ag = (1 -~ } - 0.25k(l - ¡g ) 

Ag 
(7) 

Typical values of Ac/A (where Ac is the area of core and A ts the' 
gross area) for spirally rei~forced square columns vary from appr8ximately 0.4 
to 0.6. For round columns thts ratio varies from approximately 0.5 to 0.7. 
The loss ratio for typical values of Ac/Ag is plotted in Fig. 27, which 
illustrates the significant losses that can occur due to k values lower than 4. 

Most of the recent suggestions and requirements· for improved design of 
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Mo.notonic Loading - Frotn analysis of the curves shown in Fig. 28(a) it 
is clear that the over.all1 be.havior of the 1 ightweight concrete was very similar 
to that of normal weight concrete. Furthermore, the contribution of the fixed 
end rotation eFE• due to slippage of the beam main bars along the joint, to the 
lateral displacement, o, was approximately the same for BC4 and BC7. However, 
the initial stiffness, which is highly.dependent on the material stiffness of the 
concrete, was 52 percent higher in BC4. Tnis was in agreement with the relative 
moduli of elasticity of the two specimens, as BC4 had a 46 percent higher 
modulus of elasticity. This signifies tnat lightweight R/C structures will 
have greater nonstructural damage and higher P-o moments for the same displace
ment ductil ity. 

Cyclic Loading- The performance of the normal and lightweight concrete 
specimens under incrementally increasing cyclic loading differed significantly 
as shown in .Fig. 28(b). Specimen BC3 reached a peak strength at LP25 (JJ~ = 3.9) 
and LP26 (JJ0 ~ -4.2) while the .strength of specimen BC8 peaked much earl1er; 
at LP17 (JJ0 = 1.45) and LP18 (JJ0 = -1.75). At LP22 (JJ0 = -2.7) the capacity of 
BC8 was already only 70 percent of that of BC3. The d1fference in behavior was 
due to the premature total slippage of the rei~forcement in specimen BC8. By 
LP24 (JJ0 = -2.7), the contribution of the eFE at the column faceto ó was over 
75 percent for BC8 while it was less than .. 35 percent for BC3. Total 
slippage of the beam bars did not occur in BC3,until LP29 (JJ0 = 5.4) when over 
50 percent of ó was due to eFE· This str.ikinqly different behavior under cyclic 
loading indicated that the boñd within the joint deteriorates at 
lower JJo in lightweight concrete. Although the cause of this earlier deterior
ation is not completely understood, it is speculated that the lightweight 
aggretate is sheared and crushed by the lugs of the deformed bars at lower 
stresses, leading to. earlier bond deterioration. Propogation of cracks formed 
by the action of the lugs might also be affected by the type of aggregate used. 

6.3 Concluáing Remarks. From the available information, particularly from 
results of studies carried out at Berkeley, the following observations can be 
made. Because of the relatively meager data available, these observations are 
of a prel iminary nature. 

l. Individual lightweight aggregate members have a similar hysteretic 
behavior ·to normal weight aggregate members of similar strength. The only 
remarkable difference is the lower stiffness of lightweight concrete, which means 
larger deformation is needed to develop the same displacement ductility. 

2. Beam-column subassemblages subjected to monotonic loading show that 
a displacement ductility (JJ0) in excess of 5 can be achieved without a decrease 
in resistance. · Behavior is very similar to that of the normal weight specimen. 
For the same ductility displacement ratio the total displaceme;:!: ?.rJd the 
story drift is greater than that of the normal weight specimen, ca~sing larger 
P-ó moments. 

3. Under cyclic loading, the behavior of.beam-column subassemblages cast 
of lightweight aggregate concrete is drastically different than that unde~ 
monotonic loading, dueto earlier slippage of the beam reinforcement through 
the joint. Yielding of this reinforcement accelerates bond deterioration and 
therefore slippage. 

4. Under cyclic loading, the energy dissipated by beam•column sub
assemblages is smaller than that of similar normal weight subassemblages. The 
main reason for this was that total slippage of the beam reinforcement through 
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carried out sorne tests on lightweight aggregate concrete beams columns and 
their Gonnections and have concluded that: 

"Generally the ductility of bending members of granulite lightweight 
concrete is 15-40% greater in comparison with that of similar members of 
heavy concrete. In the case of members subjected to compression with bending, 
the ductility factors are clase for the similar members made of heavy concrete, 
and lightweight concrete. With a proper detailing conception, the joints · 
realized with lightweight concrete are more ductile, witn 15-25% increases, ·· 
in comparison with heavy concrete enes. The more elastic and also more break
able behqvior of lightweight concrete, requires detailed and careful experi
mental and theoretical research for all types of granulite material". 

Because of insufficient detail it is difficult to judge what definition 
of ductility the author of Ref. 140 has used. 

6.2.2 Studies of Column Behavior. Experimental studies show it is possible 
to achieve good ductile behavior by properly confining lightweight concrete 
with spiral or closely spaced and carefully ~etailed rectangular hoops and 
ties [140, 141, 142]. However the only comparison available between similar 
specimens cast of lightweight and normal aggregate concrete show better 
strength, stiffness and ductility for the normal aggregate concrete [142]. 
In Section 6.1, sorne drawbacks of the use of. lightweight aggregate concrete 
were discussed. In addition, lightweight concrete has a higher rate of creep 
than normal weight concrete. Therefore, serious questions remain regarding 
the use of lightweight concrete in columns, especially in tall frame build-

.ings. In the lower stories of buildings, high axial loads caused by gravity 
loads can cause : a higher rate of creep and larger P-o effects of light
weight than for normal weight concrete, dueto the lower stiffness of light
weight concrete. Comprehensive experiments are needed to find the role of 
these effects on the hysteretic behavior of lightweight concrete columns.-

6.2.3 Subassemblage Behavior. As discussed in Section 6.1, proper assessment 
of the performance of any structural system requires studying the behavior of 
the system's basic subassemblages. Studies were conducted at Berkeley [29] of 
the behavior of basic subassemblages of a ductile moment-resistant space frame 
(DMRSF) built of lightweight aggregate concrete. The completed study had two 
main objectives. The first was to study the behavior of a DMRSF subassem
blage constructed of lightweight aggregate concrete under earthquake-like 
load conditions and to compare such behavior to that observed under monotonic 
loading, paying particular attention to the effects of bond degradation in the 
joint region. The second objective was to compare the performance of light
weight R/C subassemblages to that of previously tested normal weight subassem
blages for both monotonic and cyclic loadings. Figure 2l(a) shows the 
specimens which were used: half-scale models of interior beam-column sub
assemblages from the third floor of a twenty-story office building. A summary 
of the results of these tests follows. 

Figure 28 compares the behavior of lightweight aggregate specimens 
(BC7 and BC8) with that of normal weight subassemblages (BC3 and BC4) of 
similar concrete strength and steel yield strength subjected to similar ap
plied displacement programs. Dueto the greater flexibility of lightweight 
concrete, ductility, ~ 0 • rather than absoluted displacement was used as the 
base of comparison. 



7. · SEISMIC BEHAVIOR OF PRESTRESSEO ANO PRECAST R/C LINEAR 
ELE~IENTS ANO THEIR CONNECTIONS 

7.1 General 

7.1. 1 Prestressed Concrete. In 1972, the author reviewed the state-of-the
art in prestressed and partially prestressed concrete structures and their 
elements [16]. He reported the conclusions reached by Blakely and Park in 
their historical review of the seismic resistance of prestressed concrete 
(1971) [144], ·as well as the conclusions of their tests on four full-size, 
precase prestressed concrete beam-column assemblies. A brief summary of these 
conclusions follows: 

From the 1971 review: 

(1) Most structures containing prestressed concrete elements which 
have been subjected to earthquakes have performed well. Failures which have 
occurred appear to have been due mainly to failure of the supporting struc
tures or of the joint connections. However, there is very little information 
on the behavior of fully framed prestressed concrete structures under strong 
earthquakes. 

(2) Although the energy absorbed by a prestressed concrete member 
could be the same or even lar9er thañ a similar reinforced concrete member 
the greater elastic recovery of the prestressed concrete member will result 
in a lower energy dissipation for cyclic loading. This lower energy is a 
drawback in seismic design. However, little is known of the energy-dissipation ,,~ 
capacity of prestressed concrete members under high-intensity cycl ic loading. 

(3) High intensity cyclic loading tests of prestressed concrete mem
bers and subassemblages including different joint details is needed. 

From the test results: 

(1) Ener9y dissipation is relatively small prior to commencement of 
crushing in the concrete, but substantial once crushing has occurred. (2) 
Large post-elastic deformation can be available in prestressed concrete members, 
even where the transverse reinforcement satisfied only normal prestressed
concrete code requirements for shear. (3) Substantial stiffness degradation 
is apparent for prestressed concrete members after high-intensity cyclic load
ing. (4) Mortar joints between precast post-tensioned frame members can be
have satisfactorily under high-intensity load reversal. (5) Prestressed
concrete. framed structures can be capabl e of resistin9 modera te earthquakes 
without structure damage, and of withstanding severe earthquakes although 
structural damage may occur, with a consequent difficulty of repair back to 
fully prestressed condition. 

In the concluding remarks of Ref. 16, the author enumerated a series 
of problem areas in which research was ne~ded to improve understandtng of the 
behavior of concrete structures under generalized excitations. The author 
then stated, "All the above required research applies as well to reinforced 
c~ncrete as to prestressed concrete. However, in prestressed concrete other 
problems such as questions of the optimum degree of partial prestressing, of 
bonded versus unbonded prestressing tendons, the behavior of prestressed an
chorage under dynamic loading, etc. still rema in to be answered." The author 
would like to emphasize that the basic problems encountered in the seismic 
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the joints occurred earlier in the lightweight specimen, at u0 = 2.4.as com
pared to u0 = 5.4 for the normal weight specimen, resulting in a more pinched 
hysteretic behavior. 

5. The assumption of a rigid joint appears to be 1naccurate not only at 
large ductilities, but even at the yield level, under monoton1c and particularly 
éyclic loading. The contribution of the fixed-end rotation to the total story 
drift under monotonic loading is about 13 percent at the yield level, increasing ---· 
to 22 percent at higher ductilities. Under cyclic loading the contribution is 
18 percent at the yield and increases to greater than 90 per cent at higher 
ductilities. · 

6.4 Recommended Design Improvements·and Research Needs. 

l. Development of new design and construction methods is needed to pre
vent yielding of the reinforcement at the beam-column interface, which usually 
triggers or accelerates total slippage of the beam reinforcement. One such 
method is to move the regions of the inelastic action away from the joint. This 
can be accomplished by: (i) bending or cutting off at a short distance from 
the joint sorne of the top and bottom beam reinforcing bars, forming a region of 
suffic.iently lower moment capacity to be the critical ene. Sorne research has 
already been conducted in this area using normal aggregate [ 119, .126]; or by 
(ii) designing haunches which sufficiently increase the moment capacity near 
the joint to prevent yielding of beam reinforcement at the column face. An
other method consists of improving the anchorage of the reinforcement within 
the joint by using special mechanical devices [ 114] or better detailing, such 
as crossing the top and bottom beam reinforcement [127,143]. 

2 .. The basic causes for more rapid bond deterioration in lightweight 
concretes should be explored further. 

3. Experiments with beam-column subassemblages having floor slabs are 
needed to more accurately simulate the actual conditions found at joints in 
buil di ngs. 

4. Analytical programs need to be developed, based on a stiffness degra
dation model, which include fixed-end rotations at the joint in arder to study 
the a ffect of the observed deteriorution on the response of framed structures 
to earthquake ground motions. 
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7.2 Seismic Behavior óf Prestressed Concrete Beams, Columns, and their 
Subassemblage 

7.2.1 Beams. As with ordinarily reinforced concrete structures, it is con
venient~lassify prestressed beams according to stresses controlling be
havior of their critical regions: i.e., Flexura] and Flexura] with High Shear. 

7.2.1.1 Flexural Critica] Regions. Hawkins [147], after analyzing the ex
perimental results obtained in numerous experiments as well as the performance 
of prestressed concrete beams in real earthquakes, drew a series of conclu
sions. The most important conclusions are summarized below, together with 
sorne conclusions from recent studies carried out in New Zealand [148,152]. 

(1) Most prestressed concrete beams, when designed for loading rever
sals, perform well in earthquakes. Generally, deformed bar reinforcement and 
confinement by stirrups are necessary to provide adequate strength under 
moment reversals. The failures that have occurred have been due mainly to 
failures of the supporting structures or connections. Majar consideration 
must be given to the strength of connections and supporting structures. 

(2) Experimental flexural.strengths of the beams are usually greater 
than theoretical flexural strengths because experimental moments reach their 
maximum at an extreme concrete fibre strain greater than 0.003. This is due 
to the extra confinement given to the beam concrete by its reinforcement and 
the adjacent column concrete. With stirrups and compression reinforcement, 
ultimate strength can increase by as much as 16 percent. 

(3) Unless the first damaging load exceeds about 80 percent of the 
collapsed load, the capacity in the reverse direction is unaffected. If the 
concrete is- not confined, cycl ing to ...strains greater than O. 002 induces a 
loss in strength and stiffness dueto spalling of the compressed concrete and 
penetration of crushing into the core of the member. That degradation can be 
slowed and the ductilhy and energy absorption increased by the addition of 
either bonded compression reinforcement or confinement - preferably both. 
Unless confinement is provided there is a marked degradation in the flexural 
capacity for beams reversed cyclically and loaded to an excess of 90 percent 
of their flexural capacities. Confinement should be achieved by closed stir
rups with a spacing not exceeding d/4. 

(4) High seismic loading rates can result in strength increases of 
four to seven percent and ductility increases of 10 to 15 percent. It is 
generally appropriate for design computations to be based on static loading 
s trengths on ly. 

(5} Prior to crushing of the concrete or marked inelastic flow of the 
prestressing steel, loaqing-unloading curves are bilinear with ranges corre
sponding to crack open and crack closed conditions. The loading and unloading 
curves closely parallel each other with small amounts of dissipation of 
energy. 

(6) Prestressed beams show marked elastic recoveries even after con
siderable inelastic deformations, leading to pinching of the hysteretic loops. 
Figure 29 compares beam moment-end deflection relationships for three beam
column specimens with similar theoretical flexural strengths and with pre
stress levels of 1160, 386 andO psi,(B.l, 2.7 andO MPa,) respectively. 
Energy dissipation for prestressed concrete elements is less than that for 
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behavior ·af ordinary reinforced concrete are also present in prestressed con
crete, since prestressed concrete is just a special case of reinforced con
crete structure in which an initial, desirable state of compression is intro
duced to the concrete. The only difference is the degree of severity of these 
problems. (For example, one cannot expect good seismic hysteretic behavior 
of pres tres sed el ements whose critica l regions ha ve not been properly confi ned 
with lateral reinforcement. These points - that the basic problems of ordinary 
and prestressed concrete are the same, and that the severity of the problems 
may differ - should be kept in mind in juding results from experiments of pre
stressed concrete elements. 

In arder to obtain a good sense of the state-of-the-art and the state
of-the-practice, up to 1977, of seismic behavior of prestressed concrete 
framed structures and their elements, one can review papers presented at the 
ERCBC Workshop held at Berkeley in 1977 [17]. Particularly appropriate are 
the papers by Lin and associates [145]; Park [146]; Hawkins [147]; and Park 
and Thompson [148]. Hawkins, in Ref. 149, has reviewed and synthesized the 
information presented in this workshop and several other researchers and prac
ticing engineers have discussed it. From this review it is apparent that al
though the advances in knowledge about seismic behavior of prestressed con
crete elements have been not as great as the advances for ordinarily reinforced 
concrete elements, there is sufficient evidence to formulate comprehensive 
seismic design recommendations for prestressed concrete [150,151]. A brief 
summary of sorne of the new information on seismic behavior of prestressed 
concrete elements is presented later in this section. 

It is generally agreed that thé response of a prestressed concrete 
structure toa given earthquake will be greater than that of a comparable 
reinforced concrete structure, because of its lower energy dissipation and 
viscous damping properties. However, because the use of higher concrete 
strength results in a smaller neutral axis depth, prestressed concrete mem-
bers may sustain greater curvatures befare crushing ·than comparable reinforced 
concrete members of the same flexural strength and section size. Alternatively, 
prestressed concrete members may be of smaller section, and therefore less 
mass. These factors may well counteract the effect of the smaller energy 
dissipation capacity under cyclic loading [152]. From the review of all the 
available information, it becomes apparent that proper use of prestressing 
can be an asset to seismic resistant construction of concrete frame structures. 

7.1.2 Precast Elements. In the zones of high seismic risk in the United 
States, precast concrete framing is not widely used as a primary lateral load 
resisting system: little information exists regarding seismic behavior of 
this type of concrete cJns<:,-uction. Hawkins, in Refs. 147 and 149, reviews 
the state-of-the-art iH seismic resistance of precase concrete structures, 
although most of the review.is devoted to precast panel construction rather 
than to precast concrete f~;1mes. Ikeda and associates, in Ref. 153, have re
viewed the state-of-the-art of precast concrete techniques in Japan, pointing 
out that the main problem is the prédiction of strength and deformation capac
ities of beam-column connections. lt is clear that there is nothing wr.ong 
with the elements. The problem is in the joints between these elements. lt 
is believed that proper use of prestressing can improve the performance of. 
joints between precast elements. There is a tremendous potential for the use 
of lightweight aggregate concrete, precast, prestressed elements in seismic 
resistant construction. · 
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steel is necessary in prestressed columns (as it is for reinforced concrete 
columns) once the axial load exceeds sorne nominal value such as 0.1 P0 where: 
P0 = strength of columns when load is applied with zero eccentricity. 

Prestressing can improve the behavior of reinforced concrete.columns 
[142] and therefore of the whole frame·, provided the peculiarities of pre
stressing are considered in the designas well as in the detailing of the col
umns. Figure 30 illustrates an example of post-tension prestressing the outer 
columns of the first 5 stories of an 18 story building (to reduce the possi
bility of tensile cracking strength during severe earthquakes). This applica
tion has been discussed by Ohmori [84], ~luto [94] and Hisada and associates 
[142]. 

There is a need for experimental work on partially prestressed columns 
under severe seismic actions. Among the parameters that n,eed to be studied 
the following deserves special attention: 

optimum degree of prestressing, and optimum location of the pressure 
line; 

• quantity of confining steel necessary to achieve, adequate rotation 
ductility, particularly under high compressive loads, and, to prevent buckling 
of the bars; 

• the affects of unbonded tendons, particularly when used continuously 
over several column stories. 

7.2.3 Beam-Column Joints: Following design criteria similar to that used 
for ordinarily reinforced concrete structures, the FIP Commission on seismic 
structures [150] recommends: "The connections between members in prestressed 
concrete construction should be carefully designed for effectiveness at all 
earthquake limit states, on the following basis: 

(a) Connections should be checked for both seismic stress es and 
deforma ti ons. 

(b) The load-carrying capacities of connections should not be less 
than those of the adjacent structural members. 

(e) Connections should be capable of failing in a ductile manner. " 

In their commentary the FIP Commission emphasizes that inelastic loading 
cycles (particularly t~ose involving not o'nly'.load but also deformation re
versals) can result in a degradation of the concrete shear-resisting mecha
nism due to breakdown of the joint core, caused by alternating bond force and 
diagonal tension cracking. · 

The above design philosophy is clear and well accepted. However, 
adequate Provisions, methods and rules for quantifying and practically apply
ing this philosophy are still lacking despite improvements in understanding 
hysteretic behavior of beam-column joints. Most of the studies have been 
related to the strength of the joint, very little has been done regarding 
prediction of stiffness and its degradation with increasingly severe cycl ic 
loading, or with the prediction of deformation capacity and energy dissipd
tion capacities. 



reinforced concrete elements because of elastic recovery effects. In general, 
the res i dua 1 tens il e force in the pres tress i ng stee 1 i s. adequa te to e 1 os e pre
viously open cracks. Thus, significant energy dissipation does not develop 
until the deformed bar reinforcement yields, the prestressing steel yields, 
or the concrete crushes. Recent test results of beams.where flexural behavior 
controls inelastic response have been promising. The use of these beams in 
seismic resistant prestressed concrete frames should be investigated further. 
Most previous tests have primarily involved symmetrical arrangements of pre
stressed and nonprestressed steel: these tests need to be extended to other 
arrangements. Further study is also needed of the spacing of stirrup ties 
that are required to prevent buckling of nonprestressed steel under reversed 
loading. · 

7.2. 1.2 Flexural Critical Regions with High Shear. As noted by Hawkins [147], 
there is little information available on the behavior of these prestressed 
critical regions. In the tests carried out by Park and his associates [148~ 
152, the nominal unit shear stressed developed were very small: less than 
2 fe psi [0.16/fc (MPa)] and less than 1/3 of the theoretical computed shear 
strength using ACI 318-71 [35]. Therefore, no adverse shear effects were 
observed. There is an urgent need for systematic studies on the behavior of 
the prestressed elements subjected to high shear stresses. 

There is general agreement that beams should be'proportioned and de
tailed so that they will not fail in shear. The FIP Commission [150] recom
mends that in calculating the design shear force the plastic hinge moments 
should be determined considering the possible overstrengths of the material. 
These enhanced plastic hinge moments may be estimated as 1.15 times the flex
ural capacities based on the characteristic strengths of the materials. The 
proposed provisions for the New Zealand Cede [14] contains specific require
ments ror designing against shear force, neglecting the concrete's contribu
tion in resisting ~hear when the design axial compressive force produces an 
average stress smaller than 0.1 fe· 

7.2. 1.3 Bond, Grouting and Anchorage. According to Lin and associates [145], 
seismic safety can be equally obtained by either bonded or unbounded con
struction. However, this is a controversial issue, on which the FIP Commis
sion on Seismic Structures has prepared a special report [145]. Present FIP 
guidelines [150] recommend grouting the prestressing ducts in flexural mem
bers of a ductile structural frame. The New Zealand Code has similar require
ments, except for special cases where post-tensional tendons may be ungrouted. 
Bond transfer lengths and performance under cyclic loading are very sensitive 
to surface conditons and to the method of release for the strand. 

Careful consideration must be given to the location of tendon anchor
ages. They should not be placed in regions of high bending or rotation, 
which can adversely affect their capacity. :onsideration must also be given 
to the flow of forces from the anchorage. 

7.2.2 Columns. Except for experiments carried out by Hisada and assaciates 
[142] there has not been much research done on prestressed columns alone. 
Usually, columns have been studied as part of a subassemblage, in wl1ich they 
were stronger than the beams and hence were not critical elements. An excep
tion to this was the joint core regions which will be discussed later. The 
ductility of prestressed concrete columns have been studied by Blakeley [15~]. 
As expected, the available curvature ductility of a prestressed concrete col
umn decreases with increased axial load level. Special transverse ccnf1o1r·: 
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and fabricators. of these precast elements try to locate the connections so· 
they can be easily constructed and are not subjected to. severe simultaneous 
bending, shear and axial forces. An example of proper location of field cón
nections is shown in Fig. 32. 

7.4 Concluding Remarks 

Prestressed and precast linear concrete elements are not widely used 
to form primary seismic resistant structural systems. The amount of research 
in this area has been relatively small compared with that on ordinarily rein
forced concrete, and sorne fundamental questions remain unanswered. · Nonethe
less, in the last decade, there have been significant advances in understand
ing problems introduced by these techniques of reinforced concrete 
construction. 

There ·;s tremendous potential in the use bf prestressed and precast 
lightweight concrete structural elements. To realize this potential quickly, 
it is necess~ry to recognize - that prestressed and precast concrete elements 
are just a particular case of R/C structures and practically all drawbacks of 
ordinary R/C elements are also present in prestressed and precast elements. 
Therefore, e~isting knowledge of seismic behavior of the ordinary R/C elements 
should. be us~d. The problems to concentrate on are those that are peculiar 
to prestressing (i.e. problems of anchorage, bond, transfer, grouting, type 
of steel and .level of prestressing); and to the precasting technique (like 
the problems of joint). 



The work of Park and his associates [146,152] has significantly in
creased knowledge of the effects of prestressing en joint behavior. Their 
work showed that serious difficulty in preventing joint core distress during 
seve.re seismic loading can only be minimized by careful proportioning and 
detai 1 ing. Their main findings follow: 

(1) The ACI 318-71 Appendix A [36] approach for joint core shear 
strength cannot be regarded as adequate for plane frames subjected te intense 
cycles of seismic loading. lt fails te make any provision for vertical shear 
reinforcement in the plane of bending. 

(2) The use of a reasonable level of prestress through a central ten
don improved the hysteretic behavior of the joints. 

(3) The contribution of the concrete te shear strength should be 
neglected except when the mean column compressive stress exceeds to 0.1 fe· 

(4) The inclusion of vertical shear reinforcement within beam-column 
joint cores, in<the form on intermediate column bars, and horizontal shear 
reinforcement, in the fonn of ties, allows the joint core shear force to be 
resisted more effectively than when intermediate column bars are not present· 
(Fig. 31 ).. : · 

(5) The draft of the New Zealand Concrete Design Cede [14] recommends 
the provision of the vertical shear reinforcement to transmit vertical shear 
forces within.the joint core. The amount of horizontal and vertical shear 
reinforcement required by this draft Code approach was found to be safe but 
rather conservative. 

Although the above results led to 1mproved understanding of the hysteretic 
behavior of prestressed concrete beam column joints, research is needed in 
the following areas: 

(1) The actual contribution of concrete to joint strength, stiffness 
and energy dissipation capacity when subjected to different levels of com
pressive stress. 

(2) Other means of vertical joint shear reinforcement. 

(3) Maximum bar diameters allowable for longitudinal steel to prevent 
total slippage through the joint core. 

of the 

(4} The affect of unbounded tendons . .• 
(5) The potentials of moving the critical regions away from the face 
columns. 

7.3 Seismic Behavior Precast Concrete Beam, Column and their Connections 

As discussed in Section 7.1.2, the main problem in using these elements 
is associated with their connections. As noted by Hawkins [147], while many 
types of connections have been developed [155,156] more information is needed 
regarding the behaviór of these connections under severe earthquake loading 
conditions. A comprehensive experimental research program is needed where 
these connections, as well as those already in use, will be studied under 
simulated seismic conditigns. Meanwhile, it is recommended that designers 
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have also been identified. The author,considers these advances of paramount 
importance and would like to emphasize the need to present thes·e advances to 
the profession. The author considers this to be more important than developing 
simple empirical rules for the design of standard elements. If the designer 
knows what the problems and their sources are, he has two possibilities for 
coping with them. First, he can try to avoid them. Since he knows the sources 
of the probl ems, i f he cannot avoi d the.m, he can try to mi ni mi ze them by proper 
design, particularly proportioning and detailing. Two tyoical examples follow: 

Most failures of R/C linear elements are caused by the development of hi9h 
·. shear in flexura] critical regions. The designer can avoid such oroblems by 
proper selection of structural form, selecting relatively slender members and/or 
using a low percentage of steel reinforcement of low yielding strength and strain 
hardening characteristics. Since such failures are due to sliding shear, designers 
can avoid or sufficiently delay the fai1ure of such members by proper use and 
detailing 'of special web reinforcement 'in the flexural critical re9ions. 

Another problem that has been observed in seismic behavior is the degrada
tion in stiffness and strength of beam-column subassemblages with repeated 
cycles of deformation reversals. This problem occurs at the beam-column joints; 
its sources have been identified as high shear and/or high bond stres.s through 
the_joirit: The designer can avoid this,problem by selecting wider coJumns, and 
beams wfth a low percentage of steel!:!:ith low yielding stren9th and strain harden
ing characteristics. Or he can avoid the formation of beam plastic regions at 
the faces of the columns. If this cannot be done, proper detailing of the -rei.n
forcement of the beam, colurnn, and joint can minimize the detrirnental consequences 
of stiffness and strength degradation. 

Followjng, with the presentation_of the conclusions, there is a sunmary of 
advances in the design and understanding of seismic behavior of normal weight 
R/C elements and their cast-in-place subassernblages under lD loading conditions. 
There has been very little research for 20 or 30 loading. However, sorne para
meters influencing the seisrnic behavior of frame subassemblages under two dimen
sional-lateral motions have been identified. 

There have been sorne significant advances in understanding behavior of 
lightweight concrete. Sorne of the peculiarities of this type of concrete have 
been identified by comparing its behavior with the behavior of similar normal 
weight concrete. These peculiarities include: a lower gain in strength and 
ductility with confinement (particularly with high strength [e.g. greater than 
4,000 psi]); lower bond; and lower shear transfer. More cornorehensive studies 
are needed of the mechanical characteristics of this type of concrete and its 
interaction with reinforcing steel under seisrnic conditions. 

The amount of research in the area of prestressed and precas-t linear con
crete elements has been srnall. However, there have been sorne ad,'ances in the 
proper use of prestressing, particularlY for improving behavior of beam-colurnn 
joints and columns in tall buildings. The main problem for precast construction 
is connection. Although many types of connections have been suggested, and sorne 
used, there is no available information about their behavior under seismic load
ing. 

8.2 Conclusions 

The following conclusions ernphasize findings which have helped to advance 
the design and construction-of normal weight R/C elernents and their cast-in
place subassemblages subjected to 10 loading conditions. General observations 



8.1 Summary 

8. SUMMARY, CONCLUSIONS, ANO RECOMMENOATIONS FOR 
FUTURE RESEARCH ANO OEVELOPMENTS 

Significant advances have been made in the last ten years in understanding 
seismic behavior of structural concrete linear elements and their connections. 
This improved understanding has had sorne impact in earthquake resistant design 
of R/C structures where these elements are used. However, much of present 
knowledge has not yet been practically applied. There are several problems in 
predicting seismic behavior of these linear elements and their connections. 
Sorne of these problems are of a ~eneral nature and apply to all tyoes of elements, 
regardless·of the material used (e.g. problems in predicting demand dueto uncer
tainties about the ground motion and the overall response of the structure). 
There are,other problems, inherent to ~he type of member and associated with the 
peculiar sensitivity of reinforced concrete construction te all those asoects 
which affect structural behavior- design, construcdon, maintenance, modifica
tion, and repair - which should be considered in order to obtain efficient 
seismic resistant construction. 

Prob]ems of a general nature have been discussed in section two. The sets
mic·behavior of any element of a structure depends upon the interaction of the 
ground motion and the structure; there are many uncertainties in predicting both 
ground motion and structural response .. All these uncertainties must be considered 
in order to judge the reliability of experimental results and te assess the impli
cations of these results for design and construction of seismic resistant struc
tures. To characterize these uncertainties properly, data from field and labora
tory studies must be collected and statistically reviewed. Then studies may be 
carried out on the probability of failure of R/C elements. 

Section two emphasizes the importance of loading history in the behavior of 
elements. The importance of properly selecting a structural layout and choosin9 
the material te be used is also discussed. 

The requirements for suitable seismic resistant structural materials are 
discussed. The relatively low value of strength per unit weight of normal weight 
concrete suggests the desirability of using lightweight concrete. The use of 
precast, partially prestressed lightweight aggregate concrete elements has tre
mendous potential in seismic resistant construction. However, the technoloqy of 
lightweight aggregate; the problems of determining the optimum degree of pre
stressing; and the problems of connections of prefabricated elements, have not 
yet been resolved. Thus the most suitable R/C material for earthquake resistant 
design is still cast-in-place, ordinarily reinforced, normal weight concrete. 

Section two also discusses the importance of studying the seismic behavior 
of basic structural components and their subassemblages, rather than the response 
of a whole structure. 

A review of the inherent problems of linear reinforced concrete members and 
their connections shows that no general theory has been formulated te accurately 
predict the real seismic behavior (stiffness, strength, deformation, and energy 
dissipation capacities and their variation with load) of such structural compon
ents. It is doubtful that such a theory will ever be developed. However, there 
have been significant accomplishments in the understanding of such behavior, par
ticularly of R/C elements that are used in plane moment-resisting frames subjected 
te unidirectional (10) loiding conditions in the plane. For these elements not 
only have the problems been determined, but the different sources of the proble1 



8.2.2 Columns. These elements are·still the most susceptible to failure in 
destructive earthquakes, particularly when subjected to high axial and shear 
forces. ·This is because of the sensitivity of shear stress to variations in 
the values of many of the factors affecting such column stress. 

(1) Short columns designed and constructed according to present U.S. 
seismic cedes can dissipate moderate amounts of energy through inelastic 
deformations. This can be adequate for ductile moment-resisting frames which 
are properly designed, constructed, and maintained and in w.hich the short 
columns are not subjected to significant fluctuations of axial force. 

(2) In the case of large flexural ductility demands, the contribution 
of concrete to shear resistance should be ignored. 

(3) Circular spiral is the most effective transverse reinforcement to 
confine concrete and prevent the main reinforcing bars from buckling. 

(4) New types of column reinforcement have been developed in Japan. A 
combination of spiral and square hoops resulted in excellent hysteretic behav
i or. 

(5) Because joint ccre behavior can lead to sorne damage of"the concrete 
cover of the column, the column strength computation should be based on the 
strength of the core area only. 
8.2.3 Beam-Column Joints. Design criteria have been forumlated for this type 
of joint. The criteria for the strength of the joint is that the beam-column 
joint should be the strongest and stiffest component of a basic moment-resisting 
frame subassemblage. While this usually has been so in the past, it might·not 
be so in future structures, because while more stringent requirements for 
seismic desjgn of beams and columns have recently been included in cedes, no 
changes have been introduced for the aesign of joints. Research results have 
indicated that: 

(1) The effectiveness of concrete to resist shear should only be consi
dered when there is a compressive load on the column which exceeds O.lf~ A

9
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(2) Vertical shear reinforcement should be provided to help transfer ver
tical shear force to complete the truss mechanism at the joint core. Vertical 
column bars should be used around the perimeter of the column section with 
spacing not exceeding six in. (150 mm). 

(3) For exterior beam-column joints, if plastic hinging occurs in the 
beam at the column face it is recommedned that the diameter of the lontitudinal 
column bars should not exceed l/25th or l/20th of the beam depth (for 55 al).cJ 
40 grade steel, respectively). 

(4) For interior beam column joints, if plastic hinging occurs in the beams 
at the column face it is recommended that the maximum diameter of the longitu
dinal beam reinforcing bars should not exceed l/35th or l/25th of the column 
depth (for 55 and 40 grade steel, respectively). The diameter of longitudinal 
column bars are limited as for exterior joints. 

(5) If plastic hinging occurs in the beam at the column face, in deter
mining the an.chorage length of beam steel it is necessary to· distinguish be
tween the effectiveness of the bond offered by unconfined concrete in the column 
cover (which is small and should be neglected) and that offered by the con
fined concrete core. In exterior joints, the anchorage should be considered 
to begin within the joint ~ore at a distance of either one-half the column 
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applying to all members are p·resented first. Then observations for beams, 
columns ~nd their connections are presented separately. 

Reliable methods are lacking to oredict der.1ands·, particularly deformation 
and energy dissipation demands, that can be expected during a structure's res
ponse to extreme earthquake shaking. Therefore, it is highly desirable to 
design R/C elements and their subasser.1blages so that they will be caoable of 
dissipating the largest possible amount of energy through stable hysteretic 
behavior. Special attention should be paid to proportioning and detailing. 
The following recor.1mendations are designed to achieve such stable, tough behavior. 

8.2.1 Beams. Most of the following observations apply to the design of the 
potential beam critical regions. 

(1) It is essential to provide sufficient shear capacity in potential 
critical (plastic hinge) regions to develop the required flexural deformation 
and energy dissipation capacities. 

(2) Lower tension steel contents, p, are recommended than those presently 
a 11 owed by R/C cedes. ' 

(3) It is recommended that beams be designed so that, at their connection 
with col umns, they ha ve a 1 arger posi ti ve mome',nt capaci ty than presently requi nid 
by seismic cedes (p'/p ~ 0.75 has been recommended). 

(4) The location of splicing of main reinforcing bars should be carefully 
established. As much as economically feasible, curtailing of the main bars 
should be avoided. 

(5) The effectiveness of different arrangements of transverse steel in 
confining concrete has been studied~and constitutive laws for such confined 
concrete have been formulated. 

(6) Present seismic code requirements for beam confinement are not adequate 
when large ductility is demanded. 

(7) To prevent premature buckling of main reinforcing bars, each of these 
bars should be supported laterally by a cerner of a tie and tie soacing should 
not exceed six bar diameters. 

¡s) The use of beams where the nominal unit shear stress, v ax' can exceed 
5/fc psi) (0.5/fc (MPa)) should be avoided. m 

(9) Present cede requirements result in satisfactory hystere'tic behavior 
when vmax is s 3/f~ (psi) (0.25/fc (MPa)). 

(10) When vmax is in the range of 3/fc (psi) to 6/f;; (psi) ((0.25/fc (MPa) 
to 0.5rfc (MPa)), it is necessary to use special web re1nforcement. Although 
the use of intemediate longitudinal' bars imoroves hysteretic behavior, the addi
tion of diagonal reinforcement seems to be more effective in controlling 
sliding shear at critical regions. 

(11) Conventional seismic resistant design is inadequate for couplinq beams, 
of coupled shear wall systems, which have Vud/Mu ratios of one or less. The 
energy dissipation capacity (ductility and useful stable strength) can be improved 
by placing the main reinforcement diagonally in the beams. 
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' (1) Prestressed beams show marked elastic recoveties even after c:(lnsider
able· inelastic deformations, leading to pinching of the tíysteretic ¡,,,,ps. 

(2) Energy dissipation of prestressed concrete elements can be increased, 
and degradation of stiffness decreased, by the proper addition of bonded com
pression and transverse (confinement) reinforcements. 

(3) Although high seismic loading rates of prestressed element•. can result 
in strength increases of four to seven percent, and ductil ity incre<.<.es of 10 
to 15 percent, it is recomrnended that design computations can be ba~ed on 
static loading strengths only. 

(4) The use of a reasonable level of prestressing through a central tendon 
improves hysteretic behavior of joint. 

(5) The use of prestressing can improve behavior of ordinarily reinforced 
concrete exterior columns in tall slender buildings by decreasing tite possibility 
of cracking dueto tensile forces originated by overturning moments. 

(6) Use of prestressing can improve the behavior of connections between 
linear elements. 

(7)· The use of prestressed and precast lightweight concrete structural 
elements has.great potential for seismic resistant construction. 

8.3 Recommendations for Future Research and Oevelopments. 

Among the different recommendations formulated in this report the following 
deserve special mention: 

(1) Perform integrated analytical and experimental research on the three 
dimensional behavior of actual structures under realistic seismic loading con
ditions to determine the demands on different structural components. In arder 
to carry out more realistic experiments than has been done up to date it is. 
important to determine the expected loading or deformation histories that the 
structural elements will undergo. Seismic performance of R/C structures is 
very sensitive, not only to how the structures have been designed and detailed, 
but also to how they are constructed, and to the modifications, maintenance, 
and repair which they can undergo befare an earthquake strikes. All these 
aspects must be considered in establishing design criteria. 

(2) lmprove quality contra.] of the R/C materials. Statistical data regard
ing mechanical characteristics of the material from existing structures should 
be. collected and studied. . .. 

(3) Perform experiments to improve prediction of the interface shear trans
fer in plastic hinge regions of beams and columns subjected to~generalized 
loadings. 

(4) Perform experiments under seismic loading conditions, on the contri
bution of the floor slab to: development of beam flexural capacity; behavior 
of the beam-column joint; and overall strength, stiffness, deformation, and 
energy dissipation capacity of basic frame subassemblages. 

(5) Perform experiments to study the behavior of columns and beam-column 
joints subjected to two and three-diiT'.ensional loadings. Emphasis should be 
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deptA or ten bar diameters, whichever is closer to the column face where the 
steel enters. 

(6) Performance of exterior joints can be improved by using a beam stub 
at the far column face where the longitudinal beam bars can be anchored. 

(7) Si gnffi cant bond deterioration occurs at the joint core from 1 oad 
reversals cyclically applied to the beam bars. This results in beam fixed-end 
rotations, particularly when the stress applied to the beam bars entering the 
columns equa.ls or exceeds yield. 

(8) To avoid detrimental beam fixed-end rotations, beam hinges adjacent to 
column faces should be eliminated. Practica] techniques to accomplish this have. 
been suggested, tested, and preven to be satisfactory. · 

8.2.4 20 and 30 Loadings. The following observations are of a tentative nature, 
because of insufficient data. 

(1) 20 column displacement ductility demands about twice as lárge as 10 
ductilities are typical at a 10 displacement ductility of about five or more. 

(2.) 
designed 
to two. 

To avoid difficulties under 20 it is recommended that frames be 
so that column displacement ductility demands under 10 are restricted 

(3) While compressive axial loads have little influence on column behavior 
under 20 loading, tensile axial loads substantially reduce the stiffness and 
shear capacity at low loads. 

(4) - Theoretically, for a symmetrical two-way frame, joint design for bi
axial .shear leads to approximately twice the shear required for uniaxial shear 
design. Because this can create serious practica] problems, it is suggested 
that beam hinges adjacent to column face be eliminated. 

8.2.5 Use of Lightweight Aggregate Concrete. Because of the relatively 
meager data available, the following observations are of a preliminary nature. 

(1) The effectiveness of the confinement.bond and shear transfer of 
lightweight aggregate concrete is inferior to that of normal weight aggregate 
concrete of similar strength. The higher the strength of the concrete the 
1 arger the difference in con fi nement effecti veness. Furthermore, 1 i ghtwei ght 
aggregate concrete has higher creep. Therefore caution should be used in 
applying equations or seismic code provisions derived for normal weight aggre
gate to. lightweight ag0re·~cte concrete, particularly in designing columns. 

(2) Under cyclic loaciing, the energy dissipated by beam-column subassem
blages cast of lightweight aggregate concrete is significantly smaller than 
that of similar normal weight concrete subassemblages. 

(3) The compressive strength of lightweight aggregate concrete used in 
seismic resistance construction should be limited according to the mechanical 
characteristics of the aggregate. 

8.2.6 Use of Prestressed and Precast Technigues. In addition to the problems 
common to any kind of reinforced concrete elements, the main findings of the 
reviewed research are: 
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placed on the effects of high shears and the fluctuation from high compressive 
to high tension axial forces. 

(6) Conduct statistical studies of the variation of v~ax 1 v~ in elements 
of existing building~. 

{7} 
splices 
rates. 

Perform experimental studies of behavior of lapped and mechanical 
under high intensity load reversals and at different loading (strain) 

(8) Perform experiments to study behavior of construction joints in beams 
and columns. 

(9) Perform experimental studies to establish reliable bond-slippage 
constitutive law for the beam's reinforcing bars along the confined concrete 
of beam-column joints. 

(10} Conduct analytical studies of how the fixed-end rotations at the 
beam ends of column faces affects seismic response of framed structures. 

(11) Conduct integrated experimental and analytical studies on the seismic 
behavior of reinforced lightweight aggregate concrete elements,with emphasis 
on: the effectiveness of confinement, bond, and shear transfer of such concrete; 
the higher rate of creep for lightweight than for similar normal weight; and 
how that higher creep cah effect the seismic performance of framed structures. 

(12) Conduct coordinated analytical and experimental studies to define: 
the degree of stiffness; damping; abruptness of failure; and hysteretic be
havior of prestressed concrete suba~semblages. These subassemblages should 
contain combinations of prestressed tendons and deformed bar reinforcements 
similar to those likely to be found in practice. 

(13) Make generic.studies of hysteretic behavior of different types of 
connections between precast elements. These studies should cover non-tensioned 
and post-tensioned connections subjected to loading intensities and histories 
similar to those which would exist during extreme earthquakes. These studies 
should examine precast elements of various types {particularly lightweight 
prestressed) and various cross sections. 

(14) Conduct research programs which examine the applicability of reduced 
ductility and strength requirements for areas other than those of highest 
seismicity. 

It is hoped that this report can serve as a basis for spirited discussions 
at the Symposium, and that these discussions will contribute toward the solu
tion of the many problems and questions that have been raised here. Because 
of the complex nature of these problems, international collaboration is needed 
between practitioners, educators, researchers, and representatives from indus
try and government agencies in the field of earthquake resistant construction. 
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AVANCES EN EL DISEÑO SISMICO DE ESTRUCTURAS DE 
CONCRETO REFORZADO 

Procedimiento de Diseño por Resistencia Ultima en Estructuras de 
Concreto Reforzado 

(Instituto de Arquitectos de Japón) 

Osear López Bátiz* 

INTRODUCCION. 

Como princ1p1o básico del diseño antisísmico de estructura,s arquitectónicas en Japón, se plantea 
la formación de un mecamsmo de falla o mecanismo de fiuencia, como el fonmado por aparición de 
articulaciones plást1cas en v1gas, o el mecanismo de columna fuerte - viga débil. La aparición de 
articulaciones plásticas en columnas se contempla únicamente en la parte inferior de las columnas del 
primer n1vel y en la parte superior de las del último nivel. El mecanismo de articulaciones plásticas en 
vigas se plantea con el objeto de incrementar la capacidad de disipación de energía en la estructura, así 
como lograr una distribución uniforme de dicha disipación. 

El criterio básico de d1seño antisísmico se resume en la Tabla-1. Este consta de dos fases, que 
esencialmente corresponden a los dos niveles mostrados en la tabla. La primera fase de diseño tiene por 
objeto proteger las "partes débiles" de la estructura, esto es, procura eliminar la formación de 
articulaciones plásticas (propias del mecanismo propuesto) ante un sismo correspondiente al nivel 1. La 
segunda parte del procedimiento de diseño, tiene por objeto asegurar la formación del mecanismo de 
fluencia planteado ante un s1smo correspondiente al nivel 2. La carga de falla o fiuencia, asociada con 
la formación del mecanismo, se calcula en forma similar a la definición de capacidad por carga última 
estructural definida en el reglamento de construcciones arquitectómcas Japonés. A continuación se 
presenta un resumen a grandes rasgos del criterio de diseño correspondiente al nivel 2 de la Tabla-1. 

Tabla-1 Cnterios de diseño antisísm1eo [1] 
N1vel de nesgo sism1co N1vel 1 
Probabilidad de ocurrencia uno en la v1da utd 
Máximas velocidades de terreno 25 cm/s 
Fuerzas en los elementos 

DuctHidad por piso 
Ductilidad en elementos 
Angula de deformación de piso 

1. ESTRUCTURACION. 

Agrietamiento en el concreto 
sin fluencia en el acero 
menor que 1 
menor que 1 
menor que 1/200 

1.1 Conceptos base para la estructuración. 

N1vel2 
miíx1mo pos1ble 
50 cm/s 
Fluencia en el acero 
sin falla total de la estructura 
menor que 2 • .. -
menor que 2 . 
menor que 1/100_. 

Definición del mecanismo de fluencla, con el propósito de que se genere el-mismo al alcanzar la 
estructura su resistencia de diseño (la carga de falla o fiuencia). Definición de las características de los 
elementos estructurales, con objeto de verificar que Jos elementos en los que se proyecta la aparición de 
articulaciones plásticas tengan la resistencia y capacidad de deformación adecuadas. Asimismo, que 

• Investigador. Coordinación de Investigación, Centro Nacional de Prevención de Desastres.México. 
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aquellos elementos en los que no se proyecta la aparición de articulaciones plásticas, tengan ·1a 
resistencia adecuada. Definición de las caracterfsticas en plano y elevación de la estructura. Para evitar 
posibles comportamientos no deseados en la estructura, se verifica la uniformidad en la distribución de 
rigideces, resistencias y ductilidades entre otros aspectos. · 

1.2 Estructuras a base de marcos momento-resistentes. 
El mecanismo de fluencia y la ubicación de las articulaciones plásticas se proyecta para que las 

articulaciones plásticas se formen en los extremos de las vigas de todos los niveles y en la parte inferior 
de las columnas del primer nivel, formando un "mecanismo de fluencia por vigas" (Fig.1 ). 

Excepción en los mecanismos de fluencia y en la ubicación de las articulaciones plásticas. 
Respecto al mecanismo planteado, se permiten la aparición de articulaciones plásticas como se indica: 

a) La parte superior de las columnas del último nivel. 
b) Columnas exteriores cuya carga axial decremente ante la incidencia de fuerzas sismicas. 
e) Columnas interiores que no intervengan en la transferencia de fuerza sfsmrca incidente. 

1.3 Estructuras con muros estructurales. 
Básicamente en una estructura con muros estructurales se busca la simetrfa en su posición, la 

regularrdad y uniformidad en el plano del mismo, y la continuidad del muro desde la cimentación en toda 
la altura de la estructura. 

En caso de emplear muros estructurales con aperturas en el plano, el efecjo de estas en la rigidez 
y resistencia del mismo deberá ser considerado. 

Respecto a la ubicación de artrculaciones plásticas por flexión en muros estructurales, se proyecta 
su formación en la parte inferror del muro en el primer nivel (Fig.2). Sin embargo, también se permite el 
giro del muro y la aparición de articulación plástica en la trabe de cimentación (Fig.3). 

La parte de la estructura a base de marcos momento-resistentes, sigue el mismo criterio 
presentado en la sección 1.2. Sin embargo, si se garantiza que el muro estructural cuenta con una 
resrstencia adecuada, se permitirá la formación de articulaciones plásticas en las columnas. 

1.4 Estructura de cimentación. 
Como regla general en la trabe de cimentación no se proyectará la formación de articulación 

plástica. Sin embargo, cuando se define un mecanismo de fluencia que presente giro en la base de un 
muro estructural (Fig.3), la trabe de cimentación requerirá ser diseñada para presentar articulación plástica 
en la vecindad al muro. 

Respecto a la losa de cimentación y a los pilotes o pilas, no se permitirá la formación de 
articulaciones plástrcas en los mrsmos Las estructuras de sótanos deberán revrsarse a ser 
suficrentemente rigrdas, y no se permitirá la formación de articulaciones plásticas en ningún elemento 
estructural de los mismos. 

1.5 Elementos no estructurales. 
Las j,,,¡,,,; entre la estructura y los elementos no estructurales deberá hacerse de tal manera que 

el comportamiento de estos no afecte a la formación del mecanismo de fluencia definido Deberán 
diseñarse para evit3r falla o caida de los mismos ante srsmos de medrana intensidad. 

2. METODO DE DISEÑO. 

2.1 Procedimiento de diseño. 
El diseño estructural tendrá por ob¡eto asegurar que ante carga vertical y sismos de mediana 

intensrdad la estructura tenga y mantenga la resrstencia y funcionalidad adecuada, y ante sismos de gran 
intensrdad asegurar que la estructura tenga la ductilidad o capacidad de deformación necesaria para 
desarrollar el mecanismo de fluencia ante la fuerza lateral incidente sin presentar la falla total. 

El drseño ante carga vertrcal contempla la revisión de resistencia, deformación, desplomes, 
agrietamientos y posrbilidad de problemas de vibración no deseada. El diseño ante carga lateral se lleva 
a cabo en dos partes, prrmero el diseño del mecanismo de fluencia, y segundo el diseño para el 
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aseguramiento de la formación del mecanismo de fiuencia. Estos se resumen como sigue: 
a) En el diseño del mecanismo de fluencia, se verificará que la estructura tenga la resistencia 
ante carga lateral adecuada, y que los elementos presenten ductilidades dentro de los lfmites 
requeridos. Para lo cual se hacen análisis elasto-plástico de la estructura considerando la 
resistencia esperada de los elementos estructurales. 
b) Para asegurar la formación del mecanismo de fluencia ante un sismo de gran intensidad, se 
realiza un análisis elasto-plástico que muestre que, en elementos en los que no se proyectó la 
formación de articulaciones plásticas, no se presente falla o fomnación de articulaciones 
plásticas. Para llevar a cabo este tipo de análisis, se considera la resistencia esperada para los 
elementos en los que no se proyectó la formación de articulaciones plásticas, y se considera el 
límite superior de resistencia en aquellos elementos en los que se proyectó la formación de 
articulaciones plásticas para la conformación del mecanismo de fluencia. El significado de cada 
término se ve en la Fig.4. 

2.2 Combinación de estados de carga. 
Las cargas a considerar en diseño son cargas muertas, vivas, por acumulación de nieve, por 

viento y las debidas a sismo. Las condiciones de carga a considerar, así como los factores que afectan 
a cada una de ellas varían de acuerdo a la región y pais. Sin embargo, el mayor número de 
COil)binac1ones posibles debe considerarse en el diseño. 

2.3 Diseño del mecanismo de fluencia. 

Fuerzas sísmicas de diseño: 
(a) El coeficiente de fuerza cortante basal de diseño se calcula de la siguiente manera 

C1 = Z Rt CB ( 1) 

donde, C1: coeficiente de fuerza cortante basal; Z: coeficiente sísmico zonal; Rt: factor por 
características dinámicas de la estructura; Cs coefic1ente de cortante basal estándar. El 
coeficiente de cortante basal estándar se considera igual o mayor a 0.25 para estructuras a base 
de marcos momento-resistentes, y se considera 1gual o mayor a 0.30 para estructuras a base 
de muros estructurales. 
(b) Para calcular las fuerzas sísmicas de diseño, se parte de la hipótesis de que el 
comportamiento de los eJes pnncipales ortogonales de la estructura es independiente. La fuerza 
sísmica horizontal a aplicarse en cada nivel se puede calcular como se indica (salvo 
Investigación especifica) 

F, =Pi+ Pt 
= p, 

(para i = n) 
(para i ,; n- 1) (2) 

donde, Pr fuerza lateral concentrada en el último nivel, que se calcula con la expresión (3). Para 
estructuras con menos de 6. niveles Pt = O 

Pt =a T 01 

El valor de p, se calcula como se ind1ca 

Pi = ( 01 - Pt ) w, H1 1 ( l: w, Hi ) 

donde, F, : Fuerza horizontal concentrada en la losa del nivel (i + 1) 
01 : Fuerza cortante de entrepiso para diseño del primer nivel, 01 = C1 l: w, 
a : Coeficiente de la carga concentrada en el último nivel, igual a 0.10 
T : Periodo fundamental de la estructura (s), T = 0.02 Hn 
H, : Altura respecto al nivel de suelo de la losa del nivel ( i + 1 ) 

(3) 

(4) 



Análisis lineal. 

Hn : Altura de la estructura (m) 
Wi : Suma de carga muerta y carga viva (para sismo) en el nivel ( i + 1 ) 
n : Número de niveles de la estructura (siendo 1 el nivel de suelo) 

El estado de esfuerzos a emplear para el diseño del mecamsmo de fluencia se calcula 
considerando la rigidez de los elementos estructurales componentes y haciendo un análisis lineal de la 
estructura con las siguientes hipótesis: 

(a) Elementos en los que se proyecta la formación de articulaciones plásticas, la rigidez se 
considerará igual a la rigidez secante al punto de fluencia. Elementos en los que no se proyecta 
la formación de articulaciones plásticas, al calcular su rigidez se considerarán los efectos de 
agrietamiento por flexión. 
(b) En el caso de muros estructurales o elementos con relación claro/peralte pequeña, los 
efectos de' deformación por cortante deberán ser considerados. 
(e) Las losas de cada nivel se considerarán como elementos rígidos. 

Redistribución de esfuerzos. 
Para definir el estado de esfuerzos a emplear en el diseño del mecamsmo de fluenc1a, el estado 

de esfuerzos obtenido del análisis lineal puede ser redistribuido con las condiciones siguientes: 
(a) Posterior a la redistribución de esfuerzos, deberán satisfacerse las condiciones de equilibrio. 
(b) ·La vanación del valor de los momentos por la redistribución respecto a los valores obtenidos 
por el análisis lineal, no será mayor que el 20% para estructuras a base de marcos y 25% para 
estructuras a base de muros. 
(e) La variación por la redistribución de la suma de momentos de entrepiso, no deberá ser mayor 
a 5% de la suma de momentos de entrepiso producto del análisis lineal en la estructura a base 
de marcos, y no mayor que 15% en estructuras a base de muros. 

Lim1tes de deformación. 
La deformación angular de entrepiso de una estructura ante ·un análisis sísmico lineal deberá 

limitarse a ser menor que 1/200 rad. 

2.4 Diseño para aseguramiento de la formación del mecanismo de fluencia. 

Estado de esfuerzos para diseño. 
El estado de esfuerzos para asegurar la formación del mecanismo de fluencia se obtendrá 

empleando el limite superior de resistencia en los elementos que se proyecta la formación de articulación 
plástica. Se lleva a cabo un análisis pseudo-estático no-lineal, incrementando la fuerza lateral hasta la 
formación del mecanismo de fluencia El estado de esfuerzos obtenido de este análisis se modificará 
considerando los siguientes efectos: 

(a) Efecto del comportamiento dinámico 
(b) Efecto de incidencia de fuerza sísmica en dos direcciones 

Análisis no-lineal 
Tomando en. cuenta las características de comportamiento elásto-plástico de los elementos 

estructurales, se realiza el análisis pseudo-estático no-lineal para determinar el estado de esfuerzos a la 
formación del mecamsmo de fluencia. AdiCionalmente, se considerarán las siguientes hipótesis: 

(a) La distribución de la fuerza sísmica lateral será en forma de triángulo invertido. Por medio 
de métodos paso a paso o de trabajo virtual, se resolverá la ecuac1ón de equilibrio. 
(b) En el cálculo del limite supenor de resistencia de· los elementos donde se proyecta la 
formación de articulaciones plásticas, se empleará el acero de refuerzo propuesto en el 
prediseño. 
(e) Las losas de cada nivel se considerarán como elementos rígidos. 
(d) La rigidez no-lineal del elemento se calculará en base a la rigidez elástica y al refuerzo del 
mismo Para matenales comúnmente empleados se puede emplear la. ecuación propuesta por 



Sugano-Aoyama[2] 

Ky =ay Ko 
ay= ( 0.043 + 1.64 q pt + 0.043 a 1 D + 0.33 qo )( d 1 D )2 

qo =N 1 b D u 6 (5) 

donde, Ky: rigidez secante al punto de fluencia por flexión del elemento; Ko: rigidez elástica del 
elemento; q: Es/Ec, Es y Ec son los módulos de Young del acero y concreto respectivamente; 
pt: Porcentaje de acero de refuerzo en la sección; d: peralte efectivo del elemento; D: peralte 
total de la sección; a/D: Relación entre claro de cortante y peralte; N: fuerza axial de compresión 
en el elemento; u 8 : Resistencia a la compresión del concreto. 

Amplifrcación de esfuerzos por efecto del comportamiento dinámico. 
El coeficiente de ·incremento de momento y fuerza cortante ·por efecto del comportamiento 

dinámico en columnas y muros estructurales, a excepción de que se determine por medio de una 
rnvestigación especial, se calcularán de la siguiente manera: 

• 1 

wci = 1.0 + ( /lwi 1 </Jo)( Pchi 1 Pcí) 
~¡ = 1.0 t ( llw1 1 </Jo)( {Jwhi 1 {Jwí) 

(6) 
(7) 

llwí es el parámetro con que se considera el efecto de modos superiores en el nivel i, y se calcula 

llw• = 0.25 
= 0.20 
= 0.20 + 0.1 O ( i - n/2 ) 

( para i = 1 ) 
( para 2 ,; i ,; n/2 ) 
(parai>n/2) (8) 

donde, wci, wwr: factores de amplificación de esfuerzos en columnas y/o muros del nivel i; <fJo: factor de 
incremento de resistencia estructural por el limite supenor de resistencia de los elementos (=Cto/0.25); 
Cto: Coeficiente de cortante basal al momento de formación del mecanismo de fluencra, al emplear el 
limite superior de resistencia en los elementos; Pe• , {Jwr: porcentaje de fuerza cortante a resistir por efecto 
del modo fundamental en columnas y/o muros del nivel i; Pchi , /Jwh•: porcentaje de fuerza cortante a 
resistir por efecto de modos superiores en columnas y/o muros del nrvel i. 

Amplificación por efecto de incidencia sismica biaxral. 
En el caso de columnas. el momento y/o el cortante de diseño se afectará por el factor de 

amplificacrón por comportamrento dinámrco wcr, y este a su vez se afectará por el factor de seguridad ante 
efecto sismico braicial t¡/2. El factor de seguridad ante efecto sismico biaxial tp2 se tratará 
independientemente para cada eje de análisis. y por regla se considera igual a 0.1 O. La carga axial de 
diseño en columnas y muros se calculará consrderando el 100% de los resultados del análisis plano en 
una drrección, adicionando el 50% de los resultados del análrsis plano en la dirección ortogonal. 

Deformación de seguridad estructural. 
Los elementos estructurales en los que se proyecta la formación de articulaciones plásticas 

deberán diseñarse de modo que la capacidad de deformación plástica supere la deformación de seguridad 
estructural. La deformación de seguridad estructural de los elementos tiene relación directa con la 
deformación por seguridad estructural de la estructura en su conjunto, por lo tanto se obtendrá del análisis 
pseudo-estático no-lrneal. 

3. DISEÑO DE ELEMENTOS A FLEXION Y CARGA AXIAL. 

3.1 Determinación de las secciones transversales. 

Hipótesis básrcas para la determinación de la resistencia última a flexión. 

·~ . 
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+ Las deformaciones en el concreto y el acero en cualquier punto de la sección transversal serán 
proporcionales a la distancia de dicho punto al .eje neutro. 
+ La relación esfuerzo-deformación del acero de refuerzo, tanto a tensión como a compresión, se 
considerará elástica para v,alores menores que los ilustrados en la Tabla-2. Para deformaciones mayores 
que las correspondientes a los esfuerzos ilustrados en la Tabla-2, el esfuerzo en el acero de refuerzo se 
tomará igual a la resistencia a la fluencia del material. 
+ La relación esfuerzo-deformación del concreto se obtendrá empleando modelos adecuados (vrg. el 
modelo de Kent- Park.[3). Fig.5) 

3.2 Resistencia esperada a la flexión. 
La resistencia esperada a la flexión se calculará en base a las hipótesis que se indican: 
(a) La deformación del concreto en la fibra exterior a compresión de la sección transversal se 
considerará como 0.003. Para la resistencia del acero de refuerzo se considerarán los valores 
mostrados en la Tabla.2 

Tabla.2 Resistencia del acero de refuerzo 
T1po de acero Resistencia del matenal 
de refuerzo (a) Resistencia esperada (b) Limite superior de resistencia 
corrugado 3000 1.0 uy 1.30 uy 
corrugado 3500 1. O uy 1.25 uy 

. corrugado 4000 1. O uy 1.25 uy 
corrugado alta 1.0 uy 
uy: limite inferior de fluenc1a probado del acero de refuerzo 

- -
(b) El acero de refuerzo de losa que tenga la longitud de anclaje requerida y se encuentre en 
el ancho efect1vo a considerar de la losa, podrá tomarse como parte del acero a tensión en su 
caso. 
(e) Podrá considerarse el acero de refuerzo colocado en varias capas. 

3.3 Límite superior de resistencia a flexión. 
El limite superior de la resistencia a flexión se calculará en base a las siguientes hipótesis: 
(a) La deformación del concreto en la fibra exterior a compresión de la sección transversal se 
tomará como 0.003 (un ejemplo en vigas se ilustra en la Fig.6). El limite superior de resistencia 
del acero de refuerzo se considerará conforme se indica en la Tabla.2 
(b) Cuando se traten secciones T o 1, el ancho efectivo correspondiente a los patines se tomará 
como dos veces el considerado para el cálculo de la resistencia esperada. Igualmente,- el acero 
de refuerzo de losa o muro se considerará en el cálculo. 
(e) El acero de refuerzo colocado en capas, o bien cualquier refuerzo que contribuya a resistir 
esfuerzos por flexión, deberán considerarse en el cálculo. 

3.4 Límite de la carga axial permisible en elementos con posible formación de articulación plástica. 
En elementos en los que por diseño se proyecta la formación de articulación plástica en el mecanismo 
de fluenc1a. deberán satisfacerse los siguientes limites requendos para la carga axial: 

(a) La carga axial en columnas deberá satisfacer la ecuación (9) 

- k2 Ag uy S Nc S kl Ac o-6 (9) 

donde, Nc: carga axial de compresión en la columna, obtenida del diseño para aseguramiento 
de la formación del mecanismo de fluencia; Ac: Area de la sección transversal de la columna; 
Ag· area total del acero de refuerzo longitudmal a tensión efectivo en la columna; uy: resistencia 
esperada del acero de refuerzo longitudinal; k1· coeficiente por carga axial de compresión (=1/3). 

ft. 
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En caso de cumplir los requisitos para confinamiento del acero lateral, k1 puede considerarse 
como 2 1 3 ); 1<2: coeficiente por carga axial de tensión ( = 3/4 ). · 
(b) La carga axial en muros, por lo general deberá satisfacer la ecuación (10) 

Nw ,; k3 Acere o-8 - Aws uwyu (10) 

donde, Nw: carga axial de compresión en el muro obtenida del diset\o para aseguramiento de 
la formación del mecanismo de fiuencia; Acere: area de la secc1ón transversal de la columna 
ubicada en el extremo a compresión del muro; Aws, uwyu: area y límite superior de resistencia 
del acero vertical colocado en la parte del muro; k3 = 2/3 (en caso de cumplir los requisitos de 
confinamiento para el acero lateral, el valor de k3 se puede considerar igual a la unidad). 

3.5 Regulación sobre la estructuración. 

El ancho de la v1ga será mayor a 25 cm. Para vigas erj las que se proyectó la formación de 
articulaciones plásticas, el ancho de las mismas será mayor a 1/4 veces su peralte. 

El acero de refuerzo longitudinal será acero corrugado con diámetro mayor a 19 mm. 
En vigas con articulaciones plásticas, el porcentaje de acero de tensión p1, incluyendo la 

contribución del acero de la losa, será menor a 0.025. El area tolal del acero de refuerzo a compresión 
será mayor a 0.5 veces el area total del acero de refuerzo a tensión. ( pt = At 1 b d, At: area total del acero 
de refuerzo a tensión, b: ancho de la viga, d: peralte efect1vo de la viga). 

La colocación del acero de refuerzo podrá hacerse en dos capas máximo. 

Columnas. 
Cualquier de los lados o diámetro de columna deberá ser mayor a 40 cm. Para columna con 

formación de articulación plástica proyectada, el ladO' corto de columna será mayor a 1/3 veces el lado 
largo de la m1sma. 

El acero de refuerzo longitudinal será acero corrugado con diámetro mayor a 19 mm. 

Muros. 
La geometria transversal del muro estructural será en forma de 1 con columnas en los extremos. 

El ancho del muro será el valor mayor entre 15 cm y 1 1 20 de la altura de entrepiso. 
El acero de refuerzo a emplear en el muro será corrugado con diámetro mayor a 1 O mm, se 

requiere que las cantidades de acero horizontal y vertical sean iguales. En zona de articulación plástica 
el acero de refuerzo deberá colocarse doble (en dos capas). 

En el caso de proyectar una abertura en zona de articulación plástica, la abertura deberá hacerse 
al centro del muro lo más posible. La dimensión del hueco será tal que no provoque pérdida de 
monoliticidad en el muro. 

4. DISEÑO ANTE FUERZA CORTANTE. 

4.1 Método de diseño. 
4. 1.1 Fundamentos bás1cos del proced1m1ento de diseño. 

El proced1m1ento de diseño ante fuerza cortante tiene por finalidad que la resistencia esperada 
de los elementos ante cortante, sea mayor que la fuerza cortante considerada en el diset\o para 
aseguramiento de la formación del mecanismo de fiuenc1a. También, para que los. elementos donde se 
proyecta la formación de articulaciones plásticas tengan una capacidad de deformación plástica que 
supere al lím1te de deformación estructural para el mecanismo de fiuencia. En el caso de columnas y 
vigas, se corrobora que la resistencia por adherenc1a del acero de refuerzo longitudinal sea mayor que 
el estado de esfuerzos de adherencia en el mismo, obtenido en el diseño para aseguramiento de la 
formación del mecanismo de fiuencia. 
4.1.2 Resistencia del acero de refuerzo por cortante. 

. . 
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En el cálculo de la resistencia por cortante, la resistencia del acero de refuerzo lateral deberá 
considerarse igual a la resistencia esperada del mismo. 

4.2 Resistencia ante cortante de columnas y vigas. 
La expresión para calcular la resistencia esperada ante cortante en columnas y vigas es como sigue 

donde, 

V u = b jt pw owy cotrt> + tan9 ( 1 o P ) b O u u 8 1 2 

pw owy :,; u u 8 1 2 

tan9 = [ ( L 1 O f + 1 1"2 
o L 1 O 

p = ( 1 + cot'rt> ) pw owy 1 ( u u 8 ) 

owy :,; 25 u 6 

(11) 

owy: resistencia del acero de refuerzo por cortante; b, jt, O, L: son el ancho del elemento, distancia entre 
el centro1de de los aceros de refuerzo a tensión y compresión, peralte total, y claro libre del elemento, 
respectivamente; pw: porcentaje del acero de-refuerzo por cortante. u es el coeficiente de resistencia a 
la compresión efectiva del concreto. ti> representa el ángulo de inclinación de :la zona de concreto a 
compresión componente del mecanismo de armadura (Fig.4.a). 9 representa la inclinación del mecanismo 
de arco (Fig.4.b). Los valores de u y ti> se determina como se indica: 

(a) Elementos estructurales en los que no se proyecta la formación de articulación plástica 

u = 0. 7 o u 8 1 2000 

cotrt>· = m1n ( 2.0, jt 1 ( D tan9 ), ¡·u u6 1 ( pw owy ) o 1 1112 
} 

(12) 

(13) 

(b) Para elementos en los que se proyecta la formación de articulación plástica al formarse el 
mecanismo de fluencia, el coeficiente de resistencia a la compresión efectiva del concreto u, se 
calculara conforme a la ecuación (14). El valor de cotrt> se obtendrá como el menor valor de los 
calculados empleando las ecuaciones (13) y (15). Sin embargo, en estas expresiones el valor 
de p será calculado empleando el valor de cotrt> correspondiente a la zona exterior a la 
articulación plástica, y el valor de pw uwy correspondiente a la zona de articulación plástica. 

u = ( 1.0 · 15 Rp) ( 0.7 o u 8 /2000) O~ Rp :,; 0.05 
= 0.25 ( 0.7 o u 6 1 2000) 0.05 ~ Rp 

COttl> = 2.0 · 50 Rp 
= 1.0 

O ~ Rp S 0.02 
0.02 ~ Rp 

(14) 

(15) 

donde, Rp: deformación angular de la articL:'ación plástica del elemento correspondiente a la deformación 
por seguridad estructural del elemento en todo su conjunto. 

En la zona que tendrá comportamiento en el rango elastico, para elementos donde se proyecta 
la formación de articulación plástica, el cálculo de la resistencia al cortante se hará empleando el 
coeficiente de resistencia a la compresión efectivo del concreto calculado conforme la expresión (14). El 
valor de cotrt> se tomará como el menor de los calculados conforma las ecuaciones (13). Sin embargo, 
el valor de p se tomará igual al empleado para la zona de articulación plástica. 

La confiabiiJdad del procedimiento de diseño presentado, se aprecia en la F1g 8, donde se 
comparan resistencias calculadas con resultados expenmentales. 

4.3 Resistencia ante cortante en muros estructurales. 
La resistencia esperada a cortante de un muro estructural se puede calcular con la expresión (16) 



donde, 

V u = tw lwb ps usy COtt/l + tan9 ( 1 - P ) tw lwa u u8 1 2 

ps usy S u u 8 1 2 
lan8 = { [ ( hw /"lwa )2 + 1 )112 

- hw 1 lwa } 
p = ( 1 + coft~~ ) ps usy 1 ( u u 8 ) 

(16) 

usy: resistencia del acero de refuerzo por cortante del muro (usy s 4000 kgf/cm2
); lw: ancho del muro; 

ps: porcentaje de refuerzo por cortante del muro; hw: altura de diseño del muro (puede considerarse igual 
a la altura de entrepiso); t~~: ángulo de inclinación de la zona de concreto a compresión en el mecanismo 
de armadura del muro (cottl> = 1.0); lwo, lwa: longitudes equivalentes del muro a considerar en los 
mecanismos de armadura y arco respectivamente. 

En el cálculo de las longitudes equivalentes de muro para ambos mecanismos, la contribución de 
las columnas laterales puede considerarse, y se calculan como se Indica: 

lwa = lw' + De + .O.Iwa 
lwb = lw' + De + .O.Iwb 

(17) 
(18) 

donde, lw': longitud del muro comprendido entre las columnas laterales; De: Peralte de las columnas 
laterales; .O.Iwa, .O.Iwb: incremento de la longitud efectiva de muro que se valúa conforme las expresiones 
(19) y (20) 

.O.Iwa = Ace 1 tw 
= [ De + ( Ace De 1 tw ) 112 

]/ 2 
.O.Iwb = Ace 1 tw 

= De 

Ace S tw De 
Ace > tw De 
Ace S tw De 
Ace > tw De 

Ace: Area de la sección transversal de la columna lateral, a calcular según la expresión (21). 

Ace = Ac - Ncc 1 u 8 Ace S 3twDc 

(19) 

(20) 

(21) 

Ac: area de la sección transversal de la columna lateral sujeta a compresión; Ncc: carga axial en la 
columna lateral del nivel superior a diseñar, obtenida del análisis de esfuerzos para el diseño por 
aseguramiento de formación del mecanismo de fluencia. 

Para cuantificar el coeficiente de resistencia a la compresión efectiva del concreto para diseño 
ante fuerza cortante en muros estructurales, se plantea el siguiente procedimiento: 

En la zona donde no se prevé comportamiento plást1co del concreto en el muro, u se valuará 
conforme la expres1ón (12). Para la región o el. elemento donde se proyecta la formación de articulación 
plástica, el valor de u para el cálculo de resistencia al cortante se tomará como sigue. 

u = O. 7 - u 8 1 2000 
= ( 1.2 - 40 Ru ) ( O 7 u 8 1 2000 ) 
= 0.4 ( 0.7 - u 8 / 2000) 

donde, Ru. deformación de seguridad estructural del muro. 

Ru < 0.005 
0.005 S Ru < 0.02 
0.02 S Ru 

En muros estructurales, el porcentaje mlnimo de refuerzo ante fuerza cortante no será menor a 
0.0025. Para las columnas laterales, en elementos donde se proyecta la formación de articulación plástica,_ 
el porcentaJe de acero de refuerzo ante cortante no será menor a 0.003. 

5. DISEÑO POR ADHERENCIA ENTRE ACERO DE REFUERZO Y CONCRETO. 

5.1 Esfuerzos de adherencia empleados para diseño. 
Los esfuerzos de diseño por adherencia entre el acero de refuerzo_y el concreto circundante, se calculan 
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empleando la expresión (23). Sin embargo, para elementos donde se proyecta la fonmación de articulación 
plástica en un solo extremo, o no se proyecta la formación de ninguna, los esfuerzos por adherencia serán 
el valor menor proporcionado por las expresiones (23) y (24). 

7f = db t.u 1 [ 4 ( L - d ) ] 
7f = b pwt uwy cot,p 1 'Etp 

(23) 
(24) 

donde, t.u : es la diferencia del estado de esfuerzos en ambos extremos del acero de refuerzo 
longitudinal obtenido durante el diseño para aseguramiento de formación del mecanismo de fluencia. 
Cuando en ambos extremos se presente articulación plástica t. u= 2 uyu, cuando solo en un extremo se 
presente articulación plástica t.u = uyu + uy, finalmente, en el caso de no presentarse articulación plástica 
t.u = 2 uy. Aquí, uyu y uy son el límite superior de resistencia y la resistencia esperada, respectivamente, 
del acero de refuerzo longitudinal. También, db : diám~tro del acero de refuerzo; 'Etp : sumatoria del 
perímetro de todo el acero de refuerzo. L, b, d : longitud o claro libre del elemento, ancho y peralte 
efectivo del elemento, respectivamente; pwt, uwy, .p : porcentaje de acero de refuerzo empleado para el 
diseño ante cortante en el centro del claro del elemento, resistencia del acero de refuerzo de cortante, 
ángulo de inclinación del concreto a compresión componente del mecamsmo de armadura en el elemento, 
respectivamente. 

5.2 Resistencia de .adherencia. 
La resistencia ante problemas de adherencia en columnas y/o vigas estructurales se puede cuantificar 
empleando la expresión (30). Sin embargo, para el refuerzo longitudinal colocado en la parte superior de 
vigas, el valor calculado con la expresión (30) será penalizado 0.80 veces. 

!'bu= (1.2 + 5pw'b/db)(u6 )
112 (30) 

donde, pw' : porcentaje de acero de refuerzo lateral colocado en la perímetro exterior de la sección 
transversal. 

6. UNION VIGA - COLUMNA. 

6.1 Objetivo del procedimiento de diseño. 
La unión viga - columna se diseñará con el propósito de no presentar falla durante la fonmación 

del mecanismo de fluencia hasta alcanzar la deformación de seguridad estructural. Igualmente, ante la 
inctdencia de carga cíclica no se deberá presentar degradación notable de la rigtdez o adelgazamiento 
de la curva histerética de respuesta (pinching). 

6.2 Procedimiento de diseño ante fuerza cortante. 
Por normatividad de dtseño, la resistencia esperada ante cortante de la unión './¡u, neberá ser 

mayor que la fuerza cortante obtenida del estado de esfuerzos empleado en el diseño para aseguramiento 
de la formactón del mecamsmo de fluencia V¡ . 

. , La reststencia a cortante de la unión se obtiene con la expresión (31) 

(31) 

donde, K: coeficiente que depende de la configuración de la unión según la direcctón de la carga incidente 
considerada, para unión interna con forma de+ se toma 0.30, para unión exterior con forma de T o L se 
toma O. 18; 0¡. peralte de la columna, o bten la distancia entre el paño de columna y el punto de doblez 
del acero de refuerzo longitudinal de la vtga, b¡: ancho efecttvo de la unión a calcular con la expresión (32) 

b¡ = bb + ba1 + ba2 (32) 

donde, bb: ancho de la viga; bai: el menor valor de bJ2 y 0/4; bi: distancia entre las caras laterales de 
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viga y las caras laterales de la columna; D: peralte de la columna (para mayor claridad de la simbologla 
consultar la Fig.9). 

El refuerzo lateral p¡h en la unión deberá cumplir con los siguientes aspectos: el porcentaje de 
acero de refuerzo lateral deberá ser mayor a 0.002, exceptuando que se cumpla con la expresión (33) 

PJh ;;, 0.003 V¡ 1 V¡u (33) 

6.3 Anclaje del acero de refuerzo de columna y/o viga. 
En extremos de vigas donde se proyecta la formación de articulaciones plásticas, se propone que 

el acero de refuerzo longitudinal de las mismas pase a través del núcleo de la columna, o en su defecto 
se ancle en el núcleo mismo. Para valuar la longitud de anclaje de los aceros de refuerzo tanto de vigas, 
como de columnas, en la .unión, se considerará que dicha longitud inicia en las caras de cada elemento. 
El anclaje del refuerzo de· viga en el núcleo de la columna se hará con un doblez de 90 grados, ubicando 
este doblez posterior al eje de columna. 

7. COMENTARIO FINAL 

El trabajo prese~tado aqui consiste en una traducción resumida de la "Guia para Diseño 
Antisismico de Estructuras de Concreto Reforzado Empleando el Concepto de Resistencia Ultlma"(4), que 
como su nombre lo indica no son normativas, ni reglamentanas, pero que contribuyen a disipar dudas y 
mostrar caminos para lograr diseños lógicos, razonados y económicos. 

Es claro que aún permanecen muchos aspectos inconclusos, como son entre otros la 
determinación del sismo de diseño, la relación entre la cantidad de deformación plastica y las 
caracteristicas del s1smo de diseño, la cuantificación del factor de seguridad ante la incidencia de un 
s1smo dado, la posibilidad de extender una guia o criterios de diseño como lo aquí presentado a 
estructuras ~rregulares o especiales Sin embargo, es loable y de mucha utilidad la publicación de 
documentación como la mostrada en la referencia [4], ya que es producto de años de mtensa 
investigación en el area de concreto reforzado. 
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SEISMIC BEHAVIOR OF STRUCTURES WITH FLEXIBLE DIAPHRAGMS 

By Artu~ Tena-Colunga1 and Daniel P. Abrams,' Membei"S, ASCE 

AasTRACT: The infl.uence of Hoor ftexibility on the seismic response of building sttuctures is discussed through 
comparison of the computed seismic response for structures with flexible diaphragms and countcrpart structures 
with rigid diaphragms. Case studies of three existing buildings with ftexible diaphragms and analogous systems 
with rigid diaphragms are presentcd to i11Ustratc these diffcrcnces. Each building was subjected to the 1989 
Loma Prieta Earthquake. The structures wcre: ( 1) A twa.story firehouse in Gilroy with unreinforced masonry 
walls; (2) a two-story timbcr office building in Palo Alto with groutcd and rcinforced clay-unit masonry shear 
walls; and (3) an eight·story hotel in Oakland with unrcinforccd clay-unit masonry and rcinforced-concrcte shcor 
walls. The analytical studies show that. in sorne cases, diaphragm and shear-wall accelerations can increase with 
the ftexibility of the diaphragm. Torsional forces can reduce considerably as diaphragm ftexibility increases. 
Funher, approximate expressions prescribed in current seismic codes can underestimate the period of vibration 
of systems with flexible diaphragms. 

INTRODUCTION 

Structures with flexible floor systems bchave differently un
. der dynamic lateral loading than structurcs with rigid dia
phragms. The American Plywood Association (APA 1983) rcc
ognizes this fact by publishing a design guide that discusses 
procedures. for detennining and distributing seismic forces us

. ing flexible plywood · diaphragms. The AB K Methodology 
("Methodology" 1984)" recommends analytical procedurcs for 
the horizontal displacement control of flexible diaphragms that 
are based on dynamic testing and modeling. Recommendations 
for the seismic evaluation of URM buildings with ftexible di
aphragms contained in the Uniform Code for Building Con
servation ( "Seismic" 1994) were derived from the AB K re
scarch as were similar prov1sions included in FEMA 178 
("Evaluation" 1992). The Vniform Building Codt (UBC) 
( 1994) contains provisions for the seismic design of newly 
constructed building systems that consider.flexible-diaphragm 
behavior. In Section 1628.5, a statement is made that story 
shear force shall be distributed to various elements in propor
tion to their relative rigidities. considering the rigidity of the 
diaphragm. Diaphragms are to be considcred flexible when the 
diaphragm deRection exceeds twice the story dnft. Torsional 
effects are addressed in UBC Section 1628.6 only for the case 
when diaphragms are not flexible. Diaphragm deftec'tions shall 
not exceed pennissible deftections of auached Clements per 
Scction 1631.2.9. 

The concept that building structures with flexible dia
phragms behave differently from systems with rigid dia
phragms is fundamental. However, flexible-diaphragm systems 
are still analyzed with criteria and recommendations developed 
fór structures with rigid diaphragms. This practice is not nec
essarily conservative. As discussed in this paper, structures 
with flexible diaphragms can cxperiencc higher accelcrations 
and displaccments than structures with rigid diaphragms, and 
their fundamental periods of vibration can be significantly 
longer. 

In · moderate and strong earthquakes, a number of limber 
diaphragms may be forced to develop their full strength as 
thcy are deforrned past the proponional limit. When this hap-

•coordm~tor of Struct., Centro de Investigación Sísm•ca, AC. Fun
d~ción Javier Barros Sierra. 14200 México DF. Mexico. 

JProf., Dept. of Civ. Engrg., Univ. of llltnois nt Urbana-Chnmpaign, 
Urbnna .. IL61801. 

Note. Assoc1ate &htor: Nicholas P. Jones. Oiscuss1on open unt1l Sep
tembcr l, 1996. To extend the closing date one monlh, n wriuen request 
must be filed with the ASCE Manager of Joumnls. Thc: manuscnpt for 
this papcr was submittc:d (or revic:w and possible publication on March 
16, 1994. Th1s papc:r is pan of the Journal of SITucrural Enginuring, 
Vol. 122, No. 4, April, 1996. CCASCE. ISSN 0733-9445196/0004-0439-
0445/$4.00 + S.SiO pc:r pagc:. Papcr No. 8045. 

pens, dynamic response will be nonlinear as the diaphragms 
tend to degrade in stiffness. In such case, the lateral force 
applied to a shear wall will not exceed the strength of the 
diaphragm. and it is feasible to simply apply lateral forces to 
a wall that are equal to the diaphragm strength (as prescribed 
by the ABK method). Because diaphragm damage was not 
observed in the three subjcct buildings described in the fol
lowing sections, diaphragms were modeled with linear ele
ments. Conclusions drawn from this study are applicable only 
to elastic diaphragms. 

SUBJECT BUILDING$ 

Three existing buildings, which were subjected to the 1989 
Loma Prieta Eanhquake were selected for analytic~l_investi
gation. Each building system consisted of lateral-force-rcsist
ing elements of masonry and flexible floor and roof dia
phragms of timber. The seismic response of each building 
system is cornputed and compared with measured accelera
tions when available. The response of analogous, hypothetical 
systems with rigid diaphragms are then computed to contrast 
the response of actual systems with flexible diaphragms. 

Firehouse in Gilroy 

The first subject building is a two-story former firehouse, 
located in Gilroy, California (Fig. 1). The town of Gilroy is 
approximately 25 km south east of Loma Prieta. The structure 
was built in 1892 and is one of the first instrumented unrein
forced masonry buildings to be subjected to a moderate carth
quake. The firehouse is a box-typc structurr .. -who•e the lateral
force-resisting elements are unreinforced ¡;·_asl.o · y brick walls 
tied mgether with flexible timber floor and roof diaphragms 
(Fig. 2). The building was rehabilitated before th ,, 1989 earth-

AG. 1. South Elevatlon of Gllroy Flrehouee 
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quake by adding plywood sheets to diagonal sheating (25 X 
101 mm). The plywood thickness is 13 mm for all spans ex
cept the south diaphragm at the first !loor, which is 16-mm 
thick. 

All unreinforced masonry walls are three wythes of clay
unit brick laid in running bond with header units at every fifth 
course. Typical wall thickness is 305 mm. The thickncss of 
the south wall varies from 305 mm around the window open· 
ings to 406 mm and 432 mm at the exterior pi'ers. Mortar is 
in good condition, and was made with sand, hydrated lime, 
and sorne cement. Bed and head joints are 12-mm thick. The 
!loor, ceiling, and roof diaphragms are tied to' the masonry 
walls with 19-mm diameter steel rods that are anchored in the 
exterior wythes with a hook. The building is founded on 
spread footings. 

The building was instrumented by the California Strong 
Motion Instrumentation Prograrn (CSMIP) with six acceler· 
ometers (Shakal et al. 1989). During the Loma Prieta Earth· 
quake, recorded ground accelerations in the east-west direction 
were as high as 0.29g (sensor 3, Fig. 2). East-west accelera
tions were as high as 0.19g at the midspan of the roof dia
phragm and 0.4lg at the top of the central wall (sensors S and 
4, respectively). The srructt•.-e withstood the earthquake with 
littlc damage for rea.<:Jn~ ..tJscu.ssed in Tena-Colunga and 
Abrarns (1992). 

Office Building in Palo Aito 

The second subject building is a two-story office building 
(Fig. 3) in Palo Alto, Califonúa (50 km north of Loma Prieta), 
which was built in 1974. The lateral-force-resisting system 
consists of two grouted and reinforced, clay-unit masonry 
walls at the north and south ends. Flexible !loor and roof di· 
aphragms span between each wall (Fig. 4). The second !loor 
consists of 38-mm-thick· lightweight concrete over 19-mm· 
thick Douglas Fir plywood mounted on 914-mm open truss 
joists running in the east-west direction every 610 mm. Two 
interior glularn bearns (130 X 381 mm) running in the north
south direction and four exterior glularn bearns (130 X 419 
mm) complete the !loor system. The roof diaphragm is more 
flexible than the first-floor diaphragm, with 13-mm-thick ply
wood and deep interior and exterior timber beams running in 
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FIG, 3. Southwest Elevatlon of Palo Alto Offlce Building [from 
Shakal et al. (1989)] 

both directions. The aspect ratio of both diaphragms (length/ 
width) is 1.87. 

The 1.:-shaped masonry walls are 305-mm thick. Grout has 
been placed within a 178-mm cavity between the two wythes. 
Clay-masonry units are grade MW and are laid in running 
bond wj,th a type S mortar. \Valls are reinforced with. No. 4 
bars at 305 mm in both horizontal and vertical directions. Ad· 
ditional vertical reinforcing baCs were provided at the corners. 
All reinforcement steel was specified 10 be Grade 40, and the 
length of.lap splices was · specified at 50-bar diarneters. Dia
phragms are tied to the walls at ledgers with 19-mm-diarneter 
steel rods that are anchored with a hook to the grouted collar 
joinL These led,gers are nominally placed every 610 mm in 
both directions. Plywood is connected to the ledgers with nai~. 

The gravity-load system consists of tubular steel coltf.:\~f· 
(89-mm diarneter) and exterior glulam columns. The buil'F" 
is founded on spread footings. 

The building was instrumented by CSMIP with seven ac· 
celerometers. Recorded ground accelerations during thc Loma 
Prieta Earthquake were as high as 0.2Ig (sensor 3, Fig. 4), 
and roof accelerations were as high as 0.34g al the north wall 
and O.SSg at the midspan of lhe diaphragm (sensors 4 and 5, 
Fig. 4). The office building sustained the earthquake with no 

·".. . 

1 47.20m • 1 ~ 

fL .... ,(., ~-,.~w: ... -...... __ f.-.. 1 .. 
~~ '.ri"'::'.~ -:!!" ... ;::~.:,.:::.!ih-· 3 .... "!':---~,"-~:0 .. r.:..'1'~~"'!r·~· 

OOS1 Ond WOS1 Olo•a"on 

1 

1 1r 
5 ., J 25.25 m 

l J 7 L 
ra1nl. clay-untt 
masonry walls 

1001 plan 

FIG. 4. Accelerometer Locatlons for Palo Alto Offlce Building 



damage. The structure has been the subject Or a dcta.iled in· 
vestigation described in Tena-Colunga and Abrams (1992c). 

Hotel In Oakland 

The Tourraine Hotel (Fig. 5) is a seven-story building lo
cated in downtown Oakland, California (76 km nonh of Loma 
Prieta) and constructed in 1914. The plan of the first floor is 
rectangular in shape, whereas the plan of the second through 
seventh floors is C-shaped (Fig. 5). The building is 30.5-m 
long on the north elevation (Fig. 6), 18.3-m wide on the east 
elevation, and 28.1-m tall. 

The lateral load system consists of unreinforced masonry 
and lightweight reinforced-concrete shear walls with flexible 
wood diaphragms. The east and north facade walls are 356-
mm-thick clay-unit masonry walls, whereas the south and west 
propeny-line walls are 203-mm-thick Hghtweight concrete 
walls with brick vencer. The venicalload-carrying system con
sists of steel frames with semirigid connections encased into 
the masonry and reinforced-concrete walls. All steel connec
tions are riveted and consist of clip angles at the top and bot
tom of beams for connections to columns. 

Floor systems are 19-mm-thick plywood diaphragms, with 
rough timber !loor joists (76 X 3301 mm) supported on steel 
beams. Typical floors have 25 X 102 mm straight sheathing 
ovcrlaid by 25 X 76 mm tengue and groovc flooring. The 
second floor is shcathcd with 25 X J52 mm diagonal shcath
ing. ''Government'' anchors were used to connect the floor 
systems to the exterior masonry walls. Two anchors per bay 
were typically used. Government anchors wer.e also used as 
an extra tie between floor joists over interior bearns. Ceilings 
are cement plaster on expanded metal lath attached directly to 
the underside of the ceiling joists. Typical partition-wall con
struction is plaster on metal lath over wood studs. 

Moderate structural darnage was observed following the 
Loma Prieta Earthquake. Diagonal shear craC~ were observed 
at the second story piers of both the east and the nonh masonry 
walls, as well as between window openings on the south re
inforced-concrete walls at the first and second stories. Exten
sive cracking was seen on the first-story piers encasing the 
steel columns. in particular at the nonheastern comer of the 
building. Extensive damage was observed to the plaster on the 
first-fioor ceiling. All ftoor systems were found in good con
dition after the earthquake. There was no evidence of foun
dation distress. 

• 
FIG. S. Southeast Elevatlon of Tourralne Hotel 

FIG. 6. North Elevatlon of Tourraine Hotel {Courtesy of URS 
Consultants) 

Observed darnage can be associated with the torsional flex
ibility of the building on the first _story. Nonh ·and east ele
vations consist of masonry facade walls that are discontinuous 
on the first story while south and west elevations consist of 
solid walls of reinforced concrete. The large eccentricity of the 
lateral forces about the center of stiffness resulted in substan· 
tial torsional forces, and thus damage to the comer elements. 

ANALYTlCAL STUDIES 

Discrete, multidegree-of-freedom (MDOF) dynamic models 
were developed to study thc measured dynarnic response of 
the Gilroy firehouse and the Palo Alto office building. The 
MDOF dynarnic model (Tena-Colunga 1992; Tena-Colunga 
and Abrams 1992) was based on linear masonry behavior and 
flexible and linear diaphragms. Soil flexibility was modeled 
with rranslational and rotational springs attached to the foun
dation~The 10-DOF and eight-DOF discrete models in Fig. 7 
were used to r~present the dynap1ic response of the firehouse 
in the east-west and north-south darcctions, rcspcctively, 
whereas the six-DOF discrete models in Fig. 8 were used to 
model the dynamic response of the office building at Palo Alto 
in each direction. Acceleration and displacement histories were 
computed with these models and compared favorably against 
the measured scismic response in earlier studies. Then, models 
were used to estímate the dynamic response of the same build
ing systems with rigid diaphragms so that correlations could 
be made between the two cases. 

The seismic response of each of the three buildings was 
examined with respect to: ( 1) maximum lateral accelerations; 
(2) maximum lateral displacements; (3) torsional effects; and 
(4) natural periods. 

Maxlmum Lateral Acceleratlons 

Computed peak accelerations for flexible and rigid dia
phragm systems are shown in Tab1e 1 for ut;e firehouse and in 
Tablc 2 for the office building .. 
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... 
FIG. 7. 'Discreta Oynamlc Modela for Flrehouse: (a) East-West 
Dlrectlon; (b) North-South Dlrectlon 

'" 

... 
AG. B. Discreta Dynamle Modelo for Offlee Building: (a) Eaat· 
Weat DlrecUon; (b) North-South Dlreetlon 

For a fixcd-base condition, the assumption of flexible dia
phragms can result in lower wall accelerations than the as
sumption of rigid diaphragms (0.15g versus 0.22g for the 
south wall of the firehouse). However, the opposite may be 
true when soil flexibility is considered. In this case, wall ac
celerations were computed to be larger with flexible dia
phragms than with rigid diaphragms (0.40g versus 0.31g). AJ. 
though the soil was identified as stiff, and the foundation 
consistcd of spread footings, the consideration of foundation 
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TABLE 1 Root Acceleratlons for Flrehouae (g) 

Flexible Rlgid 
Diaphragms Dlaphragms 

. 
Fixed Flexible Flxed Fl' ··-

Element Measured base base base. l 
(1) (2) (3) (4) (5) (~, 

(a) East west dirccuon . 
South wall - O.IS 0.40 0.22 0.31 
Central waU 0.41 O.Cl6 0.34 0.22 0.31 
Nonh wall - 0.04 0.31 0.22 0.31 
South diaphragm 0.79 o.ss 0.79 0.22 0.31 
North diaphragm - 0.17 0.39 0.22 0.31 

(b) North south direction -
East wall - 0.20 0.30 0.22 0.24 
Wcst wall - 0.08 0.20 0.22 0.24 
South diaphragm o.ss 0.44 O.S4 0.22 0.24 
Nonh diaphragm - 0.43 O.S3 0.22 0.24 

TABLE 2 Roof Aeeeleratlons for Offlee Building (g) 

Flexible Rigld 
Oiaphragms Dlaphragms 

Fixed Flexible Flxed Flexible 
Element Measured base base base bese 

(1) (2) (3) (4) (S) (6) 

(a) Easl·west dJrectJon 

South wall 0.32 0.06 0.21 0.17 0.21 
Nonh walJ 0.34 0.06 0.21 0.17 0.21 
Diaphragm O.S3 0.44 o.ss 0.17 0.21 

(b) Nonh south dJrccoon -
South wall - O.o7 0.16 0.21 0.26 
Nonh wall - O.o7 0.16 0.21 0.26 
Diaphragm 0.36 0.37 0.4S 0.21 0.26 

fiexibility was cssential for good correlation with the measured 
dynamic response of the firehouse. 

According to the model of the firehouse in the east-west 
direclion, the most flexible wall [south wall, Fig. 7(a)) should 
accelerate slightly more than the adjaccnt parallel walls (0.40g 
versus 0.34g and 0.3lg) when diaphragms and the soil are 
assumed to be flexible. Similar observations can be drawn in 
the north-south dircction where the more flexible east wall 
should accelerate more than the west wall (0.30g versus 
0.20g). 

Flexible diaphragms should accelerate more than stiffer di· 
aphragms. In the east-west direction, peak acceleration at the 
midspan of •he s,..uth firehouse roof were measured to be the 
sarne 0.79g as .. .-·cnputed, and was larger than the estimated 
acceleration for the shorter north diaphragm span (0.39g). 
These values shou:-1 decrcase to 0.3lg with a rigid diaphragm 
according to the n10del. 

The computcd response of the office building (Table 2) in· 
fers similar, but less pronounced trends. Wall accelerations 
were computcd to be much less with flexible diaphragms than 
with rigid diaphragms whcn a fixed-base eondition was con
sidercd (0.06g versus 0.17 g in the east-west direction), but 
were the sarne (0.2lg in the east-west direction) for both rigid· 
and flexible-diaphragm assumptions when soil flexibility was 
considercd. Roof accelerations were again much larger when 
diaphragms were considercd to be flexible (0.55g versus 0.2lg 
in the east-west direction). 

Maximum Lateral Dlsplacements 

Computed peak deflections for flexible- and "8"• 
phragm systcms are shown in_ Table 3 for the firehouse and in 
Table 4 for the office building. . •• 



TABLE 3 Roof Dls)>lacements for Flrehouae (m 1'11 

. Flexible Rlgld 
'Diaphragms Dlaphragms 

FIXad Flexible Fixed Flexible 
Element Measured base base base base 

(1) (2) (3) (4) (S) (6) 

(a) East west duectJon . 
South wall 5.1 21.8 2.0 14.5 
Central wall - 2.0 18.3 -2.0 14.S 
North wall - 0.8 17.0 2.0 14.5 
South diaphragm - 22.1 40.6 2.0 14.S 
Nonh diaphragm - 4.3 21.1 2.0 14.5 

(b) Nonh-south dlteCUOn 

East wall - 3.0 6.6 u 2.4 
West wa11 - 1.3 4.6 I.S 2.4 
South diaphragm - 12.4 16.3 I.S 2.4 
North diaphragm - 12.2 16.0 I.S 2.4 

TABLE 4 Roof Dlsplacements for Olflce Building (mm) 

Flexible 1 Rlgid ' Oiaphragms Dlaphragms 

Flxad Flexible Fixed Flexible 
Element Measured base base base base 

(1) (2) (3) (4) (S) (6) 

(a) East-wesl du-ecuon 

South wall - 1.3 5.1 1.5 4.6 
Narth wall - 1.3 5.1 I.S 4.6 
Diaphragm - 20.6 26.7 1.5 4.6 

(b) Nonh-south dtrecuon 

South wall - 1.8 5.1 2.5 5.3 
North wall - 1.8 5.1 2.5 5.3 
Di.:aphragm - 12.7 16.3 2.5 5.3 

According to lhe model, the mos1 Hexible'wall of the tire· 
house (soulh wall) should deHect more than the adjacent par· 
allel walls when a flexible diaphragm is assumed (2.18 cm 
versus 1.83 cm, and 1.70 cm for a Hexible soil). Wilh a rigid 
diaphragm, detlections of all walls should be equal by defi· 
nition, and generally less than those for the Hexible-diaphragm 
system, particularly when lhe soil is considered to be Hexible. 
Diaphragm deflections should be much larger for flexible Iban 
for rigid systems; however, the ratio of diaphragm deftections 
for flexible and rigid systems should reduce as soil flexibility 
is increased. Similar, but less pronounced trends can be seen 
wilh computed displacements of lhe office building. 

Allhough lhe analytical models only considercd the in·plane 
masonry shear walls, diaphragm dcflCctions will impose large 
defiections on lhe transverse walls. This action can result in 
significan! tensile stresses normal to lhe bed joints, and may 
cause horizontal cracking at thc bñck·mortar interface. No 
damage of the firehouse was observed in this contcxt because 
the imposed out-of·plane wall deformations were small. Finite· 
element idcalizations of ttansverse bending in the south and 
east walls were done to identify critical tensile stresses normal 
to lhe head joints at times of peak displacemenL Peak tensile 
stresses normal to thc head joints wcre detennined to be only 
slightly larger Iban lhe allowable working stresses prescribed 
by the 1994 UBC (Tena-Colunga and Abarns 1992b). 

Torsional Effects 

Thc influence of diaphragm ftcxibility on torsional effects 
was examined using a three-dimensional finite-element model 
to study lhe vibrational characteristics of the tirehouse. The 
finite-element cede ABAQUS (1989) was used for the analyses 
with lhrce-dimensional lhick shell elements for the masonry 

AG. 9. Toralonal Mode Shape for Flrehouse~ 

walls and diaphragms. The second global mode shapc (Fig. 9) 
dcfincd a torsional mode characterizcd by significant rotational 
componerits in the x-: plane. However, the infiuence of this 
mode was diminished as lhe flexibility of lhe diaphragm was 
inc~cas~. The associated modal masses in the north-south (the 
l du-ecuon) and the east-west (the x direclion) were relatively 
low (0.7% and 7.5% of lhe total modal mass, respectively). 

Another• set of analyses was done considering rigid dia
phragms. A matrix melhod was used to compute lhe torsional 
eccentricity of the structure (Darny-Rfos and Alcacer 1987). 
~e tor.sional eccentricities ~ fractions of lhe ma.ximum plan 
dJmens1on wcrc, for the east·wcst dircction: ~~ = 0.20L1 (first 
!loor), e,= 0.23L1 (roof leve!), and L, = 11.1 m; and for the 
nonh-soulh direction: e,= 0.31L, (first floor). e,= O.l4L, (roof 
leve!), and L, = 19.0 m. The first two mode shapes and as· 

· sociated modal masses were computed using standard methods 
of structural dynamics. For the first mOdc, the associatcd mo- ..... 
da! masses were 52.7 and 29.9% of the total modal mass in 
thc east-west and north-south directions, respectivcly. whcreas 
for the second mode the associaled modal masses were 32.9 
and 47 .7%. These analyses confirmed the hioh torsional cou
pling lhat lhe firehouse should have experi~nced if lhe dia· 
phragms were considered lO be rigid. 

A computational study of the Oakland hotel structure also 
revealed the importance of a flexible diaphragm in reducing 
torsaonal effects. As for the firehouse, a three-dimensional fi. 
nite-element model was used lO define the "·ibrational char
acteristics of the hotel considering that the diaphragms were 
flexible or rigid. The iirst four modes computed for bolh di
aphragm assumptions are summarized in Table 5. Modal 
masses are presenr.-;d as a fraction · of the total modal mass 
acting in the ;:ler:::r:.ed direction. Torsional coupling is much 
highef"'for the rigid-diaptaragm assumption. For the first mode. 
the associated modd mass in lhe nonh-soulh direction de· · 
creased from 75.8''' of !he global mass to only 56.8% when 
lhe diaphragms were considered to be rigid. In addition, the 
associated modal mass i& lhe onhogonal direction increased 
from 2.0 to 16.3% for uis mode, which illustrates torsional 

TABLE 5 Mode Shapeo for Hotel 

FLEXIBLE DIAPHRAGMS RIGID DIAPHRAGMS 

Asso<latad Assoclated 

Parlad ModaiMass Pertod Modal Masa 

Moda (s) X 1 z (s) X y z 
(1) (2) (3) (l) (S) (6) (7) (8) (9) 

1 1.11 0.02 000 0.76 0.97 0.16 0.00 0.57 
2 0.80 0.83 0.00 0.02 0.43 0.58 0.01 0.25 
3 0.49 0.01 000 0.07 0.27 0.14 0.00 0.06 
4 0.40 0.00 004 o:oo 0.20 0.02 0.56 0.03 
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coupling with the rigid-diaphragm idealization. This tendency 
was even more pronounced for lhe second mode. 

Natural Perlad 

For estimation of the fuil(láinental period of vibration, most 
seismic codes do not diffcrcntiatc between building systems 
with flexible diaphragms from those with rigid diaphragms. -

Method A of the 1994 UBC code (Section 1628.2.2) is an 
approximate method intended for all bui1dings. The period es
timate is givcn by Eq. (28-3) of the code, which for shear
wall systems (masonry or reinforced concrete) can be rewritten 
as 

T = -;==:¡;0·¡;0,:74~3~¡=;ffi ~~';"' 

~LA, [o.2 + (~JJ 
(1) 

where A. = minimum cross-sectional shcar arca in any hori
zontal plane of a shear wall in the first story (in m'): D, = 
1ength of a wal1 in the direction paral1el to the applied forces 
in the first story (in m); and h. = height of the building (in 
m). The D,lh. ratio shall not exceed 0.9. This equation is based 
on experimental data from structural systems with rigid dia
phragms, and may therefore be inaccurate for flexible-dia
phragm systcms. Method B of thc 1994 UBC is based on the 
Rayleigh quotient and the fundamental period is detennined 
using thc structural pro¡)enies anp deformation characteristics 
of the resisting elements. lf a suitable model is used for !he· 
analysis of structures with flexible diaphragms, the natural pe· 
riod estímate should be closely predicted uSing this method. 

The National Earthquake Hazards Reduction Prograrn 
(NEHRP) ("NEHRP" 1994) provisions state that the period 
of a building structure shall be based on established methods 
o~ mechanics and the propenies of structural systems in the 
direction of analysis. The ·base of the building is ,!SSUmed to· 
be fixed. The natural period as calculated shall not exceed the 
approximate period of the structurc as estimated with the 
following: 

T S C,T, (2) 

where c. = a coefficient for an upper limit on calculated period 
[Table 2.3.3, "NEHRP" (1994a)]; and T. = approximate fun
damental period of the building, which for a shear-wall build-
in.g is computCd as · 

(3) 

where h. = height (in m) between the base and the highest 
leve! of the building. Eq. (3) is intended to give a conservativo 
!'Ílorter period for use in estimating an equiva1ent baSe shear 
·\ ·'NEHRP" 1994b). Good correlations cannot necessarily be 
expected for structures with flexible diaphragms. 

The 1994 NEHRP provisions also include soil-structure-iri
tt:raction effects. The effective fundamental period of a build
ing structure can be determined using Eq. 2.5.2.1.1-1 of the · 
provisions,. which is based on the ATC 3-06 document ("Ten
tative" 1978) and is reproduced as follows: 

t = T ~( 1 + ;J ( 1 + K{) (4) 

whcre T " period as determined with (2); ¡¿ " stiffness of a 
fixed-base building; fi = effective height of the building or 0.7 . 
times the total height; K, = lateral foundation stiffness; and Ko 
= rocking stiffness of the foundation. Because (4) includes the 
stiffness of the soil and structure, a period estímate is reason
ably accurate if a suitable model is used for a fiexible-dia
phragm system. 
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TABLE 6 Fundamental Perlods and Code Estlmates (s) 

NEHRP 
fixed NEHRP 

Building Period UBCA UBCB bese wlth sol 
(1) (2) (3) (4)- (5) 

.. , 
. 

F'"trehouse, NS O.J2S 0.154 0.321 0.234 
Firehouse. EW 0.453 0.138 0.453 0.234 ' Office building. NS 0.367 0.210 0.350 0.216 0.370 
Office building. EW 0.400 0.300 0.370 0.216 0.420 
Hotel, NS 1.113 0.488 1.102 0.594 1.125 
Hotel, EW 0.804 0.519 0.793 0.594 0.823 

Periods of vibration per the UBC and NEHRP provisions 
are compared in Table 6 with the measured periods of the 
Gilroy firehouse and the Palo Alto office building. Periods 
were read from Fouricr amplitude spccua computed from mea
sured acceleration records. The computed fundamental period 
of the Oakland hotel from three-dimensional finite-element 
analyses was used in lieu of measured data. The UBC Method 
A and NEHRP fixed-base periods consistently provided shorter 
periods than were inferrcd from measurements or were com
puted. Furthermore, these period estimates differ substantially 
between themselves. Because the design spectra for both the 
UBC and the NEHRP provisions result in larger design forces 
as the natural period gets shotter (based on a stiff soil), the 
majar effect of underestimating the natural period of a struc
ture is that the. base shear · will be overestimated. Hence. the 
use of these approximate periods will be conservative. How:
ever, fcir softer soils. higher accelerations are expected for 
structures with ·periods in the medium range. and the under
estimating period will not necessarily be conservative. 

Period estimates based on the more rigorous code methods · 
(UBC Method B and NEHRP with soil-structure interaction) 
were in close agreement with measured and finite-element 
method values. For thcse estimates, the discrete MDOF rr -~ 
(Figs. 7 and 8) were uscd lO determine the suuctural pro~, 
of the building systems. 

SUMMARY ANO CONCL.USIONS 

The infiuence of fioor fle:tibility was examined for building 
suuctures with either ftexil•le or rigid diaphragms. The dy· 
namic characteristics of thrc.e existing building systems with 
flexible diaphragms, and counterpart hypothetical systems with 
rigid diaphragms, were contrasted to help illustrate the signif
icance of flexible-diaphragm bchavior on seismic response. 

Analytical studies suggeste~ that, as diaphragm Hexibility 
increases, diaphragm and shear-wall acclerations can increase 
in sorne cases. Flexible in-plane shear walls can vibrate at • 
higher accelerations than stiffer walls in a flexible-diaphragm 
system. Design criteria based on rigid-diaphragm behavior is 
not necessarily conscrvative for flexible-diaphragm systems. 

Torsional effects can be reduced considerably as the flexi
bility of the diaphragm is increased. 

The fundamental period of building systems with flexible 
diaphragms is consistently longer than values estimated with 
simplified methods given by current seismic cedes. 
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APPENDIX 11. NOTATION 

Tht! following symbols a,.. used in this poper: 

A~ = mínimum cross-sectional shear area of shear wall in any 
horizontal plane at first story; · 

c. = cocfficient for an upper límit on period; 
D, = length of wall in the dlrection parallel with shear Corees; 

ezo ~, = torsional eccentticies in the x and z directions; 
1í = effective beight of building. 0.7 times fuU height; 
h. = height of building; 

Ka· = rocking stiffness of foundation; 
K:.. = lateral stiffness of foundation; 

k = stiffness of fixed-base building; 
L = length of building in direction being analyzed; 

I.:~o L 2 = length of building parallel to torsional eccentticities; 
T = fundamental period of building; and 

T. = approximate fundamental period per Eq. (3). 
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STRUCTURAL EV ALUATION OF LOW-RISE MASONRY BUILDINGS WITH 
FLEXIBLE DIAPHRAGMS SUBJECTED TO EARTHQUAKES 

Arturo Tena-Colungal and Daniel P. Abrams2 

l. ABSTRACT 

Paper presents a comprehensive methodology for the structural evaluation of low-rise 
masonry structures with flexible diaphragms when subjected to moderate or strong 
earthquake motions. A discrete multi-degree-of-freedom dynamic model was developed 
to reproduce the dynarnic response of low-rise masonry buildings with flexible 
diaphragms. The proposed discrete model has been used both to compute time-history 
responses of any structural element represented on it as well as to determine peak 
responses, or responses at specific times of interest. Based on the dynamic responses 
computed with the discrete models, different types of evaluation of particular structural 
components, or the structure as a whole, can be performed. In-plane and out-of-plane 
stress evaluations of masonry components can be done using the results computed from 
the di serete models togetner with a suitable stress model. The case studies of a low-rise 
masonry buildings with flexible diaphragms which obtained instrumented records from 
the 1989 Loma Prieta Earthquake are presented to help illustrate the proposed 
methodology. 

2. INTRODUCTION 

It is common practice among structural engineers to target masonry construction as -
vulnerable and unreliable when subjected to moderate or strong earthquakes, particularly 
unreinforced masonry (URM) structures. This belief seems to be based on the extent of 
damage experienced by sorne URM buildings during major earthquakes in the past. 
However, masonry structures can bi:have well when subjected to strong ground motions, 
including the unreinforced type, as it has been witnessed in recent strong earthquakes 
such as the 1985 Michoacan Earthquake in Mexico ( confined masonry construction) and 
the 1989 Loma Prieta Earthquake in California (sorne low-rise URM buildings). 

One of the reasons that structural engineers may have to condemn old masonry 
structures without taking any technical· consideration is the lack of confidence on using 
standard analytical methods to evaluate stresses in masonry buildings subjected to lateral 

1Coordinator of Structures. Centro de ln\"estignción Sismica. AC. Fundación Ja,·ier Barros Sierra, 1.;200 
México DF, lv!EXJCO 
2 Professor, Depanment of Ci\"il Enginecring. UJli\"ersity of lllinois at Urbana-Champaign, Urbana. 
Illinois, 61801, USA 



loading. The ABK Methodology '(ABK, 1981) and the UCBC Cede (SEAOC, 1990) 
ha ve providcd the tirst set of recommcndations to evaluate old masonry 'construction, 
however; their influence is very regional and their procedures might seem crude for sorne 
and _conservative to others. Dynamic effects are vinually no considered in these 
provtstons .. 

This work presents a methodology for the structural evaluation of low-rise masonry 
structures with flexible diaphragms when subjected to moderate or strong eanhquake 
motions. The methodology intends to be comprehensive, considers the dynamic response 
of masonry structures, and is based u pon :MDOF discrete dynamic models as outlined in 
detail elsewhere (Tena-Colunga, 1992 a!b, Tena-Colunga and Abrams, 1992a). Dynamic 
in-plane and out-of-plane stress analyses are addressed. Simplified 3-D stress evaluation 
can al so be performed. The complexity of the analytical models to use in conjunction 
with the discrete models depends on the necessities, experience and judgment of each 
engineer, that is, they are not fixed by the proposed methodology. 

3. BASE ANALYTICAL MODEL FOR THE PROPOSED METHODOLOGY 
:MDOF DISCRETE DYNAMIC MODEL 

The proposed methodology for the structural evalua¡ion of low-rise masonry structures 
with flexible diaphragms when subjected lo seismic loading is entirely based upon the 
discrete multi-degree-of-freedom (:MDOF) dynamic model as outlined elsewhere (Tena
Colunga 1992a!b, Tena-Colunga and Abrams, l992a). The discrete :MDOF model was 
developed to simulate the dynamic response of low-rise masonry buildings with flexible 
diaphragms. This model represents the dynamic response of a structure in a given 
direction of interest by a reduced number of discrete masses associated to translational 
degrees of freedom acting in that direction. Flexible diaphragms are represented by 
elastic springs, which depending on the supponing conditions of the diaphragms are 
idealized as shear-bending or axial springs, or a combination of them (Fig. 1). Walls 
resisting lateral forces in the direction under study are represented by equivalen! 
condensed beams with translational degrees of freedom which include the rotations of 
the walls through static condensation Soil-structure interaction effects can be easily "' 
considered in the modeling by deñning an average lateral diminished matrix from the 
average lateral stiffness matrix and the foundation flexibility represented by two 
generalized spfings (rotational and translational), as presented by Hjelmstad and Foutch 
( 1988). 

The discrete model ha ve predicted well response time-histories of structural elements of 
instrumented masonry buildings during the Loma Prieta Eanhquake, the firehouse of 
Gilroy and a two-story office building at Palo Alto, as it has been presented elsewhere 
(Tena-Colunga, 1992 a!b; Tena-Colunga and Abrams, 1992 alb). Therefore, based upon 
the dynamic responses computed with the discrete models, different types of evaluation 
of panicular structural components, or the structure as a whole, can be performed at 
specific times of interest. In-plane <•.•d out-of-plane stress evaluations of masonry 
components can be done using the results computed from"'the discrete models together 
with a suitable stress model. A simplified Dethod of 3-D dynamic analysis, named 3-D .
quasi-dynamic analysis (Tena-Colunga, 19;'2b; Tena-Colunga and Abrams !992a, 1993" 
and 1994a), was developed based upon the dynamics of the discrete models. The case 
study of a low-rise masonry building with flexible diaphragms which obtained 
instrumented records from the 1989 Loma Prieta Eanhquake, the firehouse of Gilroy, is 
presented to help illustrate the proposed methodology. 

4. TWO-DIMENSIONAL IN-PLANE ANAL YSIS 

The discrete MDOF dynamic models can be u sed to identify peak dynamic responses ( or 
responses at a given time-step of interest) in any structural element represented on them. 



For example, peak accelerations for a given structural element (e.g., a wall) can be 
extracted from the dynamic analysis with the discrete models. These accelerations can be 
traduced to equivalen! lateral forces. These equivalen! lateral forces are used to estímate 
shear stresses within the element of interest, using from simple approaches ( e.g., classic 
elastic solutions) to refined methods ofanalysis (e.g., finite elements). 

4.1 Classic Elastic Solution For Shear Stresses 

Quick estimates of in-plane shear stress can be obtained by employing the elastic sohition 
· given by Jourawski's formula : 

vo 
"!" =-=-.., lb 

... (1) 

where rxy is the average shear stress through the width and at the depth of interest of a 
given cross section, Vis the acting shear force, Q is the first moment of areas about the 
neutral axis of bending, 1 is the moment of inenia of the section with respect to the 
neutral a.xis, and bis the width ofthe cross section at the depth ofinterest. Shear stress is 
maximum at the neutral axis and null at the free edges. For a rectangular cross section, 
the maximum shear stress is 1.5 times the average shear stress, that is : 

3V 
"!" =
m~ 2A 

... (2) 

where A is the area of the cross section. Equation 2 constitutes a crude approximation 
for a perforated wall because its cross section is not solid along its height. Nevenheless, 
it is a useful too! to obtain index values of peak shear stresses because it is simple. 

4.2 Allowable Shear Stresses-iOr Unreinforced Masonry 

Computed shear stresses were cornpared against the allowable shear stresses of different 
masonry building cedes and recornrnendations used ·in the United States, narnely the 
ABK Methodology ("ABK", 1981), the Uniform Code for Building Conservation 
(UCBC; SEAOC, 1991), The 1991 Uniform Building Code (1991 UBC; ICBO, 1991) 
and the ACI 530-92 Code (TMS, 1992). 

4.3 Classic Elastic Solution for Combined Bending and Axial Stresses 

. . . In unreinforced masonry elements, it is in•;Jonr.nt to determine if a stªte of net tensile 
stress will exist because of the low tensile strength that URM has. Quick estimates of 
flexura! stresses can be easily determined by usir g the el as sic combined stress equation : 

... (3) 

wherefa is the acting -axial-stress,fb is-the-acting bending stress, and Fa is an allowable 
working stress criterion given by a code. Equation 3 can be rewritten in different ways to 
fit the criteria of a panicular building code. 

4.4 Allowable Combined Stress Criteria 

The UCBC Code specifies that URM piers need no to be analyzed for tensile stresses, 
thus, gives no recomrnendations to check for combined stress states. The ABK 
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Methodology has a capacity criterion that does not consider explicitly combined stress 
states in the evaluation of URM elements. The allowable combined stress criteria of the 
1991 UEC and the ACI 530-92 cedes is similar. The unity equation is the criterion for 
compressive.stresses dueto bending and axial load : 

... (4) 

where fa is the acting axial stress (psi), fb is the acting bending stress (psi), Fa is the 
allowable compressive axial stress in URM (psi), and F b is the allowable compressive 
flexura! stress in URM (psi). For net flexura! tensile stresses due to bending and axial 
load , both cedes adopt the following criterion : 

... (5) 

where F1 is the allowable !ensile stress (psi), as addressed by each code (ACI Table 
6.3.1.1' and UBC Sec. 2406 (e) 4). The allowable stresses of Eqs. 4 and 5 can be 
multiplied by 1.33 when lateral loading is considered in the analyses, as is the case of 
eanhquake loading. 

5. OUT -OF-PLANE ANAL YSIS 

The cracking or panial (total) collapse of walls due to the out-of-plane pushing of 
flexible diaphragms has been a dominan! failure. mode observed in URM structures 
during past eanhquakes. Nevenheless, little attention has been devoted to develop 
suitable analytical methods to evaluate this phenomenon. The discrete !'viDOF dynamic 
models can be used to predict critica! lateral displacements imposed to the ·waJI~ 
onhogonal to the direction of analysi~. These predicted lateral displacements can be 
imposed on FEM representations of these onhogonal walls to evaluate if the horizontal 
bending stresses do not surpass an allowable tensile stress criterion The refinement of 
the FEM mesh will depend on tfie judgment and necessities of each individual. To the 
authors knowledge, there are no simplified methods available in building cedes and basic 
literature (Schneider & Dickey, 1987) to evaluate stresses for URM structures when 
subjected to out-of-plane pushing of flexible diaphragms due to lateral (eanhqÜake) 
loading. Thus, researchers, building officials and practicing engineers should sum efforts 
in this direction in arder to develop suitable simplified methods which could be easily 
used and understood by anyone interested on the subject. 

6. SIMl'LIFIED 3-D DYNAMIC ANAL YSIS 

A simplified method of 3~D dynamic analysis, named 3-D ~uasi-dynamic analysis, v:hiá: 
is based entirely on the l'viDOF discrete models, has been~developed and primarily used 
to evaluate stress states ;tt identified times of peak dynamic responses of structures with 
flexible diaphragms. The quasi-dynamic analysis has been presented in detail elsewhere 
(Tena-Colunga, 1992b; Tena-Colunga and Abrams, 1992a, 1993 and 1994a). The quasi
dynamic analysis consists of extracting the accelerations predicted by the time-step 
integration.analyses of two 2-D. discrete l'viDOF dynamic models of a given structure 
( each discrete model corresponding to one of the principal orthogonal directions of the 
structure) at given times of interest. These accelerations are imposed on a 3-D 
representation of the structure (for example, a finite element mesh) as equivalent static 
forces. Accelerations at the diaphragms are assumed to act over the same tributary areas 
of the diaphragms considered in the 2-D discrete dynamic models. This method was 
compared to the more traditional 3-D -modal time-step integration and had a general 
good agreement with it, using considerably less computational effort. 



7. CASE STUDY : OLD FIREHOUSE AT GILROY 

The building is a two-story historie building located in downtown Gilroy, California. The 
southeast view ofthe firehouse is depicted in Fig .. 2. Gilroy is located approximately 15 
miles south east of the epicenter of the Loma Prieta eanhquake. The structure was built 
in 1890 and is a box-type structure, where the lateral (orce resisting system is composed 
of unreinforced masonry brick walls together with flexible diaphragms ( wood sheathing) 
floor systems (Fig. 3). The plywood diaphragms consist of 2.54 cm(!") by 10.12 cm 
( 4 ") timbers running in the diagonal direction and nailed to timber joists that are 
supponed by built-up trusses. The plywood thickness is 1.27 cm (0.5'') for ail spans with 
the exception of the south diaphragm at the first floor, which is 1.59 cm (0.625") thick. 
Al! walls are three-wythe, 30.54 cm (12") running-bond unreinforced masonry brick 
walls joined by manar bed joints 1.27 cm (0.5'') thick, except for the south (front view) 
wall, which thickness varíes from 30.54 cm (12.") at the openings zone to 40.64 cm (16") 
and 43.18 cm (17") for the exterior piers as a result ofarchitectural considerations. The 
diaphragms and the walls were tied by 1.91 cm-(0.75") ~ steel·rods ·anchored in the 
outside wy1he of the walls by a hook, and with or ~ithout a hook in the diaphragms. The 
building is founded on spread footings. · 

Prior to the Loma Prieta Eanhquake, the former firehouse was instrumented by 
California Strong Motion Instrumentation Program (CSMIP) with six accelerometers 
(Fig. 3). Recorded peak ground accelerations were as high as 0.29g (sensor 3, Figs. 3) 
and peak roof accelerations as high as 0.79g at the diaphragm and 0.4lg at the central 
wall (sensors 5 and 4, same figure). Considerable amplifications of the peak accelerations 
between the ground and the roof, and between the walls and the diaphragms were 
observed. The former firehouse withstood the Loma Prieta Eanhquake with little 
damage. The stnicture has been the subject of a detailed investigation which results can 
be consulted elsewhere ( Tena-Colunga, !992b, Tena-Colunga and Abrams, !992a). 

7.1 Discrete Models 

The discrete models presentechm Fig. 1 were used to predict peak accelerations on the 
walls of the firehouse in the E-W and N-S directions. The predicted peak accelerations 
for the E-W direction are illustrated in Fig. 4. It can be observed that the walls with more 
openings ( e.g. south wall) experience higher accelerations than the more salid walls ( e.g. 
nonh wall) as a consequence of the diaphragm flexibility, as it has been pointed out in 
previous works (Tena-Colunga, !992b; Tena-Colunga and Abrams, 1992a and 1994b ). 
With these accelerations and the tributary masses, equivalen! lateral forces were 
computed. 

7.2 2-D In-Piane Shear Analyses 

Two different methods were used to evaluate in-plane shear stresses. Quick estimates of 
in-plane shear stresses were obtained using classic elastic solutions (Eqs. 1 and 2), and 
they are compared against the ultimate an allowable shear stresses given by different 
masonry codes and recommendations of the US in Table l. The compressive strength of 
the masonry, f m was taken as 9.5 MPa (1325 psi), according to the lab material tests 
performed with the bricks claimed from the firehouse, and the basic bed-joint shear stress 
vr was defined as 0.61 MPa (85 psi) from measured in-place shear data (Tena-Colunga, 
!992b; Tena-Colunga and Abrams, !992a). The amount of compressive axial stress for 
each wall due to dead load only is also given in Table l. 
The maximum shear stresses presented in Table 1 are much higher than the allowable 
shear lirnits prescribed by the UCBC code provisions, especially for the south, central 
and east. walls. Hence, under this criterion, severe shear cracking should be expected at 
these walls. In contrast, the structure stood the Loma Prieta Eanhquake with little 
damage (at the south wall only), as described in previous works (Tena-Colunga, 1992b; 



Tena-Colunga and Abrams, 1992a). The UCBC provisions constitute the current state
of-the-art in the evaluation of existing URM búildings. 

Table l. Estimated vs cede shear stresses at the firehouse ofGi"iroy. Units : MPa (psi) 

Wall Estimated Wall Stresses Ultimate Shear Allowable Shear 

Axial Ave Shear Ma.~·shear ABK (ma.~) UCBC (max) UBC (ave) ACI (ave) 

South 0.32 (44.) 0.29 (40.) 0.43 (60.) 0.58 (81.) 0.11 (15.) 0.14 (20.) 0.39 (55.) 

Central 0.29 (40.) 0.24 (33.) 0.35 (49.) 0.56 (78.) 0.11 (15.) 0.14 (19.) 0.39 (55.) 

North 0.18 (25.) 0.08 (11.) 0.12 (16.) 0.48 (67.) 0.09 (12.) 0.11 (16.) 0.39 (55.) 

East 0.29 (·H.) 0.16 (22.) 0.24 (34.) 0.57 (79.) 0.11 (15.) 0.14(19.) 0.39 (55.) 

West 0.21 (29.) 0.08 (11.) 0.11 (16.) 0.50 (70.) 0.09 (13.) 0.12 (17.) 0.39 (55.) 

On the other hand, data in Table 1 suggest that, for all walls, the computed· maximum 
shear stresses did not surpass the ultimate shear stress criterion of the ABK 
Methodology. Maximum shear stresses were less than 74% of the deterrnined in-plane 
shear strength. On the basis of approximate stresses computed this way, it is credible that 
masonry should ha ve not cracked during the Loma Prieta Earthquake. 

Under the 1991 UBC criterion, only the north and ·west walls should be expected te 
survive the earthquake without severe damage, whereas under the ACI 530-92 criterion, 
orúy the south wall ·should have experienced shear damage while the rest of the walls 
should ha ve remained undamaged. Therefore, data in Table J suggests that the UBC 
criterion is very conservative for regarding allowable shear stresses for URM 
bearinglshear walls, whereas the provisions of the ACI 530-92 cede seem to apply well 
in this particular case study. 

More refined stress analyses. were perforrned using 2-D finite elements. AJI the walls 
were modeled using eight-noded, two-DOF per nade quadratic serendipity isoparametric 
plane stress elements available in the fir.ite element program POLO-FINITE (Lopez et al, 
198 7). For the illustration purposes of the present work, only the analysis of the critica! 
wall, the south wall (Fig. 5) is addressed. Mesh refinement attended to research 
purposes, specially to define qualitative stress patterns For practica! purposes, a coarser 
mesh could have been used. The variations in the thickness of the wall due to 
architectural aesthetics were included in the modeling. Young's modulus of the masonry 
was taken as 515 ksi, according to the data obtained from the test of the prisms made 
v.ith reclaimed material from the firehouse (Tena-Colunga, 1992b, Tena-Colunga and 
Abrams, 1992a). Equivalen! seismic forces obtained from the accelerations of Fig. 4 
were unifimn!y distributed along the edges of the elements that define the floor levels. 
Self weignt of the masonry was introduced in all elements through a uniforrnly 
distributed body force Additional gravitational loads were also applied along the edges 
of the elemeni s that define the floor levels. Because of the symmetry of the wall with 
respect to its vertical axis, the direction of the seismic load was not a majar factor to 
consider in the stress analysis. However, the stress contours presented in Fig. 5 
correspond to a lateralloading acting from west to east (Fig. 4). A mirror image stress 
contours should be present ifthe seismic loading would have been considered to act from 
east to west. 

Shear stress contours are presented in Fig. 5. Eight contour levels were selected to 
evaluate the overall response of the wall according to different cede provisions. Target 
values that define con tour boundaries correspond to those given by the UCBC, the ACI 
530-88, and the ABK Methodology, according to Table l. An upper target value of O. 72 
MPa (100 psi) was introduced to identify regions where shear stresses were predicted to 



surpass the ultimate maximum shear capacity of the masonry, according to the ABK 
Methodology. 

Stress contours jú'esented suggest that · under the criticál state· of loading, the ultimate 
shear capacity (81 psi) could have been surpassed primarily in a region between the 
extreme outer upper comers of the windows at the first floor and the outer windows of 
the second floor. A mild shear crack was observed at that location in the west si de of the 
wall. The contours also identify high shear stress concentrations in the upper comers of 
the o u ter windows at the second floor. Given the unrefinement of the mesh in the regions 
nearby operúngs, this information should be ignored. In general, stress contours suggest 
that the wall should. have experienced sorne damage in a relatively small wall extension, 

. according to the ultimate shear capacity criterion of the ABK Methodology. The wall 
was lightly damaged in one ofthe critica! regions defined by the contours under the ABK 
Methodology criterion. 

Under the ACI 530-92 code guidelines (allowable shear stress of 55 psi), the stress 
contours offig. 5 define a larger affected area in the critica! regions identified under the 
ABK criterion. In addition, the suspicious damaged zones spread into the first story piers 
and to regions nearby the top of the central door opening and inner upper comer of the 
wide window openings at the first floor. Sorne mild cracking was observed in the last 
region, however, no damage was observed at the first story piers during the field survey. 

If the maximum allowable shear stress of 15 psi of the UCBC is considered, then, stress 
contours of Fig. 5 suggest that the walls could have experienced generalized and 
e>.."tensive shear damage. According to the damage observed during the field survey of 
the firehouse, it is felt that the shear stress criterion of the UCBC code is very 
conservative. The south wall presented a negligible amount of shear damage whereas the 
UCBC code predicted severe generalized damage. The ultimate shear strength criterion 
of the ABK Methodology has given a reasonable prediction of the observed damage for 
this case study. The ACI provisions, although- intended for design of new construction 
rather than for evaluation of old structures, gave a reasonable prediction of the observed 
damage at the wall also. ·-

7.3 2-D In-Plane Combined Stress Analyses 

Estimated net flexura! tensile and compressive stresses for each wall using crude 
methods (Eqs. 4 and 5), and associated to the lateralloads offig. 4, are summarized and 
compared against the criteria of the 1991 UBC and ACI 530-92 codes in Table 2. The 
allowable flexura! tensile stress, F1 , has been already increased by 33 percent in the 
Table. The ACI 530-92 code allows no tensile stress for this condition. Computed values 
from the left hand side terms ofEqs. 4 and 5, are presented in the table to compare more 
easily against code's ··rit,.,ria. In Table 2, the axial compressive stress due to dead load 
only is dcfined by fad. while the compressive ~tress due to dead and live load is defined 
byfadf. 

It could be observed from Table 2 that, under the critica! loading condition, all walls 
should have no problem for net compressive stresses (Eq. 4). Al! walls but the west wall 
are subjected to a net tensile stress state under the critica! condition (Eq. 5). The central 
wall is the only one which could have experienced net flexura! stresses higher than those 
allowed by the UBC code. However, no flexura! tensile cracks were observed in any of 
the walls at the first story piers. The only cracking caused by tensile stresses in the 
building was the horizontal bending cracks at the bottom and the top of the slender piers 
among v.~ndow openings at the second leve! of the south wall. Therefore, this crude 
method of evaluation correlates well with which was observed in the structure. 



Table 2. E\·aluation of estimated combined stress states -..ith respect to the 
1991 UBC and AC1 530-92 cedes 

Estimated stresses (psi) Cede allowable stresses (psi) · Combined stress criteria 
... 

Wal1 fb fad fad/ Fb Fa Fa Ft Ft Eq. 5 Eq. 4 · Eq. 4 

UBC ACI UBC ACI (psi) UBC ACI 

South 68. 44. 55. 4H. 265. 331. 36. o. 24 0.36 0.32 

Central 99. 40. . 53. 437. 265. -331. 36. O . 59 0.43 0.39 

North 33. 25. 30. 437. 265. 331. 36. O. 8 0.19 0.17 

East 55. 41. 50. 437. 265. 331. 36. O. 14 0.31 0.28 

West 22. 29. 35. 437. 265. 331. 36. O. -7 0.18 0.16 

More refined stress analyses were performed .using .the .2-D finite elements, with the 
elements characteristics and details as described befare. For the illustration purposes of 
the present work, only the analysis of the critica] wall, the central wall (Fig. 6) is 
addressed. Critica] stress contours were defined when lateral loading was applied from 
west te east (left to right in Fig. 6). Target values were chosen te identify net tensile 
stresses and sorne allowable tensile and compressive stresses according te cede criteria 
(Table 2). It can be observed from the stress contours of Fig. 6 that under the critica] 
state of loading, sorne net !ensile stresses (ACI 530-92 criterion) are identified primarily 
at opposite corners of the door opening (le~-top and right-bottom corners), at the 
second floor leve] and the left side ofthe left and right piers at the first story. Ifthe 1991 
UBC allowable tensile stress normal to the bed joints of 0.26 .MPa (36 psi) is considered, 
the identified regions are less spread. The higher tensile stresses are concentrated at the 
corners and they should be disregarded because the mesh is too coarse in those zones te 
accurately estímate stresses. The central wall was primarily under compression and .1 

within the allowable limits. 

7.4 Out-Of-Plane Stress Anal}'Sis 

Horizontal normal stresses caused by the out-of-plane pushing action of the diaphragms 
and the walls perpendicular te the wall under consideration were studied using -finite 
elements. The case study of the south wall is presented for illustration purposes for out
of-plane bending because is the weaker wall of the firehouse in the E-W direction. 
Standard isoparametric quadratic shell elements ( eight nades, six-dof-per nade) were 
used te determine out-of-plane stress distributions instead of the more traditional plate 
bending elements, because of the irregularities in the geometry of the walls and openings 
which requires trapezoidal elements in the mesh. The soil-foundation system was 
modeled with rigid beam elements connected to vertical and horizontal springs in the 
direction of the out-of-plane displacements. The stiffne-cs··.(::· the spring elements was 
defined according to the ATC 3-06 specifications (ATC, i 97b). 

Out-of-plane stresses were deterrnined by imposirig te the wa~l Únder study the corrected 
predicted in-plane displacements ob¡ained from the discrete models at the center of the 
diaphragms and at the walls running in the perpendicular direction at the time where the 
peak displacement was obtained. Therefore, for the south wall, the predicted and 
corrected displacements obtained from the discrete m o del in the N-S direction (Fig. 1) at 
t=5 .45 seconds were imposed te the nades which represen! the intersection of the 
discrete masses of the N-S modeling in the south wall. These displacements are 
summarized in Table 3. 

The computed deflected out-of-plane shape of the south wall under these imposed 
deformations is presented in Fig. 7, where a frame of reference is offered te help 
visualize the out-of-plane deformations. The displacements at the base are uniform 



because the foundation was assumed to behave as a rigid body. The horizontal normal 
stress contours obtained from the out-of-plane finite element analysis under these 
imposed deformations are presented in Fig. 8. Contour values were selected to highlight 
net tensile stress states. The 1991 UBC Code specifies an allowable tensile stress of 
0.521\1Pa (72 ·psi) for flexura! tension normal to the head joints. Tensile stresses 
exceeding the UBC allowable stresses were Jocated at the center of the wall below the 
central window opening at the second floor. The highest tensile stresses were found 
nearby the intersection of the wall with the center of the diaphragrn at the first story. The 
identify over stressed region was narrow. No cracking under this condition was observed 
in the wall. Although most ofthe central part ofthe wall was subjectedto tensile stresses 
normal to the head joints, the magnitude of these stresses was generally lower than the 
allowable stress prescribed by the UBC code. Therefore, the south wall was expected to 
present little or no damage under out-of-plane pushing. An effective connection between 
the walls and the diaphragms may have contributed to an adequate performance of the 
walls under out-of-plane loading. 

Table 3. Imposed and corrected out-of-plane d!splacements to the south wall 
at t=5.45 seconds. Units : cm (inches) 

Intersection \'.ith First Floor Roof 

East Wall 0.23 (0.09) 0.36 (0.1~) 

Center of South Diaphragm 0.79 (0.31) 1.02 (0.40) 

West Wall 0.18 (0.07) 0.25 (0.10) 

8. SUMMARY AND CONCLUSIONS 

A comprehensive methodology for the structural evaluation of low-rise masonry 
structures with flexible diaphragms when subjected to moderate or strong earthquake 
motions based on discrete MDOF dynamic models was presented. Different types of 
evaluation of structural components, or the structure as a whole, were addressed using 
both simplified and elaborated procedures in conjunction with the discrete models. In-
plane and out-of-plane stress evaluations of masonry components were iJlustrated using 
the results computed from the discrete models together with a suitable model. The case 
study of a low-rise masonry building with flexible diaphragms which obtained 
instrumented records from the 1989 Loma Prieta Earthquake was presented to help 
illustrate the proposed methodology. The proposed evaluation procedure was helpful to 
correlate the predicted responses against the observed extent of damage after the 
earthquake. The methodology was helpful to evaluate another instrumented low-rise 
masonry building (Tena-Colunga and Abrams, l992b ). It is felt that the proposed 
methodology based on the discrete models can be used with co,.,firle.Jce in the seismic .. , ' ·· 
evaluation of low-rise masonry structures with flexible diaphragms. fhe present study 
also highlights the need to develop simplified methods to evaluate o u• -of-plane stresses 
in wall components due to the pushing action of flexible diaphr~;;ms, as this is a 
dominan! failure mode observed during recent earthquakes. 
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Response of an unreinforced masonry building during the Loma Prieta earthquake 
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ABSTRAer: A two-story unreinforced masonry structure located within 15 km of the epicenter of Loma Prieta re
sponded with linle damage despite roof accelerations as large as 0.79g. Th_e historical buildin¡: was constructed of ~lay 
brick masonry bearing walls, and timber !loor and roof systems. Accelerat•on records are ava1lable on ground mouons 

·in three directions as well as on lateral motion of the roof. This paper addresses dynamic response and damage of the 
structure, and the applicability of various analytical models ~or estimating response. 

1 INTRODUCTlON 

On October 17, 1989, a magnitude 7.1 earthquake oc
curred at a distance of 100 km south of San Francisco. 
The epicenter was at Loma Prieta, California. Significan! 
damage of masonry buildings occurred in nearby Santa 
Cruz, Watsonville and Los Gatos, and as far north as 
Oakland. Entire city blocks were demolished in Santa 
Cruz because masonry buildings crumbled. 

Gilroy California is approximately 15 km ~outh east of 
Loma Prieta. A town hall in Gilroy constructed of mason
rywas severely damaged by the shaking. Two blocks north 
of the town hall stands another unreinforced masonry 
building that withstood the earthquakewith little damage. 
The structure is a two-story historie building (Fig. 1) that 

-· 
Figure l. Southeast view of firehouse. 

has served as a firchouse since the 1890's up until a few 
years ago. At the time of the earthquake, it was vacant 

and undergoing rehabilitation for a change of building 
function. Before the earthquake, it had been instrum

. ented with six accelerometers. 
Since there were no seismic codes at the time of con

struction, the firehouse was not necessarily designed to re
sist sizeab1e earthquake forces. However, the building 
withstood the 1906 earthquake. Today, there are no indi
cations that the. building required repair in 1906. 

Mcthods used to construct the historie firehouse were 
similar to those used throughout Ámerica at the turn of 
the century. Multiwythe, unreinforced brick walls formed 
the building envelopc, and were joined by timber floor 
and roof systems. Door and window openings were placed 
in the masonry walls where ever they were needed without 
concern for symmetry or structural function. 

In such a structural system, lateral inertial forces are 
transferred to the rather stiff, in-plane walls via floor or 
roof diaphragms that are relatively flexible. Walls bend
ing normal 10 their plane are distortéd from differential 
movements of upper and lower diaphragms, as well as 
from lateral inertial forces across a story hcight. Dynamic 

_response of such a structural systcm cannot be character
izcd with the same nunH:rical mndels that are commonly · 
ustd for modan mulliswry cmlstruction. Beca use story 
mas!:.cs are not cmH.:entratc<.J at lloor levds, diaphragms 
are not ~tiff. and largc ccccntricitics of lateral force may 
exist abuut th~ centcr ol mass, rnodcs uf vibration are 
much more complex than for convcntionallumped-mass 
stick modcls. 

Beca use modcratc earthquakcs are cxpected east ofthe 
Rocky Mountains, response of the lirchouse can help 
foretell the earthquake hazard in the eastern and midwes
tern United States: 1l10ugh the Loma Prieta Earthquake 
was considered to be moderate in intensity, an equivalen! 
motion in the eastern U.S. would be considered strong. 
For example, if an earthquake at New Madrid Missouri 
were to occur sorne time within the next 250 years, there 
would only be a 10% probability that ground accelera
tions meas u red at Gilroy (maximum of0.29g) would be ex-



ceeded (NEHRP. 19&8). Thus, the Gilroy ground motion 
represents an upper bound for assessing possible hazards 
associated with similarly constructed buildings in the 
eastern United States. ·-

Since the firehouse did not daniage appreciably, even 
with these high accelerations, there is hope that similar 
historie· buildings across the na !ion may survive a future 
carthquake. However, such an extrapolation is not war
ranted unless a detailed investigation is done to examine 
reasons for the superior performance. This paper pro
vides a summary of such a study. Descriptions of the 
structure and the base motions are presented which are 
followed by a discussion of·the measured building re
sponse, and the computational models used to study it. 

2 DESCRIPTION OF STRUCTURE 

2.1 Overa/1/ayout 

The building was originally intended lo be a firehouse. 
The first story was designed so thattrucks could en ter the 
building and park within it, and thus was open on the 
front (Fig. 2). The. second story was intended for resi-
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Figure 2. South elevation. 
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dence space, and has a number of windows on the street 
s.ide and the east si de- (Fig. 3). 

The building was originally constructed as a box con- . 
sisting of four exterior brick walls, and timber dia
phragms at an intermediate floor level and at the roof 
(Fig. 4). An addition was constructed on the back of the 
building by constructing a third east-west wall and ex
lending the rwo north-south walls. 

The west wall, the interior wall and the north wall are 
nearly solid. The center of in-plane wall stiffness is there-
rore offset from the center oí mass, anda potential for tor
sion oí the structural system exists. 

2.2 Masonry bearing wa/1 construction 

Bricks were typically placed in three wythes for a total wall 
thickness oí 305m m (12"). The rwowalls adjoining the ga
rage door at the front were nominally four-wythe walls 
with a thickness oí 432m111 (17"). Bricks were placed in 
running bond. Mortar bed joints were approximately 

Figure 3. East elevation. 
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13mm (0.50 in.) thick. Brick headers were placed at every 
seven courses. 

A few oí the bricks were removed from the building and 
taken to a laboratory for testing. Standard ASTM tests 
were run to determine density, absorption, modulus oí 
rupture and compressive strcngth. Measured properties 
are listed in Table l. 

Table l. Measured brick properties. 

density 17.5 kN/m3 (1121b/ft3) 

absorption 13.8% 

initial rate oí absorption 65:3 gms/min 

saturation coefficient 0.74 

modulus oí rupture l. 79 MPa (260 psi) 

compressive strength 37.0 MPa (5360 psi) 
.... 

Petrographic, x-ray diffraction and chemical analyses 
were done on a few samples oí the monar. Results sug
gested that the mortar consisted oí sorne cement, a hy
drated lime and natural siliceous sand. 



·t high bncr.: pn:::lilb wca: mauc u::amg a~,.:lUal rca 
._~;~fbrick units anda surrogate mortar whose in
~ts were based on the chemical analyses. The aver
pcdi ressive strength of the prisms was 9.1 MPa (1325 
ac:).r;:'!average elastic modulus was 389 times the prism 
JISI ressive strength. . - · 
c:anP lace shear tests were run throughout the building 
~1 materials testing firm. Tl_lis. non~estruct!ve test 

~ists of placing a ~mall h~drauhc Jack m_ a cav•ty_t~at 
. lcft by removing a smgle bnck. The oppos1te head JOmt 
!1 a1so removed, so that a single test brick can be sheared 
~ative to its upper and lower bed joint as well as a~y pos

. 'ble collar joint. Vertical compress1ve stress IS esumated 
:, thelocation of an in-place shear test. "and is used to de
duce a corrected value of shear strength fcr zero normal 
suess. The 20th percentile of reduced shear s~rength val
ues for the 16 tests was equal to 0.59 MPa (85ps• ). The _con
dition o[ the collar joints was .uncertain based on VISual 
observations made after extraction of these bricks. and 
was not assumed effective in resisting shear during the in
-place shear test. 

2.3 Floor and roof diaphragms 

Floor and roof systems consist of 12 mm (1/2") thick ply
wood sheets that are nailed to and through 1" x 4" diago
·nal sheathing to timber floor beams that are nominally 2" 
x 14"@ 16" on centér. The first floor south diaphragm 
has 16mm (5/8") thick plywood. The ceiling of the second 
story is 1.02 m ( 40") below the roo[ leve!. 

Timber floor beams are well anchored to masonry 
bearing walls with steel tie rods. In general, the building 
was constructed well with adequate attention given to 
conqection details for tying walls with floor and roof dia
phragm~ 

3 BASE MOTIONS 

3.1 Measured acceleration histories 

Accelerometers were placed in each orthogonal direction 
· on the ground immediately adjacent to the north-east cer

ner of the building. Histories of the recorded ground ac
celerations for the first 20 seconds are shown in Fig. 5. 
Peak base accelerations were 0.24g, 0.14g and 0.29g for the 
north-south. vertical and east-west directions, respec
tively. 

It is interesting to note that ground accelerarions in the 
east-west direction included a single pulse w'¡h ~ fairly 
long period of approximately 1.5 seconds near the 4.0 sec
ond point. Peak response of the structure in the east- .,est 
direction was associated with this pulse. 

3.2 Linear response spectra 

Spectral response curves representing ground motions 
measured in the east-west direction are shown in Fig. 6 
for various damping percentages. The set o[ spectral re
sponse curves indicare that a single-degree-of-freedom 
oscillator with a period of approximately 0.42 seconds 
would amplify the base motions more than any other. As-
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Figure 5. Recorded ground accelerations. 
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Figure 6. Response spectra for east-west motion. 
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suming 5% damping, peak ground acceleration would be 
amplified by a factor of 3.3 for this oscillator. 

4 MEASURED BUILDING RESPONSE 

4.1 Measured acceleration histories 

Horizontal accelerations were measured at three loca
tions en the roof. One accelerometer measured east-west 
motions at the top of the interior wall (sensor 4).1Wo oth
ers were placed at the center of the long diaphragm span 
and measured motions in each horizontal direction (east
west, sensor 5 and north-south, sensor 6). Measured re-



0.45g 
Sensor 4 
EWWall 

o 

-0.45g 

0.80g 
Sensor 5 
ew dlaptvagm 

o 

-0.80g 

0.80g 
Sensor 6 
NS doaphragm 

o 

-0.80g 
o 5 10 15 20 

Time, sec. 

Figure 7. Recorded roof accelerations. 

cords are shown in Fig. 7. 
Peak acceleration response was 0.41g at the top of the 

interior east-west wall, and 0.79g at the center of the dia
phragm resulting in amplifica !ion factors of ground mo
tions e~al to 1.4 and 2.7 respectively. Accelerations as
large as 0.55g were meas u red in the north-south direction 
at the center ofthe diaphragm indicating an amplification 
factor of 1.9. 

The sequence and frequency canten! of the east-west 
wall motion (sensor 4 in Fig. 7) was remark:rl!ly similar to 
that of the ground (third waveform in Fig. 5) suggesting 
that the wall acting parallel to its plane was quite stiff. The 
sequence and frequency content of the east-west dia
phragm accelerations was also similar to that of the 
ground and the shear wall accelerations, with the excep
tion that the long-period pulse at the 4.0 second point was 
not obvious. Apparently the diaphragm, once excited at 
its own natural frequency was not affected by this pulse. 

Fourier spectra have been computed for •~eh of the 
three measured records of roof acceler· .• tiC;;,, They are 
shown in Fig. 9 for the east-west diaphragm acceleration 
(sensor 5) along with spectra for the east-west g: .mnd mo
tion. The dominan! period for the diaphrag11~ response 
was 0.45 seconds. The ground motion was also rich in this 
period range, however, its dominan! period occurred near 
1.5 seconds which corresponded to the long period pulse 
at the 4.0 second point. The Fourier spectra for the east
west wall accelerations (not shown) matched that of the 
ground in the long-period range, but agreed with the dia
phragm spectra in the short-period range as well. This 
suggests that the stiff, in-plane wall was faithfully follow
ing the ground motion, but also was accelerating with the 
diaphragm. 

o 0.5 1.0 1.5 2.0 
Period, seconds 

Figure 8. Fourier spectra for east-west motions. 

4. 2 Corrclation with linear r<sponse spectra 

The dominan! apparent period of the structure (0.45 sec
onds from Fourier spectra) was very clase to the charac
teristic period of the ground motion (0.42 seconds from 
response spectra, Fig. 6). This either infers that (a) by, co
incidence, the natural pefiod ofvibration matched thát of 
the input motion, or (b) ti\e structure was sufficiently stiff 
to respond at the ground-motion frequencies. It is likely 
that the natural period of the vibrating roof diaphragm 
could have been in the range of 0.4 seconds so both hy
potheses are likely. 

The suitability of using linear response spectra can be 
checked by plotting the apparent spectral acceleration 
and period, as meas u red, on spectra computed from mea
sured base motions (Fig. 6). For simplicity, the apparent 
dominan! period of the roof record (0.45 seconds) is as
sumed equal to the natural period of thc system. If a mod
al participation factor of 1.2 is assumed (based on a trian
gular mode shape for a two-story building), then the 
apparent spectral acceleration is the peak measured ac
celeration of the diaphragm, 0.79g, divided by this factor, 
or 0.66g. Point a in Fig. 6 is plotted based on these twoval
ues. The point lies very neas to the spcctral response 
curves in the range of 5% to 10% damping. In light of the 
approximations used, the correlation is excellent suggest
ing thatlinear response spectra are indeed a viable means 
for estimating peak response, if the building period can 
be es¡i~ated. 

4.3 Estimated nomino/ wa/1 stresses · < 

In an effort to estimate stress levels, nominal values of 
shear, flexura! and axial stresses resisted by each wall 
were estimated from measured roof accelerations. Tribu
tary masses '~>'ere estimated based on assumed values for 
weights of the structure and any attachments. As an ap
proximation, horizontal acceleration at the top of all wa11s 



was assumeq equal to that meas u red at the top of the inte
rior wall in the east-west direction. 

Thble 2. Summary of wall stresses, MPa (psi) 

Wall Shear Flexura! Gravity 
Stress StreSs Stress 

South 0.26 (38) 0.43 (62) 0.30 (44) 

Central 0.24 (35) 0.?1 (103) 0.28 (40) 

North 0.09 (13) 0.27 (39) 0.17 (25) 

East 0.24 (35) 0.54 (79) 0.28 (41) 

West 0.15 (22) 0.31 (4S1 0.20 (29) 

Shear stresses given in Thble 2 are average values across 
an entire wall section. Flexura! stresses have been esti
mated by dividing overturning moments by section modu
li based on gross, uncracked sections. Gravity stress is the 
mínimum vertical compressive stress based on dead loads 
alone. 

On the basis of these approximate stresses, it is cred
ible that the masonry should not have cracked. Shear 
stresses were less than 45% of measured in-plane shear 
stresses. The difference between flexura! stress and grav
ity stress (net flexura! tensile stress) was nearly always less 
than code allowable values. The net !ensile stress for the 
central wall was the highest at 0.43 MPa (63 psi) which was 
approximately 1.3 times allowable values given by curren! 
UBC and ACI masonry codes of practice. 

S COMPUTATIONAL STUD!ES 

Seldom is so much information available on system de
scription, ·material properties and dynamic response of an 
actual building system. Though it m ay be easily rational
ized in terms of nominal stresses why the masonry did not 
crack appreciably, two intensive computational models 
were run to study their applicability. Unfortunately, with 
the limited scope of this paper. details or the analytical 
modeling cannot be explained. nor can correlations be
tween computed and meas u red response be made. Such 
descriptions can be found in Tena-Colunga and Abrams 
( 1992). The purpose of providing an overview or these two 
models is to suggest how advanced modeling techniques 
may be applied to a historie structure. 

.. 
5.1 Discrete MDOF dynamic model 

Dynamic response was computcd for each horizontal di
rection using a discrete multi-degree-of-freedom model. 
For east-west response, the 10 d.o.f. system shown in Fig. 
9 was used. Dynamic degrees of freedom were assigned 
to lumped masses at the centroid·of each wall as well as 
at the center of both diaphragms at each story. Soil Oexi
bility was modeled using generalized translational and ro
tational springs at the base. 

ln-plane lateral stiffness of each of the three east-west 
walls was condensed to that for equivalen! beam elements 
With translational degrees of freedom in the direction of 
lo~ding using two-dimensional finite elemem models. In 
th1s way. effects of window and door openmgs could be 

Figure 9. Discrete model for east-west response. 

modeled. With the condensation approach, wall rotations 
were incorporated with the translational dynamic degrees 
of freedom. The same finite element models werc used af. 
ter the dynamic analysis to estímate peak stress states in 
the in-plane walls. 

Results of severa! analyses using the discrete MDOF 
model illustrate sensitivities of dynamic response to 
variations of diaphragm stiffnesses, wall stiffnesses, mass 
discretization and damping assumptions. Measured 
acceleration histories at the roof could be replicated 
reasonablywell with the discrete MDOF model, provided 
that diaphragm stiffnesses and soil flexibilities could be 
estimated accurately. -
5. 2 3D Fimte e/ement model 

Beca use the discrete MDOF model was limited to two di
mensions, and significan! torsional motions were likely, 
the complete system was modeled with the finite element 
mesh shown in Fig. 10. The ABAQUS program was used 
with thick shell, isoparametric. S-nade elements. Floor 
and roof diaphragms were modeled with an orthotropic 
formulation while masonry walls were modeled with an 
isotropic formulation. Linear behavior was assumed since 
the structure was observed to be essentially uncracked fol
lowing the.earthquake. 

The first-mode shape (Fig. 10) depicts the deformation 
or the roof diaphragm in the east-west direction as it 
spans between the relatively stiff in-plane walls. Distor
tion of the east wall resulting from the diaphragm·in'ove
ment is also evident. lt is clear from the. system deflected 
shape that response cannot be rep<es.::'ted with a simple 
lumped-mass, stick model as is commonly used for dy
namic analysis of multistory steel or co 1crete buildings. 

Thc finite element model was used ·.:> determine fre
quencies and mode shapes. In addition, wall and dia
phragm stresses were determined using the FEM model 
resulting from (a) equivalen! static Corees (obtained from 
the MDOF dynamic discrete model), (b) response spectra 
analysis (determined from measured ground motions) 
and (e) a time-step integration of 20 modal coordinates 
(determined from solving Eigenvalues for the FEM mesh) 
using the measured ground motions. 

Shear stress contours are shown in Fig. 11 for the time 
of peak response from the time-step integration.Maxi
mum wall shear stress was in the range of0.38 to 0.56 MPa 
(55 to 81 psi) which is indicative of the range for allowable 



6 CONCLUSIONS 

Various analytical techniques used to study response and 
damage of the historie unreinforced masonry structure 
helped to explain why the building withstood the Loma 
Prieta Earthquake with little damage. Wall shear stress 
levels were shown by both crude and sophisticated meth· 
ods to be within reconcilable ranges. 

The recorded response and the overall behavior of thc 
structure during the earthquake were estimated wcll with 
the discrete MDOF linear dynamic analyses. Though it 
was far simpler than the finite element model, salient 
characteristics of response such as diaphragm flexibility, 
soil-structure interaction and lateral stiffness of walls 

.... with openings could be -represented. 
The study has inferred that the vulnerability of unrein· 

forced masonry construction east of the Rockies m ay not 
be as severe as believed with thc common consensus. 
There is promise that future earthquake hazard studies 

Figure. 10. Finite element model. for specific buildings may show that demolition or expen· 
sive rehabilitation may not be necessary. 

stresses in masonry given by American codes. lt is reason
able to assume with these stress levels that little or no 
cracking should have occurred. 7 ACKNOWLEDGEMENTS 

MPa 0.69 0.56 0.38 0.10 -0.10 -0.38 
.¡, ',e. 1 .... ¡

llblí'f1F1·¡;,::..:~.; .' t::-;· '"":.: 

psi 100 81 55 15 -15 -55 

Figure 11. Sh~ar stress contours. 

-0.56 -0.69 

'! 
-81 -100 

Stress contours are not shown for the cases where the 
FEM model was run with equivalen! static forces, or with 
a response spectra analysis, however, good agreement was 
seen between them and those for the time-step integra
tion analysis. This suggests that the discrete MDOF mod
el may be suitable for estimating peak lateral [orces de· 
spite its simplistic assumptions. Moreover, the linear 
response spectra approach proved admissible once 
modes of vibration could be identified. 
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preciation is extended to the California Strong Motion ln
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records, and to Mr. Kurt Auslinger, the owner of the 
building, for providing information on the structure. 
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·1. ABSTRACT 

Arturo Tena-Colunga 1 and Daniel P. Abrams2 . 

t 

Dynamic response of two, three-story reinforced masonry structures that were 
subjected to simulated earthquake motions was correlated with results of numerical 
models. Three dimensional elastic finite elements were used to model perforated 
flanged walls. Computed frequencies and mode shapes are compared with those 
obtained from experiments. The influence of different lateral force distributions on 
normal and shear stresses at the piers was also examined with the finite element 
models. In adc:Jition, lateral drifts were computed using the FEM which were 
correlated with measurements. Researcll was part of Task 7.1 of the U.S.-Japan 
coordinatéd masonry research program. 

2. INTRODUCTION 

A number of analytical models for perforated shear walls ( commonly known as· 
a "pier models" ) do not replicate the rotational restraint at the top and bottom of 
piers. Frame type ·models for perforated walls also overestimate lateral stiffness 
because intersections of pseudo beam and column members must be considered 
rigid. To avoid these artificial restraints, a perforated wall ca? be represented with 

' Graduate Research Assistant, Department of Civil Engineering, 
University of lllinois a.t Urbana-Champaign; Urbana, /llinois 61801 U.S.A. 

1 Associate Professor, Department of Civil Engil~ec~ing, 
University of /llinois at Urbana-Champaign; Urbana, /llmots 61801 U.S.A. 



plane stress finite elements. If an in-plane wall contains ·a flange, shell elemcnts 
need to be uscd to model both bending and membrane actions of the flange. 

It may not be possible to accurately model behavior of reinforced masonry structures 
with linear elastic models because of effects related 10 cracking, sliding along bed. 
joints and slippage of reinforcement. The purpose of this paper is to help illustrate 
the utility of linear elastic finite shell elements for estimating response and behavior 
of low-rise reinforced masonry building structures. An attempt is · made to shÍ:l\v the 
merits and limitations of using a linear elastic, and thus approximate, finite element 
model 10 represen! the more complex behavior and response of reinforced masonry 
within both linear and nonlinear ranges. Computed frequencies and mode shapes 
are compared with those obtained from experiments. The influence of differcnt 
lateral force distributions on normal and shear stress distributions acroos a story 
is examined with the finite clement model. Computed drifts for an in verted triangular 

·load distribution are compared with those measured on the shaking table. 

As a part of Task 7.1 of the TCCMaR program, one-quarter scale, three-story, 
reinforced masonry S{.(uctures were subjccted to simul;ned scismic loading. A full· 
description of the experimental program and its preliminary results are described 
in references 1, 2, 3 and 5 . As is shown in Fig. 1, test structure R!vll was a fully 
symmetric structure that consisted of flanged walls with window openings, while 
test structure RM3 had an asymmetric layout with window and door openings. The 
models were designed based on flexura! criteria, in arder to shów that reinforced 
masonry could be designed to incur inelastic deformations. Simulatcd earthquakes 
were based u pon the one recorded at El Centro, California ( NS componen!), during 
the 1940 Imperial Valley Earthquake. The amplitude and time scale of the record 
was adjusted so that the structures would respond in a desired range. 

3. DESCRIPTION OF FINITE ELEMENT MODEL 

Four-noded ( 6 dof/node ), rectangular flat-shell, finite elements were used to model 
the inplane perforated walls, flanges and slabs. This element combined both flexura! 
and membrane actions (a complete description can be found in Ref. 4 ). Symmetry 
with respect to the lateral force distribution was taken into consideration, and 
therefore, just half of the structure was modeled. The mesh for structure RM 
consisted of 138 elements and 180 nodes, whereas the mesh for structure RM3 
consisted of 108 elements !jnd 150 nodes( Fig. 2 ). The meshes were coarse for 
representing stress values quantitatively, bowever, they were felt to be adequate 
for defining qualitative stress patterns and fnr estimating deflections. A consisten! 
mass formulation was used in the analysi~ for distributing the self weight of the 
elements, and the additional weight supported by the slabs. The modulus of elasticity 

. used in the analysis was 721 ksi, which was obtained from the average of prism 
tests( Ref. 1 }. A Poisson ratio of 0:28 was considered. 
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4. FREQUENCIES AND MODE SHAPES 

Frequencies for the first three translational modes weré computed and are in Table 
1. The apparent first mode frequencies measured during the free vibration tests 

· before all earthquake test runs of struétures were found to be 15 Hz and 13.5 Hz 
for models RMl and RM3 respectively. The analytical models were always stiffer 
than the real structures. These differences may be attributed to premature cracking 
of the models due to shrinkage. In addition, the flexibility of the shaking tabli: 
platform and support system was neglected in the analysis. Also, finite elements 
are always stiffer than the exact solutions . 

TABLE 1.- COMPUTED FREQUENCIES FOR FIRST 
THREE TRANSLATIONAL MODES (Hz) 

MODE MODEL RM1 MODEL RM3 

1 19.6 15.6 

2 t 58.0 48.6 

3 96.4 80.9 

The fundamental modes shapes obtained from the finite elemerit analysis are 
presented in Fig. 3. They are compared to normalized shapes measured during 
shaking in Fig. 4. The modal participation factor 0!¡, for any mode shape i, is defined 
as O!¡ = rmi<l>iJ 1 rmi<1>1J2 , where <1>1i is the a111plitude of mode shape i at leve! j, and 
mi is the mass at leve! j. 

Computed modal participation factors for. normalized first mode shapes are 
compared in Table 2 for measured and calculated values. Correlations for both 
structures suggested that the modal participation factor for the first mode was 
insensitive to the shape assumption, and thus, a coarse mesh model was felt to be 
appropriate. 

TADLE 2.- MODAL PARTICIPATION FACTORS FOR THE FIRST MODE SHAPE 

Model Measured ~ r·-;--· Calculated • % Difference 

RMI 1.30 1.28 1.3% 

RM3 1.28 1.28 0.5% 

5. vERTICAL AND SHEAR STRESSES . 

From lateral acceleration measurements at each of the three levels, it was apparent 
that force distributions fluctuated substantially during shaking. Therefore, it was of 
interest to study the sensitivity of shear and normal stress distributions at the base 



story to variations in the lateral force distrib1:1tion. The question was " does the 
lateral distribution influence darnage at the base which, in turn, influences the lateral 
force distribution ? ". 

The sarne finite elernent. rneshes used forthe frequency analysis were used to study 
the influence of diffcrent lateral force distributions on normal and shear stresses 
at the base story, where most of the damage was observed. Lateral forces were 
distributed across the nades of each floor slab. Three hypothetical lateral force 
distributions were studied: (a) inverted triangular, (b) uniform, and (e) triangular. 
The analyses were done using forces that would resi.Jlt in the same maximurn base 
shear as rneasured during the last test run of the shaking table tests. The cornputed 
stress contours are shown in Figs. 5 and 6. A surnrnary of the results obtained are 
presented in Table 3. · 

The vertical normal stresses can be analyze~ frorn Figs. 5 and 6 for the different 
load distribut'ions under study. For all distributions on both models, the tension 
and cornpression stress concentrations were located nearby the corners of an 
opening, as well as in the vicinity of the corner of the exterior piers at the base leve!, 
as was expected. The inverted triangular load distribution produced higher stress 
concentrations at the first story than the triangular or uniform load distribution. 

TABLE 3.- MAXIMUM STRESSES FOR DIFFERENT CONDITIONS AND 
DISTRIDUTIONS OF LATERAL LOADING( FROM FINITE ELEMENT ANALYSIS )_ 

-

LATERAL LOAD a) EQUIVALENT BASE SHEAR 
DISTRIBUTION MODEL RM1 ( v, = 1.65 \V) MODEL RMJ (V¡ = 1.47\V) 

TXY( + ) TXY( - ) ay(+) ay(- l TXY( + ) TXY( - ) ay( +) ay(-) 

Invertcd Triangular 210 66 375 375 306 70 159 932 
( l. 45 ) ( 0.46 ) ( 2.59 ) ( 2.59 ) (2.11) ( 0.48 ) ( 5.23 ) ( 6.43) 

UniCorm 210 59 332 332 299 68 678 880 
( 1.45 ) ( 0.41) ( 2.29 ) (2.29) ( 2.06) ( 0.47 ) ( 4.67 ) ( 6.07 ) 

Triangular 208 Si 247 247 287 65 548 778 
( 1.43 ) ( 0.35) ( l. 70 ) ( 1.70 ) ( 1.98) ( 0.45) ( J. 78 ) ( S. 36 ) 

NOTES: 
Stress unils : psi ( MPa ) . ; ·-·- ( 1' ) Tenslon 

The magnitude of the compressive vertical stresses at rnaxirnum base shear condition 
for the inverted triangular force distribution ( Table 3 ) may be considered as 
moderate fontructure RMl (375-psi), and important for model RM3 ( 932 psi). 

The analyses indicated that structures RMl should have cracked at a bast shear 
equal to 0.43\V and that structure R1v13 should ha ve cracked ata base shear of 0.2W 
( assuming a tensile strength equal to 100 psi ). These values of base shear were 
lower than those for the initial test runs when no cracking was observed ( 0.41 W. 
and 0.38\V for RMl and RM3 respectively ). 



Computed. shear stresses are presented in Figs. 5 and 6 for the three different load 
distributions and an equivalen! base shear. The shear-stress contours identify the 
stress concentratipn regions in the vicinity of openings, particularly. in the central 
pier at the base." The stress contour ai the first story are approximately the same 
for all three lateral distributions. The central pier of RMI should be subjected to 
a high shear stress concentration in the zone located between adjacent windows. 
In the first story, the average shear stress in that zone should be almost twice as 
much as the average shear stress for the exterior piers. The magnitude of the 
máximum shear stresses ( Table 3) corresponded to the peak shear stresses obtained 
from diagonal compression tests of square reinforced panels ( Ref. 1 ). However, 
the damage observed did not correlate well with the stress concentration regions 
defined by the finite element analysis. In RMl, exterior piers failed in diagonal 
tension while the central pier could not anract the. shear that was expected due to 
the sliding along the bed joints. at the top and bonom levels of window openings 
( Fig. 7). This sliding mechanism was not modeled with the elastic finite elements. 

6. LATERAL DEFLECTiq_NS 

The maximum deflection at the top of each structure was computed using the linear 
elastic finite element model with an inverted triangular load distribution. The 
magnitude of the· loads was determined according to the base shear measured 
experimentally for each run. For the first test run, uncracked elements were used. 
In subsequent runs, cracking was considen:d by using a simplified approach. The 
moment of inertia of the cracked section, 1", was considered instead of the moment 
of inertia of the gross section, 18, for those piers which were observed to be cracked. 
An equivalent modulus of elasticity ,Ec,, was input to the computational model ; 

lt should be noted that the axial stiffness of elements subjected to tension was 
overestimated, while the axial stiffness of those subjected to compression was 
underestimated. However, these effects should balance by themselves because of 
.the rather symmetric mapping considered. 
1 

Measured and computed maximum drifts for models RMl and RM3 for each test 
run are presented in Table 4. Computed drifts are always smaller than measured 
values. The correlation between measured and computed drifts for small amplitude 
test runs was good. Differences between measured and computed drifts at failure 
were evident and show the limitation of using cracked-elastic models together with 
a static analysis in the forecasting of drift for inelastic structures subjected to 
dynamic excitation. The correlation between measured and computed drifts is better 
for structure RMl than for structure RM3. This seems reasonable since RMl did 
not yield until run 3, while RM3 should have yielded during run 2. 



------~---------- --------------

TABLE 4.- MEASURED VS COMPUTED MAXIMUM DRIITS ( 63 1 H ) 
--- . 

· MODEL RMl 

vb Mb Measured FEM 
Run --- --- Drift ( 'llo ) Drift (% ) 

w M y 

1 0.41 0.37 0.03 0.02 

2 0.72 0.73 0.09 0.08 

3 0.97 0.81 0.19 0.15 

4 1.65 1.15 1.06 0.42 

MODEL RM3 

vb Mb Measured FEM 
Run --- --- Drift ( % ) Drift (% ) 

w M y 

1 0.38 0.55 0.04 0.03 

2 0.72 1.01 0.17 0.10 

3 0.92 1.29 0.41 0.19 

S 0.99 1.34 0.49 0.22 

6 1.47 1.58 1.32 0.48 

7. SUMMARY AND CONCLUSIONS 

The study showed that linear elastic finite elements : 

a) Could·give reasonable estimates of natural frequency. 
b) Could give excellent estimates of mode shape and modal 

participation factor. 
e) Could not give good predictions of damage patterns, because of 

inelastic sliding and yielding mechanisms . 
dt •:.:ould ·give good estimates of lateral drift for low-amplitude 

excitations, but not for large-amplitude ones. 

Future research on analytical modeling of masonry should include development of 
inelastic elements that can represen! cracking, yielding of reinforcement, sliding 
mechanisms and diagonal tension. 
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PREFACE 

Thc "AIJ Standard for Structural Ca!culation of Reinforced Concrete Structures" (hereinafter 

abbreviated as the AIJ Standard) was f1rst publ1shed by the Archttectural lnstitute of Japan (AIJ) in 

1933 followed by severa\ revisions, and 11 hac; bcen wtdcly used as a method for the structural calcu· 

lation of reinfo~ced concrete structurcs in Japan. Thc AIJ Standard. although basically based oh the 

allowable stress concept when detcrmining the safcty criteria, is partially based on the ultimate 

strength concept by introducing a concep.t of higher allowablc stresses for short-tenn working loads 

than those for long-tenn working loads, and the ult1matc shcar strength for shear design of columns 

and beams'. Recently .the importance of st~uctural des1gn based on the properties at the ultima te stage 

has bcen widely recognized. Hcnce, thc Buildmg Standard Law Enforccment Order, revised in 1980, 

adopted the requirement lo examine the lateral load carrying capacJty of a structure in its seismic 

provisions. 

The design guidelines presented hereby requires a minimum laleralload carrying capacity ofa 

structure to limit the response defonnatJon during an earthquake, and the formation ofa ductile total 

yield mechanism to dissipatc earthquake input encrgy. The spccial fcature of_the design guidelines is 

that a structural destgncr should plan a deSJrablc y1eld mechamsm for a structure under an earthquake 

excitation and should design the structurc to develop the planncd yield mechanism during a strong 

earthquake. In lhe first step of thc design mcthod (designatcd as the yield mechanism design), the 

designer should plan a desuable yield mechanism, and give both thc required strength to ihe structure 

and sufficient ductility lo the planned yicld hinges In the sccond step (designated as the yield mecha

nism assuring design), the designer should prov1de non-yielding regions and members with sufficient 

strength lo assure the formation of the plann~d yield mechanism of the structure. Another .feature is a 

new propasa! in shear design of membcr~ \1ased on a plasticity theorcm .. in which shear is,assumed to 

be resJsted by con~rete arch and truss meChamsms. The umf1cd shea~ design method can be used .for 

beams, co\umns and structural wal\s 

The earthquake resistance of the desJgn method reltes on the energy dissipation capacity al the 

planned yield hinges. Thus, the application of this method is hmited lo those structures that can 

develop a clcarly defined yield mechanism. From this view pomt, the próposed design guidelines is 

not intended to replace thc AIJ Standard that can be employed for various types of structures, but 

supplement the use ofthe AIJ Standard. 

Octobcr 1990 

ArchJtccturallnstitute of Japan 
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CHAPTER 1 : GENERAL REQUIREMENTS 

1 Scope 

The present Dcs1gn Guidchnes describes an earthquake resistan! design method based on -

ulllmatc strength concept for rcinforced concrete bu1ldmg structures, which shall forma yield

ing mechamsm durmg a strong earthquake Thc buildings shall sattsfy the following condltions: 

(a) A moment-resisting framc structure ora moment-rcststing frame structure with structural 

walls ofregular conftguration, and 
(b) A total he1ght ofa buildmg not more than"45 m . 

[Commentary] 

The Design Guidehnes describes an earthquake resistan! design method based on ultimate 

strength concept for a regular moment-resisting frame structure or a moment-resisting frame struc

ture with str.Jctural walls of a total hetght not more than 45 m. 

"The AIJ Standard for Structural Calculation of Reinforced Concrete Structures" is principally 

based on the allowable st;ess design procedure, and adopts partially ultima te strength design concept. 

On the other hand, the Buildtng Standard Law Enforcement Order, revised in 1981, use two
step procedures m earthquake resistan! design: (a) The first step based on allowable stress design 
procedurc; and (b) the second step to examine thc ultimate lateral load carrymg capacity of a struc

ture and member duculity. The AJJ Standard is used mainly in the first step. The adoption ofthe two

step procedure ts believed to have ¡mproved the earthquake resistance of a reinforced concrete build

ing; however, becaúse the second procedure is only an exammation, a structural engineer is hard to 

envision the behavior ofthe structure at the ultimate state during the first ·step design procedure. 

The Design Guidehnes supplements thc weakness ofthe AIJ Standard not to cover the second 

step design procedurc, and furthermore shows a single-stcp ultimate strength earthquake resistan! 

design method. 

The philosophy in the Design Guidelines is believed to be commonly applicablé to the design 

of general reinforced concrete buildmgs. However, the application is limited to regular buildings, 

which can develop a clearly defined yteld mechanism undcr lateral loading. The limitation became 

necessary parhally bet::ause of the shortage of analytical evidences and theoretical support. A build

ing under design must be planned to have a uniform distribution of mass and stiffness along the 

height and in the plan so that a unifonn response should be dcveloped during a stroñg earthquake. 

Unbalanced distribution of mass and stiffncss is 1 ikely to cause a magntfication ofresponse in limited 

locations, resulting in the fonnatton of partial yield mechanisms with concentrated damages in thc 

Jocations. 
Two reasons for thc height limitafton are gtven below. 

(\) The fundamental vtbratton modc is dominan! m a buildmg whose total height is not too high. The 

Design Gutdehncs assumes the fonnat10n of a planncd y1eld mechanism under fundamental modc 

vibration. 
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(2) Ministry of Construction rcqmrcs a appn11sal nf dcsign 'or a buildmg of more than 45 m in 

height. 

The methods specifled m cach chaptcr are stlll ~cntativc dueto the lack of undcrstanding. This 

Oesign Guidelincs, includmg thc scopc, will be rcvtcwcd with mercase of research fmdings. In the 

practica! appltcation of this Destgn (iutdelincs, ti is hoped that all users understand thc concept 

behind it, and use it correctly. 

1.2 Defimt10ns 

The fo\lowing tenns are defincd for general use 111 the guidclines. 

Yield Mechanism : A mechanism formed by dcvcloping yield hingcs m a structurc subJCCtcd to 

honzontal earthquake forces 
Frame Structure : A structure consisting of bcams and columns which resist the actions caused 

by earthquakc forces, commonly known as a morncnt-resisting frame. 
Wall-frame Strw.::ture : A structure conststing of an mdependent multi-story contmuous struc

tural walls or ofmulti-story contmuous structural walls within a frame structure. 
Yield Hinge (Region) : Locatton (rcgion) in a mcmbcr where plastic defonnation by bending 

moment is allowed to dcvclop 
Yield Mechanism Destgn or Mechanism Design A design proccdure to plan a target yield 

mechanism and to detcm1ine thc reststance at planncd yteld hinges to satisfy the required 

lateral resistance. 
Yield Mechanism Assunng Destgn or Assurance Dcstgn : A design procedure lo provtde 

members with rcsistances neccssary to avoid failure in region other than the planned yield 

hinges even under uppcr bound actions by an earthquake motion. 

Overal\ Yield Mechanism: A yield mechamsm m which umfonn inter-story drifi angles by plas

tic deformation are dcvelopcd over the structural hetght, typically a mechanism fonncd by 

yielding at all beam ends and at thc first story column base. 

Partial Yteld Mechanism: A yield mcchamsm in which inter-story drift angles by plastic defor

matton concentrate in a limitcd numbcr of stories. 

Design Ltmit Deflection · Maximum inclastic response deOection of a structure or mcmbers 

allowed under a large intensity earthquake mol ton considered in design. 

Assurance DeOection : Deformation capacity to which the design assures a structure and its 
members lo perfom1 without fatlure. 

Linear Analysis : A structural analysis under destgn eanhquake loads assuming equivalen! stiff
ness of members realisttcally evaluated atthe yicldmg of a structure. 

Nonlmear Analysis : A structural analysis under fundmnental dtslribullon of carthquake loads 

assuming upper bound flexura] strcngth at the planned yic\d hinges. 
Primary Distnbution of Earthquake Loads : Average distribution of horizontal loads expcctcd to 

act on a structure during a strong earthquake: 

Moment Redistribution . Modification of moments obtained by thc !mear analysts by satisfying 
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the equilibnum of interna! actions and externa! earthquake loads, for the purpose of ratio
na! and economtcal dcstgn and constructlon 

Dynamic Effects : Magnificat10n of member actions obtained by the static nonlinear analysis 

under the primary distnbution of earthquake loads to take into account the contribution of 
h1gher mode effects. 

Concurrcncy of Bi-dirccttOnal Earthquake Loads : Effect of_ simultaneous earthquake actions 

a long both principal axcs of the s_tructure. 

Ultimate Strength : Strength of sect1ons and members in general. 

Reliable Strength · Nominal strength of a section or member calculated as the lo":er bound, 

using section d1mcnsions and minimum specified material strengths and taking into 

consideration the reliabtlity of strcngth evaluation methods. : 

Upper Bound Strength : Nominal strength of a section or member calculated as the upper bound, 

taking into constderation all possible factors which contribute to the strength such as 

higher than specified material strengths, additional steel placed for construction purpose, 

reliability of strength evaluation methods, spread of effective width of slabs and orthogo
nal walls. 

Flexura! Strength : Bending resistance evaluated for a secllon, negl~ting the inleraction by 
shear resistano...e. 

Shear Strength Shear rcsistance evaluated for a member assuming infinitely large tlexurnl 
strength. 

Truss Mechanism : A shear re.sJstance mechanism formed by longitudinal reinforcement of 

varying stress distnbutton, shear remforcement, and inclined concrete strut. 

Arch Mechanism : A shear resistance mechanism formed by longitudinal reinforcement of 

uniform stress distribution and a diagonal concrete strut between the two member ends. 

Effectiveness Factor for Compressive Strength of Concrete : Reduction factor for compressive 

strength of concrete used m the evaluation of shear strength. 

Special Yield Hinge: A yield hinge of a column or structural wall that requires a special rein

forcement deta1ling dueto high axial strcsses. 

Non-structural Member :-A member of a structure that is not planned to carry earthquake 

actmns. 

(Commentary] 

Representative tenns are dcfined in this section. 

1.3 Symbols 

~ .cross-sectional arca of a column; 
~e :effective cross-sectional area of a boundary column in a structural wall for shear strength; 

Acore ·cross-sectional arca of a boundary column in a structural wall; 

Ag :gross cross-sectiona\ area of longitudmal retnforcing bars in column section; 
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R, 
R, 
R, 
T 

v, 
V¡u 
v, 
W; 

z 
b 

:cross-sectional arca of a sct of shcar remforcing bars; 
:cross-sectional arca ofvcrtical rctnforcmg cohunn m<:: ·.va\1 panel; 
.cross-sectional arca of inclmcd remforcing bars in a :··111 panel, 

:cross-sectional arca of mchncd remforcmg u::.::.: for sh<.:dr strcngth, 

·design base shcar coeffic1ent: 

:base shear coemcicnt in the yield mechamsm assunng design; 

:standard base shear coefficicnt~ 
:overall depth of a section ofbcam or column, 
:overall depth ofa sect1on ofa boundary column 111 a structural wall, 

:effectlve depth ofa beam-column conneclion (coturno depth or hor17on tally proJCCted 

length of90 degrees hook); 

:design nominal strength ofconcrcte; 

·horizontal load atthe (i+ 1) noor, 

:height ofthe structure from the ground to the (i+l) noor leve!; 

:total height ofthe structure from the ground leve!; 

:clear span of a column or bcam, 
:axial load of a column in the yield mechanism assuring design; 

:axial load ofa bnundary column in a structural watl, 

:axial load of a wall in thc yield mcchanism assurmg design; • 
:horizontal load atthe (i+ 1) floor dcfined by a revcrse tnangular distnbution of seism1c 

intensity; 
:concentrated honiontal load at thc roof floor; 

:design base shcar; 
:rotallonal angle at the yicld hingc rcgioo associatcd with assurmg defonnation of a 

structural member; 
:yield mechanism assurance inter-story deflection; 

·vibration characteristic factor, 
:assunng rotational angle of a wall; 

:fundamental period ofthe structure~ 
:design shear for a beam-column connection; 

:reliable shear strength of a beam-column connection; 

:reliahle shear strcngth of a beam or column; 

:sum of dead and live loads for earthquake loading at the (i+ 1) Ooor; 

:earthquake zone factor, 

:width of a section of a beam or column; 

:difference of dimensions ofbeam width and column depth; 
:bcam width; 

:d1stance from the face of a bcam to the face of a column; 

:effcctive width of a beam-column conncctLon; 
:effective depth of a beam or co\umn~ 

:nominal d1ameter of a longitudinal reinforcing bar; 

:he1ght of spandrel beam or width of wing wall; 
:height of a wa\1 for shear design; 

- 12-

p, 
Pw' 
Pw 
p., 
S 

'· 
" 
fJ 

p .. , 

fJ wi 

r 
A a 
ÓCtl¡ 

Al~ 

o, 
9 

o., 
9, 
K 

u 
u, 

:d1stance from the ccnlroid ofthe compress1ve resultan! to the centroid ofthe tensile 

resultan!; 
:d1stance between top and bottom bars m a beam or column; 

:cocfficient for compressive axmlload timit ofa column; 
:coefficient for !ensile axial load l1mit of a column; 

:coefficient for compressive axial load limit ofa wall; 
:span length ofa beam or height ofa column; 

:d1stance between ccnters of boundary columns within a wall; 
:clcar span of a wall panel; 

:equivalen! width of a wall panel in the arch (strut) mechanism; 

:equivalent width of a wall panel in the truss mechanism; 

:number of stones; 

:shear reinforcement ratio within a wall panel; 

:shcar reinforcement ratio of externa! shear reinforcement; 

:shear reinforcement ratio of a beam or column (Aj(b · s)); 

:required shear reinforcement ratio at the middle part of a member; 
:space of shear reinforcement; 

:thickness of a wall panel; 

:load concentration factor at the roof Ooor; 

:ratio of shear carried by the truss mechanism in the effective compres sive strength of 

concrete; 

:ratio of shear carried by columns in the i-th story under a higher mode distribution of 

earthquake forces; 

:ratio of shear carried hy.columns in the i-th story under the fundamen tal mode 

distribution of earthquake forces; 

:ratio of shear carried by walls in the i-th story under a higher mode distributton of 

earthquake forces; 
:ratio of shear carried by walls in the i·th story undcr the fundamental distribution of 

earthquake forces; 
:unit weight of concrete; 

:stress difference of longitudinal reinforcing bars at the ends ofa member; 

:higher mode coefficient; 
:incrementallength of an equivalen! wall width by boundary columns in the arch 

mechanism; 

:incremcntallength of an equivalen! wall width by boundary columns in the truss 

mechanism; 
:projected width of a structural gap; 

:angle ofthe compressive strut in the arch mechanism; 

:angle of inclined reinforcement to the axis ofmember in a wall panel; 

:angle ofinclined reinforcement to the axis ofmember; 

:coefficient of shear strength of a bcam-column conncction; 
:effective factor for thc compressive strcngth of concrete; 

:effective factor for the comprcssive strcngth of concrete in a non- hingcd membcr; 
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1: ljf :total perimeter of long•tudmal reinforcing bars; 

a 8 :compressive concrete slrcngth, 
a sy :strength of shcar rcinforccment in a wafl panel lo estímate the rcfi able strcngth; 

a wxy :strength of mclined shear rcinforcement in a wall panel to eshmate the reliable strength; 

a wy :strength of shear rcinforccmcnt m a column or beam to est1mate the re fiable strength, 

a wyu ·strength of verilea! shcar reinforcemcnt in a wall panel to estímate the upper bound 

strength; 
a xy :strength of inclined shcar rcinforcement in a column or beam to esti mate the reliable 

strcngth; 

a Y :nominal yield strength ofa reinforcing bar; 

a yu :strength of longitudinal rcinforcing bars to estímate the upper bound ~trength; 
rbu :bond strength oflongitudinal reinforcing bars: 
r r :bond stress of longitudinal reinforcing bars generated by the nexural moment at both 

ends; 
r 

1 
:bond stress of 1ong•tudmal reinforcing bars generated by_ shear carried by the truss 

mechanism; 
:angle ofthe compressive strut in the truss mechanism: 
:structura1 strength magnification factor in th~ yield mechanism assur ing design; 

:concurrency safety factor; • 
:dynamic magmfJcalion factor of a column at the i-th story; and 

:dynamic magníficat ion factor of a v.-all atthe i-th storY. 

[Commentary) 

Representative symbols used in this guidclines are annotated in this section. Symbols not listed 

in th•s section can be used in the following chapters, whose definit1on will be given in the corre

sponding commentaries. 

....... · 

.. 
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CHAPTER 2: MATERIALS AND MATERIAL STRENGTHS 

2.1 Concrete 

2 1.1 Materials, Quahty and Types 

Materials for concrete and their quality shall conform to "Japanese Architectural Standard 
Specification for Reinforced Concrete Work (JASS-5)" publishcd by Architectural lnstitute of 

Japan. Types of concrete by aggregatcs shall be the normal weight concrete with the design 

nominal strength (Fe) between 210 kgf/cm2 and 360 kgf/cm2. 

2.1.2 Material Strength 

The compressivc strength (cre) of concrete can be determined by the design nominal 
strength (Fe). 

[Commentary] 

2.1.1 Materials, Quality and Typcs 
The concrete strength uscd in thc evaluatton of mcmber strength in an ult1mate strength design 

affects directly the flexura! strcngth ofcolumns and structural wal\s, and the shcar strength ofbeams, 

columns, structural walls and bcam-column conncctions. The reliability of strcngth evaluation meth

ods has been examined for structural membcr tests usmg a range of material strengths outside the 

range defined in the gutdelines. Howcver, the range of the concrete strength is determincd in accor

dance with JASS-5 [Ref. 2.1 ]. The use of light weight aggregate concrete is excluded beca use the 

reliability ofthe strength and ductility evaluation has not been established dueto lack oftest data. 

2.1.2 Matenal Strengths 

Reliability of the method to evaluate reliable strengths of a structural member is examined on 

the basis of actual concrete strength obtamed in the test. Therefore, the concrete strength m a design 

must be the one that could be devc1oped in the construction. Thc variation in concrete strcngth ts 

described in Re f. 2.2. To understand the quality of concrete in recent construction, the relationship 
between design nominal strcngths and standard cylinder strcngths, and the relatton~hip bctwccn 

concrete core strengths in various members and dcsign nominal strengths are discusscd. 

According to the report (Ref 2.3) from the Japan General Building Research Corporation 
(GBRC) on the concrete cylindcr tests on 24,000 spccimens, the average of 28-day strength of speci

mens by field water curing varies from 1.08 to 1.40 times as large as the design nominal strcngth 

with standard vanancc of0.097 to 0.136. Thc risk probabihty ofstrength ofspecimens by field water 

curing falling below the design nominal strength 1S approximately 0.5 perccnt. Examples of 

frequency distribution of the 28-day strength are shown m Fig. C2.1 for different design nominal 

strengths. Coupon specimcns by standard water curing show highcr strengths than thosc by ficld 
water curing . 
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Fig. C2.1 Dlstributlon or concrete compressive strength. 
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There are severa! recent rcports on actual concrete strengths in d1fferent members [Refs. 2.4 to 
2.8] The work by Takahasht ct al. [Ref. 2.8] is quotcd herem. The design nommal strength of 
concrete ts 210 kgf/cm 2

. The rcsults of compression tests are summarized in F1g. C2.2 for the 

concrete takcn from full-scale struclural specimcns (columns, beams, walls and slabs) constructed in 
usual manncr on si te. 

The 28-day strengths of concrete in both verttcal and horizontal members are lower th~n the 
28-day strength of coupon specimcns cured by f1cld water curing. However, the 28-day strength of 

field water curing has the margin of about 1.2 times as large as the design nominal strength, accord
ing to Fig C2.1. · 

Taking into account the prescnt-state of concrete data and 1986 revision of JASS-5, the 
concrete strength uscd in calculating the rchable s'trength is decided lo be the design nominal strength 
Fe. The guidelines assumes the use of concrete in compliance with JASS-5. 11 is wamed, however, 
that in sorne cases it has bcen reported that the concrete strengths in members are less than the speci
fied value dueto quality control on the s1te [Ref 2.9]. 

llonZIOntal Memhcrs....._ ,. .... , 
N(ll'i.7¿~,¡~ \ 

lill 

1 
1 

1 \ 

-F1eld Water Curing 
N(IU0.4 ~16) • 

, I.IU 

Relauve Strcngth (%) 

[Note] Figures in N ( ) denote the average and standard deviation, respectively. 

Flg. C2.2 Concrete strength in vertical and horizontal memben, and 

coupon specimen~ by field water curlng (28 days). 

2 2 Remforcing Steel Bars 

2.2.1 Grades and Sizes 

Grades ofreinforcing bars shall he SD295A, SD295A, SD345, or SD390, which conform 
to Japan Industrial Standar~ (JIS) G 3112 "Stccl Hars for Remforced Concrete." Ba.r sir.es shall 

be not greater than D38. Deformed PC bars, conforming to JJS G 3109 "Steel Rars for 
Prestressed Concrete," may be uscd as shear remforcemcnt. 

2.2.2 Material Strcngths 

Material strengths for rcinforcing bars shall be thc value listed in the colum (a) ofTable 

2.1 for reliable strength calculat10n, and that listed in thc colum (b) ofTable 2.1 for upper bound 
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strength calculat10n. 

TARLf: 2.1 MATEIUAL STRt:NGTHS 01: STEEL llARS FOR 

STRENG'III CALCUI.ATION 

--------,--------- --------- --------------- -------- --------

[Note] ay: specificd mmimum yicld strcngth 

(Commentary] 

2 2.1 Grades and Si1.cs 
In ultimate strength type dcsign rnethod the ductility ofreinforCcd concrete mcmbcrs is impor

tan!, hence, the stcel with a good ductil1ty and with known mechamcal properties should be uscd. 

The gUidelines limit the use or stccl in conformancc w1th JJS G3112 (Stecl B11rs for Rcmforccd 

Concrete), and further of Grades SD295A (Dcfurmed bars of nominal yield stress of 30 kgf/mm 2 : 

29SMPa), SD29SB, SD345 and SD390 for both longitudmal and shcar reinforccmcnl. Howcvcr, 

deformed PC Bars conforming to JIS G3109 may·be used as shcar rcinforcement 

lf the longitudinal bar is narrow, the bar may buckle aner crushmg of concrete; lateral rcin

forcement must be placed at short spat;:tng to prevcnt buckling. On the other hand, if the longitudmal 

reinforcement is of large diameter, the bond along thc rcinforccment tends to dcteriorate or splittmg 

cracks tend to develop a1ong the rcinforcement, and the remforccmcnt becomes difficult to splicc by 

pressurized gas welding method. Furthermore, the experimenta'! data using the large-diametcr bars 

are al so Jimited Therefore, the bar size is limitcd to that smaller than 038 of a nominal diametcr of 

38m m. 

2.2.2 Material Strengths 

AIJ publication [Ref. 2.2] shows the quality of steel by blast furnace stecl produccr, cspecially 

distributions of yield stress, !ensile strength and clongation of deformcd bars for rcinforced concrete. 

At present in Japan, more than 90 percent of reinforcing stecl for building structures in conformancc 

with JIS, however, is produced by electric furnaces. The quality of steel varíes with producers, 

monthly products, bar sizes, and steel grades. Representative data are shown in Figs. C2.3 to C2.5. 

Accordmg toa report [Ref. 2.10) by Japan Building General Research lnstitutc on the tests of 

reinforcing bars in tension in 1985, the average yield stress "f ~11 bar sizes (frorn !JI Oto D38) for 
grades SD295 and SD345 steel are shown be\ow : 

SD295 : average= 1.245 Oy (standard deviatir>!l""' 0.0'7 'ir' 
SD345: average= 1.142 ay (standard deviation =O 06 ay) 
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The dist11butions ofyicld st1cssc~. !ensile st1cngths and elongation are shown m F1gs C2.3 and 

C2.4 for S0295 (approx1matcly 7,200 spcc1mcns) and S0345 (approximatcly 1,200 specimens) and 

for dlffcrent bar Slzcs(from D\9 to D32) [Rcf. 2.10]. 

The lower llmit (= average - 2.0 x. standard dcviation) of yicld stresses for grade SD295 is 

approx.imately 1.1 times as largc as the nommal yicld strength ay for bar sizes from D 19 to 032, but 

thc yield stress for use in relinble strength cnlculation 1s takcn equal to ay. The yicld stress for uppcr 
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bound strength calculation i~ taken to be 1 3 O:y. The average stresses of tcnstlc strcngth for D29 to 

038 bars vary from 5 6 to 5 7 tonflcm 2 and appcar stable, but thc dtstribution<; indtcate a wtde scal\cr 

Elongat10ns satisfy the standard The lowcr llmit or ytcld strcsscs for grade SDJ45 IS comparable to 

nominal yield strength except for D29 and D32 bars. The number of data hccomes small for grade 

SD40 steel, the generaltrend is similar lo that of grade SD345 stcel. Thereforc, thc y•eld stress for 

reliable strength calculation is taken as O:y The y1eld stress for uppcr bound ~trength calculat10n was 

takcn to be 1 25 O:y although the dic;tnbutton varics for bar sizes. lnctdcntally, thc rcmforcmg bars 

produced by clectnc furnaces occupics 70 pcrccnt of the data a hove 
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AIJ Standard for Structural Calculation of Rcmforced Concrete Structures ( 1988 Edition) 
reqmres thc allowable !ensile stress of shear reinforccment to be not·morc than 3,000 kgf/cm2 foral! 

steel grade beca use the numbcr of test data usmg high strcngth shear reinforcement has been small. 

Recently, the use of htgh strcngth shear reinforcement was developed with an_increase in test data. 

Therefore, the guidelines do not limit the y1eld stress of shear reinforcement to 3,000 kgf/em2, and 
allow the use of deformcd prestressing steel bars. 

Distribution of y1eld stresses, tenstle strength and elongation is shown m Fig. C2.5 for DIO to 

D 13 bars [Re f. 2 1 0]. From the figure, yield stress for the calculation of reliable shear strength was 
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tnkcn lo be O"y Thc use of gr::~dc SD390 stccl for shcar rcinfOJccmcnt 1S cxpcctcd m th..: future Thc 

yidd stress for rchahlc and uppcr bound strcngths should be carcfully dctcrmined on thc basis of 

actual data 

lllgh strength shear rcinforcement is curren1ly produced by four producers The quality is 

stablc. The charach:ristics of the htgh strength shcai rcinforccmcnt produced by Company A are 

sunnnarií'cd 111 Tablc C2 1, and thc1r distnbutions 111 Ftg C2 6. Sorne scattcr can be obscrvcd in yietd 

strcs.<.cs. but thcy ncvcr lb.ll bclow nommal yicld stn:ngth. Thercfore, yicld stress for rcliable shear 

strcngth calculation is tal..en lo be ay. 
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Fig. C2.6 Strength distributíon or ddormed PC bars. 
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TAULE C2.1 CHAI!ACTERISTICS o .. · HIGH STRENGTit SliEAR 

REINFORCEMENT 

Dtamctcr of Bar 7.4mm 9.2mm llmm ---- -----------
No. ofCoupons 73 57 41 

--------------- --------
Tenstle Strength Specified 145 145 145 

(kgf/mm2) Average 151 150 150 
Stand. Dev. 0.97 0.75 0.94 

Yield Stres..c; Specified 130 130 130 
(kgf/mm2) Average 147 145 146 

Stand. Dev. 1.43 1.21 1.74 

Elongation Spcrified 5 5 5 
(percentile) Average 9.4 9.5 10.0 

Stand. Dcv. 0.55 0.50 0.42 

2.3 Constants of Matcrials 

Constants of stecl and concrete are as listed in Table 2.2. 

TABLE 2.2 CONSTANTS OF STEEL 8ARS AND CONCRETE 

Material 

Steel 

ConérCte 

Young's Modulus (kgf/cm2) 

2.1xl0' 

2-1 x 1 O'(y/2.3)'-' (Fc/200)'·' 

Poisson 's Ratio 

1/6 

13mm 

46 

145 

150 

0.85 

130 

145 

1.11 

5 
9.6 

0.49 

[Note] y: Wetght pcr unit volume (tonlm3), and may be taken as 2.3 unless val~es are obtained 

by a more comprehenstve study. 

{ Commentary] 

l11e constants for materials are taken from AIJ RC Standard 

Young's modulus for the cvaluation of stiffness of concrete structures is suggested to refer to 

Ref. 2.2, in whtch thc dcfinition of Young's modulus, correlatton of Young's modulus with stress 

lcvel, inllucncmg factors and cxamplcs of actual mca~urements are discusscd. 
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CHAI'TER 3 : STRUCTURAL PLANNING 

3.1 General Principies 

3.1 1 Planning ofYteld Mechamsm 

Yield mechanism shall be planned a clean total yield mechanism. 

3.1 2 Planning of Members 

Locations where yield hinges are intended to develop shall be provided with both neces· 

sary resistance and suffic1ent ductility. 
1 

Locations where yield hinges are not intended to develop shall be provided with sufficient 

resistance. 

3.1.3 Planning of Structural Layout and Elevation 

Sti!Tness and resistance shall be uniformly distributed within a horizontal layout planning 

not to exc1te an excessive torsional vibration during an earthquake. Stiffi)CSS and resistance shall 

be uniformly distributed a long the structure's height as Ylell not to concentrare lateral deflection 

m a specific story. 

[Comrnentary] 

3.1.1 Planning of Yield Mechamsm 

(!) Earthquake responses of a structure are significantly controlled·by the strength (i.e., the 

lateral load resistance) and energy dissipation capacity of the structure. The fundamental concept of 

this AIJ Guidelines to achieve seismic resistance and safety ofa reinforced concrete building is that 

to preven! such a large deflection generated as either to endanger serviceability or to lead to total 

anctlor partial collapse. With this objective, the guidelines require a mínimum leve! of resistance in 

the building, and to dissipate a significan! amount of the vibration energy in a structure making the 

response deflection less, a clear yield mechanism of the total collapse type should be planned to form 

in the structure with a great number of yield hinges that are capable of dissipating a large am?unt of 

hysteretic energy, distnbuted within the structure {Refs. 3.1, 3.2]. 

(2) The required minimum leve! of lateral load resistance of a structure necessar)- for seismic 

safety shall be dctermined for a yield mechanism planned and admissible deflection amplitudes 

intended. To aChieve the seismic resls.ting concept outlined in the guidelin~s on the basis of ductile 

performance of an overall structu~e. thc structure sh¡1ll be carefully dcsigned to form the clear yield 

mechanism planned, not to generating all other unexpected y1eld mechanisms during a strong carth· 

quake. 

The minimum lateral load resistance shall have been determined on the premise thal thc 

planned yield mechanism is developed at the dcflection leve! ofthe structure that is called the dcsign 

Jim¡t deflection, anticipated m a dcsign earthquake motion, and that the strúcture kecps the res1stancc 

without deteriorat1on beyond the design limit dcflection. 
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In uppcr storics of mcdiwn- to l11gh-ri~c buildmgs, wiH~rc thc dcsrgn for gravlly lo<!ds deter

mines the proportronrng of a rncrnbcr, thc rntcndcd yicld hingcs can not dcvclop at thc dcsrgn lirnit 

defonnation. In this case, thc rcqurrcd leve] of lateral load rcsistancc shall be dctcrrnrncd not count

ing the energy dissipation at thosc locatrons whcrc hinges are not gcncrated with deforrnatmn lcss 

than the desrgn limit dcformatron. 

3.1.2 Planning of Members 
The building shall be provrdcd thc requrrcd lateral load resistancc at lhc spccificd dcsign limit 

denection; the corresponding rcquircd nexural strcngth should be provrdcd al the planncd yield hinge 

locations. Tite building shall kccp the lateral load resistance without deteriora! ron lo an assurrng 

denection bcyond thc design limit dencctron; a sulflcient dcformatmn capabL!Jty should be prov1dcd 

as well at the planncd yield hinge loeations 

The locations of a mcmbcr where a yicld hingc is not plan.ncd in desrgn shall be providcd with 

sufficient strength so that the planncd y1eld mcchanism is cnsurcd. 

3.1.3 Planning of Structural Layout and Elevation 

(1) A building under dcsrgn, in principie, shall be planned 10 have a uniform distribution of 

mass and stiffness both in the horil.Ontallayout plan and along thc hcight so that a uniform response 

is developed during an eanhquake. An unbalanccd d1stribution ofma.Ss ánd sttffncss likely leads toa 
magníficat ion of response in the spcctfic loc:ttrons of the building, rcsultirig rn formal ion of partía! 

yield meehanisms with concentratcd damagcs in the lrml!cd locations. 

Since it is not dcsirablc to conccntratc pla<ilte denections at specrfrc locations dcveloping yicld 

hinges at very limitcd ]ocalitics in a structurc, which would rcsult 111 a partía! yicld mechanism, thc 

distribution of mass and stiffncss both rn thc hori?ontal layout plan and along the height of the build· 

ing shall be planned umform. 

(2) The unifonnity m stiffness and mass drslributron in the honzontallayout plan and along lhe 

height of a building is tentativcly evaluatcd by the so·callcd ccccntncity ratio Re and story stiffncss 

ratio Rs defined m the Butldmg Standard Law Enforctng Order in Japan (Ref. 3.3]. Within the guide

lines, providcd that the calculated eccentricity ratio Re is lcss than thc specifted figure 0.15, and the 

story stiffneSs ratio R5 grcalcr than 0.60 in each story leve!, the building can be delermined regular in 

shape. The buildings that are detcrmincd nol regular in shape are excludcd from the gmdclines. 

(3) Thc eceentricity of strength (res¡stancc) c~n gencr:!!C' a tors10nal vibration in scrsmic 

response as well as the eccentricity ofmass and sliffness tKcf. 3.4). Thc guidelines could not define 

the eccentrie1ty ofresistancc (strcngth). 1t is advisable, however, lo pay much attention on a uniform 

distribution of resistance in a building. 

[Note: The cccentncity ratio Re is defined by the ratio of an cccentncity distance lo an clastic 

· radius of gyration in each story leve!; lhc eccentncity distance is obtained by a distanee between the 

centers of rigidity and mass·, thc elastic radius of gyration is a square root of thc sccond moment of 

element sttffncss about the center of stiffncss dtvidcd by the sum of elcmcnt stiffness The story stiff

ness rallO Rs is defined by the ratio of r5., which is thc reciproca! of the inter·story dcfiection anglc Ri 

al the i·th story,to that ofthe average ofr~ 1 's taken across all stories; the mter-story deneellon angles 

Ri's are determined under the actions ofthe fundamental phase design seismic shear force.) 
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3.2 Fr~me Burlding 

3.2.1 Yield Mechanism and Locations of Yield llinges 

Yield mechanism, as a general rule, shali be of the beam-yielding type, in which yield 

hinges develop at the ends of all noor beams and at the base ofthe first story columns. 

3.2.2 Exceptions in Locations of Y1eld Hrnges 

In planning ofthe yield mechanism, yield hinges may form at the following locationS; 
( 1) at the top of the top story columns, 

(2) in exterior columns whcre axi<illoads are reduced by seismic lateral forces, 

(3) in interior columns that are not intended lo share sersmic lateralloads m 'thc design. 

[Commentary] 

3.2.1 Yield Mechanism and Locations ofYield Jlinges . 

(1) lt is desirable to plan the structure to fotm a beam-yielding mechanism (Fig. C3.2) to dissi

pate a vibration energy generated by an earthquake excitation through large ductility and inelastic 
hysteresis of a structure. 

The reasons to plan yield hinges at beam ends fonning a beam-yielding mechamsm are: 

a) A beam is easy to ensure a large nexural duclrlity since no large axial load works. 

G L. 
~ 

1 

Flg, CJ.Z Tolal yield mechanism of beam-yield lype. 
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b) A hystere~is loop by yielding of a bcarn JS stable, and can diss1pate a sigmficanl amount of. 

energy 
e) Dama·ge by yieldmg al bcam ends can be repaircd relat!Vcly with case, and rcsistancc rcstorcd. 

The reasons to plan the beam-yieldrng yield mechanism are· 

a) Beam cnds are locatcd large in numbcr throughout a building, and they can be plannc.d to 

dcvc,op y1ciding h111gcs smwltancously to form a total yicld mechanism. Whcreas a partml 

yield mechamsm forming y1cld hmges al a limited numbcr of locations can develop a large 

deflection, a beam-yielding total mechanism can develop a moderate deflect10n, dissipating a 

Jarge imount of hysteretic energy at yield hinges located at beam ends scattered throughout the 

building 
b) The flexura! yielding al beam ends resulting from formation ofthe beam-y•elding mechanism 

will not d1rectly lead to collapse of the building. 

(2) Smce columns are normally subjectcd lo large axial loads, they are d1fficult to develop a 

Jarge plastic deformation capacity. Through an expenmental study on a column subjected to lateral 

and varying axial loads combined that corrcsponds to the lateral deflection simulating an exterior 

column of a frame building [Ref. 3.9), under !ensile loading. the column resistance is found not so 

Jarge, while the column develops a large capacity On the other side under increasing compressive 

Joading, the resistance decays rap1dly beyond the maximum resistance is obtained, and the dcfonna-

tion capac1ty is found lim1ted under compress1on. · • 

Columns suslain lhe weight of a building. Significan! damage in columns, therefore, will 

directly lead lo collapst of a building 

G.L 

Fig. C 3.4 rartlal yleld mtchanlsm by formlng hlngt:S in c:olumns. 
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Furthermore, yieldmg at column ends can lead to a story yield mcchanism lhal will form a 

partial yicld mechanism as shown in F1g. C3 4, 111 wh1ch the vibration cnergy shall be dissipated al 

the limlled yielding stories, resulting in a s1gmficant plastic deformation in the yield hinges and 

deflection at the yieldmg stories lhat develop lhe so-callcd beam sidcsway mechanism. 

(3) Evcn to mtend to fonn a bcam-y1clding total mcchamsm, yicld hinges should be developed 

al the bottom of the first story columns. Poundat1on g1rdcrs, connecting the base of the f1rs1 story 

columns, are .nom1ally provided w1th high st¡fTness and strength to avoid uneven seulemenl of the 

foundalion; therefore, the foundahon girders are difficult lo develop yield hinges. Furthermore, it is 

not advisable to form yield hinges in the foundation girders by the following reasons: 

(a) A foundation girder, normally loc_ated undcr the ground, IS difficult to examme damage after an 
earthquake, and 11 is difficult to rcpair the damage. 

(b) The yield hinges offoundalion girders are nol des1rable for lhe stabilily ofthe building. 

From lhe reasons menlioned above, the bcam-yielding total mcchanism shall be planned wilh 
yieldmg at the base of lhe firsl story columns. 

3.2.2 Exceptions in Locations of Yield Hinges 

( 1) A yield hinge can be allowed to fonn at the top of top story columns because the column is 

nonnally connccted lo two beams at lhe joint Beams at the upper story lcvels are on frequent occa

sions delermined from lhe design for gravity loads. Thcrefore, unlcss thc fonnation of a yield hinge 

is not allowed at the location, lhe des1gn actions in thc column would become excessive .. 

The following reasons can be pointed out to allow a yield hinge at the top of a top slory 
column: 

a) The axial load m the column is small, thcrcfore, a large denechon capacity can be casily 
expected at the location. 

b) Hy"steretic eñergy, comparable to._that at the beam ends, can be expected dissipated at the ~oca-
!ion. 

e) A yiclding in a top story bcam m ay lead to the damage of parapet in water· prooftng of lhe roof 
that will reqmre a serious repa1r work 

(2) An exterior column, i.e., a column pos!IJoned at the exterior ofthe frame, is subjected toa 

large amount of tension and compression due toan overturmng produced by lateral loads. When the 

axial force in a column gets !ensile, the flexura! rcs1stance is reduced, causing flexura! yielding in the 
column. 

An empírica! study has indi~ated an ev1dence thal a column under tensrle axial force reveals a 
significan! defonnalion capacity. 

A majar reason for avoiding column y•eld1ng is a difftculty to ensure a large deformation 

capacity, since a column gencrally carries a l11gh axial compress1ve load A column subjecled toa 

!ensile loador less htgh compressive load, howcver, can develop a large ductility. 

(3) An interior column, i.c., a column posilioncd wilhin a frame, that is intend.ed to share no 

seismic lateral load, and the design of wh1ch is govcmcd by actions from the gravity loading, can be 

allowcd lo form a yielding Yicldmg of such a column is not ltkely to lead to the fonnation of a 

partía! story yi~ld ffiechanism. Thc column, howcvcr, should sustain the gravity load. 
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3.3 Structural Wall~framc Bulldtng 

3.3.1 Layout and Configura! ion of Structural Walls 

Structural walls, as a general rulc .. shall he positioncd in symmctnc locations to fonn a 

. regular structural plan, and shall be contmum1s from thc bottom to top stories. 

3.3.2 Openings in Structural Walls 
tfan opening is placed in a structural wall,the effect ofthe opening on stiffncss and rests~ 

tance ofthe wall shall be taken into considera! ion. 

3.3.3 Locations ofYield !tinges in Structural Wa\ls 
A structural wall shall be planned to form a mechanism yielding in flexure al tts base. A 

mechanism rotating at its base resulting from uphfting of tilC foundations pnor to yielding in 

flexure at the base can be intended aS well. 

3.3.4 Yield Mechanism of Frames 
Yield mechanism of frames withm a wall-frame building, as a general rule, sha\1 be ofthe 

beam~yielding type in each. llowever, if structural walls are provtdcd a sufTtcient amount of 

resistance, yield hinges can be developed in columns . • 

[Commentary] 

3.3.1 Layout and Configuration of Structural Walls 

A structural wall-frame structure, in a general form, is constttucnt of structural walls coupled 

with a set ofbcam-colwnn frames. 
lt is desirable that structural walls are arranged in symmetry in the honzontallayout to ensure a 

regular stiffness distribution in plan, and are placed in continuity from the base to top of the building 

not to produce an abrupt discontinuity in both stiffness and strength along thc hc1ght of the butldmg 
Irregular configuration of a structural wall will cause un favorable yielding that can result m formmg 

a partial yield mechanism not intended in design. 
A structural wall that is located within smaller number of spans in lower stories is completely 

excluded in structural planning. A structural wall with a setback configuration, whtch has smallcr 

number of spans in upper stories, is, in a general rule, not intended in the design smce ofthc undesir
able discontinuity of stiffness and resistance of the building. 

In the basement, rigid and strong walls are placed along the periphcry In this case, a yield 

mechanism of a structural wall is often formed clearly by a flexura! yielding al thc base of the f1rst 

story. Therefore, the base of a structural wall can be either widcned in span and enlarged in thickness 
in the basement. 

3 3.2 Opemngs in Structural Walls 

lfan opening is placed in a structural wall for such penetration for serv1ce facilities, stiffness 

and strength of the wall should be reduced according to shape and loca'tion of thc opening, and the 
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pcnphety ofthc opening should be remfOrccd. A mcthod lo reduce sttfTness and strength by an open-. 
mg /S not in particular mtroduced 111 thc gutdclmcs. When employing a convent10nal method for rein~ 

forcm~ thc pcriphcry of the opening such as that proposed in the AIJ Calculation Standard, one 

should pay attentton on the planmng that a structural wall designed m conformancc with the guide~ 
lines ts cxpccted to develop a larger dcfonnatmn capactty after yiclding than that requircd to other 
structural walls usually intended non-ductil~. 

3.3.3 Locations of Yteld llinges m Structural Walls 

( 1) Thc planned yteld mcchanism of a structural wall, in principie, shall be the one developing 

a flexura! ytcld hinge at the base of the wall as shown in_Fig C3.6. lf the stifTness of a structure is 

dominantly provided with the structural walls, thc deflcction of thc building is determined by that of 

the structural walls; the dcflcction is controlled rcsulting in an almost unifonn shape a long the height 
oflhe building (Refs 3 11 arT113.12) 

As tllustrated in Fig. C3.6, llexura\ y1eld hinges are essentially fonned al beam ends on the 
boundary with the structural wa\1 unlcss other failures such as a shear yielding are formed in the 

bcams, ami at beam ends on the other s1dc unlcss the columns are provided no greater strength tharr 
necessa1Y 

G.L. 

Fig. C 3.6 Total yield mechanism for a structural wall-frame building 

forming a fle1unl yield hín2e at the base of a structural wall. 
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(2) Unless a basemcnt is planncd, a yicld mcchanism rcsl'1'"1~ frorn rotatton ofthc wall causcd 

by an uplifting of foundation slabs can take place as shown in Fig C3.7 Yicld hmgcs will dcvclop in 

girders inc\udmg foundation girders that are comJcctcr' to the •.: •. !:•. which will rc~ults in forming a 

beam-yield type mechanism In thts case, dtfficulty is cxpccted to examine damagc in thc foundatton, 

and to repair the damage afler an earthquake 
Both yicld mechanisms of flexura! yield hinges of the wall and rotal ion of thc wall foundat10n 

are ductile. A yield mechanism of shcar fallurc of the wall, however. is brittlc. 

G L 

Flg. C 3.7 Total yleld mechanlsm for a structural wall-frame building develop

lng rotalion ofthe wall caused by uplifting ofthe foundation. 

(3) lfa basement is intended in a building, a structural wall shall be planned lo develop a flex

ural yielding at the base of the first story. Since the stiffness and strength of bascment walls are 

greater than structural walls, it wi\1 be found most probable that yield hinges shall be formed at the 

base of the first story leve! provided that other failures such as a shear failure of the wall are coun

tered. Struetural performance is clear with 1he yield hinges in flexure at the 'first story base. 

When the one structural wall forms a flexura! yield hinge at the first story level and the other 

will fonn a flexura! yield hinge at the bottom ofthe wall (atthe basement leve!) or forman uplifting 

rotation of the foundation, compatibility cond1tton in deflection betwecn the walls wtll generale 

deformation in slab members connecting the wal\s, or defonnation in thc walls not initially intcndcd 

in design. Unless yield hinges develop at the first story leve!, 11 is hard to intend a clear structural 

performance, and the building can develop such an unexpected yteld hingc mcchani"'" that ts undc

sirable. 
(4) lf a pi le foundation is employed under a structural wall, the every resistance agamst wall 

uplifting should be considered including the counter-moment contribution of parallel and orthogonal 
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foundatton girdcrs, weight of foundauon and pdes. and othcrs. At the prescnt, due to lack of both 

empirical and analylical results, it is dtiTicult to evaluatc those rcsislanccs such as thc pull-out resis

tance of pi les. lf thc pull-out rcsistance of a ptlc werc undcrestimatcd in the uplifting mechanism, the 

structural wall can havc highcr reststance against thc foundation upliflmg than. expected, wtuch can 

develop a shcar failure ofthc wallthat is not intcndcd in dcsign. 

Whcn reststance of the wall can be dctcrmincd by such as the pull-out resistance of a pi le, one • 

shall intend to provtde thc wall w¡th suffictent shear strength not to generate a brittle shear failure 

taking a stgniftcant excess of resistan ce mto consideration. 

3.3.4 Yteld Mechanism of Frames 

In a structural wall-framc buildmg, the total yield mcchanism can be obtained by J!revénting to 

forma story mcchanism ofthc structural wall as indicated in F1gs. C3.6 and C3.7. lfa structural wall 

is provided wtth a suffic1ent strength to preven! a shear failure, frames wit~in a structural wall·frame 

bUilding will not necessarily develop the beam-y¡eld type mechanism in an individual frame to 

produce an ovcrall deflection unifonnly d1stributed within a building. lf structural walls govern the 

st1ffness of the building, the overall defleclion is determined by that of the structural walls. 

Consequently, formatmn of yicld hmges in columns will not always produce::; an excessive amount of 

deflection al speciflc story levels that willlead lo a partial story mechanism. 

When strcngths of columns are taken smaller than those of beams m frames, an eqwhbrium 

condtl!on suggests formation of column·yicld type mechanism. While the formation of yield hinges 

in columns does not lead toa signiftcant dcflectton at specific story levels resulting in a story mecha

nism, it is not deSlfab\e and adv1sable from a pmnt view of d1ssipa1mg a large amount of hysteretic 

energy and ensuring great defonnation capacity in ytelding members planned in design. Bascd on thc 

rcasons ment10ncd above, 11 is desirable lhat a beam-yield type mechanism is ensured for each frame 

even in a structural wall-frame bmlding 

3.4 Foundation and Basement 

3.4.1 Foundation Girders 

Yicld hinges, as a general rule, shali not be planned al ends of foundation girders. 

However, whcn a structural wall is positioned to form a yield mechanism by uplifting at the 

fmmdation, yield hmges can be planned al foundation girder ends. 

3.4.2 Foundat1on Slabs and P1les 

Yicld !unges, as a general rule, shall not be planncd in either foundation slabs or'piles 

3.4.3 Basement 

Basement of a structure shall be provided with sufftcicnt stiffness and, as a gen~ral rule, 

shall not be planncd to fonn yicld hinges. 
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(Commcntary) 

3.4.1 Foundation Girders 
Foundation girders should not, as a general rul~ form a part of thc planned yicld mcchamsm 

The plannmg of yield hinges al the foundat1on girdcrs could be adv1sablc from the pomt of view that 

y1eld hinges are not gcncratcd at thc hase end of thc f1rst noor columns that are hard to cnsurc suffi

cient ductility bccause of thc1r high all;ial strcsscs. From othcr points of v1ew that yield hmges in a 

foundatJ0/1 girder, are hani cithcr lo be ·exammcd and lo be repatred aflcr an earthquakc, and that 

foundation including the fourulat1on g1rders shall providc a structurc with stable support, 11 should be 

desirable not to fonn y1cld hmgcs in foundation g1rders. 
When a structural wall is posit1oned within a high- or mcdium-rise buildmg, an uplifling rota

tion at its base can be formed, wl11ch 1s one of the allowable yicld mechanisms smce it can d1ssipate 

v1bration energy efficiently without arfecting the rcs1stmg capacity. Whcn the wall is uplifled, it is 

mevitable to fonn yield hmges at foundation girdcrs at the wall boundary. In the caseto allow y1eld 

hinges fonned at foundation girders, damage inspect1on and repa1r afler an earthquake should be 

taken into consideration in structural planning. 

3.4.2 Foundatmn Slabs and Pdes 
Both foundation slab<> and pi leo:; shall not, in pnnciple, fo~ a paft of the planned yield mecha

nism. Similar to foundation girders, ti is troublcsome in the fdundaiJon slabs and pi les to examine 

damage and to rcpair the damagc As a part of the fc.nndatLOn ~t-ucture, they are expected to support 

firmly ihe structure. 

3.4.3 Basement 
1t is not desirable to form yield hingcs in the basement for the reason that it shall settle the 

structure stable to that descrihcd for foundation girders. slabs and p1les. The basemcnt •s, in general 

construction, provided with suffic1cnt strength and st1Hhess. 

3.5 Non-structural Members 

3.5.1 lnfluence on Structural Members 
Conncction between non-structural and structural members shall be planned nol lo give 

influence on the planned yield mcchanism of a structurc. 

3.5.2 Countermeasures agamSt Damage 

Damage and the resultan! pecling-off of non-structural membcrs shall not interfere with 

various building functions such as those necessary for emergcm;y evacuation 

.. ,. 
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[CommcntaryJ 

3.5.1 lnfluence on Structural Members 

Those non-structural members shall be removed that can innuence the structural members on 

the formation of the planned y1eld mechanism or, in some cases, that can influence the structural 

mcmbers to forma yield mechamsm othcr than 1111!Jally planned. 

The connection of non-structural members to structural members shall be carefully exercised 

so that non-structural mcmbers should not be damagcd in a small to moderate earthqucike, and that 

non-structural members should be structurally d1sconnected from structural members during a seyere 

earthquake when the planned y1eld mechanism can probably be formed. · 

3.5.2 Countermeasures against Damage 

In such a severe earthquake as lo develop a yicld mechanism of a structure, ( 1) non-structural 

members shall be properly supported by themselves not causing peeling-off that might disturb the 

evacuation or jeopardize the safety of occupants, and (2) non-structural members shall be properly 

separated from structural members not lo give innucncc on the structural members in formation of 

the planned yield mechanism, and shall not generate an excessive damage to themselves due to the 

separation from structu.al members. -
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CIIAPTER 4: DESIGN METIIOD 

4 1 Design Principie 

,--------------- -----------------, 
4.1.1 Dcs1gn Objectives , , 

The objcctivcs of structural design shall be to ensurc both strcngth and scrviccabll11y 

necessary for gravity Joading and for med1um intcnsity earthquakc rnot10ns, to assurc thc forma

tmn of a duct1lc total yield mechamsm dunng a strong earthquakc motion and lo cnsurc a mm¡
mum reststance requircd not to dcvelop an cxcessive dcfonnat10n 

4.1.2 Des1gn for Gravlly Loadmg 

Strcngth, defom1atmn, uncven seÚiemcnt, cracking and vibrat1on shall be exaruined under 
gravity loadmg. 

4.1.3 Design for Earthquake Loadmg 

Design for earthquake toading is performed both in the y1eld mechanism design and in the 
yteld mechanism assunng des1gn. 

( 1) In the y1eld mcchanism dcsign, planned yicld hmgcs shall be providcd w1th th(' reliable 

strcngth rcquircd for thc spcciricd lateral resistance of a structure·arill with sumcicnt ductihty. 

(2) In the yield mechamsm assunng des1gn, the rcgions other than the planncd y1eld hinges 

shall be providcd with the rchable strength large enough lo preven! failure even under upper 
bound act10ns during a strong carthquakc motion. 

[Commentary] 

4 1 1 Design Objectives 

Two intcnsity \evels of earthquakes are considcred for building dcsign; Le., modcratc and 

strong earthquakes Acceptable damage for the two intensity leve! is prcscribed as follows. 

For modera te earthquakes: For earthquakes which may occur severa! ttmes during a lifetime of 

the building, damages which can be rcstored by minor repair works can be accepted, i.c., cracking of 
concrete but no plastic deformation accompanying steel y1elding 

For strong earthquakes; For an carthquake wh1ch possibly may occur once in a life time of the 

buildmg, damages which can be restored by substantial repa1r W"Orks can·be considered. Maximum 

story drift (Design L1mit Deformation) may reach as large·as 1/100 dnO angle. For thc buildmg, 

deformation capacity (Assurance Deformahon) suffic1ently larger than thc design limit dcformat1on 
should be provided atthe planned yield hmges 

Thc intenstty of an earthquakc motion is innuenced by thc seismic mechanism, wave propaga

tion path and local soil conditions The earthquake resistan! dcs1gn should considcr an earthquakc 

that may have the most destruct1vc effect on bUJidings. Within the dcsign guidchnes the intcnsity of 

dcsign ground mot10n has not been definitely spccif1ed. The mtcnsillCS ofmodcrate and strong carth

quakes, however, may be indicated in tenns of either maximum ground velocity or acceleraiion for 
reference. 
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Moderatc carthquake motions 

Strong earthquake motions 

100-120 cm/sec2 in accelcration 

15- 20 cm/sec in velocity 

300-400 cm/sec2 in acceleration 
40- 50 cm/sec in velocity 

Samples of real earthquake motions widely used in a non linear earthquake response analysis 
are listed with the maximum amplitudes. 

EL Centro ( 1940) NS Componen! 

Hachinohe Harbar ( 1968) EW Componen! 

Tohoku University ( 1978) NS Componen! 

342 cm/sec2, 33 cm/sec 

180 cm/sec2, 38 cm/sec 

258 cm/sec2, 36 cm/sec 

Although thc design guidelines considers two levels of earthquake intensity, the de:>ign criteria 

are mainly establishcd for the strong earthquake motion. Member actions developed in the response 

for a moderate earthquake motion will be assumcd smaller than design actions under the design 

earthquake loads. When the member actions reach the stress leve! calculflled by a linear structural 

analysis under the design earthquake loads, the total yield mechanism will be formed, in principie, by 
simultaneous flexura! yielding atthe planned hinge locations. 

Sincc sorne damages can be tolerable in modera te earthquake motions, the redistribution of the 

design moments is a~lowed to optimize strength distribution and consequent reinforcement arrange
mcnt m a structure. 

lf the des1gn moment redistnbution will be performed without limitation, the location, where 

design moment dctermined from a linear analysis is reduced, is expected to develop yielding from a 

moderate earthquake motion and/or suffer a significan! damage from a strong earthquake motion. 

Consequently, a limitat1on is p\aced on the amount of des1gn moment redistribution. 

4.1 2 Design for Gravity Loading 

The Steering Committee of Reinforced Concrete Structures, Architectural lnstitute of Japan 
(AIJ), has organized a sub-comminee on Design for Long-tenn Loading, in which a design method 

for long-term loading on the basis on the ultimate strength concept has been under discussion. Since 

the discussion has not been finalized m the sub-committee, the design for gravity loads may tenta

tively follow the "AIJ Standard for Structural Calculation of Reinforced Concrete Stru~tures [Ref. 
4.1 ]" based on the allowable stress destgn fonnat. 

Dead load must be calculated from structural and architectural design documents. The values 

for the live load, -snÜw load, and wind lo~d may be given in the Buiidirig Stand~rd Law and associated 

Provisions or the "AIJ Guideline for.Loads on Buildmgs and Commentary [Re( 4.2]." 

For the gravity load that acts constantly in a building, adequate strength should be ensurcd 

necessary for safety, and every part of the structure should be provided with sufficient stiffness to 

prevcnt excessive dcfonnat1on, uneven settlement, vJbrat1on of slabs and other issues associated with 
serviceability or dcterioration of durability duc lo a large cracking. 



4.1 3 Oesign for Earthquakc Loadmg 
llori7onla11oall carrymg capac11y ofa structure is dctermincd from the strcngth ofy1cld hingcs 

in !he planncd total yicld mechamsm. In thc yicld mcchanism dcsign (Mcchanical Design), lhe modc 

of yielding al yield hingcs must be sclccted to be of ductilc typc, 1.c., of ncxural yielding type, in 

pnnciplc Thc yield hmgcs must he provHled wHh thc rcllablc flexura\ strength associated w1th a 

requircd horimntalload canymg cnpac•ty, and a\so providcd w1th ductillty lo allow suff•cicnt plastic 

deformation. 
In thc y1eld mechanism assuring dcs1gn (Assurance Dcsign), rcgions othcr than the planned 

yield hinges rcquncd for thc formal ion of thc total yicld mcchamsm shall be providcd with adequate 

rcliable ncxural strcngths. And furthcrmore cvcry part ofthc structurc should be providcd w1th rcsis· 

tance against other failure modes than nc:wre so that the structurc is assured to form the planned 

yield mechamsm. Fur the planned yield hmgc reg1ons ductility shal\ be provided. for other regions, 

however, ductllity is not ncccssarily rcquircd 
To sat1sfy the above dcsign rcquircmcnts, the mcchanism des1gn and assurance dcsign use their 

own design membcr forces detennined for thc mcchamsm design and assurance design, respectively. 

Member design forces for the mcchantsm design are detennined by a linear analysis under 

static design earthquake loading, taking dctcnorati011 of membcr stiffness into considcrallon and 

a\lowing moment rcdistribution with acceptable limitation. MemtJ:cr design forces for thc assurance 

designare dctermtned by a non~linear analys•s at thc formatmn of th"e planned yield mechamsm 

ass1gning the upper bound flcx.ural strengths at thc prescribcd yield hinges calculatcd for the actual 

amount of reinforccment, constdering dynamtc amplificat¡on effccts and bidlrectional earthquake 

response effects into account 
The followmg thrce defonnallon lcvcls sha\1 he considcred (Fig C4-l) 

( 1) Yteld Dcformation 

(2) Design Limit Defonnation 

(3) Assurance Deformation 
Yield defonnation corresponds to the dcformation at the y1eld pomt on the load-displacement 

relation as a total structure, and ideally s1gnify the dcformat1on when all thc planned hinges are 

fonned simultaneously under the static dcsign earthquake loadmg. Since in general cases, however, 

each yicld hinge rcachcs its yield strength at diffcrent dcformation leve!, the yield defonnation of a 

structure is hard to be defined Thc design guidelines requires the yield defonnation ofa structure to 

be smallcr than the spec1ficd valuc so that the sti!Tness of a structure should be maintained and that 

the resistance of the structure could be fully dcveloped prior to an inelastic response defonnation 

(design limit deformation) during a strong earthquake motton. 

Design Limit Defonnation 1S a ltmiting deformation by the design earthquake motion. The 

design guidelines assumes this defonnation to be 11100 rad1an in tenns ofthe story drift angle. 

Assurance Defonnation is the upper bound earthquake response dcfonnation considering the 

dev1ation of probable uncertaintics included m such as intcnsity leve! and spectral characteristics of 

[Note: A resistance of a structure cannot be fully utilized ¡f thc earthquake response dcfonna· 

11on is smaller than the defonnation at the max:imurn res1stam.cl. To expect the full resistance, provid· 

ing a structure with adequate sii!Tness the resistance ~llvuld b(: developed within a dcformation range 

generated duri!"'g an carthquake.] 
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strong carthquake motions, sitc subsoiJ condltlons, performance of thc Jesigncd structure and thc 

method employcd in an inclastic dynamic analys1s. The inclastic dcformation capacity (ultimatc

defonnation and d~ctiltty) at yicld hmgcs must be adcquate for the assurancc defonnation descnbcd 

herein. In dcs1gn, the assun:ince deformation shall be selected much larger than the design limtt 

defonnation morder toen su re a dcformation capacity ofthe structure. 

llorizonlal Load 

Load Leve:! 
for Assuarance Design 
( ~ Strength of 

Non-hmge Region~) 

Lond Leve\ 
for Mechanism Design 
( ~ S1rength of 

Hinge Regtons) 

Reliable Lower Uound 

Design L•mil Oeformation 
= 1/100 

( ~ Estimatcd Response) 

Yidd Oeformatton 
s; 1/200 

Assurance Deformation 
= lj75-lj67 

( s; DeformniLon Capac•ty) 

Overall lnterslory Deformauon Angle 

Flg. C4.1 Design loads and deformations. 

4.2 Design Loads and Their Combination 

The dead load. live load, snow load, wmd pressure, earthquake forces shall be combined 
using appropriate load factors. 

[Commentary] 

Loads for dcsign of girders, columns and foundations that shall m; considered with earthquakc 

loads are dcad load, snow load, wind pressure and livc loads, which are specified in the Building 

Standard Law and accompanying Provisions. Thc building weight for the calculation. of earthquakc 

loads includes the dcad and rcduced live loads specificd for the calculatton of earthquake loads m the 

Law. All load factors are tentative\y specificd as umty until new mformat1on is providcd from 

research and development. · 

Ultimate strength design method (load factor-slrength reduction factor design metho<l) or ltmit 

states dcsign method requ1res a mcmbcr strcngth to be greatcr than the mcmber force under thc most 

severe combmalion of loads. For example, AC\·1983 spccifies the load combinat10ns as follows· 
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U 1.40-+ 1.7L 

U O. 75 ( 1.4 D ' 1 7 L + 1 1 x 1.7 E ) 

U= 0.9 D + l.lxl.7 E 

(Eq. C4 1) 

(Eq. C4 2) 

(Eq C4.J) 

wherc D, L andE denote thc dcad, live and earthquake loads respcctively. · 

¡11 E~ C4 1, thc dcad load can be cstimatcd accurately, whilc the ilve load includmg snow loads 

¡5 fluctuated depcnding on ctrcumstances of thc butlding Thcrcfore, the load factors for dead and 

live loads are specifted in dtfferent manners, and the safety ofthc structurc is cnsurcd even for simul

taneous dcvelopment of maximum amplitudes. In Eq. C4 2, it is recognized that the probability of 

simultaneous occurrencc of the maximum dcad, live and earthquake \oads is low; hcnce, the 

combined load is rcduccd to 3/4. In Eq. C4.3, 11 is considcrcd that the columns undcr lower axial 

\oads may dcvclop smaller flexura\ strcngth. 
This destgn guideltncs specifies thc load factor for carthquake load to be unity since the value 

ofhorizontalload carrying capacity at the formation ofthe yie\d mcchanism is spccifted. 

The load factors for gravtty loads are unity as well. The flexura\ strcngth of columns is affected 

by the amplitude of axial load. Therefore, columns should be designed under both maximum and 

mínimum axialloads Since the design guidelines assumes the total yicld mcchanism ofbeam yield

ing type, the yielding in columns can occur exclusively at thc bottom end of thc first story columns. 

Although flexura\ strcngths of the first story columns may be affccted, n1c efTcct of variation in the 

axtalload on thc total amplitude ofhorizontal load caring capacity will be sma\1. A large gravity load 

011 thc: beams may cause thc upper reinforcement of the membcr tá yield undcr a small lateral load, 

butthis action may also delays the yielding of the lower reinforcemcnt of the member. As a resull, the 

horizontal load carrying capacity is almos! invariant assoc1ated with thc changes in gravity loads. 

This design gmdelines assumes an average gra11ity load at the formatton of the yicld mcchanism 

under a strong earthquake mot1on. The exammation at maximum or mmtmum gravlly loads may be 

abridged. 
Loads by wind pressure, soil pressure, water pressure, vibration and impact forces need not be 

combined with the earthquake load for simplicity and abbreviation of design procedure. 

4.3 Yield Mechanism Design ( Mechanism Design ) 

4.3.1 Destgn Earthquake Loads 

( 1) In the y1eld mechanism design, the design base shear coefficient shall be given by Eq (4.1 ). 

C1 = Z R, Cs (4.1) 

where C 1, Z and R, denote design base shear coefficient, earthquake zone factor and vibra

tion characterist1c factor, respectively, and C8 designates the standard base shcar coefficient 

that shal\ be not lcss than 0.25 for a frame structure and 0.30 for a structural wall-frame 

structure. 

(2) The design earthquake load may be assumed to act i.1 ~:,e two principal directions sepa

rately. The horizontal load at the i-th fl~r can be givCP by Eqs. (4 2) to (4.4) unless deter-
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mmed by. a spcctal study. 

for the top floor 

(4.2) 

for the 1-th floor (i < n) 

m which P1 is givcn by Eq.(4.3). P1 may be taken as zero for a structural wall-frame struc

ture and for a framc structure of not more than 6 stories. 

(4.3) 

And P¡ ts given by Eq (4 4): 

(4.4) 

where f 11 Q¡, a, T, 11,, Hn, W, and n denote the honzontalload at the (i + 1)-th floor, design 

base shear, load concentration factor al the top floor to be specif]ed 0.1 O, fundamental 

period of the structure (= 0.02 Hn), mterstory height, total height of the structure from the 

ground leve\ in meter, sum of dead and ltve loads for earthquake loading at the (i + 1 )-th 

floor, and number of stories of thc building, respectively. 

4.3.2 Linear Analysis 

Design actions in thc yield mechanism design shall be based on a !mear structural analysis 

using realistic member stiO'ness and the following assumptions. 

(1) For membc~s intended to develop'.yield hinges, member stiffness shal\ be a sc:cant st1ffness 

at flexura\ yielding. For members not intended to dcvelop yield hinges •. member stiffne~s 
shall be appropriately reduced from elastic stlfTness reflecting cracking at the calculated 
stress leve\. 

(2) Moment of inertia to determine mcmber stiiTness sha\1 be calculated for the gross section. 

For members having T-shape scctions such as T-shape beam and eolumns with orthogonal 

walls, effective width of flange members shall be taken into consideration. Contributlon of 
reinforcing bars may be neglccted. 

(3) Shear deformation shall be considcrcd in structural walls. 

(4) Stress transfcr betwccn adJacent parallcl frames through diaphragm shall be considered 

appropriately. 

4.3.3 Moment Redistribution 

Member actions in thc yield mechanism design obtained by the linear analysis may be 
redistributed withm the following restricttons 

(\) Redistriput.ed momcnts mus! satisfy thc cquilibnum conditions with the des1gn loads, 

(2) Redtstrtbuted momcnt shall be not grcatcr than 20 or 25 pcrccnt ofthe moment obtamed by 

the linear analysis under the design carthquakc \oads m a frame structure or a structural 
wa\1-frame structurc. 
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(3) Change in sum ofthc total joint momcnts al a lloor accomp;~mcd by thc ntomcnt rcdistribu

lion shall be nol greatcr than 5 or 15 pcrccnt ofthe sum ofthc tota\Jomt momcnts obtamcd 
by the linear analysis under design earthquakc loads in a framc structurc orina structural 

wall·frame structure. 
• 1 • ' 

4.3.4 Defonnation Limit 
Story driO calculated undcr the dcsign carthquake loads sha\1 be not grcater than 1/200 or 

the story height. 

(Commentary] 

4.3.1 Design Earthquake Loads . 
The required ultimate horizontlil load carrying capacity in thc second destgn stage of thc 

current Japanese design procedure is at least 1.5 times as large as that in the first_ design s~agc bascd 

on an allowable stress method. Especially in design of low·rise buildmgs, thc rcqutremcnts m thc ftrst 
stage design may be suffic1ent for thc requircd horizontal load carrying capacity of the second stage 

design, because additional reinforcement may be placed by the following rcasons: 

( 1) minimum reinforcement requircments; . • 
(2) use of oversized bars and ovcrremforcement for convenience in constructton; and 

(3) rounding ofrequtred number ofreinforcing bars. 
Furthermore, in the second stage design, sorne effe<:ts that are ignorcd at the first design stage, 

may be considered such as: 
(1) material strcngth is 1.1 times as large as the nominal strength; 

(2) ultimate strength design equation i~ employed to evaluate the mcmber strcngth; 

(3) rigid zone ata beam·column connection is considered; 
(4) slab reinforcement for bcams and intermediate reinforcement in columns may be taken into 

account in strength evaluat1on; and 
(5) effe<:t oftransverse membcrs is taken into account in strength evaluation. 

The Jevel of earthquake design load for thc yicld mechanism design does not correspond to the 
1eve1s of the either first and second design stages in the Building Standard Law. This design guidc· 

lines appears to select the structural characterist1c coefficient (Ds), which is dcscribed in the Eluilding 
Standard Law to be smaller than the current Ds values by 0.05 because the standard base shcar cocf· 

ficient is take~ as 0.25 for a frame structure and 0.30 for a wall·frame strUcture. The coefficients are 
not comparable because both the proposed design procedure and membcr strength cvaluation mcthod 

are different from ones in the current design method For example, the stecl strcngth takcn 1.1 times 

the nominal yield stress is used in the calculation ofthe horizontal load capacity m the curren! destgn 

practice, while thc nominal yield stress is used in thc design gutdelines. Also in the guidclines, an 

(Note· Elastic earthquake design fofces are reduced by the structural characteristic coefficicnt 
Os, counting on ductility of constituent members in the second stage design In tite Butldmg Standard 
Law. For a moment resisting frame consisting of high ductilc reinforced concrete members, Ds of 

0.30 is taken.] 
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addllmnal strength due lo constructton steel on site may not be includcd because 11 will not be effec. 
tive prior thc design limit dcfonnatwn is reached_ 

Thc strength levels of the proposcd dcsign gutdelines and the Building Standard Law cannot be 

directly compared beca use both the design method and deftmtton of rcsistance are different; however, 

the resistancc al yteld hmgcs wtll almost equal each other for the two design methods, while the 
resistancc in regions other than at the ytcld l)inges from the proposcd gutdelines will be much greater 

than that from the Butldtng Standard Law. A probable reason comes from the fact that the earthquake 

design load leve! for thc yield mechanism destgn is sclected in conformance with the Building 

Standard Law and its accompanymg Provtstons. 11 is dcsired that the carthquake dcsign load leve! 

should be reviewed in ncar future by cxamining cxpcctcd earthquake intcnstty and their structural 
response and by reflecting social and cconomical dcmands. 

• 1 
Compared toa structure designed in accordance with the Building Standard Law and accompa· 

nymg ProvisionS, a· structure 11estgncd <icéording to the dcsign guidelincs will behave well during a 

strong earthquake motion. Ahhough thc reststancc atthe yield hingcs may be lower for the guidelines 
than for thc Building Standard Law, thts design gutdelines requires the provismns as follow that are 
not required in the curren! des1gn provisions. 

( 1 ).Sh uctural Planning 

Thc design guidclines is not applicable to irregular shape buildmgs or buildings with less 

defonnation capacity. W¡th the prcscnt state of the art, dynamic response of a structure to a strong 
earthquake motion JS hard to pred1ct w1th sufficlent accuracy, and rational des1gn provis10ns are diffi· 
cult to establlsh with confidencc. Thc scope is expcctcd to be widcned with development of future 

researches. 

(2) Assurance ofTotal Yicld Mcchantsm 

Reg10ns of membcrs other than at the planncd yield hinges are designed to resist amplified 
design forces to cover uncertamtics. A structure designed by the Building Standard Law may develop 

a story mechanism during a _strong carthquake mol ton. The total yteld mcchanism, no doubt, requires 

less concentratton of plastic deformation in constituent y1eld hinges, hcnce less ductility at the 

planncd yield hinges. Thcrefore, a structurc ensured to develop the total y1eld mechanism pcrforms 
good durlng a strong earthquake motion. 

(3) Ductility at Planned Yteld llingcs 

The planned yield !unges are designed to assure a plastic deformation capacity to the assurance 

deformation, which is specified grcatcr than the maximum response deformation in an expected 

strong earthquake motion. Thereforc, thc yield hmgcs are believed to maintain their resistance in an 
earthquake having grcater intenstty 

(4) Realistic_ Structural Stiffness m Analysis 

Yield defonnation undcr thc dcsign earthquake loads is estimated in realistic manners by using 

reduced stiffness dueto such as crackmg, and thc valuc ofthe yicld dcfonnation is Jimited to ensure 
stiffness ofthe structurc. 

(5) Design of Bcarn.column Conncction 

The design of a beam-column conncction not having been required in the Eluilding Standard 
Law and its accompanying PT-ovtstons is ctcarly introduced m- the guldclines 

(6) Rcinforcement Detailmg 

Add1tional reinforcement dctailings are rcquircd in the design guidelines. 

-43-



The earthquake dcsign load distribution a long the height of a structure, which will determine 

the strenglh distribulion al the planncd yicld hingcs, ts of an mvcrtcd lnangular shape that approxi

mates an average distribution of earthquake loads obscrved in non linear carthquakc response analy

ses For a building which dcvelops the total yicld mcchanism, the distributton of bcam strcngths 

a long the height m ay not control thc performance of the structure provtded 11 ts gtvcn thc rcststancc 

defined by an equivalen! singlc-dcgrce-of-frccdom osctllator In othcr words, if thc columns do not 

yield. plastic defonnauon demand in lhc beams are expectcd lo be umform and indcpcndcnt of thc 

beam's strength distribution. A high-rise frame structure without multi-stnry structural walls, 

however, does not deve\op uniform story drifi during earthquakC excttatton. 

Figure C4.4 shows sorne examples ofthc static and dynamic defonnation response (drift anglc) 

of a twelve-story frame building, which was des1gned using ti,;~:; types of lateral load dtstnbution, 

i.e., (a) the inverted triangular distribution, (b) the inverted tri~.:>gular distnbutmn wtth the concen

trated roof-levelload (P1 = 0.05 T Q¡), and (e) the ¡,,..,..~,·~ct lt;:!!l:;ular dtstributton with the eoncen

trated roof-levelload (P1 =O 10 T Q¡) A tall frame building destgned using invcrtcd tnangular load 

distribution (seismic eoefficient shown in Fig. C4.4 (a)) develo~cd large beam dcformatton m the 

upper stories. The largc response at upper stories would be caused by top hcavy distribution of earth

quake forces (in other words, dynamic effect) during an earthquakc motion, whieh is associated with 

elastic deformation of columns befare formation of the total yield mcehanism. Thosc Jargc responses 

could be reduced by increasing the beam rcsistanee al upper stories (as"shown in Figs. C4.4 (b) and 

(e)) by coneentrating a part of earthquake loads at the roof-lcvcl. However, there has not bcen a theo

retical method established of detcrmining the distnbution of beam· strength to ensurc a umform dtstri

bution ofbeam defonnation and ductility in a structure. 

According toa non linear earlhquake response analysis of a structure, on an average the distrib

ution of lateral forces is similar to that of an inverted triangular distnbut1on, which is similar to the 

fundamental mode shape, and the maxtmum story shear force can be calculated by supcrposing this 

fundamental mode response with h1gher mode responses, which are devmted from the fundamental 

mode response). The lateral forces of deviating components may increase lateral load e; m the uppcr 

stories at an instance, and then may mercase thc lateral load at the lower stories at other instances. 

The increase of the upper story lateral load is of signifieance for the maximum dcformatmn of thc 

structure. The deformation ofbcams may also be increased by the elastic defonnation of columns 

Within this guidelines an inverted triangular lateral load distributlon is spccifted as a funda

mental design lateral load distribution For a relat¡vcly high buildmg, an additionalload eoncentratcd 

at the roof leve! is specified in arder to inerease the beam strengths in the upper stoncs The amount 

of this additional top story load is determined from the earthquake respOnse analysis in a eonscrva

tive manner, which can be reduced with a special investigation. Also, othcr types of load d1stribution 

may be employed if uniform story drifts may develop. A\1 other dfects that are eaused by the highcr 

modes on lateral load distribution are considcrcd m the yield mechanism assuring dcsign whcn 
designing the columns and struetural walls 
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4.3 2 Linear Analysis 
The strength dtstnhutiOn at the planncd ytcld htnges should be dctcrmincd by thc analysts that 

represents a realisuc stress distribution al thc formatim~ of the total yicld mcchamsm. Thc reasons 

are. 
(\) to avoid yicld hinges formed during a moderate carthquakc motion. 
(2) to devclop a simultaneous yielding at thc planncd yicld hingcs to preven! conccntratcd deforma· 

tion during a strong earthquake motion; and 
(3) to ensure the formation of the total yield mcchamsm prior to thc design luntt deformation. 

Therefore, a !mear analysis wtth the sti!Tness detcriorat10n duc to cracking or, prcferably a 

nonlinear analysis is recommendcd. In a linear unalysis, to use thc secan\ stiffnet;s at the yteld pomt 

evaluated for the actual steel arrangement for mcmbers with thc planncd yicld hingcs and/or the 
reduced sllffness due to crackmg and othcrs is strongly desirable dcpending upon the stress levels 

reached undcr thc earthquake dcsign load. S mee, however, this procedure 1s very complicated and in 

sorne cases may not be fully JUStified, the stiffncss rcduction factor hsted in Table C4.1 may be uscd 

for simplicity. The effcctive width of s\abs for thc evaluation of bcam elast1c stiffness spec1fied in the 

"AIJ Standard for Structural Calculatton of Remforced Concrete Structures and Commentary [Ref. 

4.1 r· can be employed. 
The stiffness of mcmhers with the planned yicld hinges .should be carcfully cstimated since 

thelr st¡ffncss is strongly rclatcd to thc valuc of the dcs1gn lim1t dcformai1on The stilTncs" rcduction 

factor fof members Wilh thc yieJd hingcS p\anncd at both enQs should be \eSS !han Ü 5. The reduCIÍOil 

factor should not be reduced mtcntionally by convcnience of dcS1gn. Therefore, the \ower bound is 

specified as the secan! stiffness at the yield poinl. The stiffness rcduction factor will be evaluated 

when the amount of reinforcement is detcrmincd The reduction factor, howevcr, muy be taken not 

less than 0.3 atthe initial stage of design without Confirmation. 
lf a yield hinge is planned only al an end of column such as a first-story column, the use of 

reduced member stiffness m an e\ast\C analysis may not gtve a rcalistic stress and deformat1on d¡stri

bution. For an exact analysis, the use of rotationul spnngs at the planned hinge is reqlllred The base 

ofa first- sto~ column may be designed with sufTicient amount ofreinforcemcnt more than required 

against the design force. When the structurc thus designed is aít:- iyzed in a non linear range, the base 
of the frrst-story co\umn does not yie\d up to the design hmi' ~cformation (building drift angle of 

11100) in a frame structure. Consequently. in a conscrVú.IVC de:;!~n, an clastic stiffncss may be used 

for a first-story column in a linear anulysis for thc yield mechanism design. 
The e\astic stiffness reduction does not significantly change thc member force distnbution in a 

frame structure, but both elastic mcmber stifTness and foundation stifTnesS afTect the stress distnbu

tion between frames and structUFal walls in a wall-frame structure. In wa\1-frame structures, it should 

be noted that the simplified shear force distnbution mcthod ~u~h as the Muto's D-value method does 

not give an accurate shear force distnbution. For those structures, a linear analysis using a computer 

is recommended. 
For a member without the planned yie\d hingcs, thc uncrackcd elastic stiffness may be uscd for 

simplicity, but use of the reduced stiffness depending 011 stress levels for both shear ami axial loads 

under design earthquake loads is desirable. 
In a frame analysis, all frames can be inter-connected assuming rigid floor slabs, and be 

analyzed as a structure. In the case when a large shear force 1s transferred from frames to a structura\ 
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wa\1, thc m-plane sti!Tness and rcststancc of thc !loor .!.lab should be considered The efTect of trans 
verse members, which are expcctcd due to dillCrcntial vertJcal deforma'tions between the wall and 

frames, may be considcred in a !mear analysis for the y1eld mechanism design using a three-dimen

sional or pseudo coupled model. In this case, thc transverse beam should be designed to resist the 
for_ces calculated m the ~ma\ys1s. 

Thc linear anatysis is des¡red to be as rcalistic as possible. The redistribution of calculated 

forces, however, is a\lowcd to make the stcel rcmforcement arrangement uniform and construction 
with case. 

TABLE C4.1 STIFFNESS RIWUCTION FACTOR IN A LINEAR ANALYSIS 

Flexura! Ax1al Shear 
S11ffness St1ffuess Stiffness 

(a) Beam 
Wllhout Hinges 1.0 (1 O) (1.0) 
Yield HmgeS 0.) -0.5 (1.0) 0.3- (1.0) 

(b) Column 
'.1.'1thout Hmges 1.0 1.0 ·(1.0) 
Onc Y1eld limge 0.7 1 o (1 O) 
Two Y1eld H1nge~ OJ-OS 1.0 (1.0) 

(e) Structural Wall 
Withoutlhnge's 1.0 1 o 0.5- 1.0 
Y1eld Hmge 0.3-05 1.0 0.3-0.5 

(d) Beam-colwnn - - 1.0 Connec110n 

(e) Stab 0.0 (1.0) (1.0) 

JN?te) The stiffness may be taken infinity for (1.0). 

4.3.3 Moment Redistribution 

lf the amount of reinforcement at the planned yield hinges is greater than that required by the 

linear analysis against the design earthquake Joads in the yield mechanism design0 the resultant hori

zontal load carrymg capacity of the structure would become larger than that required by the earth

quake design loads, resultmg from the rounding of the number of reinforcing bars, the lirnitation of 

bar size in ava¡Jable, the convemence of using the same bar sizes, the reinforcing bars continuous 

through a beam-column joint by the reason of easy construction and others. The required amount of 

top and bottom steelts significantly different w1th each other at the beam end, since the amount of 

bottom reinforcemcnt IS often governed by the minimum requirement of a !ensile reinforcement ratio 

or that of a compressive to !ensile reinforcement ratio. And the ultimate flexura! strength of a wall 

base oflcn cxcecds thc reqmred des1gn momcnt. lfthe strength at the planned yield hinges becomes 

excessivcly large as mentioncd above, thc regions other than the planned yield hinges must be 

designcd for proportionally enlarged dcsign forccs in the yield mechanism assuring design that 

follows the yteld mechanism destgn. lf the excess of the strength were large, the y1eld mechanism 
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assuring dcs1gn will facc sorne dirflcult1es in arrangcmcnl of slccl bars, and as a rcsult lhc dcsign of a 

structure bccomes uncconomical. 
In arder lo milumi1e lhc overslrenglh al thc planncd ytcld hingcs, thc rcd1strihut1on of dcslgJl 

moments 15 a11owcd; l. C., thc large des1gn momcnt<; al sorne planned yicld hinges can be d1stnbutcd to 

other planned y1cld !unges ofthc small dcsign moments resulttng in an umform sllcngth d1stribution. 

There is no defmitc procedure specified for th1s redistribution. 

The rcd1stributed moments should be C'lillllined lo sa11sfy the equil!bnum condtltons wilh the 

design earthquake load<> In thc case that the mamen! is redistributcd among members tn thc story, the 

amount ofredistributcd momcnt may be checked at the story nade moments. lfthe moment is redis

tnbuted cross thc story lcvcls m the structure, thc total work done by the y1eld moments through a set 

of virtual displaccments should be checkCd grcater than that done by the dcsign carthquakc loads 

through the prescnbcd vutual displacements. 
Since a !mear analysis may determine a real stress dJstribuiLon at the formation of thc total 

yield mechanism, 1t is desirable that the amount of moment red1stnbution will be as srna11 as possi

ble. The lnnitation on the amount of rcdistributcd moment is placed The amount should he allowed 

wllhin the range to satisfy the conditions ( 1) through (3) in 4 3.2 "Lmear Analysts." A recen! study 

on the moment red1strihut!on of a frame structure (Re f. 4.7) has shown that over-rcmforccment can 

be avoided withm this lim1t tcmporarily placed and thc carthquake res~on;es may fall withm rcason

able values. 

4.3.4 Deformation Limit 
This dcstgn guidchnes assumcs the design limit dcformation (the e'lpected ma'limum inelast1c 

response dcformation during a strong earthquake motmn) to be 1/100 of story drifi angle. Setting the 

buildmg drift to be the prescnbcd value at the dcstgn earthquake load in the yicld mcchanism dcsign, 

the structure 1s cnsurcd tu possess adequate stiffness and to dcvclop lhe nccessary rcsistance by thc 

design limit defonnallon indircctly 
Sin.ce first the hm1tmg value is mtcnded to ensure the stiffness, and secondly the conccntration 

of defonnation in specific hmited stories are avoided in the design, the bu!lding drin can be defined 

as the deforma! ion of the centro id of externa! forces relattve lo the foundat1on. The liming defonna

tion ts intended for the stiffness control of a super structurc. The defonnation caused by flexib1_hty in 

the foundation rrtay be ignored, since the foundation stifTness is hard to be cva\uated with sufiicient 

accuracy. 

lt should be noted that the building drift shall be calcula1·Jd to estímate the yield dcfonnation 

using the reduced stiffness of the members Thercfore, :!' ~ lineat analysis iS used, thc stin"ness reduc~ 
tion due to cracking should be properly represented in thc mcmber sliffness. In an actual design 

process, since the cracked stiffness (exaclly speakmg, the secan! stiffness obtaincd from the yield 

point) cannot be dcfincd prior member proportioning, thc following simplified stiffncss rcduction 

ratios can be uscd: 

( 1) elastic stiffness for members without planned yteld hingcs; 

(2) stiffness reduct1on 1)(0.5 for members with planncd yield hinges atthe both ends, 

(3) sttffness reduction of0.7 for members with planned yield hinges at the one end, and 

(4) defonnation lim1t decreased to the building drift angle of 11300 radian for the structure. 

lfthe story drifi obtained by the above simplified concepts does not meetthe defonnation limi-
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tatmn, thc dcformat1on must be rccxammcd 111 dctail in the yteld mechanism assuring design by 

either a linear analysts using more rcalistLc mcmhcr sti!Tness ora non linear stalic incremental load 

analySIS. Sorne difl"tculties in des1gn may be faccd whcn a nonlinear analysis is employed to examine 

thc dcformation lumtat1on, since thc uppcr bound strengths are laken for strcngths at the yield hinges 

in thc analysts withm thc yicld mechanisrn assuring design. For the di!Ticulty in thc design mentioned 

above, if the resistance at the deformation lnmt is cvaluated to be greater than the design earthquake 
loads, lhc structurc !S rcgardcd lo sat1sfy thc deformation limitation. 

4 4 Yield Mechanism Assunng Design (Assurance Dcsign) 

4 4.1 Design Actions 

Design actions in the yield mechanism assuring design shall be based on a static non linear 

analysis assuming upper bound strengths to dcvelop atthe planned yield hinges, in which des1gn 
forccs are magnified by the followmg factors: 

( 1) the dynamic effccts; and 

(2) the concurrency ofbtdirectional earthquake actions. 

4.4.2 Non-Linear Analysis 

Stresses at formation of the planned yield mechanism shall be calculated by a static 

non linear analysis based on inelast1c stifTness properties of members and the following assump
tions. 

( 1) Either incremental non linear analysis or v1rtual work plasttc analysis shall be used under 

earthquake loads whose the seismic coefflcients are distributed in a triangular shape 

(2) Upper bound strength evaluated for the designcd section shall be assigned at the planned 
yicld hinges. 

(3) Stress transfer between adjacent frames through diaphragms shall be considered. 

(4) lf an incremental non linear analysis is used, the member sti!Tness shall be properly evalu

ated on the bas1s of clastic sliffness and section as designed. If a yield hinge is not formed 

untilthe assuring deformalion ofthe structure, the stresses at the assuring deformation may 

be used as stresses at the formation ofthe intended yield mechanism. 

(5) lf a virtual work plastic analysis is used. the intended yield mechanism shall be itssumed. 

Stresses at column ends other than al column hinges shall be estimated by distributing the 

sum of beam hinge momcnts at each joint on the basis of column moment ratios from a 

linear analy.sis. Act10ns in structural walls may be estimated as the difference between the 

story shcar and the sum of column shears. 

4.4.3 Magmfication dueto Dynamic Effcct 

Thc dynamic magmfication factor on the dcsign moment arid shear for columns and struc~ 

tural walls can be givcn by Eqs (4.5) and (4.6) unless further special studies have been 
perfonned 
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Wcr = 1.0 + ( L1lU¡ 1 ~o ) ( fJ~h• Jfjci ) 
úlwi = l. O + ( L1w, 1 4'o ) ( {J...,¡11 1 fJ.,..; ) 

(4.5) 

(4 6) 

Thc higher modc cocffJcicnt L1w, in Eqs (4.5) and (5.6) shall be givcn by Eq (4.7) 

for i = 1 

".¡::: 
0.20+0.10 (1- n/2) 

for 2 :5 i < n/2 (4.7) 

for n/2 :51 

wherc the notations denote rcspcctivcly as follows: ., 
r.•· r.• · dynamic magnification factors ofcoh1~~s and str~ctural walls at the 1-th story, 
""'1;1> ..,....., • ' ' 

4'o : structural strcngth magmf1cation factor 111 the y1eld mechamsm assuring design 

< ~c,,to.25 ¡; 
C 10 : base shear coefficicnt in thc y1eld mcchanism assuring design; 

f3c
1
, p..,,: ratios ofthc shear carried by columns an(J structural walls in the i-th story under 

the rundamental modc distrihutton or earthquakc forces; and 
fJchl• fJwhl· rallOS of thc shcar carricd by columns aml structural ~a lis 10 the i-th story 

under the highcr mode dtstribution of carthquake forces. 

4 4 4 Magmficat1on dueto Concurrency ofBidJrcctional Earthquakc Actions 
Oesign shears and moments ofcolumns shall be magmficd by a factor equal to the sum of 

the dynam•c magnificatton factor and concuri-cncy safety factor tp1. The concurrcncy safety 

factor a long each principal dtrection may be taken as 0.10. Design axial loads of columns and 

structural wal\s shall be calculatcd by addmg 50 pcrcent of the axial load generated by thc 

orthogonal earthquake forces. 

4.4.5 Assuring Deformation 
lntended yield hinges sha\1 be provided with a deformation capability grcater than the 

assuring deformation Assuring dcformation of a mcmber shall be dctermined by a static nonlin· 

car analysis at the assuring defonnatJon of thc structure 

[Commcntary] 

4.4 1 Dcs1gn Actions 
In the yield hinge assuring dcsign, memhcr rcgions othcr than at the planned yield hinges are 

ensured to resist forces htgher than the uppcr bound forces that might possibly be dc'\'cloped in thc 

regions during a strong earthquake mollon, and the planncd total yield mechamsm is assurcd to be 

formcd. In the design guidelines, the fundamental forccs al the formation of thc planncd total yicld 

mechanism are calculated through a nonlinear static analysts under the assumed force dJslribution 

along thc strm;ture height. The calculated forces can be grcater than the dcsign forces in a strong 
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carthquakc motion by thc rcasons m the f(¡\\owmg. 

( 1) Thc strength al thc yield hmgcs may be incrcased by thc effects of stccl yield strength higher than 

the nominal stre~?th, stram hardenmg and incrcascd cffcctive width of noor slabs (over strength). 

(2) Lateral load distnbution can be differcnt from that assumcd in thc static non linear analysis, which 

may mercase the stress in the columns and structural walls (dynamtc cfTcr:t). 

(3) Thc columns and structural walls are subjected to earthquake motions stmultaneously along the 

two orthogonal directions (concurrency cffcct of the bidirectional earthquake responses). 

The basic design forces for the yield mechanism assuring destgn (Assurance Design) should be 

evaluated by a non linear static analysis .undcr a monotonically increasing load with the dcsign earth: 

quake load distribution assuming the upper bound strcngth at thc planned yteld hmges follo~d by 

magníficat ion dueto both the dynamic effect and concurrcncy effect of the bidncctionlll earthquake 

motion excitation. 

4.4.2 Nonlinear Analysis 

The vibrahon of a structure fonning the total yield mechamsm is general\ y dominated by the 

fundamental mode (i.e., by the first mode) response dunng an earthquake. Thus, the baste design 

forces are calculated by a non linear static analysis under a monotonically increasing lateral load with 

an inverted triangular distribution. The dynamic magnification is defined .for the stress distribution 

obtained from the assumcd inverted tnangular load distribution. 
11 is desirable to carry out a static non linear analys¡s using a computer by an incremental analy

sis with monotonically increasing loads. lf the total yield mechanism is not formed by the assurance 

deformatmn, the horizontal load carrying capacity can be defined as the rcsistance at. the assurancc 

defonnation. \fa simple hand calculation procedure is adopted for a simple frame structure, the story 

shear may be distributed among the columns proportional to an elastic distribution. In a wal\-framc 

structure, the shear distribution between the frames and structural walls may be dctermincd based on 

the distribution at the yield deformation. 

In any case, it is difficult to determine the stiffness and stress at the base of the first-story 

columns and structural walls with varying axial loads Des1gn axial loads used in the design of 

columns should take thc bJdirectional effect of earthquake responses into account. Since the efTect of 

nuctuating axial loads on the strength of the total structure will be canceled in the tensile and 

compress1ve sides, the nonlinear analysis may be conductcd along only one direction. Columns that 

are supposed to be strongly afTected by fluctuation of axial loads may be examined br an approxi

mate procedure. A hand calculation method, howevef, for cstimatmg the effect ofaxialload fluctua

IJon is not available. An analysis using a computer cannot givc reliable results. Engineering judgmcnt 

will be required in either cases. 

4.4.3 Magnification dueto Dynamic Effect 

The distributton of response horizontal forces varíes with time. The member for~es also vary 

with ttmc fluctuating from those obtained by the static analysis. Figure C4.5 shows the maxunum 

response story shcar obtaincd from a non linear carthquakc response analysis in comparison with thc 

story shear obtained from a stahc non\inear analysis with the inverted triangular lateral load di,.rrihu

tion (at the buildmg dnft ang\e of 11100). Thc response story shears are gcnerally largcr than those 

obtamed from the static analys1s. The dynamic amphfication factor (one of safety factors}, which 
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takes the dynamrc eiTect mto considcration, 1s dctcrmined as the ratio ofthe maxrmum response story 
shear to the static story shear. 

lt is diiTicult to estimatc the cfTect of dynamic amplifica! ion for a non linear structure theoreti-
cally. 

In ordcr lo make the dynamic cffcct for a nonlmear structurc clcar, the response story shears 

obtained m a non linear earthquake response analysis are decomposcd into similar vibration modesto 

elastic vibra! ton 11,10des [Refs. 4.8 and 4 9] Thc vtbration mode in an inclastrc stagc is not idcntical to 

that in an clasÚc analysis Both the diiTerencc bctwccn the response story shcars and horizontal forces 
obtamed from a ~onlinear analysis, and the basic hori7ontalload distribution can be dctermined from 

the componcnts of higher vibration modes w1th use of conventignal processes. 

lt is interc.sti~g to rcalize the tcndcncy that thc higher mode components that a,re calculated 

from thc rcsults of a nonlinear dynamic analysis show linear corrclation with mtcnsity' of the input 

motion. Both thc distribution and amplitudes of highcr mode forces a long thc hc1ght cannot be well 

detennined by a thcory, while the fo\lowing two features based on an elastic theory will be of much 
use in detennining the distribution shapc 

(1) The second modc is considered sigmficant in higher mode forces, in which case the constant 
mode shape and amplifica! ion factor can be assumed. 

(2) Base on the sum of hrghcr modc components, the second mode shape and amplification factor 

can be delined. 

The number one feature is of much use in thc response of a frame structure whose second 
mode contribution is relativcly large, wh1\e the number two featurc is employed tlctter for the 

response of a wall·frame structure. 
Based on lhese features lo rcprcsent htghcr modc contribution using exclusivcly the second 

mode response, the force components of higher modcs can be relatcd to both the mass o,f a structure 

and intensity of thc earthquake motion O{l the basis of assumption of a constan! amplification factor 
for the sl!cond mOdc Thus, the higher ~Ode forces can be approxiinaiely expressed by .the intensity 
of earthquake motion. 

Based on thc conccpt dcscribed above, the maximum response story shear of highcr mode 

components can be estimated from the maximum ground accelerat1on. Since the static story shear 
under the horizontal force distribution of the fundamental mode is limited by the story shear Qsmu at 

the fonnation ofthe total y1cld mechanism, the sum ofthe maximum static story shear Osma~ and the 

higher mode story shcar Ormu wi\1 give the upper bound of the maximum dynamic story shear 

0dmu; i e., 

( Eq. C4.4) 

lf this upper bound story shear is taken as the dcsign story shear, the dynamic amplification 

factor from thc max1mum stattc story shcar O~max 1s defined by the fo\lowing equation:· 

ro= ( O,mu + Ormu ) 1 Osmu 
= 1.0 '+ Ormax 1 Osmu (Eq. C4 S) 

The highcr mode story shcar will be gtvcn in proportion to the sum of thc dead and ltvc loads 
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(wcights) 'of thc structurc abovc thc i-th story 1.-w, and the dcsign accclcration.lcvcl. By usmg the 

shcar coemcicnt undcr htghcr modc.;; tiChi· which rcvcals an cnvclopc of shcar dtslrlbution a long the 

hcight under the sccoml and othcr highcr modcs of dynamic forccs assoctatcd with thc dcstgn acccl

erat1on levcl, thc rclation is exprcssed as 

and the static story shcar Osm~x•· w/uch includcs the effccts of uppcr bound strcngth, can be expresscd 

as: 

whcre Cb, and ~o denote the shcar coefficicnt undcr the basic mode (Cb1=1.0) and the structural 

strength magnificat!On factor defined as the ratio of the stattc base shear cocfficient (C 10 ) to the 

constan! shcar coefficient of C8 (= O.i5), respective/y. TI1e formula for thc dynamic magnifica! ton 

factor defmed in Eq. (4.5) can be den ved using the highcr mode cocfficicnt: 

Thc coefficicnts related to the dynamic magnifica! ion can be C, ·ivcd theorctically by assuming thc 

higher mode shapcs and their amplification ratios. The l':._.:-esstu:~ uf Eq (4.7) m thc guidelines is an 

approximation conscrvatively dcrivcd sctting the factors for the second modc amplification ratio of 

2.0. 
This dcstgn guidelines propases the simplified equations (Eqs 4.5 and 4.6) based on the defin

nion of dynamic amplification factor above mentioned and the rcsults of dynamic analysis In Fig. 

C4.9, the salid and dashed !ines show the dynanuc ampltfication factor dclined in thc guidclines and 

the results obtained from the nonlmear response analysis subjccted to the recorded earthquakc 

motions, respectively. . 

The dynamic amplillcation factor of thc shear in each column does not a\ways equal that 

defined for the total story shear, because the shear earrying distribution ratios among columns vary 

during an earthquake excitation. However, the variation wtlh ttme among columns can be neglected 

in design tfmoment redistribution is taken into account. Therefore, the dynamic amplification factor 

for each column is taken identical to that derived for the story shear. In general. as for the column 

moments, the maximum dynamic amplification will be larger than that of ihe story shcar, duc to the 

nuctuation of the mflection point within the column. llowever, evcn tf the dynamic response may 

cause the column yield moment to be reached. it will occur at one end only within a limited duration. 

An analytical study on dynamic response indicates the evidence thatthe dynamic ampllficatlon factor 

for moment, which is defined as the ratio of the h1gher momcnt at the top or bottom end to the design 

moment, is almost equal to the dynamic amplifica! ion factor obtaincd from the story shear. The 

factors for the moment are given similar to those for the story shear wtthin th1s guidelme, throu~h 
which a partial column sidesway yield mechanism can be preventcd. 

Due to the effect of higher modes of vibrahon, the uial load in an ex tenor column induccd 

during earthquake excitation might be less than the sum of bcam shear forces calculatcd from thc 
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uppcr bound yield moments A rcduction factor for axia\\oads, howcvcr, will not be introduccd, sincc 
thc e!Tcct ofaxia\load fluctuation is oflcss sign1ficancc for thc structurcs not highcr than45m 

In a wall-framc structurc, thc structuwl wall carnes most of the shear causcd hy the l11gher 

mode response, evcn ifthe wa\1 componen! is smallto the total structural St.lc Thc d1stribut10n ratio 

ofthe higher mode shear to thc column and mil can be cstimated by dccomposmg thc dy11amic shcar 

ofcolumn and wallm a similar manncr Figure C4.10 shows the ratios ofthc wall and cnlumn shcar 

forccs causcd by thc highcr modc Thc ratio of shcar carricd by thc structural walls under thc basic 

mode of earthquake forccs is about 60% al thc first story, and decrcases in thc uppcr sto1 y lcvcls. A 

Jarge part ofthc higher mude shcar, up to 80%, ts carricd by thc structural walls and thc distnbut1on 

ofthe ratios a long thc height ofthc structurc is almos! uniform 
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Fig. C 4.10 Shear distribution associated with hlgher mode componen!~. 

Referring to the dynamic analyses of a structure with dtfTcrent amount of structural wall 

components, the distribution ratios of thc higher mode story shear to columns and structural wa\ls at 

the i-th story leve\, f3chi and fiwh1, can be givcn by the following equations· · 

fJeh1 ""le/.( le+ lw) 
/1.t,; = lw/( 1, + lw) 

(Eq C4.6) 

(Eq. C4.7) 

where le and lw signify thc sum of the stiffness of thc columns and structural walls in thc story undcr 

antisymmetric bending. considering shear defonnation, rcspect•vcly. Figure C4 10 shows thc rat1os 

given from the equations. The design dynamtc amplification factor for structural walls and that 
obtained from dynamic response analysis are ind1cated in Fig. C4.1\. 
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Fig. C 4.11 Dynamlc magnification on resp~nses of story shears In structural walls. 

lf the shear fatlure of the wall is prevcnted, yielding of columns might be allowed, beca use the 

overall yicld mechanism of the structure is ensured by the structural wal\. 1t is desirable, however, to 

ensurc thc columns not to fonn yield hmges, since it is with more ease to design the beams as ducti\e 
membcrs than thc columns that carry axial compressive loads. 

The dynamic amplification factor for the moment of a structural wall does not necessarily 

correspond to that for the shear above obtained, and it should be formulated rationally considering the 

momcnt d1stribution of the bcam and structural wall components. The amphficatioo factor for the 

moment, howevcr, can be taken identical with that for the shear for simplicity, because an occas10nal 

nexural yielding of the structural wall will not be critica! in seismic perfonnance within an overall 

yield mcchamsm. 

4.4.4 Magniftcation dueto Concurrency of Bidirectional Earthquake Actions 

Thc ytcld surface-of a column undcr bidJreellonal bending generally describes a circle, an 

elilpsc or somc convcx shaped curve. The maxtmum column moment or shear in the beam-ytclding 

mcdantsm could rcach thc resultan! of thc maximum within the plane. l_be ratio of the maximum 

amplitudc along thc dtagonal direcllon to that along the principal directions cou\d reaCh approxi

matcly thc squarc root of 2 in the beam-yicldtng mcchanism for the case when the concurrcncy of 

bid1rcctional carthquakc forccs is constdcred. The earthquake induced axial force in a cohmm posi

ttoncd at thc corncr of a structurc by the two-way action could reach twice as Jarge as that by thc onc-
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.. ------------------
way acuon. 

The dcsign forccs givcn as thc comhination of thc ovcrstrcngth forccs from cach direction will 

be large enough to realizc a bcam yield mcchanism undcr bidircct10nal carthquakc forces. A non

linear dynamic analysis agamst bidircctional grmmd mot1ons indicatcs that there is a low prohahliity 

of concurrence of the overstrcngth forccs a long the two dircct1ons simultancously. The combinat•on 

of the ovcrstrength forces from two d•rcctiOilS, with othcr magnification factors such as tlmsc for 

overstrength and dynamic effect, will be regardcd conscrvative in dcstgn. lf probabLlity dtstributiOil 
for those factors were determined. the prohability of structurc fai\urc could be cva\uated. At prcsent, 

however, it ¡5 very difficult to fix. those probatHiity dtstributions for various types of ~tructures, earth· 

quakes, .seismic intcnsity levels and other factors for responses of a structure. 
This design guidelines determines the forces acted from structural frames placcd in the trans

verse direction invariant Thesc concurrent forces are added lo the static forces, which are rcgarded 

independent ofthe dynamic amplification cffect Furthcr discussions are needcd on this dcctsion and 

the fix.cd figures 
Based on the results of the research on a fu\1-sca\e 7 store building for the max.imum overtum

ing momcnt when excited in both directions. Thc forccs acted from the transvcrse direction are about 

SO% of the max.imum forccs from thc direction under considcratton In the case of the real EL Centro 
motion, which reveals small concurren! effects, but in the cases of otl1ct" real carthquake motions the 

ratio of forces from thc transvcrse direction to the longitudinal direction comes to the range from 70 

% to 100 %.· Within the design gutdelines, the use of 50% of the forces from the transvcrsc yield 

hinge mechanism obtained from a static non-linear analysis1is proposed as the concurrency of bidi· 
' ' 

rectional ex.citation. 

4.4.5 Assuring Deformation 
In the yield hinge mechanism design, both the intended yield mechanism of a structure and the 

deformation capaéity of conslltucnt members Wtlh yield hinges should be assured 
This design procedure should be mcluded m ductility design. A part of this procedure w¡l\ be 

conducted in the yield mechanism assuring design, since a definite methodology of evaluatmg the 

required ductility and the ductility capacity of membcrs has not yet been established. The ductiltty 

capacity of members will be assured by taking its calculated shear strength smaller than the smallest 

shear capacity empirically obtaincd (refer to the Chapter 6 : Design for Shear and Bond). 

For a given earthquake motion, the required deformation capacity of the members cou\d be 

determined. But at the present time, both the characteristics and intenstty of future earthquake 

motions cannot be predicted sumcient for design, and it is considercd adcquate lo sct thc assurance 

deformation largcr than that obtamed from dynamic response analyses. The design assurance defor

mation can be calculated based on a stat1c non-linear analys1s. Dcformation angle is given for every 

story leve\ by setting larger deformation than thc design limi! (!'!format¡on, not sctting thc rclative 

deformation of the centroid of externa! forces from the foundation lcqUlvalent deformallon of e_quwa

lent Qne gegree of freedom system). 

The building defonnation can be estimated by the 'EüDF system. For the deformation of cach 

constituent member, however, the dynam1c efTect that causes dcfonnation concentratcd in limitcd 

spectfic members should be considered. This e~ect is signif1cant for des¡gn m general, and 10 sorne 

cases the design procedures themselves may be modified The membcr deformatmn obtaincd from a 
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static analysis wi\1 be of less significance for design. An another procedure can be revealed signifi- _ 

cant to cst1mate thc assurancc deformation for constituent members based on the geometrical relation 

assuming thc column and structural wal\ lo be rigid and using the story drift limits of assurance 

defonnauon gwen in the design guidclincs. 

( 1) For beams : 1/50 of deflection angle 

{2) For columns : 1/67 of deOection angle 

(3) For structural walls : \175 of deflection angle 

(4) For boundary beams : 1/40 of deflection angle 
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CHAPTER 5: DESIGN FOI( FLEXURE WITH/WITHOUT AXIAL LOAD 

5.1 Scopc 

Provisions of Chapter 5 shall apply for design of mcmbcrs subJected to thc flcxural\oads 

or those combined w1th axJalloads. 

[Commentary] 
The provis10ns of this Chaptcr sl·mll ap¡jly to thc dcsign of members subjcctcd lo !he flexura\ 

loads orto the combincd nexural and axial loads such as beams, columns, shcar walls and piles that 

resist against earthquake forces. A floor slabs anda sub-beam whosc dcsign are dominated by penna

nent loads are out of the scopc of this dcsign guidc!lnc .. The "Standard for Structural Calculation of 

Reinforced Concrete Structure" (denoted as the curren! standard in the following within this chapter) 

provides the design procedure for these membcrs. 

5.2 Design Method 

5.2.1 Principies 
(1) Design of the member subjectcd to the flexuralloads or those combined with axialloads 

shall be based on the basic assumptions given i,n Section 5 2.2; the equilibrium eondition of 

forces and the compallbility condition of strains. 

(2) Design shall consider the largest combination of flexura! and axialloads. 

[Commentary) 

( 1) In the second stage orthe curren! design, in which the lateral load carrying capacity and the 

design shear forces are calculated, the simplified equations for ultimate flexura! strength of coltJmn 

and beam are genera1\y used. In this design guideline, however, the design of a member subjected to 

the flexura! or thc combined flexura! and axial loads is based on an inelastic flexura! theory satisfy

ing the equilibrium of forces and compatibility of strains, in ordcr to assure the yicld mechanism and 

yield assurance dcsigns. Recently, computcrs are used so commonly that the design of mcmber, even 

of a T-shaped section or wuh multi-layercd stcel bars, can be done easily based on an inelastic flex
ura! theory. 

(2) A column is generally subjected to the combincd flexura\ and axial loads, and thc ratio of 

these combination always changes during an earthquake The importan! factors for thc dcsign of a 

column are the fluctuation of axial loads and that of the dcsign moment of non-hingcd member 

during an earthquake. In the yield hinge mechanism design, the axial load of a column should be 

combined with the gravity load and the overtuming momcnt dueto c::1hquake excitation. In the yield 

assurance design, the fluctuation of axial loads and the fluctuati•' ~ of the design moment of non

hmged column should be considered The comer co\umn!> ~~Quid b.! designed against the four types 
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of combination of des1gn loads, considenng the tcnsile and compressive axialloads dueto the over
tuming moment produced within longiludinal and transverse frames. 

5.2.2 Basic Assumptions in Calculation of Ultimale Flexura! Strength 

( 1) Strains in reinforcement and concrete shall be assumed directly proportional to the distance 
from the neutral axts. 

(2) Stress-strain relationship of reinforcement shall be linearly clastic in both tension and 

compression to the material strength given in Tablc 2.1. For strains greatcr than that corre

sponding to the material strength, stress m rcinforcement shall be equal to the material 
strength. 

(3) Nonlinearity ofthe strcss-strain relationship of concrete shall be considered. 

[Commentary) 

(1) In a calculation of the ultimate flexura! strength, a plain remail)ing plain is asswned. The 

calculated strength based on this assumption matches wcll to the experimental result, even if this 

assumption would not be good for the cracked section However, the member with thin width and 

deep depth, and with the shear deformation not negligible, would have a larger flexura! strength than 

that bas~ on plain remaming plain, especially in the case of compress¡on toe failure. The evaluation 

ofthe strength for the member expected to be compression failure in its toe under the combined flex
ura! and shear forces has no! becn established yet, that is the research item from now. Then this 

guideline restricts the shape of a member to satisfy the assumption of plain remaining plain. 

tens10n 

for uppcr hmit slrength 
1.25 "•· 1 J "• r---------

' 
for reliable strength 

' -----~----.! 1.2!irl,, 1 :tr~, . 

compress1on 

Fig. C S.l Stress-strain relationship ofa steel bar. 

(2) The stress-stram relationship of a steel is assumed to be the elasto-plastic as shown m Fig 

CS.!. The modulus of elastJcity of reinforcement is assumed to be 2.1 x 1 ()6 kgf/cm2_ That obtained 

from material tests for the deformed bars reveals a little less than 2.1x 106 kgf/cm2, but the effect or 
Yo.ung's modulus is of little significance on the ult1mate flexura! strength. Figure C5.1 shows no 

strain hardening effect bccausc there is a little possibility for reinforcement to go into that region 
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within the assurance deformatJOn ofa structure. As for the member that is forccd a largc deformatton 

such as a boundary be'am with short clcar span. howcvcr, 11 IS dcsirable to estímate appropriatcly thc 

effect ofstram hardening on the ultimatc ncxurnt <;trcniilh. ·• ' 
The stram al strain hardcning (t:,hl and sttfl"nc<;s ancr that fE.hl scatlcr very widcly as shown 111 

fig. C5.2, and it is difficult to fix thcse vatucs. but it 1<> rcquih!d to constdcr thc strain hardcning 

effecl whcn the stram of rclllforccmcnt ts cxpcctcd to be ovcr 1%, 
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(a) Strain al strain hardening. (b) StiiTncss a~ strain hardcning. 

Flg. C5.2 Strain c,11 al the §!rain hardl'ning and hardPning stlffness 1;11. 

JOO 

(3) Many stress-strain models for comprcsstve characteristics of concrete are proposed. The 

diagrams in Fig. C5.3 are modelcd from an umaxial compressmn test, which docs no!, however, 

correspond to real stress combination in members At,the analysis of the member subjectcd to flex

ura\ moment, the stress v.s. strain modcl of concrete presented by a parabolic and a linear curves as 

shown in Ftg. C5.3(a) or by the "e-functton" curve as shov..n m Ftg. C5.3(b) are gcncrally used, and 

the analyt•cal and the experimental resu\ts match well lo each othcr AC} adopts the equivalen! 

compresstve stress method as shown m Fig. C5.4 m which an average stress of 0.85 a8 andan efl"ec

ttve depth of fJ1x.n are assumed for non~linear stress distribution with a rectangular shape. 

A stress-strain relationship of concrete does not mauer when the ultimate nex.ural strength of a 

member IS dominated by the y1elding of !ensile rcinforccmcnt, but it is necessary to use its accurate 

relationshtp when a stress at the compress10n toe dommatcs the ullimate flexura! strength of the 

member. 
The effect of a confinement on the comprcssivc charactcristtc of concrete has not becn gcncr

ally formulated yet, but there are many references on that 

Tensile strength of concrete is assumed to be zero. 
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Fig. C 5.3 Examples of lhe slress-slnin curve for concrete. 

o o 

sccuon '· suain 
d1stribU1ion 

equ1valent 
comprc:ssive 

stress 

Flg. C 5.4 Equlw.Jenl rtttangular stress block In lhe ACI code. 

5.3 Reliable Flexura! Strength 

Reliable nex.ural strength shall be ba~d on the following assumptions. 

slrain 

( 1) Strain at extreme concrete compressive fiber shall be assumed equal to 0.003. Material 

strcngth of reinforcement given in Tablc 2.1 sha\1 be applted for computalion of reliable 

flexura! strength. 

(2) Tensile reinforcement within effective width of slab may be included in tensile reinforce

ment at beam top. 

(3) Stresses intermediate reinforcement may be considered, ifnecessary. 

-6)-



[Commentary) 

( 1) Relat10nSh1p bctween moment and curv<Jture of a remforccd concrete member which y¡eld

ing oftensile remforcement occurrcd prunanly is schcm<Jtically drawn in F1g C5.R AOcr thc Y-pomt, 

yielding of tcnsile rcmforccmcnt followcd hy crackmg, an mcrcmcnt of flexura! strcngth is small. 

Thc comprcss1ve strain of concrete increascs w11h thc mcrcmcnt of thc !ensile strain of remiOrcel~lCnt 
aner the Y-point, whcrc the dcformat1on al~tl mercase<;. The U-pomt on thc diagram of F1g. C5 8 

denotes thc point of thc compressive stram of O 003, and the flexura! strengfh al this point is dcfmed 

as the ultimate flexura! strength 111 this gllldclmc A bcam ora column not subjected lo high axial 

loads maintains 1ts re'>istmg momcnt aOer the U-pnmt until thc M-point, that IS the maximum 

strength. Butthis guidcltne deals with the stable flexura! strcng::·, :,i' lo the U-point. 

M 
~ 

M" ------ -- - ~Y-'-_=--~-~---'>U:-::::-:;:M--
F:, =--0 flO:l 

,L------------------------R 

Flg. C5.8 Sch~malk r~lation ll~lw~~n ne!lural momenl and curvature. 

(2) Figure C5.9 shows the histogram of the ratio of the flexura! strength by an experiment to 

that by a calculation about T-shaped beams w1th y1eld hinges al both ends. Steels wilhm the effective 

width ofa floor s\ab are taken into account by thc calculation Figure C5.9(a) shows the case that the 

average strength of reinforcement obtaincd from a matenal test are used as thc yield slrength, and 

F1g. C5.9(b) shows lhC case that the strength of reinforcement specilied in JIS (Japan Industrial 

Standard) are used as the yield strength. Thesc figures ind1cate that the calculated strength based on 

the average yield strength of reinforcement gives lhe average of the ultimate flexura! strength, and 

thal on the nominal yield strength ofremforcement by JIS gives the lower bourid ofthe ultimate flex

ura! strength. 

The same results were reported about the average ultimate flexura) strength of columns 

conducted under the national research project on the short length columns during the period from 

197210 1977. 

This guideline does not introduce the strength rcduction factor, because the lowest material 

strength considering its deviation is g1ven m Chapter 2, and 1he ult1mate flexura] strength bascd on il 

is expecled lo give the lowest bound of itself as well as its nominal strength is expected to give thc 
lowest bound ofthe reliable flexura) strength. 
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Flg. CS.9 Hlstogram orthe ratlos or empirical to calculated values or nex~ral strength. 

(3) The deformation at the rehable flexura! strenglh Should be smaller than the dcsi.gn limit 

defonnation, because it is expected that the momcnl at the hinge planned must reach lhe ultimate 

flexura! strength up to the design limit deformation. Figure C5. JO lllustrales the sketch of the lateral 
force and displacement relat1ons on three differcnt types of mcmbers. The member indicated by the 

line (a) can be expecled the reliable flexura! strength up to the design llmit deformation ~. but the 

member indicated bY the line (e) can not.~ In the case of Une (b), the almost same strength as the 

reliable flexura! strength can be expected because the flexura! yielding will occur befare the desigh 

limit deformatmn Rd. 

M 

u l:o) 
V 

~v:.---~"'o--t<> 

Fig. CS. lO Relationshlp between ultimaft strength and limit deslgn displacement: 

Undcr the assumption of a curvalure distribution as shown in F1g. C5.11, the deformatton of a 

member R and the shear span ratio ald have thc rclallonship wtth each other descnbcd in Eq. C5.1. 

Equation C5 1 is modiftcd lo Eq. C5.2 by addmg the condition of the occurrence of the llcxural 
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yieldmg up ro thc mernbcr's anglc of Rd corresponding to the dcsign lumt deforrnat1on. 

R =(E,+ f<) (a/d)/3 (Eq C5 1) 

(Eq C5.2) 

where G: strain ofthe !ensile reinforcement; 
f:y: stram at the y•elding oftensi\c reinforcemenl; and 
E'.c : sira in at the extreme compress1on flber at the flexura! yield strength. 

Figure CS.\2 shows lhe relationships of (E:y + E',;} and (a/d) on the condition lhat Rll is assumed 

10 be 1/150. Assuming that the sira in at y1clding of thc !ensile reinforcemcnl is 0.002 and the 

compressive sira in al the extreme fiber is 0.003, E1 is greater than Cy at R of 1/150, so that the reliabl.e 

flexw-al strength of a member can be obtained befare the dcsign limit deformation under lhe condt· 

tion that ald is sma\ler than 4. 

column column 

Flg. CS. JI An assumption of curvuturt dislribution ulong a mtmbu. 

, 
~ 

0.02 

-:: 0,01 
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~.=0003 

t:~ =0 002 

,!111 

.... _ ... _ 
----

(01/d) " 
Flg. CS.Il Rtlatlon bttween (C,. + fT) and (a 1 d). 
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(4) A floor slab cast togcther w1th a bcam worh.'> together as thc fl:mge of bcam, and the flex

ura\ slrength ofa bcam with a floor slah shows highcr than that without a floor slab. Accordmg to the 

experimcnt of beams w1th lloor slahs, some long1tudutal •cinforccmcnt in thc floor slab near the 

beam yield at the almos! samc time as the !ensile rcmforccmcnt mthc bcam, and thc y1clding ofrein

forcement in the floor s\ab extends as incrcasing of a defi.mnat10n, and fmally al! of longitudinal rein

forcement in the floor slab yield <lt thc nwximwn strength. 

TI1e reliable flexuml strength of a bcaf!llS !he base of !he lateral load carrying capacity of a 

structure, and is thc minimum rcqu•red strcngth f01 a beam. In arder to cvaluate the ultimatc flexura\ 

strength more accurately, an adequatc amount of rcinforccment 111 a lloor slab should be counted in 

lhe calculation for reliable flexura! strength of a bcam. The rcinforcement within the effective width 

of a floor s\ab specificd m the· currcnt stundard may be counted into the re hable flexura! strength if 

they have cnough dcvelopmcnt length 

(5) Thc rcinforcement placed in the m1ddlc par! of a shear wall ora wall girder resist against a 

bending moment tn proportton.ffi the1r strams if thcy would have enough development length as well 

as the co\umn. In thcse members, afler the y1cldmg of thc longitudinal rcinforcement concentrated al 
the extreme !ensile cnd of a membcr sect1on, sorne rcmforccmcnt placed in thc middle part of the 
member section yield, then the mcmber rcachcs almost its yicld strength. The _strength at lhat time is 

given considc1 ing the contribullon of thc rcmforccmcnt in thc middlc par! of a mcmbcr section. Shear 

wall, especially, have a Jot of vertical remforcemcnt in the middle parts lt is reasonable to consider 

these reinforcement in evaluating thcir rcliablc flexura] strength. 
In th1s guidcline, the ultnnatc strcngth •s given whcn thc compress1ve strain of concrete is 

O 003 at thc extreme fiber. As for thc ult•mate flexura! strength of a shear wall, howcver, many test 

results showed larger strain than O 003 at the ultimate flexura! strcngth. The ultimate compressive 

stram of0.003 may be assumed at the centcr of a boundary column in compression s1de for the calcu~ 

lation ofthe ulllmate flexura! strength of shear walls. 

(6) Yield strength of a column subjected to biaxml bend111g is general\y lower than that to 

umax1al bcnding as shown in Ftg. CS 13. The y1eld strength d1agram would be affected by a cross

sectional shape, an amount of flexura! reinforcement, their arrangem.::nt, material strength, and axial 

force. Under the constan! axml force, the correlation belwecn the ultimate flexura! strength in both X 

and Y directions are afien describcd as Eq. C5.3. 

(Eq.C5.3) 

The value of a is gcncrally assumcd to be lcss than 2 and •s related to the axial force leve!. 
Figure C5.13(b) shows an proposal of the hiaxial y1eld strength diagram whose relationship is 

assumed to be bilinear and the ulllmatc strength on 45 dcgrcc axis is O 85 times the slrength along thc 

X or Y direction. 
Thc rehable strength dcsign of a column may be performed on each direction indepcndently, 

because the design moment and the axml force are magnified alrcady in Chapter 4 considering the 

occurrencc of a bidirectional earthquake action. lf any flexura! design are necessary on any other 

dtrcctwns than thc pnncipal axis, the llcxural strcngth should be calculated on lhe direction subjectcd 

to thc specified forces 
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(a) Sketch oflhe yield surface. (b) An approxtmat¡on 

Flg. CS.I3 Yield surface of a column subjected to bidirectional bending. 

5.4 Upper Bound Flexura! Strength 

Upper bound flexura! strcngth shall be bascd on the following asSUihptions· 
(1) Strain at extreme concrete compressive ftbcr shall be assumed cqual to 0.003 Matcrml 

strength of reinforccmcnt gtven in Tablc 2.1 sha\1 be applled for computa! ton of uppcr 

bound flexura! strength. 

(2) Tensile reinforcement within twtcc thc effective flange width of slabs and wallo; shall be 

considered as tensilc reinforcemenL 
(3) Stresses in intermedmte retnforcemcnt and all other remforcemcnt effective for flexura! 

resistance shal\ be considcred 

'---------------------------

(Commentary] 

The upper bound of the ultimate flexura! strcngth which could be expccted tn thc yield hingc 

region up to the assurance deformation is defined as the upper bound flexura! strength Thc strcngth 

deviation of reinforcement in a higher sidc, the extens1on oft~~ ~rrective width ofa flanged mernbcr, 

the existence of sorne reinforcement non-calculated, and the efTect of a stram hardcnmg of remforcc

ment in the member with a short span cause the ove~~trength .:-.:.-¡ the reliabte flexura! strength. lt is 

necessary in the assurance design to estimate the uppc1 oound flexura\ strcngth in ordcr to preven! a 

member from shear failure and lo assure the yield hinge mechanism even if the ultimate flexura] 

strength in the yield hinge regían would become highcr duelo the factors mcntioned above 

The overstrength of reinforcement descnbed in Chapter 2 is used. As for the effcctive width of 

a flange, the width twice as large as that assumed to tompute thc reliable strength should be cons1d

ered. Although sorne test data show that all retnforcemcnt in a floor slab y1cld undcr a large drifl, m 

this design guideline all reinforcement within full width of a floor slab might not yicld up to the 

assurance deformation. The intermediate remforccmcnt and all other reinforccment cffcctive for flcx
ure should be considered. 
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5.5 Ax1al Load LJmit:HIOn 111 Yicld Hmgc Region 

In the y1eld hingc rcgion of columns and structural walls defined in Sect1on 9.2.3, design 

axtalloads shall satisfy thc followmg limJtattons. 

( 1) Axial load in a column shall sat1sfy Eq (5.1) 

(5.1) 

where Nc axial load in the y1eld mechamsm assuring design, positive in compression, 

in Kgf, 

Ac : cross sect10nal arca of column, in cm2, 

Ag: gross area of longitudmal reinforcement in column, _in cm2; 

a 6 : compressJVe strength of concrete, in kgf/cm2; and 

ay : material strcngth of remforcement for reliablc strength given in Table 2.1, in kgf/cm2. 

Coefficient k1 for compressJVe load shall be 1/3. The value may be increased to 213 if 
confining remforcemenlts placed as specif1ed in Chapter 9. Coefflcient k2 for tensile load shall 
be 3/4. 

(2) Axial load m a structural wall shall sat1sfy Eq.(5.2): 

(5.2) 

whcrc N...,: total ax~alload acting on thc wall in the yicld mechanism assuring design, 

positive m compression, in kgf; 

Acorc: core arca of boundary column on compression side of a wall, in cm2; 

AW1: area ofvertical reinforcement m the wall panel, m cm2; and 
a...,)'\1: material strength ofvertical reinforcement in the wa\1 panel for ·upper bound strength, 

m kgf/cm2. 

Coefficient k3 shall be 2/3. The value may be increased to LO if confining reinforcement 

specified in Chapter 9 is placed in the boundary column. 

[Commentary) 

(1} An ultimate flexura! strength anda deformation capacity after a fiexural yielding of a 

column subjccted to axial and Oexural forccs are Slgmficantly affected by the axial force leve!, and 

the lcss dcformation capacity could be shown under the higher axial force. In arder to maintain a 

flexura\ strcngth and a deformation capacity after flexura! yielding, the axial force of a column 

should be lcss than AcaH/J. ltowcvcr,the doublcd axial force leve! 21\;as/3 might be allowed undcr 

the condillon that hmge region should be cnough confmed according to Chapter 9 to preven! 

compress1vc remforcemcnt from bucklmg or concrete from spalling-off. 
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A comer colurnn would be ~ubj•x:tcd to a l,1rgc axial load as close to 21\c<Yn/3 bct:ausc of a 

bid1rcctJOnal e..•nhquake action. lt would be ncccs<>ary to havc thc arca of such ,1 comer colunm largc 

enough in order to reduce its axial load lcvcl 

Figure C5.17 shows the rcsull of a column test subjected lo vcry largc ax1al loads. F1gure 

C5.17(a) shows thc effect of thc amount of l.l!cral rcinforccmcnt p.,.. Wllh thc constan! :~xial load uf 

0.6AcO'n Figure C5.17{b) is the test rcsult in which thc a•dalload changes from 0.75AcO'n to -0.25Ac 

a 8 proportional to thc dnO Both teo;t iesults show that good ductdity could be obtaincd by cnough 

confinement. 

(2) An exterior ora comer column in multi-~tory frame structurc would be subjcctcd lo tensilc 

forces during an carthquake. The column subjcctcd to tension and bcndmg shows vcry ductde behav

ior because thc compress1on stram of concrete dccreascs lf all vertical remfmCerncnt in a column 

would yield by lension forces undcr an earthquakc mot10n, they would be easy to bucklc by followirg 

compression forces, bccausc !he st1ffncss of all vertical reinforcement dccrcase due lo "Bausingcr 

Effect" There are few tests about such a bchavwr. This dcs1gn gt~~dclinc rcstncts thc tcnsllc force lo 

column not Jarger than O. 75 times thc mcmberS tensilc yield strength 

(3) A shcar wall has a Jarger lateral sttffness than a fnnne structurc, aml1ls y1eld dcformallon is 

very small, then a large i~elast1c deformatton aOer y•cldmg IS rcquired. Sorne researchcs show that 

the ductility of a nexural type shear wa\1 depends on thc strcngth and ductility of its compression 

zone including the boundary column Figure C5 18 shows thc relationship tlctween Ru (drifi at 80% 
the ma¡umum strength) and D-c (total axial forccs div1dcd by axial strcngth ofa bound.uy column) lt 

indicates that the dnft of more than 1/50 could be expected for the shcar walls with their Oc of lcss 

than 2/3. 

Figures CS.\9 show the test results of shcar wall in which main paramcter •s the arca of thc 

boundary columns. The shear span ratios wcre changcd during tite test of a spcc1men. The test spcci

men Wl has a lateral rcinforcement p.,.. of 1.1%. m the boundary column and is the prototype. l11c 

· specimens W2, W3 and W4 have p.., of 1 6%, and also the wall panel of W3 is thicker than others 

The arca ofthe boundary columns of W4 is biggcr than othcrs. Thesc test results show thatthe stable 

response would be expected up to the dnO of 1/50 w1lh shcar span rat1o of more than 1.5. The axial 

load levels of the boundary columns .wcrc changcd during the test, and thcy wcrc closc to thc valuc 

obtained by Eq. 5.2. 

The left side in Eq. 5.2 indicates the total axial loads consisting of a dead load sustained by a 

shear wall andan axial load dueto ovcrturning moment in a planc anda transversc dtrcctions at the 

yield mechanism assuring design. The first term of the right si de in Eq. 5.2 is the axial strength of 

boundary column that is defmcd as thc product of Acorc (inside of lateral rcinforcement as shown in 

Fig. C5.20) multiplied by concrete strcngth. Thc sccond tenn is a tensilc yicld strcngth of the verilea! 

reinforcement in the wall panel. When the amount of thc vcrttcal reinforccmcnt in the boundary 

columns are very dtfferent amoñg cach othcr, the sccond term should lake all the vertical rcinforcc
menl in wall and boundary co\umns into accounl 
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Fig. CS.I7 Experimental resull~ of a column wlth hlgh ulalloads. 
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Fig. C5.20 Cross--secllonal area of confined core concrete An~~ In a boundary column. 

5.6 Structural Requirements 

5.6.1 beams 

( 1) Sectional Shape 

Beam width shall be not less than 25 cm. In a yield hinge region, be;a.m width shall be not 
less than 114 times beam depth. 

(2) longitudinal Remforcement 

1) longitud mal reinforcement shall be deformed bars of size equalto or larger than 019. 
2) Tenslle reinforcement ratio in a yteld hinge region shall be not greater than 0.025 

including effective slab reinforcement. Ratio of total area of compressive reinforcement to that 

of tensile reinforcement shall be not less than 0.5. The tensile reinforcement ratio pt is defined 
as ratio of the total area of tensile reinforcement to the product of beam width and effective 
depth. 

3) Tensile reinforcement, as a general rule, shall not be placed in more than two layers. 

5.6.2 Columns 
( 1) Sectional Shape 

Mimmum dimension of column shall be not less than 40 cm. Ratio of section dimensions 
of long side to short side shall be not more than 3.0 in a yield hínge region. 

(2) Longttudinal Reinforcement 

Longitudinal remforcement shall be deformed bars of size oqual to or larger than 019. 

5.6 3 Structural Walls 

( 1) Sectional Shape 

1) Cross sectional shape of a structural wall, as a general rule, shall be of l·shape with 
boundary colwnns on both sides. · 

2) Thickness of wall panel shall be not less than 15 cm, and also not less than 1/20 of 
'clear height of the wall panel 

(2) Placcmcnt of Retnforccment 

1) Reinforccmcnt shall be dcfonncd bars of si1...e equal to or larger than DIO, and placed 
equal amount in the vertical and horizontal dtrecttOns. 
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2) Remforccmcnt shalt be placcd 111 doublc layers in a y1cld hmgc rcgion 

(3) Opening withi~ thc Walll'ancl 
lfan opcning must be placcd in a y1cld hingc rcgion ofwall panel, thc location sha\1 be al 

the centcr m w1dth, and thc Sli'C shall not afTcct the monolith1c bchavior ofthc walL 

(Commentary] 

(1) nus section menllons thc struciUral requircmcnts about the shape and the dimcns1on ofthe 
members, the size and the rcinforccment ratio, and etc. The requircments are not nccessarily based on 

the test or analytical data but based on an cngmecring expcrience and judgmcnt, and the cxarilple of 
the foreign design codcs, especially con<:Jdenng on the kcepmg ductility and !he easy construction 

(2) As for the w1dth ofbcam, its minunum w1dth ts 25 cm that makes casy to casi concrete and 
to place a shear reinforcement preventing buckling of a compression reinforcemenl, bond fa dure of a 
tensile reinforcement. The ductillty of a beam is so emphas1.1Cd in. th1s des1gn gUFdelmes because it is 
expected to form a yield mechamsm that it would be the bcst for the width of a beam to be as large as 

possible. • 
Sorne foreign codes have thc lim11a11on of a beam width lo make sure the anchoragc of flexura! 

reinforcement in a beam into a column. llut the width of a colwnn is usUally larger than thc width of 
a beam 111 the Japanese building construction and !he lon¡!•'-..;1inal reinforcement in thc beam is 
placed inside of the long1tudinal corner reinforcement iu the column at beam column joint, then there 

is no upper limit about the width ofbcam. 
The limitation of the beam width not less than 1/4 times the beam dcpth is al so from the view 

• ofthe ductility. Too ]arge ratio of a bcam depth !O a bcam w1dth would make sorne complicated prob
lems such as a member's buckling or an applicab1lity to a frame model Shear deformation woul~ 
affect on an assumptio~ of plam rcmainmg plam when a bcam span would be short rclatively to a 

beam depth. 
The shear span ratio should be takcn into account by the design in Chapter 6, so that there is no 

limit about thc shear span ratio on flexura! performance, and thus only the ratio of a beam width toa 

beam depth is specified in this secllon. 
(3) Column size should not be less than 40 cm, and the ratio ofthe longer sizc toa shorter one 

should not be larger lhan 3. In the case of a wa\1-column structure which has big ratio of the column 
depth lo column width, it would be necessary to dev1se an special arrangcment of lateral remforce

ment in order to confine the compressive 70ne as shown in Chapter 6, she3.r design, so therc is no 

lim1t about the shear span ratio of a column mthLs section. 
(4) The cross SC(;tional shape ofshear wall, as a general rule, allowed in this design guideline is 

of 1-shape The same thickness of a wall panel as the column width, whosc cross sectional shape is 

not of 1-shape, wou\d be allowed under the condition the column width should not be less than 40 cm. 
In this case the column depth m1ght be recognized as thc column width in thc transversc direction 
The mínimum rallO of a wall thickness to a wall panel height is largcr than that specified in thc 

curren! standard. considering that thc wall y1elds al its bottom end. 
There is no rcquircments about the shape and the dimensions of an opening in a shear wall llut 

these are spC(;ified in the curren! standard, and vert1cally or horizontally long opcning should be 
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avoided to maintam lhe monolith1c behavior and the flexura! capacity of a wall. 

(5) The nommal s•ze of longitud mal remforcement in a beam anda column should not be less 
than 019 to preven! the compression reinforccment from buckling. Assuming that the y.raho (the 
ratio ofthe amount. cif compreSsion steeiS to thc amount of tensile steels) is equalto 0.5, and the most 
severe combination of reinforcement and concrete strcngth, the tensile reinforcement of a beam could 

yield up lo p1 of 3.3%. However, in ordcr to preven! spalling of cover concrete ora compression yield 
of reinforccment, the tensile reinforcement rat1o m a beam, includmg the tensile reinforcement of a 

floor slab, should not be more than 2.5%. Where p1 is given by the ratio of the tensile reinforcement 
arca to the arca of a beam width muhiplied by an effective beam depth. An adequate lateral reinforce- · 

ment same as required in special hinge region specified in Chapter 9 is recommended to be provided 
in the case that p1 is more than 2%. 

A large tensile remforcement raiJo might cause not only toa poor nexural duchlity hut also toa 
bond failure, so that the adequate reinforcemcnt is requircd according to Chapter 6. 

As for the column there is no limll on p1, because of column is usually 1.0. llowever, the large 

tensile reinforcement ratio p1 would result in a bond splitting failure as in the case of a beam. 
Previous researches show that a bond splitting failure would likely occur ip. the case of Pt of more. 
than 1%. Then Pt of a column with yicld hingc would be designed to be less t~an 1%. 
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CIIAI'TER 6. DESIGN FOR SHEAR AND BOND 

6.1 Scope 

The provisions of Chapter 6 shall apply for destgn of members subjected to shear as 
fo\lows: 

( 1) design to ensure shcar strcngth of columns, bcams and structural walls; 
(2) destgn to ensure deformation capacity of yteld hinge regions of the members subjected to 

shear; and 

(3) design lo preven! a bond sp!ttting failure a long the longitudinal remforcement in columns 
and beams. 

[Commentary] 

The provisions of this Chapter should apply for the shear design of !he non-hinge regions of 
columns, beams and structural shear walls, and for thc ductility design oftheir hinge regions. Design 
for the bond applies for columns and beams in the yield mechanism assuring design. 

6.2 Destgn Method 

6.2 1 Basic Princtples 
In the shear design, the reliable shear strength of al\ membcrs shall be greater than the 

design shear in the y¡e\d mechams'!' ,assuring destgn, and the defo~mation capacity of planned 
yield hinge reglons sha\l be greater "ttlan the assuring defonnatÍon of member. In columns and 
beams, the splitting bond strength of longitud mal reinforcement shall be greater than the bond 
stress associated with design acttons in the yield mechanism assunng design. 

6.2 2 Strength ofShear Reinforcement 
The strength of shear reinforcement shall be the material strength for the reliable strength 

calculation. 

6.2.3 Structural Requirements 
Lateral reinforcement shall follow the provisions in Chapter 9 in addition to the provisions 

ofthis chapter. 

[Commentary] 

The strength of shcar rcinforccmcnt uscd for the shcar design is deterrmned by the material 
strength for the rcliable strcngth calculation. 1t should be, however, not greater than 25 times thc 
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comprcssive strcngth of concrete a8 . Thc cquations to cvaluatc shcar strcngth of mcmbcrs proposcd 
herc 1naflcr can give the calculated rcsults in good agrccrncnt with thc crnpirical rcsuhs, whcn substL

tuting the strength ofrcinforcing bars of25 time-. Gu for thc matenal strcngth ofshear rcinforccrncnt 

that is greater than 4,000kgf/cm2. Within this guidelines, when thc material strcngth of shear rem

forcement excecds 25 times a8 , the strcngth of shear rcmforcement uscd for thc shear dcsign shall be 

replaced by the value of 25 times all. 
When using such a high strength stccl, its bendmg performance should be cxamincd m accor

dance wLth the JIS-Z 2248 (Test Method for Aending Performance of Metallic Material) to preven! a 

brittle failure al the bend corner. And sufficicnt extension length beyond a hook is requrred when the 

135 degree hooked bar anchorage is used for anchorage of a high strength shear reinforcemcnt 

E1ther the sena! spiral or closed hoop worked by welding is recommended to develop lhe full capac
ity of a high strength mater1al In th1s case, thc welding joint should be provided with greater 

strength than the specified yield strength ofthe base material 

6.3 Shear Strength ofBeams and Columns 

6.3.1 Strength Equation 
Reliab\e shear strcngth V u of the beams and columns shall bC' cilculated by Eq. (6.1 ). 

When PwO"wy is greater than vcra/2 , p,,Pwy shall be rcplaced by VCfg/2 

where 
lal19 =-J(V0)2+1 -VD 

~ = (11 +cot2$ )pw<>wy)/(vas) 

b· width ofthe section; 

D: overall depth ofthe section; 

j 1: distance between the top and bottom bars; 

L: clear span of the member; 

a9 : compressive strength of concrete; 

awy: strength ofthe shear reinforcement not greater than 25 a8 ; 

p.: shear reinforcement ratio; 

v: effectiveness factor for the compressive strength of concrete, and 

' : angle of the compressive strut in the truss mechanism. 

6.3.2 Coefficients for Mcmbers without Planned Yteld H11: .. :e-~ 

Effectiveness factor for the compressive strength of concrete 

given by Eq (6.4) for the members without the ph::""d yic:d hinges. . . 
vo=0.7- asnooo (<Js in kgf 1 cm2) 
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(6.1) 

(6.2) 

(6.3) 

v shall be rcplaced by V0 

(6.4) 

Thc valueofcot ~shall be thc mmimum dcfincd in Eqs (6.5) through (6.7). 

cotlf' = 2.0 (6.5) 

cotq, =J 1 1 (D tan O) (6 6) 

(6. 7) 
'-------------_______________________ _) 

[Commentary) 

( 1) Shear strenglh of columns..J~nd beams 

The prcdiction for the shear design in this scction is fundamentally based on the lqwer bound 

theory of plasliCLiy [Rcfs 6.1-6.4] Superposillon of the truss and arch act10ns is introduced in 

modeling oflhe shear resisting mechanism. Assumed plastic condition are those; (1) the total diago

nal comprc~sive stress in concrete generated by the combined truss and arch actions reaches the 

stress at the yield pomt of concrete, and (2) the stress in shcar reinforcement.reaches the stress al the 
yield point ofshear remforcement. 

The effcctiveness factor, V0 , in Eq. 6.4 proposcd by M. P. Nielsen [Ref. 6.1] is used in deter
mining the stress at the yield point of concrete. Th~ stress at the yteld poi ni of shear reinforcement is 

given by the matenal strength for the rehablc strength calculation ofmembers. However, it should be 

nol greater than 25 O"o, beca use the equations lo calculate the shear strcngth described in this guide

lmes correspond well to the test results by using 25 ILmes a 8 for the material strength of shear rein

forcement for specimens whose shear reinforcement strength is grealer !han 25 times u8 . 

Only the balance between externa! and mternal shears is considered. 1t indicates the assump-. 

tion that the flexura\ reinforcement has sufficicnt strength to assure the truss and arch mechanisms. 

The first term iñ right-hand side of Eq 6.1 represents the shear force carried by the truss 

mechanism as shown in Fig. C6.1, and the second term indicates that carried by the arch mechanism 

as shown in Fig. C6.2. 

The shear force carried by the truss mechanism, Y11 assuming the yield ofshear reinforcement 

is described by Eq. C6.\ (Refer to Fig C6.1 ). 

(C6.1) 

Concrete stress in the compress10n strut of analogous truss, cO"to is given by Eq .. C6.2 from the 

equilibrium condition of an mfmites¡mal stringer element shown in Fig.l.(a). 

(C62) 

The dtffcrence betwcen vaR and ca1; 1 e, (VO"!J-c0'1), contributes to the arch mechanism when 

cO't is smaller than van 1 hci.Jiffcrcnce nf anglc of concrete struls between the arch and truss mccha

nisms is 1gnorcd hcrcin for simpiLficatton The shcar force carried by the arch mechanism, Ya, is 
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given by Eq. C6.3 based on thc lowcr bound ofthe thcory ofplasticity (Rcf. 6 1] 

(C6.3) 

where 

(C6 4) 

Thc shear strength of mcmbcr, V u• is given by adding strengths in Eq. C6.1 and Eq. C6.3. 

(C6.5) 

Replacing ((\+cot2¡p)pwawy}fva9 by fJ, Eq 6.1 is obtained. Anglc ¡pis !he angle of thc 

concrete compression strut to the axts of mcmber at the truss mcchanism. The value of cot~ should 

take the minimum given by Eqs. 6.5, 6 6, and 6.7 
Equation 6.5 gives the allowable maxtmum value of cot¡p to assure appropriatc aggrcgate intcr

locking a long a diagonal crack [Ref. 6 5], and Eq 6.6 gives ,P value lo gel maximum of V u in Eq 6.1. 

Equation 6.7 is derived from the condttion that v aa cquals cO't- The Eqs. C6.6 and C6.7 are dcrivcd 

as follows: 

(C6.6) 

cotq.=Yvo[\/pwOwy- f (C6 7) 

L 
P.P., 

j 1 cot~ 

a) Analogous truss mode\ 

Slinup force~~ dx~ Strul force 
PJ'wy bd.,; l'c b sin ~d.'t 

Requitcd bond ron:e cO. 'J---: 
p,,.Owv b cot $d.,; , '( s1n4d:< 

b) EquWbrium of an infiJiitesimaJ stringcr clemcnt 

Flg. C6.1 Truss mechall~~tm. 
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Fig. C6.2 Arch mechanism. 

Equations m this section are cstabllshed by using the value of cotf/1 giv~ng the maximum shear 
strcngth under the condition that cot~ should not be greater than 2, and thc concrete stress of the 

compression strut at thc truss mechamsm, cG1, should not be greater than eiTective comprcssive 

strength of concrete, v aB. General charactensllcs of the destgn equations in thts section are illus

tratcd m F1g. C6.3 '. 

The limitation of shcar reinforcement to the shear strength is given for the case that all shear 

forces are carried only by the truss mechanism with the angle q, of 45 degree (cot?=l ), and r:Gt equals 
va8 When cG1 equals v0a 8 , Eq. C6.7 is obtained. Substituung Eq. C6.7 to Eq. C6.1, and taking its 

differenhal by PwGwy• the peak value Y1.mu is obtained as Eq. C6.8, where, PwO'wy is 0.5vo8 and cot¡p 

is unity 

Y 1,m:u .::: b j 1 voof2 (C6.8) 

The effectiveness factor of the compressive strength of concrete, v0 , becomes smaller with 

increase _ofthe compressive strength [Ref. 6.1). Equation 6.4 takes this tendency into consideration. 

Within th1s guidelines, two methods of prediction for calculating the shear Strength are 

proposed in the W.G. on Shear Design (Task-committe organizcd for works for this chapter); the so

named A- and B-methods [Refs. 6.6-6 9}. Both the A- and B-methods are based upon the plastic 

theorem in the limlt analysis, wh1le are derived from the diiTerent concepts concemmg empírica! 

equations for shear design introduced in the previous sections. Through discussions within the 

Committee, the A-method is tentatively mtroduccd as the prediction method proposed within this 

guidelines. In the commeiltary hercm, the B-mcthod is introduced as well the A-method for a possi

ble and wide use ofthe B-method 
Both the A- and B-methods are based upon stmilar concepts with each other superposing the 

truss and arch mechamsms 'I11e differences ofthc methods can be summarized in the values oftanO, 

cotrf¡ ami V0 as listed in Tahle C6 1 

-81-

---·~------~-------~----------------··--~-, 



TABU: C6.1 COI-:FFICit:N I"S IN TIIE A- AND 8-Mt;TUODS 

A-method B-method 
------- ----- --· ··--. --- -·------ -------------- ------

tan O 

cot,P 

v, 

,¡ (1)1)/ + 1 -lJD 

1 O~cot~2 O, and srnallcst 
value among thc following thrcc 

20 
J J(Dt.mO) 

Jva l(p a ) - 1 
B' "' "'Y 

0.7 - cr B/20(X) 

,¡ (2M/VD)2 + 1 -2M/VD 

l. O 

(2M/VD + 1 )/4 
___ ¡ ________________ _ 

M bcndmg momcnl at lhc criucal section 

V: shear al the crittcal scclton 

D: dm1ension ofthe total scction 

In lhe A-melhod, the value of cot4l that fa\ls m the range of one and two is given on the condi

tion that the truss mechamsm assoctated wtth sorne amount of shear reinforcement could carry the 

maximum shear force. While, in thc B-mcthod, thc value of cot4l is f•xed to be 1 O on thc condition 

that thc concrete stress of thc comprcss10n slru! in the lruss mechanism assoctated with sorne amount 

of shear reinforcement takes the mmimum stress 
The shc.1.r strength prcdtctcd by the A-method 1S always greater than-that by the B-method if 

the same stresses at the yicld pomt of matcnals are used, and the moment distnbution within the 

member is has anti-symmetnc. Based upon lhe lowest theorem, the A-method would estimatc a real 

shear strenglh rather than the B-method 
Both the A- and B-methods estímate greater shear strengths !han those obtained from the test 

results when v is assumed lo be unity. Because the compressive strength of the cracked concrete 

m•ght be smaller than that of the concrete without cracks, and concrete does not show an ideal elasto

plasttc behavior, 11 JS necessary to introduce the concept ofreduction factor for the concrete strength. 

In both methods, the shear force carried by lhe arch mechanism, in Üther words, !he contribu

tion of concrete to thc shear strength, is varied associated with the amount of PwC1wy• whtle w¡thin the 

empírica\ equations for the shear strength introduced m the previous sections it is taken constant. 

Thts characteristic evidence that the shear force carried by the arch mechanism decrcases in accor
dance w1th the increase ofpwC1wy is reported in the \ilerature [Ref. 6.2], and also be vcrificd by the 

F.E.M. analysis (Refs. 6 10 and 6.11}. 
In the A-method. v takes the value of (0. 7-a8 /2000), while m the B-method v takes unity in 

general cases, wh1ch in sorne cases depends on the ratio of 2M/VD as hsted in Table C6 1 in order to 

take the variation within the test results into coosideraiLO~. The value v in thc B-mcthod takcs the 

value withm O 5 and 1 O 
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Gcncr<!l charactemtlcs ofthe A-method are illustratcd m F1g Có.3' In the A-method, the cotcp 

value is kcpt 2.0 unttl the p..,. a,~~· value reachcs O 2v0 0ü, and both the lruss and arch mechanisms ex 1st 

up lo thts pomt Beyond this limtting pomt (point B tn Fig. C6 3'), the arch mechanism does not 

exJst, and all shcar forces should be carncd only by the truss mechamsm. The shear force carried by 

the truss mcch<mism can be increased bcyond thc point B up to its maximum value of 0.5bj1v0
cr0 , 

beéause of change of the anglc of the comprcss1on concrete strul (1/1=26.6 to 45 degree) Whi\e, in 

the B-mcthod, lhc angle of cp is ftxcd to be 45 dcgree so lhat both thc truss and arch mechanisrris 

extst, and V u versus p..,.crwy shows a linear relatton unid PwC1wy rcaches 0.5V0 CT0 , and al the inaximum 

point ofO 5bj1V0 C18 the shear force carried by the arch mcchanism becomes zero The shear strength 

are diWcrent bctwcen m thc A- and B-mcthods bccausc thcy use the diWerent v0 values The she~r 
strengths predictcd by the A- and B-methods corrcspond wellto each other without \arge difTcrence 

within the range ofp.,.cr"Y commonly uscd in the design. 

~ üm..it of shear capacity 
b j¡ 0.5 V(}¡J 

Noh 
actioD 

Only truss action 

1.0 

e 

Fig. C6.3' General characte.-lstics of design equation. 

Under a conservattve judgment, the A-method, which gives less prediction of shear strengths 

than the B-method, is adopted as the shear design equation in this section. Discussions necessary on 

the validity ofboth methods are summarized mthe followings. 

Both thc A- and B-methods do not considcr the efTcct of the axial forces. This is an issue to be 

exammed m the future 

(2) Valtdity ofthe equalton for !he shear strength 

lest results for the shear strength of columns and beams [Refs. 6.13-6.26] are referrcd for vcri

fication of the shcar des1gn equatton adoptcd 10 thts section. These test specimens are limited to 

thosc wllh dcformcd bar<> as flexura! reinforcemcnt, since the truss mechanism nccds sorne bond 
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snength bctwccn rcmforcing bars- and concrete And al so all .spccirncn havc not t.:n~ilc ax1al forccs 
(N20) and cross scct1onal arca are largcr than 400cm 2 Vanablc.s 111 !hose test spccuncns are hstcd in 

Tablc C6 2. 
TARI,t; C6.2 \'ARIARI.t:S IN TIIE n:s 1' SI'ECIMENS 

Comprcssivc strcngth of concrete O"¡¡ 165 -629 lo..gflcm2 

Tension remforcernent rat1o.p1 0.39-3 21 % 

Shcar rcinforcemcnt rat10 Pw 0-2 44% 

Y1eld strengt~ of shcar_~mfo~c~n~~~~w~ ~---- -l---=-~0~~~00 kgf/c~~----
p ... awy 0-191 kgf/cm2 

------ ------ ~--- --·--
A;~~;mlload leve! rJo=N/(bDau) 0-0 732 

-------

Correlat1on betwccn the test results and calculated oncs using !he A-mc!hod 1s plolled in Fig. 

C6.4. VertJcJ1 and hor11ontal axcs represen! Vmu/Yr and VufVr. rcspCctively. The value Vmu IS 

expcrimcntally obtaincd thc shcar strcngth of test spccimcns, ·v; iS thc shcar force at thc calculated 

nexural strength, and V u is the calculated shcar strength by the 1\-method Thc valuc Vr is obtamed 
bascd on the Bemoulh-Euler's assumption (thc assumption that thc p1ane section remams plane after 

bcnding) and using real strcngths of steel and concrete. Thc rcason why thc axes as shown m Fig. 
C6 4 are chosen is to confinn the fact that reportcd shcar .strength of thc test spccimcn.s reachc.s sorne 
limtting strength, wh1ch is determmcd frorn the flexura! capacity of the spccimcn [Rcf 6 17] The 

specimen plotted m the zone bctween V ma.IV r less than 1 O and V jV r greatcr than 1.0 wcre reportcd 
to be failed in nexure. TI1erc are fcw spcc1mcns that have less strength than the calculatcd strength in 

· the range of V ufV r less than 1.0 Among 77 specimcns covermg the range of vana bies listed in Tablc 

C6.3 whose V m•~/V rare less than 1.0 with shear reinforcemcnt, the mean of V ma~IV" and its devia
tlon are 1.33 and 18.5%, respectively These va1ues are obtained exc\uding spec1mens which have the 

VmuiVu ratio 1ess !han 1.0 and those which are predicted lo reveal bond fa11ure in accordance with 
the sect1on 6 5 in this chapter. As for spccimens with high strength steel [Refs. 6.25 and 6.26), thc 

mean of VmaX!Vu and its deviation are 1.41 and 17 .9%, respectively. 

TABLF. C6.3 VARIABI.F.S OF THE SPECIMENS ."Ail..ED IN SJIEAR 

-~_1~---·----·-Shearremforcementratio·pw 012-113'% 

Y1eld strength of shear reinforcemcnt aw_~ ---·-- --2=~~~~-2_2? ~~~~:~ __ . ·---~ 
p.,...a.,.Y 3.16-159 kgf/cm 1 

---------··------·-~-

-1!4-

Tite plast1c thcory uscd in this des1gn guidchnes does not consider the ax1al force effect. When 
an axial force 1s small, 1ts effect 1s rccognized cxperimcntally, which is considerably significan! for 
mcmbers without shear reinforccment, while the shcar strengths ofthe specimens with sorne amount 

of shear reinforccment are recognized not to be affected significantly by axial forces. As shown m 
Fig. C6 4, thc safety margin g1ven to the shear strength detennined by the shear design equation are 
almos! constan! w11h various amounts ofaxial force. Therefore, it is concluded that the effect ofaxial 
forces is not mtroduccd w1thin thc cquation. 
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.-!g. C6.5 Verlflcatlon ofthe design equatlon In lhe A-Method. 

(3) In the case o( a membcr with so lid circular section 
The shcar design method for members having sol id circular cross section has not been estab

lished yct based on a plastic analys1s, and few test data can be obtained. For the time being, the 

following mcthod is rccommended in this gUidelines Shear design for a member with sol id circular 

sect1on is pcrformed as a membcr with squarc scction ofthe same cross sectional area. The reduction 
factor of the shear reinforcement ratio of0.785 (ro'4) is prescribed, since the effect of shear reinforce

ment on the circular shape 1s rcported to be lcss than that on the rectangular shape [Re f. 6.39]. 

-85-



6 3 3 Coefficients for Mcmbers with Planncd Y1cld llingcs 
(1) For thc y1cld hinge rcg10n dcfmcd in Scct1on 9.2.3,thc cfTcctlvcncss factor. v. shall be 

given by Eq (6.8) Valuc of cotl/l shall be thc srnallcst valuc gtvcn by Eqs (6 6), (6.7) and (6.9) 

Howevcr. the value {3 in Eq.(6 3) shall calculatcd usmg thc valuc of cotlfl for a non-yicld hmgc 

regton and thc valuc of p.,. awy for a ytcld htngc rcgton ofthc mcmbcr. 

v=(l 0-15 Rfl) \'o 

= 0.25 V0 

cot¡fl = 2.0- 50 R11 
"lO 

for O<Rfl:5"005 

for 0.05 < R11 

for O<RP:5"002 

for 0.02 < R11 

(6 8) 

wherc Rp denotes 1hc rota~ional anglc at the yicld hmge rcgion assoctatcd with thc assuring 

deformation of thc mcmbcr 

(2) Strcnglh calculauon of a regton outsidc of the planncd y1eld hinge regions shall use the 

effcctive factor givcn by Eq (6 8). "lhc valuc of cotrf! slwll be lhe smatlcst value given by 

Eqs (6.5) through (6 7) Thc valuc nf f3 shall be that used for the yield hmge rcgion 

[Commentary] 

The deformation capacity ofyicld hmge is g•ven by assuring both thc curvature ductility al the 

c'ritical scction and the shcar mechamsm. Thc fonncr onc is assurcd by limit ofax.ial force.lnevenl

ing buckling ofcompression stccl and appropnate confinemcnt as provtded in Chaplers 5 and 9 In 

arder to assure lhe shcar mcchanism, this design gUidelinc gtves thc strcnglh margin to concrete 

compression strut and changcs the anglc of 1russ mcchanism according to lhe requircd deformatton. 

The larger amount of lateral (confinemcnt) reinforcement, re<:¡ .:-~d by maintaimng etther curvature 

ductiltty or shear mechanism, are aclual\y arranged in members. 

To prevent shcar failurc at yicld hinge reg1on, (~~ effcct;·, ~;.ess factor of compressive strcnglh 

of concrete, v, and compresston strut anglc in truss mechamsm, 4J, are given as the function of 

reqUired rotational angle al hinge region, RP. by Eqs. 6 8 and 6.9. Figures C6 5 and C6 6 show lhc 

relationships of cot((¡ and R11, and of v and Rp, rcspcclively. Thcse relattonshíps are based upon the 

concept that comprcss10n strut angle mlruss mcchanLsm, rf!, increases up to 45 dcgree duelo the loss 

of aggregate interlocking m post yield range , and final shear fat\ure of membcr subjected to bend

ing-shcar forces would occur by crushing the concrete compression strut [Ref. 6.46] In pracl!cal 

design, sorne strength margm against thc des1gn shcar force of hinge region are indtrectly given to 

shear reinforccment and concrete compression strut according to lhe requircd rotational anglc, RP 

Design mcthod for ductile mcmbers describcd in this chaptcr gLVcs different amOunt of shcar 

reinforcemenl for hinge region and outside hmgc rcgion in a member, rcspectivcly As iJlustratcd in 
F1g. C6 1\',lhe angle ofconcrete strut oftruss mechamsm. r/1. changes gradually m a transition zonc 

from htnge region lo outsidc hmge region (Zone BCGF in Fig' C6.11'). llowcver, il should be 
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noticed that maximum compressiVe stress m concrete would occur at point C in Fig. C6. 11' bccausc 

higher lateral stress by shear retnforcement in htngc rcgion and lower inclination of concrete strut m 
outsidc hmgc rcg10n. Thercforc, in the calculation of {J in Eq. 6.3 ({J is a cocfficient indtcating the 

leve\ of compressive stress in concrete dueto truss mcchanism), PwCTwy in hinge region and cotl/l in 

outside hinge reg10n should be uscd. The combinat10ns of cach coefficient to be used in the design 

are summanzed in Table C6.4. 

COl~ 

o 0.01 0.02 O.QJ 0.04 

Rp in radian 

Flg. C6.10 Relallonshlp between the guaranteed hlnge rotatlon RP and cot~ 

Fig. C6.11 Relationsh\p between the guaranteed hlnge rotatlon R, and v. 

-87-



V1 ~( P..P....,\.n~ ( P,.O .. )ooL1ode 

++++++++ ++++++ 
A B C Upper stnnger D 

(,o,~~~~::(,o,)00"''' 

Regían 

Hinge 
region 

Outside 
hinge 
region 

E F I..ower stnnger G JI 

tttttttttttttttttttttttttttt 
J ( P..P....,>t..n.IIC l 1 ( p .. o..,JouL1tde v, 
¡+----- UD 

V 

Design hillge region 

··ig. C6.11' Truss mechanism of a ductlle member. 

TABU: C6.4 VALUES OF v, cotl;& ANO {J USEO • 

IN THE UESIGN OF llUCTII.Io: MEMHio:RS 

------
eme,; in Eq 6.1 /3 

0<~<0.05 Smallest onc of 
cotF2-SORP R,.:-;o.02 

~(col1~ 1 lPwhu.¡vrrB 
where cotf is the smallcst one of 
cot4F2 

v=( -15Rp)V0 

=1 · 0.02<R,. 
O.OS<Rp cotlfF=j1/(DtanO) 

v=o 25v0 
cotcp =Fv<i1/(P w(J wy) ·1 

co1Fj,I(Dian9) 
col~ =.J;,v~.,-.¡,;.(pc---ccrc-)'-'1 w wy 

--~ 

Smal\est one of 
ditto cot;=2 ditto 

cotFj/(Dtan(/) 

COl~ =.Jvcr B/(p a--¡:T w wy 

Pw: shear reinforcement ratio in the hmge region 

Note : Different amount of shear reinforccment are arranged in the hinge region and in the 

regton outside the hmge region 
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Corrclation betwccn test data (Refs 6.29-6.34] and predicted results are shown in Ftg. C6.12. 

Specimens whtch showed bond splitting failures are excludcd Vertical axis indtcates experimentally 

observed member rotal ton angle at ulllmate state and horizontal axis indicates theoretically predicted 

available mcmber rotation angle. Ulttmate angle of specimens are defined as the angle at 80% 

strcngth aflcr peak load on experimentally obscrvcd loud-dcfonnation diagram. Calculated member 

rotal ion angle is obtamed by addmg the contnbution of predicted hinge rotation Rp and the member 

rotation angle al ytclding dcfined in [Ref 6.49). Ductility capacity might be predicted by the method 

described in rhis secuon cxcept for members subJected to extremely large axial force. Equations 6.8 

and 6.9 assure the rotation at yield hmge, so that length of hinge region and deformation other than 

of hinge region are necessary to get meinber's drifl. From the point of conservative judgement, the 

rotation at yield hinge, Rp, could be usell for member's drifl. 

X 

6 

V 
• ~ 

• •• V 
;. ~ 

X • 
2 

_;__ ~ 
JY' 

,2 • 
The~·rcitcally aS!iured member 
rotation angle ( x 10·• rad.) 

6 

.. ... ,fia. 
o ..... o 
i:J. O< ,.:¡;-t 
V *<"o:IOi
X t<"• 

Flg. C6.1l Verlncatlon results of ductlllty. 

On the other hand, shear design of ductile member can be conducted by using v and cot¡p given 

for hinge region in Table C6.4 regarilless ofhinge and outside hinge region. This gives uniform shear 

reinforcement across the member. In this case, the compressive stress in concrete dueto truss mech

anism becomes smaller and compressive stress m concrete due to arch mechanism becomes higher 

than those in the design method accordmg to Table C6 4, and it results smaller amount of shear rcm

forcement in hinge region and larger amount of shear remforcement in outside hinge regton. 
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6 3 4 lnclincd Shcar Rcinforccmcnt 

When thc mcltncd shcar rcmforccmcnt ,., u:-.cd, thc shcar given by Eq (6 10) may be addcd 

10 the shear strcngth. 

(6 JO) 

where 

A
1 

· sectional arca of mclincd reinforccmcnt, 

a
1

y· yield strcngth of mchncd reinforccmcnt, rtnd 

O.: anglc bctwccn tnchncd rcinforccmcnt ami mcmbcr uis 

Arca A1 may mcludc both tcn<;ion and comprcss1on rcmforccmcnt if thc inclined rcin

forccmcnt is placed d1agonally across thc mcmber, otherwise, thc arca pf incl1ned reinforccmcnt 

in tenswn sha 11 be u sed. 

{Commemury] 

lnc\mcd shcar rcinforccmcnt in yicld hmgc rcgion shown in Fig 6 9(a) have bccn uscd as a 

bcnt remforccmcnt, and thcy can carry thc shcar force by the shear componen! of thc1r tcns1on forces 

Shcar force givcn by Eq 6 10 would be addcd 10 thc shcar strength given by Eq 6 1 Such a mchned 

shcar reinforccmcnt is effcctivc on thc case that thc melastic !ensile stram of longitudinal rcinforce

mcnt 1s accumulated due to many cyclic bcndmg a~lion, and lhcn sliding shcar fallure occurs due lo 

full crack opcning at beam crit1cal scction. Thc inclmcd angle lo member axis, howcvcr, should be 

ranged from 30 to 45 dcgrce Safcty check for bearing stress of concrete inside the bcnt corncr, and 

thc contribution of inclincd rcmforcemcnt on the flexura! strength al yicld hingc should be cons•d

ered as well as providing cnough embcdmcnt lcngth. 

The so-ca\lcd X-shaped reinforcement arrangcd d1agonallv across thc mcmbcrs as shown in 

Ftg 6.9(b) are known to be efTective on shear strength, expenoilentally and thcorctically (Refs. 

6.35-6.38). Steel arcas of both tension and compression might br; r-nuntablc as the stccl arcas uscd in 

Eq. 6.10 This X-shapcd rcinforcement could contribu1c lo flexura! strength as well as lo shcar 

strength. And X-shaped reinforcement does not nccd bond mechamsm for its shcar rcs1sting mccha

nism, then check for bond strcngth m1ght be done to lhe residual parallel flexurál rcinforcemcnts. 11 

is possible to avoid bond splittmg failure using this X-shaped rcinforcement. Thc X- shaped rein

forcement could change lhc failurc modc of the mcmber wilh itself from shcar failurc mcludmg 

bond splittmg failure to flcxure fa1lurc undcr any conditions, and make even thc membcrs subjected 

to large bcnding momcnl and shcar very ductile Dctails are describcd in Refs. 6 35 lo 6.38. 

The mcmbcrs with mclmcd rcinforccmcnt ~hould be designcd as stirrups or hoops c:~rry a part 

of shear force. The ratio of shcar force carricd hy slirrup or hoops should be dctcrmmcd carcfully 

accordmg lo prev10us test data and research, and shcar force carried by inclincd rcinforccmcnt 

should not be overestimatcd. In thc Ncw Zealand codc (Ref. 6.48], il is recommendcd that sllrrups or 

hoops should carry atleasl one-third oftotal shear force. 
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8x=30- 4 5 deg. 

Xt 
Only lensiOn bar is effective V 

Fi2. C6.14 X-shaped reinforcementln the hinge re2lons. 

- . V 

Ct 
M 

Both tension and compression bars 
can be counted for shear and Oexure 

M 

t) 
V 

Fig. C6.15 X-shaped reinf~rcement placed dia2onally across a member. 

,..-------------·----·--------, 
6.3.5 Mmimum Amount of Lateral Reinforccmcnt 

Mimmum shcar rcinforccmcnt ratro shall be 0.2 pcrcent in all beams and columns. 

6.4 Shear Strength. of Walls· 

6.4.1 Strcngth Equation 

Rcliable shear strength V" at cach story of a wall shall be calculated by Eq.(6.11) 

P~<Ysy is greater than V<J9/2, p~a~y shall be vcrn/2 

(6.11) 

whcrc 

(6.12) 
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t.,.: th1ckness ofthc wall panel. 
h.,..: height ofthe wall, wh1ch may be t<1kcn a'i thc mtcr-s1nry hcight; 

J.,..b: equivalen! w1d1h ofthc wall panel m thc truss mecha111Sm (~ce Clausc (,.4 2), 

1..., eqUivalen! wadth ofthc \l:all panel m the arch mcchant.~m (scc Clau<iC 6 4 2), 

a0 · comprcss1vC strcngth of concrete, 

a~y: strcngth of shear rcinforccment "'11hm thc wall panel nnt grcatcr than ·1000 kgflcrn 2: 

p
5

• shear rcmforccmcnt ratio w1tlun thc w:~ll panel; 

v: effectJvcness f.1ctor for thc comprc<;sivc ~lrcngth ofconCictc, and 

~- angle of the comprcssivc the strut in truss mcchattJsm, and cotrf¡ =-1 O 

{Commentary) 

( 1) Planned yield hinge mechanism 
Thc prov1sions in this section should apply for thc de<;ign of o;hear wall that carric<; lateral 

force Failurc mode of shcar wall should be ncxure w1th yicld hinge al thc hottom cnd, and thc 

dcs1gn of shcm wall should follow thc ncxt provlslons to preven! shear ft~ilurc. F;ulurc modc of lift

ing-up of a foundation m1ght be atlowed 1f shcar wall has enough strcngth rn;ngm against shcar fall-

u re. 
The yielding mode of liOing-up o fa foundatton is thought to be al so ductile for a shcar w.lll as 

wcll as nexural yielding of a wall rlexuml yicldmg of foundat1on beamo;, mo;tead of llc'<ural y1cldmg 

at the bottom end of the shear wall, would be dcs1rable if possible, hecausc thcre "'ould he httlc 

damage on shear wall Of course, ductilaty of foundation he::un and foundat1on llsclf are rcquircd 

instead of that of shear wall, cspcclally soil and pdcs in cornprcssion s1dc should he dco;1gncd carc

fully to assure enough strength and ducttlity Shcar force of wall w1th p1lc foundat1on hao; a poss1h1l1ty 

to become larger than that ca!culatcd at assur:mcc design stagc duc to the undctermmcd pulling out 

strength of piles In the case that lifting:up mcchanism camcs a large part of thc hon10ntal shcar 

capacity, there is a room to be d1scuso;ed about the dcsign shcar cocfficient, ifthc deo;1gn shcar coeffa

cient is the same as that in the case of nc'<ural yaeld, becausc liftmg-up mechamsm d1ssipatc few 

energy. As for liOing-up mechanism,therc are many problems to be madc clcar tu get des1gn ¡;ritcna 

(2) Design shear 

Design shcar would be obtained, according lo Chaptcr 4, based on the shear force al y1cld 

me:chanism with the overstrcngth of y1cld hingcs and magmf'led by the dynam1C ampliftcation factor 

In calculation of design shear force for shear wall, fol\owtng pm~ts should be taken care addmg on 

the "Commentary" in Chapter 4. 

i) Stattc shear is affected by not only the overo;trength of shcar wall, boumi<lry bcam'i and trans

verse beams, but also the overslrength of bcams tn other part of a structurc lt l'i ncces~ary to 

analyze the total structure considering shear transfcr through noor systcm, i e , it is not cnough to 

analyze only a part includmg shear wall. 
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1i) Whcn lifling-up mcchanism 1s assure(lthe uppcr strength of foundation and foundation beams 

dircctl)' affcct on the strcngth of this mcchamsm, howcvcr, the ovc~strcngth of pulling out 0 ( ptles 

could not be estunated cxactly, then IIIS rcqturcd to set emm&h safcty margm to their strength At 

thc prescnt time, ti IS conscrvat1ve and dcsirable lo designate the force at nexural yiclding ofshear 

wall or thc ~trcngth at tcnsilc yacldmg of vertical rcmforccmcnt in thc pilcs as thc desagn she~r 
iii) "!he additmnal story shcar force duc lo thc dynam1c cffcct has a tcndcncy to be carricd mostly 

by shear wall, nnd thcn 11 1s conscrvative ami dcs1rablc lo assume all addittonal story shear would 

be carric<! by shcar wdll Vcrt1cal and hori,;ontal rcmforccmcnt tn a shear wall would be arr3nged. 

bas1cally cqually, .thcn adcquate remforcmg arrangement is necessary befare the calculation of 

dcsign shcar force for thc ac;surancc design." because flexura! strength of wall tS also affected by 

vertical remforccment. 1 he des1gn shcar force for shcar wall (cxcept for cantilcver typc wall) ts 

not proport10nal to nexural strength, o;o that :1 larger amotlnt of vert1cal reinforccmenl than that 

requircd 111 the design does not matter at many cases. Bui in thc severe d~sign case for shear, it is 

necessary lo assurc rcasonable remforcing arrangemenl accordmg to desrgn demand. lf strcngth of 

shear wall would be short, 11 ts desJrable to make wa\1 panel thicker or to use mclinM reinforce

mcnt mstcad of mcreasmg shenr remforccmcnt in wall panel. 

(J) Equatmn for shear strength 

Equation for shcar strcngth of shear wall is derived based on the same concept [Rcfs. 6.50, 

6 51). plast1c theory, as uscd for shcar strcngth of hcams and columns, where shear force tS trans

fcrrcd by truss and arch mccht~nistm, and the strength of vertical stecls is assumed to be infmite. 

Shear destgn of shcar wall m1ght be done by each story The d1fferences from the equations for 

bcams and cnlumns are following: 

i) Strcngth ofshcar remforcemcnt should not be greater than 4,000kgf/cm2, because there are no 

test data usmg h1gh strength shear rcmforcement for verifica! ion of this equation. 

ti) Angle in truss mechanism takes bctter one which is dctermmed in A-method (cotf52.0) or B

method (cotFI O) to gel a good correlation Wtth test data. 

iii) Effecltvencss factor for compressive strength of concrete that assurcs deformation capacity is 

ncwly given considering test data. 

iv) Arca of boundary column is laken mio account as the equivalen! length of wall in arch mecha

nism. 

v) The mcthod assunng the shear transfer betwcen stories is provided in order to conduct shear 

design of wall by each story. 

Ninety-ninc shear watl test spec1mens in eight test senes sattsfying ncxt conditions are sclected 

for venfication [Refs. 6 52-6.65]· 

( 1) cyclic loadmg test; 

(2) teo;t in series w1th o;ome particular parameters, 

(3) test spectmcns w1th boundary cotumns; and 

(4) test specimcns wtth more than one-tlmd of full sea le. 
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In thosc tests, comprcsstvc strength of concrete and yicld strcngth of rcmforcing stccl wcrt• 

rangcd from 200 to 400 kgf/cm 2 and JODO lo 4500 kgflcm 2
, rcspccttvcly 'JCst spcctmcns are surnm.t

rizcd m Table C6 5. As for thc anglc, ~. in tru<><: mcchamo;m, U-mctho<~ cot~"l O constantly, could 

predict test data bcttcr than A-mcthod cot~= 1.0-2 O Thcn cot.P= 1 O tS adoptcd m shcar dcsign of a 

shear wa\1 

TARI.E C6.S SEU:cn:USI'H'I,\IE~'S FOR \'ERII-'ICATION 

Test serie. Rcfcrcncc 

6 52, 6.53. 

2 6.54, 6.55 

Nurnhcr of 
spccirncn 

5 

6 

Charactcristics and pararnctcrs 

Lateral coufmcmcnt of boundary column 

Vana! ton of<;hcar span rntto and 
wall th1ckncss 

1--------- -· 
6 56 4 lligh axial load 

---1------- -------
3 6 57 34 llcavy wall rcmforccmcnt ratio 

4 6.58 16 Axtalload lcvcl and Sh~ar span rallO 

5 659,6.60 5 Largc shcar span ratto 

6 6 61 7 Small shcar span ratto 

7 662,663,664 20 Wall rcmforccmcnt ratio 

Mark 

o 

• 
D 

• 
+ 

---t---- -~~ ------ -- ---------------- ----~---
2 Shcar span ratto EB 8 6.65 

___ ¡_ ______ - ------

6.4.2 Equivalent Wall Wi~ths 
Calculation of the shear strength for a wall can use \he equtvalcnt wall widths mcluding 

the effective length dueto confmement by thc boundary columnas dcfincd tn r.qs (6 14) and 
(6.15). 

where 

1' ,.: clear span ofthe wall panel; 

De· width ofthe boundary column; 

.d.l,..: increment ofthc wa\1 width gi\'cn by Eq (6.16); antl 

.d.l,..b: increment ofthe wall width gtven by Eq (6 17) 
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(6 14) 

(6.15) 

ó.l,.-a=Acjtw for AH~t .. ,Dc 

(6.16) 
=!D,+vA,/Q(:'l/2 for Ace>1w0 c 

ó.lwn=Arj1w IOr Al.e$t,.Pc 

(6.17) 
= De ror Ace>1flc 

where 

Acc: eflCc!IVC arca ofthe boumlary colurnn grven by Eq.(6 18) not greater than 31w De. 

(6.18) 

where 

Ac: sectional arca of thc comprcssivc side boundary column; and 

Ncc= axtal load of thc compressivc side boundary column in the yield mechanism assuring 
destgn. 

(Commentary) 

lt ts made sure by also expeT1mcnt that the arca of boundary columns contribute the shear 

strcngth of a wall. Equation uscd in thc curren! ulttmate strength dcsign replaccs the total wall arca 

including arca of boundary column by equivalent rectangular arca, and could predict test results weÍI. 

But the contnbut10n of boundary cotumn lo shear strcngth of wall could not be explained reasonably 
or quantitativety. Shear dcstgn equation adopted in this destgn guidclme is derived from the research 

that evaluatcs the contnbution of boundary column to the strength of wall theoretically based on 
equilibrium conditton, and IS Slmptified for a practica] design use. 

Thcre is a r_es:arch (Ref. 6 66) in ~hich a virtual increment of wall width due toa existing of 
boundary column, wherc the añgle of arch mechanism changes and shear strength of wall increases, 

can be estimated roughly by the equilibrium condttion w¡th flexura! strength of boundary column. 

As shown m Fig C6.16, a width of wall for arch mechanism extended from boundary column (.die : 

the d1stancc from the ccnter of boundary column) is given by Eq C6.13 assuming that the flexura! 

strength of boundary column, Mcu• is equalto the moment about centroid of column at it's bottom 
produced by d1agonal compress1on force w¡thin a width of L1lc. 

(Eq. C6.13) 

Flexura] strcngth of boundary column is simply obtamed as Eq. C6.14 ignonng the axial force 
effects 
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(Eq. C6.14) 

h A P a designate an eiTcctivc ;uea of thc houndary column given by Eq. 6.17 (excludmg 
WCfCcc•l•y . · 

concrete area res1sting to column a~i.ll force), thc tcnstlc ~tccl rat1o to A~c· and the ICilSIIC strength uf 

steel bars, rcspect!vely 
Stat 1st1cs on another unknown valuc-. are a-.-.umcd lO sat1sfy Eq Cb 1 S. 

-~~:~~~Y __ _ 
vo 11 (1-)llcos19 4 

Equation C6 16 will be ohtaincd_ 

-~-

v 

1 j, 2M •• 
61•~ cus8 N,.t..l! PI 

M,.· r¡,.,urdl s1reng1h of bound.Hy column 

(Eq C6 15) 

(Eq. C6.16) 

Fi2. C6.16 tnuement of thr wall width dueto confinemtnt ofa boundary column. 

This Stmplificalton i-. constdcrcd to gel L11c=DJ2 al Acc=I.,.Dc· Equation C6.16 could g•ve 

conservative results beca use thc contrihutton of axtal force to column nexural strength is ignorcd in 

Eq. C6 14 In lension sidc, thc eiTect ofhoundary column should not he considcrcd, am1 thc cfTecttvc 

area for arch mechanism should he up 10 thc cm! ofhmmdary co1umn and equ.1tion-. 614 and 6 15 

are obtained Herc, arca of Acc is hrnttcd up to 3t.,.Dc con-.,dcrmg mnny combmatmn of wall tlllck

ness and shape of boundary column. And concrete arca rcqU1red for resisting comprcssive force , N,c. 

induced to boundary column due to wal\ a:-ual load (dcad \oad+live load) and bcndtng momcnt 
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(carthquakc lo~d) actmg al thc top of wa11 m that story shou1d not be mcluded m A.:c· The compres

sivc force, N"' addmg hJ.lf of wall a)(Jal load, Nwll. to axia11oads, MTiiw, dueto bending moment 

is dcscribcd as Eq C6 17 fhe value, NLc• obtamed from Eq. C6 17 ts not always conservahve 

Ncc=N u/2 + M r!lw (Eq. C6.17) 

wherc 

Nw. a)(ialload for the y~eld mcchanrsm assunng destgn; 

M1 : assurmg design momcnt at the top of a wall in each story; and 

lw: distance between boundary columns, and 0.7 lw gives a conservative result. 

Figure C6 17 shows thc correlatton bctwecn shcar strength predicted by the design equation in 

thts sectton and test results Y ax1s indicatcs thc cxperimcntally obtained maximum strength normal

rzed by thcoretical ne)(ural strcngth of waJI. X axis indtcatcs prcdicted shear strength and also 

normaltzcd by theoretical ncxural strength Almost alltest results are higher than prcdicted results, 

except thrcc specimens (sol id tnangles) Onc of these three specimens was reported to failed at its 

Joadmg beam. Other two spcctmens would be seemcd to have the same prob!ems. In the calculation 

of ne)(ural strcnglh , the nexural strength are calculatcd on thc distance of on-center in forces defined 

by rectangular concrdte stress block in comprcssion stdc and yielding of all !ensile steels in boundary 

column ami vertical stecls in wall paneL For stmplification, compressive concrete stress block is 

assumed lo be within a boundary column, and the effcct of compression steel is •gnored 

2 f) 

• .o. .. • Ll.a 

~· . .. 
• • ~ ...... ·.,o ¡J. 

• D ~--"·-----

~··.o 

LO 
rredkted sucnglh 

Thc-urei!Cd! nnur.1! strcngth 

2.0 

• 
• 

Fig. C6.17 Verification or tht design equatlon rora non-hlnge region. 
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6 4 3 CocfflCICTll for Non-y1cld llmgc Rcgu111<> ~ 
Calcul.1tiOn ofthc shcar ~trcngth mnon-yu.:ld hmgc rcg10ns, dclmcd m Clau<;e 9 2 3, sh.11l 

use thc etfcct 1vencss factor for cmnprc~'>l\!C ~trcngth ol concrete g•vcn by rq (6 4) 
'-----------··------- - - -- - ---·-

(Commcntary] 

Ell"cctl\'cncss factor, \', for cornpressivc strcngth of concrete would be givcn by thc sarnc cqua

tmn uscd as bcarns and colum11s As sarne in thc dcs1gn lilr bcams :md colurn11, ti IS gnnd lo reduce 

the effcctivcness factor m order to get good prcd1tllo11~ m thc ca<>e of U<;rng h1gh strength concrete 

------------------ ---------------- ---
6 4 4 Coefficients for Ytcld llingc Regmns 

Calculation of the shear strength in yicld hinge regio11s shall use the cffcctiveness factor v 

for compressivc '>lrcngth of concrete g1vcn 10 Eq (6. 1 ?l 

"l y11 for Ru <0005 
v= (12-40Ru)\'0 for 00055Ru<002 

04V0 for0025Ru 

(6.19) 

whcrc Ru denotes thc a<;<;uring rotational angle of the Y:all 

[Comme11tary] 

Effectivencss factor for cornprcss1vc <;trcngth of concrete in y¡cld hinge region specif1cd m 

clause 9 2 3 is given differently from in non-hmge rcginn, in arder lo assure the deformat1011 capac1ty 

in hinge region more than requircd deformation capac1ty. Thc procedure to detennine the effecttve

ncss factor for compressive strcngth of concrete •s ctescribed below 

Effectiveness factor of concrete strcngth, vm, nccessary to gel thc samc calculated shcar 

strength based upon inelasttc thcory as the ncxural strengih ts discusscd about the relationslup w1th 

defonnation capacity (ultimate dcfonnation) llmt is, the concrete stress due to"truss and arch mecha

nism at theoret1cal flexura! strength of walls , O"c , is theoretically calculatcd and then V m is obtamed 

by \'m""O",!o-8 The rclat10n between the ratio of vm to \'o (cfTecltvcncss factor of concrete comprcssive 

strength uscd for non-hmgc region) and ultimatc drifl oftest specimens, R11 , is shown in Ftg. C619. 

Good defonnation capacity is expectcd in thc range of small of v,Jv0, cven if the plottcd points are 

scaucring The boundary valuc could he sct as shown in Fig. C6 19 Thc cxpccted dcforrnation 

capactty can he assured by pcrforming shcar dcsign by usmg the lowest c!Tectivenc<><; factor corrc

spondmg to that dcformation. 
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I·Dr the veriftcation, 49 spccimcns amo11g 99 spccuncns l1stcd m Tahlc C 6.5 werc sclected, 

which showcd ultimate dnfl anglc ofmorc than 1% Ultunatc dcforrnation is dcfincd as thc pomt al 

80% of maximum strength 011 thcir envelopc of load-dcforrnat10n diagrmn Whcn ultima! e dcfonna

tion ts dctcrmined undcr cycltc loadmg path within thc s.·unc drifl, thc cnvelope of load-deforma! ion 

dtagram extrapolated by connccting the maximum strength pomtto ihc drifl of 1150 are assumcd As 

for the test spcc1mens modeling mult1 story shear wall, thc first story drifl is rcferrcd. Thc relation 

bctween thc ratio of Y m to v0 ,effectivcncss factor of concrete comprcssive strength used in the 

dJscussLon of shear strength, and ult¡mate drifl, R0 , is shown in Fig C6.19. Good deformation capac

ity is cxpected in ·the range of small of vmlv0, evcn if the ploned points are scattering The boundary 

value could be sct as shown m Fig. C6.19. The cxpected deformation capacity can be assure<j by 

perfonning shear design by usmg the lowest cffccttve factor correspondmg to that defonnation . 

• 
+ 

• 
• 

• 
• 

.,.,; Effecuvenes~ f¡1c1or 
lo a<;sure 1he ne~ural snenglh of wall 

"o=0.7-rr1J/2000 

.... 
o • 

o 

o • 
• •• 

• 
• 

110,.2 

...___ ___ --".___ 

• 
o, 0,01 u.02 0.03 

Uhim.ue hmil angle (rad ) 

Fig. C6.19 Effectiveness ractor or concrete, v111 , and deformatlon capaclty. 

In the design of shear wall in a wall-frame structurc, the pomt is how to assure the strcngth and 

ductility in lower stories (hinge rcgions). Because the rcquired shear strength in the upper story (non 

hmge region) may be easily assurcd Thc current des1gn mcthod docs not distinguish the difTcrencc 

between hinge and non-hinge region, howevcr, in this de<;ign guidchnc, design for hinge regions is 

dominan!. In hinge region, effectiveness factor (v=0.7v0) is used for dcsign in arder to assure a dcfor

mation capacity (Ru""ll75), and then shear strcngth (potential shcar strength) in hmgc rcg1on calcu

latcd by using the reduced effcctivene!'>s factor (0.7v0) against dcs1gn force ts highcr than that calcu

lated in thc discussion of shear strength, wherc v is cqual lo v0 Thc ratio of strength calculated by 

U$mg v:O 7vo lo test rcsults is shown in F1g C6 20. Test re<;ults always shows highcr valucs than 

calculatecl strength. Th•s means hinge reg10n has cnough safcty margin to shcar strength 
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Fig. C6.20 Prtdirt<'d ,htar ,trrngth uslng thr redurtd rrrrrthenrss rartor ( v=0.7~·0) 

for a hin2r re~inn. 

ACI318·83 codc spee~fics thc uppcr limit o~shcar strength ofwall to be IO~bd (psi), that 

is equal to 0.174f'cbd=0.217f'll'l.,.,l.,., (d=-0.81.,.) at concrete strcngth f'c"' 240kgf/cm 2 And thcre is a 

research whtch rccommcnds that nominal shcar strenglh is lcss than 0.25f'clwlw (l.., on-center 

distance of boundary columns) in ordcr to assmc thc duct111ty aflcr flexura! y1cld Thcse upper bound 

linut are detennined from c\pcnmcntal data. 

The upper bound limtt strcngth of shear wall calculated by the strength equation described in 

thts section could be dcfined as thc maximum strcngth at the time whcn thc diagonal compressive 

stress of concrete in truss mechanism reachcs the cfTccllve comprcssive strcngth of concrete (al! of 

shear is carned by truss mechamsm) That is, mcrcasing the an.vunt of shcar reinforcement makes 

force carried by arch mechanism dccrcasmg lo zcro ({F 1 ), a1H: maximum force carried by truss 

mechanism bccomes t..J...-bvcr 8/2. When a 9 is equal to ~~·0kgflclll~,this limlt sti-ength ts 0.29a9twlwb 

for non·hinge region and O 20anlwlwb for hmgc rcgion, and thcsc corrcspond to the rccommendation 
in ACI code. 
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6 4 5 lnclined Shear Reinfnrccmcnt 

Whcn mclmed shcar rcinforcemcnt is uscd m a wall panel, thc shcar V w• given by 
Eq (6.20) may be added to the shcar strcngth of Eq (6 11 )· 

whcre 

A~~· cross scctional arca ofthc mclmc~ reinforcemcnt; 

a...-~y: yield strcngth ofthc inchncd reinforccment; and 

Ow_: angle betwee~ the inclincd reinforCement and wall axis. 

[Commentary] 

(6 20) 

In Eq 6 20, both tens10n and compression s1de wall reinforcement may be take into account. In 

sorne experiments, thcoretically calculatcd shear strength or walls using Eq (1.20 has higher safety 

margm to expcrimentally ohscrvcd strcngth than that of wal\s wtth shcar remforccmcnt normally 
arranged, vertically and horitontally. Thcreforc, it IS not ovcrcstimated that mclined reinforcement, 

both tcnsion and compres<;ion stde, are cffcctivc on shcar strcngth Thcrc is sorne doubts about thc 

quantity of cfTcctivcness for inclmed reinforcement, howcvcr, this is good for ductiltty· as wcll as 

strength, then all arca or mclincd rcinforcement mtght be countable to thc shcar strength. Thcre are 

two methods or the arrangemcnt of •ncl1ncd reinforcement, one is distnbutcd method likc as normal 

arrangement of steel in a wall, and the othcr is concentrated method like as diagonal rcinforcement. 

Both methods are a~ccptable, and have no problcms. Stccl arca used in calculatton, howe~cr, should 

be appropriately defined as honzontal fo~cc components of inclined retnforcement corrésponds ~o 
increment of shear strcngth. The wall spcctmen with concentratcd inclined rt:inforcement with 

hoops in wall panel, whose shape is just hke as a wall panel with diagonal column section, escapes an 
evident"eompression failure at the wall panc\ undcr large dcfonnation situation (R=l/50) and sma\1 

shear-span ratio (MIVD=0.5), and shows extremcly exccllcnt deformation capacity This dctatl of 

inclined reinforcemcnt is demablc for hmgc rcg10n subjccted lo largc shear force. 

6.4.6 Transfer or Shear bctwccn Storics 

Shear carned by the arch mechanism of a story, cxcept for a part of it transfcrrcd dtrcctly 

to the immediately lower story by the arch ac!ton, <;hall he rcsistcd by thc tcnstlc actim~ in bcams 

or by the truss mechancsm in thc tmmcdiatcly lowcr story. 

1__---------~-----------------------------
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[Commcntary] 

Mult1-story shcar wall could he dcs1gncd hy each story by story mth1s des1gn proccdurc, shcar 

force in a story should be transfcrrcd to the muncthatcly lowcr story satisfying thc cqUllibrium of 

forccs. Shcar carried by arch mcchamsm nf a story, cxccpt fnr thc pnrt transfcrrcd dnectly to thc 

imm.ediately lov.er ~tory by nrch action, should be rcs1stcd by tcnsion in beams or by truss mecha· 

msm in the ¡mmcdiatcly lov.cr story Pract1cal dcsign proccdurc IS as following (sec Fig C6 21 ), 

whcre dashcd symbol denotes variable" nn thc uppcr story, nnd simple symbol on thc lowcr story. for 

examplc, v· indicntcs dcs1gn shcar for uppcr story wall and V indicatcs des•gn shear for lower story 

wall 
Shear camcd by arch mcchantsm in lowcr story, Va: 

\ ''· 
(Eq.C6.\R) 

and thc part of shear transfcrrcd dircctly from thc uppcr story to the lowcr story by arch action, V 1¡, is 

generally presentcd by Eq C6.19 (transfcrrcd through ovcrlapping arca of arch struts in upper and 

lower stories) 

V 
11 

= V 
1
(1-A tanO- A'tanO'J/( 1-AI.anO) (Eq. C6.\9) 

where A=h..flwa and A'=h' .,./1' .,....,.. lf hw ts equal to h'w and 1.,..,. is equal lo 1'.,..,., Eq C6 20 will be 

derived. 

Ya1 = V 1 tanO/(tanO + Á) (Eq C6 20) 

.lfthe story height is diffcrcnt, it ts safety judgement to use the greater story he1ght. 

Equation C6 21 shows shcar carricd by truss mcchanism m the upper story 

(Eq. C6.21) 

Exceedcd shear that should be resisted by tcnsion in bcam is obtained by Eq C6.22 

LIV =V'- (V',+ V,1) (Eq. C6.22) 

Tensile strength of beam, T(=agGy, ag. total arca of axLal steels, ay:strcngth of steel}, should be 

greater than or equal to L1V. 

T>"V (Eq. C6.23) 

This procedurc is assumed that the valuc of {J in both ¡1;<..-:cr and upper stones are always thc 

same, and th•s assumption would give conservative rcsults, tx·\~<!usc fJ of thc lowcr story 1s alw.tys 

small. The reason why strcngth equa11on based on .:~!;'-:\o ¡,,;'<I.S good prcd1ction to test rcsults is 

thought that there are few test specimens wh•ch is good to vcrify the case of largc valuc of cot¡p. Thc 

-102-

angle in truss mcchanism should be drscussed from now, beca use thc assumption of cotq, of less than 

2.0 al strength cquat1on docs not nlways givc Hn unsrtfc rcsult 

' 
' 

~ 
/ 

' ' ' ' 

' ' ' ' . 

f----J .. n-1 _J 
~~----1 .. 

V : dcs1gn ~hear 
V~ : ~hcar s1rcngth 
V, : \hear pro\'ided hv thc arch mcchani~m 
~~ : shcar provided h~ thc tru\~ mccharm;rn 

l 

J 

va. : shcar tran<;fcred dlrectly lo thc lowcr ~lory through the arch strut 
v .. 2 • ~~- ~~ •• 

Fig. C6.21 lnrcr~tory ~hcar lran~frr. 
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6.4 7 Mmimum Amount ofShcar Rcinforccmcnt 
Shear remforccmcnt rat1o m a wall panel shall be nnt lcss than O 0025. Shcar rcmforcc

ment ratio of the boundary coltunns -.hall he not lc-.s than O 003 111 a y•cld hingc rcg•on 
'----------.-. 

(Commentary] 

( 1) Confinement ofboundary column 
Bottom cnd of boundary column in shcar wall dcsigncd to yicld in flcxurc, no mattcr how tall 

wall is, ¡5 subjected to largc axial and shcar forccs This dcsign gu1dchne spcc1f1cs the dcta1ls of stccl 

arrangemenl of boundary column according lo its axial stress leve! assummg that thc axial force duc 

lo bendmg momenl al flexura! y1cld strcngth of wall ts resistcd by thc confincd boundary column. 

But required amollllt of thc confincment al<;o dcpcnds on dcstgn shear leve! of wall, rcqt~~red dcfor· 

mation, and required se1sm•c perfonnancc as a column in another d1rcc1ion There is no rcasonablc 

way to take all these factors al prescnttime. 
Confinemenl at only thc bottom par! of boundary column ts good, and the amount of stccl in 

this part is very smallto lhat uc;cd m the total building, then it is deSLTablc lo rcmforce the par! 

subJecled to \arge ax~al force as much as possiblc lt 1s rccommcndcd, nor based on theory but on 

experiment, that volumetric rat1o of lateral rcinforcementto confinement zone 1s roughly more than 

0.6%, 1 2%, and 1 8% for the rallo ofaxial force to compressivc strength of less than O 3, from 0.3 to 

0.6, and more than 0.6, respcct¡vely Thc cOCct of conftnemcnt depends on a spacmg of lateral rcin

forcement, then it is rccommendcd 1\s spacing of less than 30cm and le<>'> than 20cm for thc part 

under h•gh axial force (see Sectmn 9.3]. 

(2) Structural requirements 
Wa\1 thickness should be more 'titan 15cm and more than 1130 of clear he1ght of wall panel 

Shear reinforcement ratio in wall panel should be more than 0.0025 in each orthogonal d•rcction. 

Shear reinforcement should be arranged in double in case of y, a JI thickness of more than 20cm, and 

its nominal size should be more than U lO (lO mm in d1ametcr deformed bar), and its spacmg 111 

front area should be less than 30cm, but m case of alternat\Ve arrangemcnt of steel 1ts spacmg m onc 

side is less than 45cm. 

(3) Opening position, strength ofwa\1 with opcning and reinforcemcnt for opcnmg 

lhving a opening in wa\1 at non-hinge region has no problcms tf enough shear strcngth •s 

provided. Even at hinge region, wall with openmgs, which locatc at other than cnt•cal part ami are 

· enough reinforced to prevent shear failure, could bchavc lik.e as a solid Wall Shcar strcngth of wall 

with opening can not be easily estimated hecausc it relates to the reinforcing method for opcnmg 

However, the strength calculated by "AJJ Standard for Structural Calculation of Rcinforccd Concrete 

StrudlÚ-e," in which strength reductton factor conccming on opening rat10, arca of opcnmg toare of 

wall panel is introduced., w•ll pred1ct safely. When thc Strcngth equat1on ofthis sect•on appl1c~ tothc 

wall with opening assuming thal the wall consists of two wa\ls d1vided at the openmg, he1ght of wall 

in the equation is very difficult to be fixed, that is clear height of opemng gives unsafc predLclion and 
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clear hcLght of wall panel givcs too much safcty predtct1on Therc is no simple and good way for 
th1s problem 

As for remforcemcnt arrangement around thc opcnmg, thcre are some spccial cffective detalls 

such a<; X-shaped rcinforcerncnt in walls ¡¡<;1dc to opcning, but the.se method is vcrified by only 

expcnment and has not yet gcncrally eo;tabli'>heJ as Jes1gn method. 

6 5 Design for Bond 

6.5.1 Destgn Bond Stress 

Dcsign bond stress shall be calculated by Eq (6.21 ). For a member without planned yield 

hinges or w¡th an planned yicld hinge at the onc cnd, thc·design bond stress can be given by the 

smaller value betwecn those calculated by Eqs (6 21) and {6.22). 

db.6a 
rr=---

4 (L-d) 
'(6.21) 

r, (6.22) 

wherc 

L1a: stress d1fference of a longitudinal reinforcemcnt between two ends of a member i',lthe yield 

mechantsm assunng des1gn, which equals 2a~u for a member with the planned yield 

hmges at both ends, cquals (ayu+ay) for a member with a planned yield hinge al the one 
end., and equals 2a~ for a member w1thoutthe yield hinges at both ends; 

db: d1ameter ofthe longitudinal reinforccmen.t, 

LIJr total perimeter of the long1tudmal rcinforcement; 
L· clear span; 

b: width of the member section; 

d. cffective depth ofthe membcr seclion; 

Pwt: rcquired shear remforccment ratio al lhe middle part ofmember; 

11wy: yicld strcngth of shear reinforcement at the mtddle part of member; and 

~: angle oflhe compressivc strut ofthe truss mechanism at lhe middle part ofmember. 

6.5 2 Bond Strength 

Bond strength along the longitudinal remforcement of columns and beams shall be calcu

latcd by Eq.(6.23) The bond strcngth for thc lop reinforcement of a beam shall be. reduced to 

O 8 t1rnes the value given by Eq (6.23)' 

(6.23) 

whcre p ... ' shear rcmforccmcnt rallo ofthc penphcr:tl shear reinforcement. 

- 105-



[Commentary] 

Much amount of ncxural rcmforccmcnt m hcam~ and columns rmght cause bond spl1ttin~ !;111-

ure along ne:~tural re-bars and lcad to briule failurc, that should he prcventcd To assurc thc bond 

action for flexure mechanism (Rcfs. 6 IR, 6.40-6.421 :md for truss mcchanism (Re f. 6.43) are 

proposed as the methods to preven! bond f;¡t\ure Dcs1gn mcthml in this desrgn guidclinc is thc 

, combination of abovc two mctholl'>. that i-., dc~ign bond strc<>~ according to nexure mcchamsm or 

truss mechanrsm should not be grcatcr than bond ~trcngth Bomt ."cs.gn 1\ conductcd for longitudinal 

flexura] re-bars arrangcd at extreme cdgc laycrs 

Design for bond providcd in thrs ~cction 1<> <>rmpl:f"1cr~ for ¡~.-d~trcal dcsign us~ bascd on conscr

vative assumption. Accurate dcs1gn for hond m1ght be conductcd as descr1bed bc\ow 

( ¡) Design for a member wrthout yrcld !unges or wtlh a yield hrngc at onc end 

In arder to preven! bond splilling f:~ilurc, onc ofbond strcsses duelo Ocxurc, <r. or duc lo ITuss 

actJOn, T¡, should be lcss than bond strength, rhu· 
Bond stress due to flcxure, <r. rs def111cd as that produccd by the stee\ stress diffcrcnce 

between both ends of a member '1 hesc stccl strcsscs wou\d he obtaincd frorn ncxural analysis at cach 

end sect10n. The <r is grvcn by Eq C6 26 con~idcrrng rndincll crack or yicld hinge rntcn<>ion si de of 

a member ña is a stress difTcrcncc bctwccn hoth cnds ofa membcr. On a safely assumption, stresscs 
of both stcels in comprcssron and tcnsion of a mcrnbcr wllhout intcndctl yic1d hmges takc thcir rcli

able strength, ay· Thcn .da takes 2cry A~ for a membcr with an intcndcll yicld hmge at onc cm\, stecl 

stress in tension takcs its upper bound strcngth, Oyu• and stecl ~trcss in compression takcs rts rclr

able strength, ay, and .1atakcs a>u-tay TI is not surc, hov.cvcr, that srccl stress m comprcssion always 

reaches ay, so it is a\lowed lo gel and use :1 workm& comprcssivc strcs<; ol stccl, a,, instcad uf a>, thal 

would be obtained by ncxural analy!.ÍS us1ng plarn remaming plain assumption. 

L\crdb 

4(L-d) (Eq C6.26) 

Altematively, if bond stress requircd for truss mcchanism defined in this design guidelinc is 

less than bond strength, equilibrium of truss mcchanism is satrsfied and thcn bond sp\itting failurc 

might be prevented. The bond strcs<; rcquircd IOr truss mechanism is obtaincd from thc cqurlrbrium 

of forces illustrated in Fig. C6.\ as Fq Cfl.27 

t~-=hjtPwt<l~yCOI~ hPwt<lwyCOI~ 

j,.!'lP J,.!'tp LlP (Eq. C6.27) 

where 

V, : shear carried by the truss mechamsm: 

Pwt: shear rcinforccment ratio at thc central part of a memhcr. wh1ch 1s not thc actual ratro for thc 

part but the amount rcqutred to rcsist the destgn shcar. ami 
I'P :total pcrimeter ofthe tcnstlc stecl bars 
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The bond strength, rbu• would be obtamcd as fiJI\owrng proccdure [Ref 6.44]. The bond stress 
for upper stccl rn a beam should be rcduced by O 8. 

(Eq C6.28) 

In EQ. C6.28, r,0 presents a contribution ofconcrctc and is given as: 

(Eq. C6 29) 

whcrc b¡ rcprcscnts thc coefTiclcnt rclated to the modc ofbond fmluie given by the smaller hetween 

b" and b51 

Values of b,, and b~, are given as 

(Eq. C6.30) 

(Eq C6.31) 

where 

bCI: coefficient for the corncr sphtting mode [sce.Fig. C6.22]; • 

b5¡: coefficient for the side splitting rñodc [see Fig C6.22] includmg the face-side splitting mooe; 

d, · depth ofthe cover concrete from !he centcr of the comer stcel; 

db. diametcr ofthe comer steel, 

L:lb: total of diameter of the steel in a !ayer, and 

b: section width ofthe member 

In Eq C6 28, 1'51 presents a contribution of shear reinforcement, and each value for comer split

ting mode and for ~id~ splitting '!'ode is gtven by Eqs.C6.32 to C6.34, respectively. 

In case of the corner sphttmg (b,=b,,<b5¡): 

(Eq. C6.32) 

In case of the srde splitting (b,"'b~1<bc,) wtth condition N¡12~N11 : 

(Eq. C6.33) 

(Eq C6.34) 
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where 

5 spacmg ofthc shcar rcinforccmcnt othcr than that in thc hingc rcgion. 

Aw : scctronal arca of thc shcar rcin!(Hcerncnt coverrng thc cnr ncr stecls (pcr rphcral hoop or sttrrup). 

N§: number ofthc nc)(ural stccl<> dtrcctly hookcd by ~upplcmcntaltics; 

N .. : numbcr ofthc ncxural !'>tccls not hookcd as abovc; 

N
1

• total numbcr ofthe ncxural stccl<; (=2+N,+N 11 ), and 

p'w shear rcinforcemcnt ratio othcr than that m thc hingc rcgion. only shear rcrnforccmcnt arranged 

atthe extreme externa[ sHle (pcrrphcral shcar rcmforccmcnt = 2A..,/(b s)) can be countcd 

Corotr \flhHin~-

nnrrm 
N,·. 1 

. N,. 1 
N, --4 
N,::2 

Flg. C6.ZZ Cornt'r ~plitling and \lde \plitting modes lncludlng the fac('-Sid(' ~plilling. 

Equation C6.33 rs derivcd frnm !:q<; C6 35 and C6.36 m Rt>f. 6.44. 

wherc 

-ru.l : fsr for !he steelthat are directly hooked by shcar remforcemcnt, 

ts~.,z · T51 for thc stcelthat are nof hool-..cd by shcar rcmforcement, and 

1.22 . coefftcient uscd in the cases for <;tccl bars other than thc uppcr stccl in a hcam. 

(Eq. Có.35) 

(Eq C6 36) 

Test spccimens m Ref. 6 44 havc four nc)(ural stccl in a linc, and 1\.\IU of thcm are hool-..cd by 

peripherallatcral reinforcement (N1=4, N11=2) Aw m Eqs. C6.35 and C6 36 are repl:lced by p'..,. and 

then Eqs. C6 37 and C6.38 are derived 

(Eq. C6 37) 

't = 1.22 7 .63pw'bf08 - 5p,.,'b vcr¡¡ 
st.Z 2dh do (Eq C6 38) 
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When supplcmcntal t1c lS u<;cd wtth thc same sccttonal arca of Aw, -r.~~ for mtcrmcdtate bar hooked by 

supplcmcntal tic rs grvco as thc summattnn of Eqs. C6.37 and C6 38 

15pw'bVGA 
t~r.J := --d-,---

(Eq. C6.39) 

Equation C6 33 takcs thc average ofthcsc threc values, Eqs. C6.37 through C6 39. 

In chccking upper steels in a bcam, stcels of a noor slab in orthogonal direction to the axis of 

the beam could be countablc as a shear reinforcement not hooking them. Then 1$1' by Eqs. C6.40 or 
C6 41 could be added to Eqs. C6.32 or C6 33, rcspectively. 

In case ofthe corner splitting: 

In case ofthe side splitting: 

where 

A5r. Ss1 ·arca and spacmg ofthe top stcel in a slab; and 

Asb• S..b. arca and spacing of thc bottom stccl tn a slab. 

(Eq. C6.40) 

(Eq. C6.41) 

The bond stress, rbu• obtaincd from Eq 6.23 is the worst case of Eq. C6.34 where many flex- . 

ural steels are arranged in a !ayer and only two of them are hooked at the comer by shear reinforce
ment. Equatron 6.23 wtll be derived as following. Depth of cover concrete measured fróm the 

surface of a steel and clear distance betwccn flexura! steels are specified not lo be less than 1 5 times 

and 1 7 times therr diameters, respectively. Equation C6.42 is from this minimum requirements for 

stecl arrangement. According to abovc specJficatJons, mmimum required section width is obtained as 

(Eq. C6.42) 

Equation.C6 42 could be s1mpltfied as b/Ntdb:::bf.úlb>2.5, and then b 1==b5~1.7 is obtained from Eq. 
C6.31. Thc contribution of concrete for th1s worst case is obtained from Eq. C6.29 as 

Cc0~1.18Vcrs = 1.2f08. 

Equation 6.23 is given as thc summation of thJS mínimum assurance value of_-rco and Eq 

C6.34 This design mcthod for bond has alrcady been applied al the time of verification for shear 

strength eqmllon (see F1g C6.5) . that is, m Fig. C6.5 the specimens that may fail in bond sp\ittmg 

have bccn C)(cluded 
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(2) Dcstgn for a membcr with thc yiciJ hmges at bnth cm!<. 
As for a membcr W11h tntcndcd yicltl hinge at both rncrnbcr cnlls, two dcsign conditinns are 

provided, and it is necessary for thc dcsign fnr bond lo '>tlltsfy one ofthem One. (a], ts thc condition 

10 linut bond slip within sma\1 valuc (les<: than thc bond shr at peak bond stress on bond sttc<:<: versus 

slip curve), and the othcr, {b]. i<: thc condttion to rcmain cither nexural mechanism or trus<., mccha

nism in large bond shp situation (after peak on bond stres<; versus shp curve) {Ref 6.42]. 

{a] Bond stress duelo flexura! aclton 

strength, fbu, givcn by Eq C6.2X 

gtven by Eq C6 43, r r , should not mm e than thc bond 

(Eq C6 43) 

where .da=2ayu 

[b] Smaller bond stress which LS gtvcn by Eq C6 44 or Eq. C6 ~S should not he more than !he 

u\limate bond slress [Refs 6 42,6 45], rbu<• aftcr considerable bond slip. Generally, bond 

stress slip curve has a almos\ constan! stress rcgi¡?n (platcau) m large slip Stluatton aftcr peak 

if certain amount of lateral rcinforcemcnt is arrangcd. Thc value of fbus give<: thc bond stress 

in such region. This altcrnattvc method ts rcncctmg that a mcmbcr c6uíd rcstst shcar by cxist
ing ofbond stress ncccss.ny for tru:-;o; mcch~ntsm or tlcxurc mcchanio;m cvcn m such rcgton. 

V h Pv. 10".,..yCOI4' 
tr=-1·=-------

j,r<¡> r<¡> 

Ultimate bond stress, rhu~· is given as follows 

In case ofthe comer splilling (b,'"'bc,<b~,)· 

[n case ofthe side splitting (b,=b"<bc,) with codilion N¿'2~N11 : 

t j60p.'b(N +2) O 4)fl'f
busl Ntr.db R 
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(Eq. C6 44) 

(Eq. C6.45) 

(Eq. C6.46) 

(Eq. C6.47) 

(Eq. C6.4R) 

In Eq. C6 4S .dd IS !he dtfTcrencc of strcsscs of steels betwcen both cnds in a mcmber, and is 
gtven by Eq. C6.49 

(Eq C6.49) 

whcrc ac, compressive stress of stecl, is obtaincd assummg plain remaimng plain assumption al the 

ovcrstrength ltmit design and usmg uppcr bound tenstle strength of stcel O'yu· 

Equation C6.47 is derived as following. The ultunate bond stress in Ref. 6.45, rbus• is gtven by 

Eq. C6.50. 

(Eq. G6.50) 

Ultimate bond stress for nexural steel not hooked by shear reinforcement is given as Eq. C6.51, 
neglecting the effect of shear reinforcement in Eq. C6 50 (p'.,..=O). 

t,,.=L22(0.Jroii'> (Eq c6.st> · 

Test specimens in Ref. 6.45 havc four ncxural reinforcement in a !ayer (N1=4, N0=2), then ft,511 

is eslrmated considering the effect of shear reinforcement in Eq C6.50 by hvo times (see Eqs.C6.35 
and C6 36). 

1 
23.3p.'b ) 

'Tbu~ = 1.22 2 Ldb 0.3 v'<'f"8 
(Eq. C6.52) 

Thc ultimate bond stress of Eq. C6.47 takcs the average of the summation of Eq. C6 SI and Eq. 

C6.52. 
Figures C6 23 and C6 24 show the results of verification for this destgn method for bond 

Figure C6 23 shows the correlation of the assurance rotation angles obtained by both test and design 

equation without check of bond Many specimcns could not reach expected (ca\culated) rotation. 

Whilc,the same discussion is done in Fig C6 24 with check ofbond by the method described in this 

section. Figure C6 24 shows the evidcnce of the method of dcsign for bond. Horizontal axis in Fig. 

C6 24 denotes the yield drift for membcrs in which bond fatlure is expected, where yield drift was 

calculated accordmg lo Ref 6 4Q 
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Fig. C6.23 Relatlon bet~een the l'1pt•rimcntall) obscrwd ullimale member rot:ition angles and prfflicted 

angles by use of Clau~es fi.J.I and 6.J.J on the sp('cimens lhat reveal failure In the bond spliUing. 
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Fl2. C6.24 Relation behH•en the experlmentally obstrvt'd ullimate member rotal ion angles and predicf('d 

angles obtained from F.q. 6.21 , Eq. C6.32 and Eq. ('t;.:n on the Spt'cimens thal revul failure 

In the bond spllttlng. 
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6 6 Descgn for Bcam wcth Opcnmg 

Thc provisions 111 Clausc 6.2 1 ''Basic Principie," Clausc 6 2.2 "Strength of Shear 

Remforcemcnt." and Clause 6.2.3 "Structural Rcqutrements" shall apply to the shear design for 
a bcam with an opcning 

'------------ --·· -- ---·---------- --

[Commcntary] 

A bcam with an opening reinforced transvcrscly by only sttrrups as shown in Ftg. C6 2S(a) is 

taken for a samplc. Symbols uscd in the figure denote 

H : dtamctcr of a hale or diameter uf a ctrcumcircle (tf opcnmg has a rectangular shape); 

G: spacing ofstirrups astde to hole; and 

y0 : distance from the centcr of a holc lo the axts of a beam. 

In the bcam wtth opening arch mechamsm ts dtfTicult to exist, and then shear shall be trans

ferred by truss mechanism as shown in Figs C6.25(b) and (e) [Ref. 6 68]. Thc compresston strut 

angle of concrete m upper and lower par! of a hole is represented by f~ m the_sc figures. Symbols of 

honzontal arrows show bond stress, and vertical oncs represen! forccs applicd lo concrete from stir

rups. Unshaded portian shows the 70ne whcre diagonal comprcssion stress llcld is not formcd. 
Diagonal comprcssivc stress of concrete around the holc becomes largcr as thc unshadcd portian is 

extendmg. Effective depth for truss mechanism, j 1.,.., is defined as Eq. C6 53. · 

j =j - _H_ -G1an~ 
tw t COS$~ s (Eq C6 53) 

In Eq C6 53, (H/costf'1 + G tantf'.) rcprcsents the vertical hcight of the unshadcd por! tOn [scc 

Fig. C6 fS(c)] ShCar reinforcement asi_dc; to a hole should be proytdcd wtthin thc rangc of (j1,./2 

+y0)cottfls as shown in Fig. C6.25(a) Comprc<>sivc stress of concrete in shadcd portion is givcn by 

Eq. C6.54, where siLrrup stress LS assumed lo be D'wy· 

where Pws denotes the shcar rcmforccmcnt ratio as1de toa hole 

On the conditLon that O'cw is cqualto \I<TB al the shcar strength, t/l, ts gLven by Eq C6 55. 

cot$ =.¡-;pf8 .¡ 
s P.,..~crwy (Eq C6.55) 

The value of cotf, i<> al1owed lo take more !han 2 O, bccause this case is limitcd m thc v¡cintty 

ofhole Then reliable shear strcngth of a beam with openmg JS g¡vcn by Eq C6 56. 

V u= b j(W Pws a.,. y coti's (Eq. C6 56) 

whcrc PwsO'wy ~ (1/2-IIIJtlVf<'fjl) when p,\a"'Y > (1/2-11/jt)v.fcr!J. wh1ch i<> thc maxim~nn amount 

ofremforcement for shcar 
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r.-l-d,_l';¡ •••)·cot,, 

(,l) Rcmfon:cment arrange. 

{b) Tru~~ a~1oon 

(e) Trus..~ near a hole 

Fig. C6.25 Beam reinforcfd only by slirrups. 

The attainablc maxrmum shear streng1h of bcam (reinforccd up lo rls lirml) wilh severa\ opcn

ing ratios. lllj,, are shown in Fig. C6.26. llerc Gis assumed to be equal to 1 211. For examplc when 

H/j 1 is equal lo 0.25 (j1=0.80 and HID=l/5), the upper lrmil of Vu!(bj1VV""d"(l) takcs O 24 \t mean<; 

the upper limrl by reinforcemenl of stirrups. Thc verificatron for lhis :;;lrenglh equalron agamsl le<;l 

data [Refs. 6 69-6 73] has done and the results are shown m Fig. C6.27. Good prcdiction IS oblamed 
by this strength equalion. 
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lnclrned rcmforcemcnl whose devclopmcnt are :mchorcd outsidc of strrrups asrde toa holc, 

whcrc comprcssive stress of concrete is not ~o hrgh. as shown in Flg C6.28, can work well m its 

tcnsion side Thcn lhc cffcct of mc\med rcmforccmcnt g1vcn by Eq. C6 57 could be added lo the 

strcnglh, V u• of Eq. C6 56 

whcrc 

01 : angle of inclincd re1nforccmcnt to ax1s o fa mcmbcr; and 

A, : tens1on arca of inclincd reinforccmcnt. 

;"" ' 

' 
!"-. 

' 

" ' '' 

""' f"-,_ 

"- "·' 1/'j, "' 
\ 

" 

Fig. C6.26 Erfect ofthe sh:e or hole on the upper shear strength. 

Fig. C6.27 Verification of strength equatlon. 
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(Eq. C6 57) 



//:1 Jd>l§HJ 1:11 
!J.) Retnf<•rcement .Lrr.tn¡!c 

(h) Trus~ anion 

Fig. C6 28 Beam rt"inforced by the lnclinrd reinforcrmrnt. 

In a bcam wtth top and bollom sub-beams rcmforccd longttudm<llly ami latcr<llly, cach sub

beam have a lruss mcchanism as shown m Ftg C6 29(b) Titen shcar strength cmtltl he ohtamcd by 

Eq. C6.58. 

(Eq C6 58) 

where p§o-sy = \'11B/2 (when PsD"~y > va012), whtch IS the maxtmum amount of rcmfnrccrncnt for 
shear, and m which, 

its: distance betwcen longttudinal remforccmcnts m thc top and bottom suh-bcams, 

p5 : shear remforcemenl ratio ofthe stirrups in thc lop and bottom sub-bcam": and 

O'sy: yield strength ofthe sttrrups in the top and bottom sub-beams. 

The value of cottf>s takes the smaller value in Eq C6.60 

(Eq C6 60) 

Stirrups tn top and bottom sub-beams should be prov1dcd m thc rangc of Jl,cot¡¡\ frorn thc cdgc of 

the opening as shown m Fig C6 29(a). lnstde longttudtnal rcmforccmcnt m sub-bcam<. should he 

anchored al the outs1de of extended slnrup arrangemcnt from suh-bcams Wtth hooks hcnt tn"tdc cf 

beam. Required strength of mside longitudmal reinforcement in sub-bcam". assy, 1" obt.1incd from 
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Eq.C6 61 

(Eq C661) 

whcrc W denotes thc lcngth of npening And rcquired strcngth of flexura! remforccment of extreme 

cdgc (outsu\c lnngitudin:~l stccls m sub-hcams), a1o-y, should not be less than that by Eq. C6.62. 

Vu(W+j1 cot$.J. 

2jh 

j~, 
(.t) Reinfor«!ment arrange 

(b) Truss actton 

(Eq. C6 62) 

Fig. C6.29 Ream wlth a rectangular openlng relnforced by the longitudinal" 

reinforcement and slirrups In sub-beams. 

Whcn thc mclincd reinforccment as shown in Ftg C6 30 are provided, lhe effect of its tens 10n 

slrcngth would be evalualed by Eq C6.57, and would be added lo V u lts anchorage should be done al 

thc outsidc of addil10nal slirrups arranged asidc to opening The posilion of opening in a hcam is 

dcsirahlc to be other than 111 yicld hinge regton Whcn a opemng in y1cld hinge region should not bC 
avotdcd, Eq 6 9 should be cons1dcrcd 111 a calculalton of cot¡f), and effectiveness factor, v, should be 

given by Eq 6.R. 
Shcar strcngth of a porttnn without holc should be obtaincd by Eq. C6 63, constdct mg only 

truss mechatll!'.m 
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(Eq C6 63) 

where Pw denotes thc ~hcar rcmforccmcnt ratro in a pmtion wllhout a holc, ami thc v,lluc of cotifl 

should be calculatcd frorn Eqs.6 5-6 7 ami 6 9 
When a spccral stcel would be uscd as .r rcmforccmcnt for a holc. tls efTcct, that should be 

veriricd by expcrrmcnt and etc, mrght be addcd to ~hcar strcngth. Rcfcrcncc 6.74 is a rescarch on 

this top1c. In th1s case abo, shcar stn:ngth ·ora p.art w¡thout hule should be calculatcd by Eq C6.63 

1--l 
r,.cut4o 

1-1 
,,.cut~. 

(.ti Relnl<rft<'men1 ,¡n.tnge 

'¡ 

Fig. C6.30 Ream Milh a rectangular opening reinforced by 

thc inclined reinfo~ement. 
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Cllt\1' ITR 7 BEt\M-CflLU'·.:N JOJNT 

7 1 Design ObJCC!ivco;; 

• Bcam-co!urnn JOIIl! ,hall he dc~!¡!_nCd to m<lltltam rto; mtcgnty to thc ;¡o;;sunng deforma! ion 

aficr the structure form~ n yicld mcch<~nr<;rn Thc hcarn-colunm JOinl shall be dc..,rgncd lo preven! 

a srgniricant strflness dctcrunation and shp-!ypc hy<>terctrc hchavror by load rcvcro;a\s 

(Commentary] 

( ¡) Structural reqmremcnt<: in ht::nn-cnlurnn conncct'lon 

1t should be avoidcd m pnnc1plc that a structurc dcsrgncd to form the ovcrall yield mcchanism 
fails in beam-column JOintc;, Becau<;C thc beam-column jmnts would suffer from so large shcar of 

adjacent beams and column<; that 11 is dtfficult not only to dcsign thc joints for htgh duclllity, but also 

to rcpatr their damagc. Therc are many proposals rcgardmg the rcsisting mcchanism of a bcam

column joint against shear. This ch<~pter adopts a diagonal compresston strut of concrete as the shear 

resisting mecham'im, amlthc uppcr lmlll of design nominal shcar stress Ín joint IS providcd lo preven! 

failures 
The beam-column joint ha" to rcstst hcndmg momcnt, shcar, aJtial force and torstonal momcnt 

produced by columns and hcams al dcvcloping a yicld mcchamsm wllhout collapse, and also 11 is 

desired that the joint is without CVI(Icnt stiiTncss degradatton Fatlures of a bcam-column joint duc to 
an anchorage failure of ne,urdl rcinforccmcnt ?f bcams or columns and dueto compressron failurc 

of diagonal strut of concrete should he prevente<\. llnwcvcr stiffncss dcgradation of thc joint and shp 

bchavior in a story hystcrctic ch<nactcristtc m ay be rcsulted from shear cracks in the joint, yicld of 

joint lateral reinforcements and bond dctcnmatton tn yteld rcgions of column and bcam bars. 
Because it is difficult to avoid thc shear crackmg aiHl the bond deterioration of nexural reinforcc

ments in a beam-columnjomt,the load vs deformation charactcnsttcs with shppage may be acccpted 

in the guidelines so far as they do not affecl so much on an earthquake response 

A recent study [Ref 7.1) indicated that the slipping hysteretic characteristics, as far as thcy 

wcre not so excessive, did no! increase structural response in displacemcnt range considercd in the 

guide\mes, i.e, an story drtft angle of 11100 ra,han In this chapter, minimum shcar reinforcemcnt in 

a bcam-column joint in proportion lo joint shcar stress is spcctfted for preve'nting the cxcessive slip

ping hysterettc characteristtcs, and the design for emhcdmcnt of nexural rcinforccmcnt of bcams and 

co\umns and for anchorage ofhooked reinforcemcnt ofbcams are al so describcd 

Beam-column joints m a structure destgncd undcr the concept of thc guidelincs are surely 

subjected to stresscs corresponding to thc n"ural strength al yield hingcs bccausc lhe members adja

cent to the joints are intendcd to form ytcld hingcs The joints are thc key elements for transfcrring 

forces between beams and columns and assuring a o~crall yteld mechanism, therefore the design for 

beam-column joints is very tmportant However, thc dcstgn c;it~ria fnr JOints spcctficd in this chaptcr 

is not so severe lhan that for beams, co\umns ami shcar walls bccause scvere dcstgn requircmcnts 
would disconnect the contmuity of thc design for joints between the previous design mcthod and the 
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gutdclines (thts contmmty ts tmportant 111 Japan) and makc !he scopc oftlus destgn guidelme narrow. 

(2) Ba<;ic plan ofbcam-columnjoint 

a) A beam-column JOÍnt is a scgment whcrc strcsscs of columns and bcams are transferred by 

thcir longitud mal reinforccmcnts through !he corc concrete of JOÍnt, thcrcforc the jomt ts rcquired to 

havc cnough strength and sttffncss Thc cure concrete in the JOint rnttst be confined by longiludinal 

reinforccmcnts of columns and lateral rcmforccrncnts of the jomt, and it is reasonable and practica\ to 

crnbcd the longttudmal rcinforcemcnts of bc.1.ms in the core. In arder to arrange the longitudinal rein

forcements of beams instde the concrete corc, heam wtdths are necessary lo be Jess than the column 

wtdth Thts treatment lcads to avoidmg /arge cccentrtcity bctwecn beams and columns. For example. 

whcn bcam widths are a half of a column wtdth and the stdc faces of beams are not located outstde 

thc column stde faces in the joint rcgion, thc maxunum eccentricity bctwecn the beams and columns 
is lcss than 1/4 of the column width 

b) When beams and columns are connectcd with ecccntricity, torsional momcnts actmg on the 

beam-column joint and on the column m the oppostte direction to each other make torsional cracks in 

the joml and column, and reduce thetr stlfTness A large eccentricity reduces a stress transferred to a 

side portton in the joint apart from the bcam, thcn shear capacity of thc joint decreases duc to the 
reduction of effcctive volume reststing against shcar. 

There is no limit about the eccentrictty in the design guidclines. Hoy.¡ever, shear design for a 

bcam-column joint with a large eccentricity may be done ignoring a portton outside the ~ITective jomt 

arca and torsional destgn for the column duelo the eccentricity is necessary. 

e) A deep beam-column jomt has a slendcr shape anda stccp diagonal concrete strut. An elas

tic analysis of this kind of joint using a parameter of "a" (==beam dcpth/column depth) shows that 
shcar stress distributtons a long the axis o~ column was exprcsscd by a paraboltc curve wtth its peak 
value at the center for "a"= 1 O, by a rqctangular wtth almost uniform ':'aluc for .. a"=J.5 to 2.0, and by 

a btquádratic c~rve with two peaks at fhC upper and lower parts for- "a">2.0 [Ref.7.2). According•to a 

fcw tests about a decp beam-column jomt with "a''=2.0, shcar fa1lurc concentrates to the upper part 

of the joint and the nomtnal shear strength is 60 % to 70% of the JOtnt strength with "a"=l.33 

[Re0.3]. The depth rallo ofbeam lo column has no ltmtt mthis guidchnes, but a deep beam-column 

joint should be designed with caution [Ref. 7.4]. 

d) Chapter 10 requires structural shts (gaps) which separate non-structural walls such as span

drcl walls from yield hinge regtons of structural members. The stifTness of beams or columns 

increases duc to those non-structural walls, consequently rotation of the yicld hmgcs bccomes so 

large that yteld regions of their longitud mal bars wtll cxtcnd toward tnsidc of the beam-.column joint 

and bond detertoration ofthe bars m ay take place in the joint. llowcvcr, the quantitative evaluation of 

the bond detenoration is not clear bccause there is fcw studtes on this matter [for example, Re( 7 5]. 

7.2 Destgn for Shear 

7.2 1 Dctgn Principies 

In shear dcstgn of a beam-column Joint, rcltahlc shcar strength Vj., shall be grcnter !han 
destgn shear V1 ofthc ytcld mechanism assuring dcstgn. 
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7.2.2 Shear Strength of Beam-Co\urnn Joint 
Shcar strcngth V¡u of bcam-column JOIIlt shall be given by Eq. (7 .1 ): 

whcre,.; :factor dcrcndcnt on shapc ofbeam-co\umn jomt,equalto O 30 for a cro'\S-shape 

interior bcam-column jomt, andO 18 for an im :-r!ed T-shape ex tenor beam-column 

jomt andan L-shape top story exterior beam-column )Otnt; 

a6 : compresstve strength of concrete, 

DJ · column dcpth or honzontally projccted lerigth of 90 degree hook; and 

b
1 

• cffective width ofbeam-column joint given by Eq. (7.2) 

(7.2) 

where b¡,, b1 ~o b12 denote thc beam wtdth, the sma\ler of onc-quarter of co\umn depth and one

half of distance betwccn beam and column faces on the one side and another side of a beam 

7 2.3 Lateral Remforcemcnt 
Lateral rcinforcement rat10 P1h of beam-column conne<:tion s·hall be no! less than 0.002, 

and shall sattsfy Eq (7.3) 

[Commentary} 

7.2.1 Design principie 
(\) Beam-column joinls should be dcsigned against the severest stress combmation ofbcnding 

moments and shear forccs at thc yield mechanism assuring design. The location of yie\d hinges in a 

struclure have been ftx:ed al the destgn stage for the beam-eolumn joints, lhen thc non-hmge 

members includmg lhc joints should be designed for lhe stresses which are calculated by using the 

upper bound strengths at yield hinges. Hinge location of a beam is in pnnciple al a face of column, 

but sometimes it is moved towards a center par! of the beam in arder to improve anchorage and bond 

ofbeam bars in the joint In any case thc upper bound slrengths of yield hin'ges should be uscd for the 
design of joints. 

The upper bound strengths of yield hinges are usually different in the loading direction; i e., 

direction from nght lo leO or leO to nght, then the JOmt shou\d be designed againsl the scverest 
condition. 

The upper bound strength of yield hmge is defined as lhc upper bound flexura\ strength in the 

section 5.4. The section describes that the effects of 1) actual strength of long•tudinal bars mcreasmg 

from their nominal strength, and 2) reinforcement in floor slabs whose cffectivc w1dths cxpand 
according to drift leve! of the story should be taken mto account m ealculating the uppcr bound flex
ura! streng1h. 
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(2) Dcsign shcar force, V1, for the bcam-column jomltn a structurc with a strong column-weak . 
bcam mcchanism IS ohtaincd by Eq C7 1 (sec Ftg. C7 .1] 

(Eq. C7.1) 

In a T-shaped exterior beam-colunm JOlnl, C~' +Ce '=T'=O ts assumed Shear from columns, V e• 

is defined as the average of shear forces m the uppcr and lower columns, and 1s obtained by Eq. C7 .2 

usmg the uppcr bound strengths of bc<~m hmges. 

whcre Mb, Mb' . moments of left and nght bcams al the faces of column; 

lb, lb': span lcngths ofleft and nght beams; 

L , L' : clear span lengths of left and right bcarns; and 

le, le' : heights of uppcr and lower columns 

(Eq. C7.2) 

The des1gn shear force for lhe bcam-column Jomt, Yj. al lhe top story ca\culated on the 
assumptmn that V e= O gives safe si de result. 

As for a beam-column joint in a structure with yield hinges in columns, the upper bound 

strengths of column hmges dommate the dcstgn of the JOIIll, so thc dcsign shear force, Y1, is given by 

ex:changing bcam forces for column forces 111 Fig. C7 1 The bcam-column jomt at the first floor leve! 

in a building with a bascmcnt floor should be designed using the upper bound strength ofbottom end 

of thc first story eolumn and the dcstgn stress oftop cnd of the basement column provided as a non

hinged mcmber. For T-shaped jomts m thc top story or the bottom story, the design shear force Of 

joinl would be given by cxchanging bcam forces for column forces m inverted T-shaped exterior 

beam-column joints shown in Ftg. C7.1. Axial force of column could be ignored beca use the shear 

force of beam-column joint is determmcd from bending moments and shear forces of adjacent 

members The des1gn forces produccd by intenncdiate longitudinal rcinforcement in a eolumn wilh a 

yield hinge should be added lo the forces of T and C' in Eq. C7.1 according to the intended rotation 

anglc at the hinge reg1on. The shcar force calculated by above method is the vertical shear force, Yjv• 

and thc lateral shcar force, Vih• could be obtained by Eq C7 .3 approximately, ifnecessary. 

e; -"- e; ...'i-
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Fi~. C 7.1 lnttrnal ~tre'\'i re<;ultant of joint. 

- 127. 



where V,~ vertical shear force; 
f)b depth of bcam·, and 

D : depth ofcolumn 

(Eq. C7.3) 

(3) All beam-column Joint'> at and ahnvc thc ground noor leve! of a structurc ~hould be 

designed accordmg to thc provrsro!ls of thrs chaptcr Snndarly lo thc dcsrgn for colunms, thc dc~ign 

forces are desrrable to be dctcmuncd considcrrng lateral loaüc: actrng símullancou'>ly m twn dircc

tions The shear force in a beam-column joint subJCCtcd to thc lateralloads rn two drrcctrnns 1s cstr· 

mated by superposmg the forces at yicld mechanr'>tn rn each d1rection, and 1s largcr than th;Jt 

obtained from one drrectional load. 
On the contrary, there are few rescarch on thc shcar strcngth ofbcam-column joint subjccted lo 

any directionallateralloads Espe<:ially therc are vcry few research on the bchavior ofshcar failurc m 

beam-column joint prior to yieldmg of thc bcams or columns. As shown in Fig. <..:7.2, test rcsults on 

three-d 1mensional interior bcam·column jornts subjectcd lo b1directionalload revcrsals show that the 

shear strength of joint in 45 degrce d1rection wa<; largcr than that tn the mam dircction {bcam axral 

direction) Under no column axial force, hut was not larger than that undcr largc cotumn axial force 

(an /as=0.2) [Ref 7.6]. The btdrrcctronal she.Jr strcngth diagram of colUmn is reprcscntcd asan 

ellipse. lf th1s charactenstrc could be applrcd lo bcarn~colur.l"' pmts, it would not he ncccssary for 

design ofjornts lo consider the strength reductiorr duc lo the cfTect of b1d1rcctional loa1is ·rhe shcar 

strengths and the story drin cap:lcitics of threc-drn.cnsronal ~eam-column suhasscmblagc<> aficr 

yielding at the four beam ends do no! show largc ddlCrcnccs hctwcen thc bcarn axral drrcction ami 
the 45 degree direct10n. Thcreforc thc guidclrn.cs allow to dcsrgn a JOllll only in cach bcam axral 
direction, when enough shear strength IS prov1dcd lo the jornt. Further rescarchcs on the shcar 

strength ofjoint in any drrection are ncc~ssary. 

" ,. .,. 
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--- SljU.HC (ines and .l ÓI~UI.Ir .!fC 

mterpotared lletwcen ~he.H ~trcn~th 
m two prmcrpJl d1rn:rmn~ (O dcgrC'C) 
c.!lcui.J!cd by 1'<¡ 7 1 

Fle. C 7.2 Bldlrntional !hear st~n~th inlerarlion of inltrior joint. 
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Sir)Ce thc jomt surroundcd hy structural walls docs not subjcct to ..;o l:~rgc shcar in the dtreetion 
of w,¡JI pl;mc, rt rs not neccsc:ary to dcsrgn for such joinl. Thc joint adjacent lo a structural wall, such 

as bound,¡ry bcam·cohnnn JOllll l!l a wall, would be dcsigncd as a pMI of a boundary column in a 

wall for lateralloads tn dircction ofthe wall pl,me, and he dcsigncd for thc cmbcdmcnt of longttudi· 

nal rcmforccmcnt of thc boundary be,\ m, so that it '" allowed to dcsign such joints for the transvcrsc 
lateral load mdepcndcntly 

7 2 2 Shcar Strcng11t of Bcarn-Colurnn Jomt 

Shcar strcngtl'l of bcarn-column JOIIlt should be hased on thc strcngth muttrplying thc uppcr 

hound shcar strc'>s dcpcndcrrt on thc shapc of bcarn·column suhasscrnhlagc by the cfTective shcar 

resistrng arca 

( 1) Shcar rcsrsting mcchanisrn 

Thc shear rcsistmg mcchanism in beam-column joint can be considcrcd to consist. of a diagonal 

concrete strut action anda truss actron [Ref. 7 .7]. Thrs i<; almos! the same shear resisting mechanism 

as for bca1ns and columns. Thc diagonal concrete strut action is thc stress trnnsferring mechanism by 

a diagonal compression strut of concrete connecting a pair of compression 7.0nes al the corners of 

joint productJ by bcnding rnomcnts ofbeams and columns Thc truss action 1s the stress transferring 

mcchanrsm by !ensile resistancc oflateral and vertical reinforcemcnts in thejoint and by compressive 
rcs1stancc of unifonn diagonal concrete strut m the jomt panel The tru<;s action depends al so on the 

bond stress transfcr a long the column and bcam longrtudrnal rcinforccmcnts in the joint, so that bond 

detcnoration reduces thc stress transferrcd by the truss action Prcvtous test data show that the efTcct 
of lateral reinforccmcnl 111 bcam-column jomls on !he shear strength nrc nol so much and the failure 

of dragona! comprcssion strut of concrete dommates thc strength. Thcrcfore the guidelines have the 
lrmitation of working shcar stress of concrete to preven! shcar failurc 

Interior JOinttcst results of68 specimens, testcd durrng thc pcriod of 1966 to 1988 in Japan and 

other countrics, were comp:ued with actual concrete strcngth in Fig. C7.3. Twenty·four specimens 

showcd shear fatlure in joint prior to the yrelding of beams (salid tnangle symbols in Fig C7.3; J~ 

type), and forty·four spccimens showed shcar farlure in joint afler thc yrclding of beams {open circle 
symbols; BJ-type). Thc vertical axrs is the nominal shear stress of JOint, r

1
u, which is the amount of 

maxrmum strcngth dtvidcd by the product ofbJ and Dj defined in thc scction 7.2.2. The value ofbJ in 

J-typc takes tire average width of column and bcam. The hori7ontal axrs ts compressive strength of 

concrete cylrndcr, a 8. TI1e range of a 8 foral! spccimens ts from 100 lo 550kgf/cm2 and that of J-type 

rs from 100 to 400kgf/cm 2. The 1m-ver bound of lju could be esttmated to be 0.3 a8 . Shear strengths 

of BJ·Iype are domtnatcd by the ncxural strength of beams. Though somc of them were lower than 

O 3 a 8, shear failure occurred dueto the increment of dcformation. Thc dcformations al shear failure 

m RJ.type specimens exccpt for onc spcctmcn wrth vcry small shcar spm1 ratio were more than 1/50 

in story drrn whrch is !he as<;urance deformatron 111 the guidelrncs Thcrefore shear failure in jornt 

could be avoidcd whcn !he JOtnl shcar stress 1s kcpl lo be le~s than thc joint strength of J-type specimens 

Although thc shear strength<; of bcam-column JOÍnts plottcd in Frg C7.3 include the effect of 

shcar rcinfon:emcnt in thcm, thc frgure shows that thc shcar '>lrengths incrcase marnly w1th compres· 

sive strcnglh of concrete Equalrons dcscribcd thc relatron of shear stress and specified concrete 

strcngth wcre proposcd prevrously, but most ofthcm undcrestimate the shcar strength in the range of 
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high compressivc strength of concrete. Equat1on 7.1 is pro_posed mo(llfying tlus tcmlcncy, in wluch 

the shcar strength of bcam-column joint j..; proporiHJnal to the comprcs..;tvc strcngth of toncrelc 

cons1dcrmg that shc:Jr failurc is dueto compn:..;~ion f.ulure of concrete strut Thc average r.ttio of <1u 

10 O"¡J 15 0.345 and its dcviation '"O OSI m J-typc spcc~mcns Thc value of O 3 1s prnposcd a<> thc cocf· 

fictent "/('in Eq 7.1. Con~cqucrllly more than HO% of mtenor bcam-column jomto; dcsigncd by Eq 

7 1 will have thc shcar slicngth ol more tlwt O 3 Cln 
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orinterior joint ""ith cm~s-shape subanemblage. 

As for T-shaped ex tenor bcam-column jmnts as we'' as mtcnor joints, test data on shcar 

strength are summarizcd in Fig C7 4 There are un~;' "'lve sp..:dmens of J-type and scven <>pecimens 

of BJ-type. Other spccimcns fatled m anchoragc ofbeam bars or in nexural yield of beams. TI1c aver

age ratio of tju to a-8 is 0.194 and its dcviation ts O O 13 Proposed value of K in Eq. 7.1 is 0.18. More 

than 800/o of exterior beam-column jomt<> dc<>1gncd by Eq 7 1 will have thc :Shear strength of grcatcr 

than 0.18 a8 . 

The first order regression rclat10nslup among te~! data would be dcscnbcd as í¡u "" 0.249 
CJa+19.2 m kgf/cm2 for thc ir;tcrior joint.;; andas ;

1
u =O 105 <1n + 21.9 m kgf/cm 2 for thc exterior 

joints. Judging from thcse regression rela!'mn.;;h1ps, Eq 7 1 gtves a h1gh shcar strcngth m thc range of 

high compressive st1ength nf concrete. lhc rca~on why thc relation of shc.u strength and concrete 

compresstve strength 1s expressed with a proportltmal cxprcssion ts that such type ev<tluat1on 1s 

simple and practica! for structural dcstgn, then it should be noticed thatthc uppcr bound ofthc spcci

fied design compress1ve strength of concrete 1s 360kgf/cltl2 Thc cocrflclent of ,... should not be uscd 

in the case that compressive strength of concrete is more than 360kgf/cm2. 
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Fig. C 7.4 Average joinl shear stress vs. comprenive slrength of concrete 

or exterior joint with a rotated T-shape subassemblag-;. 

(2) EfTective width bJ and efTeetive dcpth DJ of bcam-column joint 

The effect1ve width of JOint, bl' should be obtatncd by adding a beam width to an effective 

width of column [refer to Fig C7.5] The efl'ective w1dth of column is defined as the smal\er of a half 

distance from beam Stde faceto column faee and onc-fourth ofthe column depth on either si de ofthe 

beam. In another words, the efTective width, bJ, tS based on the 3verage width of beam and column, 

and is limited to the sum ofbeam width and one-fourth of column depth, assuming that joint stresses 

are efTectively transferred through a zone covered by four lines with their angle of 112 radian from 

each side face of beam. This concept considers that when the beam width is very narrow against the 

column width or the beam connects eccentrically to the column, sorne part of column volume in 

beam-column joint far from the side face of beam does not con tribute to shear strength. According to 

this definition On ihe effective joint width, it takes thc average width of the beam and the column, no 

matter how eccentncally the beam connects to the column, when the beam width is more than a half 

of column width for a square column And also it oOen takes the sum of the beam width and one

fourth ofthe column depth, when thc bcam width is less than a halfofthe column width or the beam 

connects lo the longest sidc of the rectangular column. In thc case that a w1dth ofbeam or column IS 

different fmm a width of the opposite beam or column of thc joint respectively, ora couple of beams 

connec.t to a column with eccentncittes difTcrent from each other, it is necessary to define another 

effective widths for those beam-column JOÍnts by undcrstandmg thc formal ion of compression strut in 

the joints For example, the jomt with two differcnt wtdths of beams takes the average width of them 

as b¡¡ in Eq 7 .2. Further researches on thts ficld are requtred. 

The cffective depth for interior bcam-column JOIIll may takc column depth, D. In previous 

rcscarchcs on beam-column jomts, the efTcctivc joint depth took conventionally the moment arm of 

column, Jc, ignoring the effect of axial force on thc arm length 11 is seemed to be the same method as 

evaluating shear strength of beams or columns. Shcar strength of beam-column joint would depend 
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on the dtagonal comprc.ssmn strut of concrete wluch linio.<; both comprc.;<;ion cdgc.<. 111 thc JOIIll adJa
cent to thc cmls ofbcams ami column\, so that 11 is rc,tsonahlc to takc thc hontotl!al lcngth ofJomt as 

thc cffcctivc dcpth ami al<;o such m.umcr ts simple to raku!Jte thc strcngth. '1 he c11Cctivc dcpth for a 

T-shapcd cxtcriClr hcam-column JOHII takcs thc horitontally prOJCCtcd lcngth fwm thc out.sidc of 90-

dcgrcc hook to thc bcam cnd or thc horitorl!nl lcngth fmlll thc bcam CtHl to thc cnd of stccl anchor 

plate 111 case nfusing mcchanteal omchoragc. 'IIH.s IS h.t..,cd on thc samc concL'Jll talo.ing thc honTonta! 

lcngth of comprcsston <;lrut of concrete as thc cOCctivc dcpth for thc mtcnot hcam-column joint 

¡-'1--
•• T 

Fig. C 7.5 lJefined effecthE' ""idth of heam-column joint, ""hlch is used incas" or eccrntrir jnint and/or 

dlflrn•nl \\"ldlh5 bel\'ottn hcam and rolumn. 

(3) Thc confinemcnl efTcct of transvcro;c beams on benm-column JOint 

From the bcam-column JOIIll tests with non-loaded trans\ersc bcams it is well known that the 

transversc bc.tms make the joint stifT and strong. Figu'rC'C7 6 shOWs thc test dat:1 concerning thc rcla

tionshtp between covcrage ratto of a joint hy trnnsverse beams, A, and shcar strength m.tgnificallon, 

{3, of ajomt with transverse beams to ajoint without them [Ref 7.8] The soltd pamholic curve shows 

the re\attonshrp. 
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fl&, C 7.6 Rrlationship between shear 5lrtngth magnification ¡,¡)of COVE'rage ratio hy lraOHCr'iC beams. 
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In existing buildmgo;, howcvcr. thc hcarn-column JOÍnt with bcam hingcs subjcctcd to bidirec
tional li:,rccs during an carthquakc can nnt be confincd so much by the transverse bcams, because 

thcy also havc yield htnges and cracks on the bcarn ends The confinement efTcct by transverse beams 

on shcar strcngth of a bcam-column joint is not taken into account, because the guidelines treat a 

structurc with a beam hinge mcchantsm. llowevcr, only if transverse beam bars are assured not to 

yicld al the column facc of thc mterior bcam-column joint by formmg a colurnn yield mechanism or 

forming hcam yicld hingcs locatcd far frorn the column faces, the shear strength could be increased 

by thc factor ,Bexpresscd m Eq. C7.4 

(Eq. C7.4) 

whcrc A = I (btb · Dtb) 1 2 (Db · D). in which btb• D, Db and DLb denote the width of transverse 

beam and dcpths of column, beam and transvcrse beam, respectively. 

For thc beam-column joint wtth a transvcrse beam m one direction, strength increment should 

not be allowcd As shown m Fig. C7 4, Eq. C7.4 gives the lowest prediction to scattering test data. 

Equation 7.1 does not consider the cfTect of transverse beams on the shear strength of beam

column joint, becausc many benm-column joints in a structure designed by the guidelmes have yield 

hmgcs at beam cnds of all dtrecttons in prmciple, and the confinement etfect of transverse beams 

cannot be expected. llowcver m tenor bcam-column joint test specimens with transverse beams afler 

subjectcd to two ttmes cycltc dnft angle of 1175 indrcated a larger strength than that without trans

verse bcams [Ref. 7.9) And floor slabs also have the effect on conflning the beam-<:olumn joint. So it 

is possiblc for transvcrse beams with yicld hingcs to increase a shear st.rength under low stress levels 

in thc transverse beams. Thc relallon betwecn stress leve] of transversc beams and apphcation of 
Eq. C7 4 should be discuo;scd m future. The strength increment factor different from Eq C7 4 may be 

used when the factor is obtained from an appropriate experiment. 

7 2 3 Lateral Reinforcement 

( 1) Rccent researches show that there is not so large effect of lateral reinforcement in a beam

column joint on 1ts shear strength. Figure C7.7 plots the relationship between the strength ratio of 

shcar strength to concrete strength, r1u la9 , and the product of the amount of lateral reinforcement 

and its strength, P¡h ay Tite points ltnked by a so lid line mean the specimens which were tested by the 
same rcsearcher rn a test series varied only the amount ofpjh c:Ty According lo Fig. C7.7 it is very 

d1fficult to recogmzc the efTcct of lateml rcinforcement on the shear strength except for a few cases. 

The guidelines make sure that the role of lateral rcinforcement in a JOint is to keep the stiffness and 

ducttlity of joint but not lo increase the shear strength of joint. Then the minimum amount of lateral 

remforcemenr-is "&iven in proportion to thc ratio of design shear to shear strength of a beam-<:olumn 

joint. 
Sorne foreign codcs rcquirC. more amount of lateral rcinforcemcnt than that required in this 

section, howcver it is dtfficult to arrangc large amount of lateral rcinforcement more than 0.3% by 

only hoop reinforcemcnt and al so is difficult to add sub-t1es to beam-column joint against Japanese 

convcntional construction mcthod This is thc rcason why thc mínimum amount of joint lateral rein

forccmcnt i<; O 2%, and thc amount nf lateral rcmforccmcnt of 0.3%, is required for the Joint whose 

dcsign shear stress is nearly cqual to tts shear s(rength Jt is dcsirable to establish a reasonable dcstgn 
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Fig. e 7.7 Shear streneth or interior joint divided by cnncrele strength n. productor 

lalf'ral reinfnrct"menl ralio and its yield strength. 

mcthod for lateral rcmforccmcnt in a bcarn-rolumn JOint constdcring thc cnCct of column axial force 
and bond strcngth, thc rcqutrcd deforma! ion capaclly of yu:ld hmgc adpccnt to !he jnint, and anchor

age strcngth of hookcd bars in T-shapcd exterior joint 

(2) Dcsign for vertical reinforccmcnt m a hcam-column jomt is not rcquircd in the guidclines, 

because usual columns would have at least a intermcdiate longttudmal bar 111 cach column face and 
the bar works as the verttcal shear rcinforcemenl. The effect ofvertical shear rcinforccment on jmm 

shear strength is not clear yet, but test rcsults of T-shapcd ex tenor JOints show that thc lateral and 

vert1cal shear remforcement arrangcd w1th wc11 balance anda largc axial force of column preven! a 

shear failure of JOints after yicldmg of !he hcarns {Ref 7 12] The intermcdiatc colurnn bars of JOints 

with y1eld hmges 111 bearns are usefulto res!<;! JOint shear force beca use the bars are not subjected lo 

so large tensmn by the column cm! momcnts, but the bars of joints with y1cld hingcs m column may 

not be useful. Thcrefore 11 would be ncccssary to arrange additional lateral shcar rcmforccmcnt 

instead of the vertical shear rcinforcemcnt for the joints ofthc latter. 
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7.3 Anchorage of Bcam ami Colmnr¡ Remforccmcnts 

7 3.1 Anchorage Method 

Longiludi11al reinforccment of heam w1th an in tended yicld hinge, as a general rule, shall 

pass through the column corc ofthe beam-columnJomt or shall be anchored into column core of 

the beam-column JOint w¡th a 90 degrec hoo\... Dcvclopment lcngth of a bar sha11 be counted 

from the cntical section at the column facc or at the top and bottom beam faces . 

7.3.2 Anchorage with 90-Degree Hook 

Development length shall conform to rcquircmcnts in Chapter 9. Beam longitudinal rcin

forcement shall be extended bcyond the mid-dcpth of column with a 90-dcgree hook Exte,1sion 
of a 90 degree hook shall be placed m the beam-column joint. 

7.3.3 Bars Passing through Joint 

When longitudinal reinforcemenr of beams or columns with intcnded yield hinges at both 
faces of jomt passes through the joint, bar size to mcmbcr depth ratio shall be determined not to 

cause significan! stirfness reduction or slip-t),pe hy.stcrctic bchavior undd~ load reversals. 

[Commentary) 

7 .3.1 Anchorage Method 

(!)Longitud mal reinforccment of beam normally pa.sses through an mtcnór joint and is 

anchored with 90-degree hook in an exterior joint. lt is desirable lo avoid the bond deterioration, 

because yielding of the beam longitudinal remforcement is liable to penetrate into the joint and to 

dcteriorate bond res1stance along the remforcement, consequently it causes also deterioration of 

hysteretic energy dissipation. The bond detenoration may be delayed in the interior joint by passing 

the beam reinforcement in the confined concrete core, and by limiting the bond stress leve! in design 

The limitat•on ofbond stress leve\ is specified in 7.3.2 and 7 .3.3. 

(2) Joint cover concrete adjacent to a loaded bcam may spall out or fail in punching shear with 

cone-shape by tension of beam reinforcement, resulting 10 a reduction of development length. Thc 

development length is necessary to be evaluated at the face of core concrete in jomt 1f such phenome

non would occur from early stagc. Anchorage capac1ty of a bar subjccting to compress¡on force does 
not reduce so much than that under !ensile force. 

This gu¡delincs adopts the way as the cntical scction for calculating the development lcngth of 

a bar is taken at the f!ice of column conventionally, becausc spallmg of cover concrete or reduction of 

bond resistance after bar yielding is arfcctcd by many factors and these bchaviors are not so clcar 

7.3.2 Anchorage with 90-dcgrce llook 

( l) Accordmg to T-shapcd exterior beam-column joint tests whcre beam bars wcre anchorcd 

wtth 90-dcgree hooks, local compress10n fallure of concrete inside the bar bends or splitting failurc 

of cover concrete beside the bar bcnd~ wcre rcported as the failure mode of anchorage, cvcn if thc 
ddference of failure modcs bctwcen anchorage and JOÍnt shcar were not clcarly dlstmglllshcd. ·¡he 
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failure of:inchoragc "hnuld he prcvcnlctl. bccau .... c 11 cauo;;c~ lhc rapid st1ength rcduct10n and the pnor 

cncrgy absorp111111111 hy~tcrcttc char.tctcrl"tits 
The rcqu1red dc\cloprncnt lcnglh '" '-JH.:clfu:tl 111 Chaptcr 9. Accordmg to recen! stud1CS, 

strcngth of anchoragc dcpcnds on the hor1/nrllal proJection lc1lgth of a bcarn bar including lhc bcnd 

portton, but it tlocs not relate lo the vert1cal ntcno;;ion nfthc bcanl bar bcyond 12 times bar di¡tmetcr, 

db Tkcn 11 ts bcttcr lo lilC:.ttc a hook a-. otJI<;idc a-. possthlc in ordcr lo gel as long hori:~ontal dcvelop

mcnt length a~ poss1blc and lo e'~;tend thc bc¡;nmrng ofbcnt at leas! beyond the mid-dcpth ofcolumn. 

The strcngth <ll anchoragc wllh hook 1~ .llfcctcd by rnany kmds of factors, such as a radllls of 

hook and a thickncs~ of ctlvcr concrete 111 a hca1tt-colurnn JOint Somc of the proposcd cquat1ons on 

anchoragc strcngth IUC h.tscd oll thc strcngth c\llntJtcd by tht: wm of bond reststance a long the hori-

7ontal development and anchor.1ge resi-.tancc atthc bcnt portie::~. Equat1on C7.5, however, cvalu.atcs a 

local comprcssivc strcngth of concrete, ft>car< at t!l<: insl{le ~:- hook as the anchoragc strength, P. 
assummg that bond dctcnoration ofhor1torl!al par! ofa har wlll occur s_oon aner thc yielding ofbcam 

(Ref. 7.13] 

P = w db fbcar smO h 1 (h-J) 

where w = {J./2 r cos (rr/4- O) 

O= tan-1( l.!h/ J) 

l.!h=] 1 -i r+db 

po(r/Jd,¡-'" 

f~x:ar = a r l7iü 
a=I6.1C 0 /db 
y= 1 +30As/(11s). 

in which db: diameler ofbar, · 

h : dtslance ofhonzontal support or column; 

: radius ofhook; 

CTs : compressive strength of concrete, 
11 · developmcnt lcngth ofstn11ght portton; 

A5 scclional area orlateral remforccmcnt, 

s : spacmg oflateral rcinforcCmcnt, 
: moment arm ofbcam·, and 

(Eq. C7 .5) 

Co : thickncss of cover concrete frorn column face lo center ofbar. All parameter above are 
measure~ m kgf and cm 

Thc average ratio or experimental strcngths to calculated strcngths by Eq. C7.5 is O 95 and ils 

deviation ts O 18 The test data uscd m this cvaluation consisl of thosc of 73 spectmcns. Equation 

C7 5 IS providcd only for the bar at tite extreme cdgc, and furthcr dtscussrun 1s necessary on lhc eval
uatiOn of group dfcct of mult1-bars mcluding mtermcdtatc bars. 

(2) To preven! congcstion of bar arrangement m a bcam--column JO In! with bcnt down hooks for 

~op b~rs and bcnt up hooks for bottom bars of a bcam, U-shaped bar arrangement is used pmctJCally 

tn whtch both thc ends of lhe top and bottom bars are connected rn thc joint [Rcf. 7.15]. Somctimc it 

occurs lhat an extension of hook 1s placcd below/above a bcam-column joint or enough horizontal 
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Fig. C 7.8 Definition or 'ariabh.•s used in Eq. C 7.5 which evaluates 

anchorage slrengrh or 90-degree hooked beam bar. 

project10n length cannot be provtded w1thin thc jomt. In these cases, shcar failure or anchorage fail

ure in the jomts is prevented by ways that transverse rcinforcement placcd at jusi msidC of the hook 

can resist again;t the large local comp'FCSsion due to the hook and the lateral reinforc'ement placed 
beside the hook can transfcr the beam tension tn the backs1de of column [Ref. 7.! 6] • 

Cover concrete on backside of column spalls off so easily that the extension ofhook reduces tls 

anchorage slrength tn case that the extenst~m is placed in the same layer as the extreme bars of 

column. Thcre ts no rcquiremcnt about the thickness of cover conc~ctc hehind the extension of hook, 

because of few rcscarch on it. Sorne cxpcnments showed thc punching shear failure al the part 

between the column bars, whcn the bcam bars subjccted to compress1on force. Anothcr experiment in 

which specimens had adequale d1stance betwccn the layers ofextension and extreme column bar (the 

distance was more than lhe spa~ing of column bars) preventcd thc anchorage failure [Ref. 7.17]. 

E ven in this case, it is destrable thal the column bars near by the cxtcnsion of hook are confined by 

hoops or sub-líes. lt had bctter kcep thc developmcnt length rather than keep the lhickness of cover 

concrete behind the extensmn of hook, when it is {hfftcult to kecp enough horizontal projcction 

length against the column dcpth. 

7 3 3 Bars Passing Through A Bcam-{;o]umn Jomt 

Thc average bond stress in a bcam-column joint, ra. of beam longitudinal reinforccmcnt pass

ing through the JOllll IS dcscnbed by Eq C7 ó. 
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whcrc L\as . stress diffcrcncc of a bar atthe both faces of a JOÍnt; 

D · dcpth of colurnn; 

·a§ · cross scctional arca ofbar; and 

4's : pcrirnetcr of bar 

Using a diamctcr of the bar. d0. instcad of a5 or lf',, Eq. C7.6 is modified to Eq C7. 7. 

(Eq C7.7) 

Bcam longttudrnal rcinforccmcnt in a bcam-column joint with hcam ytcld hmgcs at thc ultt

mate strength stagc rcachcs tls tcnsLic yicld strcngth at the joint facc, but doec; not rcach 1ts compres

sion yield strcngth undcr thc condLtion of large rcmforccrncnt ratio of tcns1on barc; to cornprcssion 

bars In case both thc tension and cornprcssion bars yicld, thc stress diiTcrcncc ofa bcam bar al both 

the faces of joint can be presentcd as Zayu• using the stee\ strcngth for calculating thc upper bound 

bending strength, ayu· Bond strcngth is assumed lo be proportio~<>.l trythc squarc roo! of the comprcs

SLVC strength of concrete, thcn bond strcngth, r~, is dcscribcd as y .ra;;. And substitutmg these rela

llons to Eq C7. 7. Eq. C7 R 1s obtaincd as follow: 

(Eq.C78) 

ffcre assuming that Jl is equal to 2y. Eq C7.9 is drivcn as thc proposed dcs1gn equation 

(Eq C7 9) 

Therc is no rccornmendation for the value of Jl in the des1gn guidclines. The Ncw Zealand 

design code rccornrnends sorne values to prevent the pulling out of bars ccrtainly from a JOint with 

y1eld hinges at its both faces 1t 1s very d1fficult to prevcnt beam bars from bcing pulled out hecause 

of thc conventional cornbinations of material strength, bar Sl7e and column si.rc used usually m 

Japan, and then sorne bond deteriorntion is a\lowcd in the guidelines. 
Thc bond deterioration and pullmg out of beam longitudinal reinforccmcnt from a JOint cause 

slip-type hysterctic behavior with poor energy absorptton capacity, and also thcy are accompanied 

with the fo\lowing problems. (\) \argc response dnft; (2) large pullmg out defol-mation prior to Oex

ural yielding, (3) early compress1on fa1lure ofconcrele at beam end dueto large rotaiLon al thc bcam 

end; and (4) difficulty to repair the failure ofpulling o·~t~· "· 

However, since the bond deterioration in a joint expands g;.~dually with incrcmcnt of dtsp\ace

ment, it is expectcd that \arge and sudden strength reduction will ~ot occur cvcn though thc bond has 

been lost cornplctely in the JOint, if beam bars are assurcd to be anchorcd in sorne placcs in thc both 

beams and the cornprcssion zones ofbearn ~nds are wel\ confined to preven! the cornprcssion failurc 

The recen\ research [Ref. 7 .1] led the J1 value in Eq C7 .9 with thc following proccss. ( 1) lt was 

ascertained by the response analysis with slip·hystercsis rnodcl that hystcretic energy absurpt1on 

capacities do not aiTect so rnuch on earthquake responses; (2) the index o~al\owable slip charactens-
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TAIJI.I!: C 7.1 MINIMUM COLUMN IH:PTII \\'ITII Ht:AM DARS PASSING 

liiROUGII A JOINI' IN ORDER TO PRt:Vt:N"f riS RONil OETERIORATION, 

SATISF\'ING A CONOITIO.\ OF ntdb~atjlll./a; 

$035 022 D25 1)2') [)JZ D3S 

as- 210 67 76 88 97 106 

240 63 71 82 91 99 

270 59 67 78 "' 94 
----- ---- -~~-- ------- ·------- -----·-

300 56 64 74 " 89 

330 53 61 70 7R 85 ------- ·- -------- ----
360 SI 58 "' 7·1 81 

--· 

SD4ll 022 D25 D29 DJ2 035 

l1s"" 210 76 87 101 111 121 
---- -- --

240 71 81 94 104 113 

270 67 77 89 9R 107 -------- --- ----------
300 64 73 84 93 102 

330 61 69 80 89 97 
---- -~---- --- ---

360 58 66 77 " 93 

[Nole] 
Values of colurnn depth are rounded up. 

Upper bound strength of beam bars are as follows: 

for SD35 bars: ayu = l 25 x 3500 = 4375 kgf/crn2; and 

for SD40 bars: ayu = 1 25 x 4000 = 5000 kgflcm2. 

D38 Dld¡, 

115 30.2 

108 28.2 

102 266 
---- ----

96 252 

92 241 
--- ----

88 23.1 

038 D!db 

132 345 

123 323 

116 30.4 
·-----

110 28.9 

105 27.5 
--- ----

101 26.4 

tic was defmed as the equivalen! dampmg cuclficicnt, hcq• of 0.1 or more at the drtll: angle of 1/50; 
(3) the relationship bctwecn hcq and bond index, '~ (= ayu do 1 2D) was investigated using experimen

tal resulls, and (4) the factor of Jl was proposed to be 10 O 

lt ts not1ccable that the earthquake response drill: is not so much affected by the hysteretic 

energy absorption capactty, but the numbcr of reversals wtth targc response drill:s increases. 

Applying 10 O for 11 m Eq C7 9, thc rcqutrcd colurnn dcpths, D, are listed in Table C7. 1 in the 

relationship arnong db, ayu. and aB· In the tablc, thc upper bound material strength is assurned for 

ayu• that is the stress of longttudinal beam bar at the yteld mcchamsm assuring design. 

According to Table C7 .\, the column dcpths have bccornc unreal1ty m case of U9ing large size 

ofbeam bars and the cornbinations ofcolumn depth and bcam bar sizc commonly used in the current 

design are strictly restrained. Thesc are from usmg thc upper bound strength of steel and for assuring 

the yicld mechanism. Howevcr, it 1s allowed for practica\ use tocase this restrictton listed in Table 

C7 1 by thc following reasons: ( 1) f)ynarmc response of drill: usmg the upper bound strcngth is 

smal\er than that usmg thc rcliablc strength, (2) bond dctcriomtion docs not lcad to serious problcms 

comparing with·thc strength rcductton duc lo '>hcar r,ulurc, and (3) s\lrne connectLons are a\lowed to 

case this rcstrict1on if the restrkt1on 1S sat1sftcd on thc average in a whole structure (or at least in 
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evcry story) For the time bcmg,p is altowcd to taj.,e 12.5 for ptacttcal use Thcn O RD 111 Tabk C7. 1 

1S allowed to be u_sed 
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CIIAPTER R · FOUNUAriON STRUCTURE 

!U Design Act10ns 
r---------------~-

Dcsign fon:cs for foundat1on structurcs shall he t1ctcrmincd from thc dcs1gn forccs u:-.cd 

for thc yield mcchanism assunng dcsign nf thc super -.tructurc, and vc!11cal ami horizontal 

forces acting on both the ground !loor .md undcrground struchtrcs lks1gn of a foundatmn 

girder shall constdcr reactions that act on the bottom fa ce ofthc gtrdcr accordmg to JI'> ngtd1ty. 

[Commentary} 
foundation structurcs shal\ safcly transmll dcsign vertical and lateral actinns from the super 

structure to the undcrground structure. Smce the foundation structure sha\1 havc highcr structural 

performance than the super structure, and in princtplc ti shal\ not show failurc mcchan1sm whcn the 

super structurc devclop a yteld hinge mechamc;m, des1gn loads rora foundation structure should 

include both the design vertical and lateral load addcd to the des1gn forces uscd for the yicld mecha

nism assuring design ofthc super structure. 

As an excepttonal case. a yield hmge of foundation structure shall be auowcd as thc total yicld 

hinge !flCChanism. Load carrymg capacity at thc yicld hmgc mcchanism should he clcarly calculated 

in this case, and the foundat1on structurc should be providcd with sufftcicnt ductilc. For an cxample, 

in case that a shear wall is d1rcctly c:upportcd by a footing systcm, thc ullunate capacJty by uplifiing 

ofthe shear wall is c\carly cst1matcd [Ref 8 1). and then thc total y1cld hmgc mcchamsm associating 

with the uplifiing of the shcar wall can be a\10\~e(_i. The foundation girdcrs or hcams, howcvcr, should 

. be designed in order to be prov1dcd with suiTictent ductility 

In case that thc foundat1on girder is dcs1gned ac; a non-hmgcd memher, thc moment developcd 

atthe pile top in accordancc with thc houndary cond111on of p1lc and foundat10n g1nlcr shall be takcn 

into account, 

8.2 Design of Foundation 

Reilable strength sha\1 be uc;ed in the dcsign ofstructural mcmbcrs m the foundat10n 

[Commentary} 

Reliablc strength of the foundation structurc should be dcfincd so that an C'<CC<>sivc deforma· 

tion shall not dcve\op in the foundation system The design cnterm sha\1 be rcfcrrcd to thc materials 

in the following "Recommcndat1ons for Dcsign of Building foundat1ons (rev1sed in 19R8)" [Ref. 

8.2) and "Uitimate Strength and Ductihty in the Sc:~-n•c De;!¡;;-¡ Of Buildmgs" {Rcf. !U} puhhshcd 
~~Al~ • 

Reliable vertical strcngth ofa footing foundation sha\1 be dcfincd considcnng allowable dcfor

mation. In case whcn liquefaction will is expected, adequate countenneasurcs shall be taken. 
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Rcliah!e strength shall rcfer toan ultimatc supponing capacity of pllcs Evaluation of reliable 

strcngth of pi les shall be al so deftncd hy an apphc.thlc scttlcment of ptlcs.that shall be reasonable to 

the super structure. Ptles supportmg thc foundation of shcar wall should be chccked their safety 

against thc ovcrturning morncnt of the shcar wall. Thc tol<ll yteld mcchanism by upltfiing of a shear 

wa)l can be rcgarded as onc of prcfcrable yicld mcchantsms In this mcchanism, however, ifthe pull

out capac11y of piles could he not corrcctly cv;¡]uatcd, thc failurc mcchanism of the shear wall could 
changc from the planncd mcchamsm 

For evaluat10n ofthc pull-out rcststancc or ptlcs, the following itcms shall be considered: 

( 1) !ensile long1tudmal strcngth of p1\cs, 

(2) capacity of the pile-footmg joint; 

(3) fnction capacity between ptles and smls, and 

(4) capacity ofthe footmg whcn pulling out of thc pi le occurs 

Frict10n ofthe foundat10n base shall be mc\udcd as the horizontal resistance ofthc foundation. 

The pass1ve soil pressure might be counted for the resistance for the buried foundation. 1t is 

commonly known that buildmgs with a bascment floor reveal bettcr seismic performance than those 

without a bascment. Passivc soil prcssurc and side fr1ction lo foundation structure are examined in 

the rcfercnce [8.4]. This reference, howcver, discusses issues for the working ~tress design. 

For the design oí piles against hori.mntal forccs ac;suming that pi le-cap 1S fixed, the piles of 

which ductility capacities are interior shall not yield in flexure nor fail in shear. The piles whose 

ductility capacities are superior sha\1 not devclop a failure in shear afler yielding in flexure. 

Majar horizontal res1stance ofpiles w1ll be bascd on both strength and rigidity ofthe top ofthe 

piles. Cons1dering the damage of pJies obscrved during the earthquakes [Ref. 8.5], thc top zone of 

piles shall be adequately strcngthcncd by hoth longJtudmal and lateral reinforcing bars. 

Whcn the pile top jomts and the footmg are dcs1gned under thc condition of free rotation, the 

JOÍnt of pi le and footing shall be des1gncd paymg much attcntion to the detail of arrangement of rein

forcing bars. There are some cases that the footing-column joints designed as a pin-connected joint 

suffered damagc during an carthquake on thc poss1ble reason that they were actually worked as a 

fixed joint in construchon 

Both flexura~ and shear.. capaclt1cs of a pi le sha\1 be calculated by the method introduced in 

Chaptcrs 5 and 6. For the calculation of a stccl jackcd pile, the effect of corrosion of steel should be 
considered (Refs. 8 6 and 8 7}. 

8.3 Embedment Dcpth of Foundation 

Foundatton of a structure shall be placcd with a sufficient cinbedment. 

(Commentary} 

Decp cmbedmcnt of a foundat10n g1vcs prcdominance of structural safety and reduction of 

honzontdl forccs to thc founddtion 11 is oftcn rccommcndcd that the embcdment depth ofa founda

tion shall he takcn largcr than R pcrccnt of thc total height of the ~uilding. Further research and 

devclopmcnt shall be necdcd for furthcr c'<ammation on the theme discussed hereby. 
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8.4 Design nf foundatton G~rdcrs 

~~u""_~'dcrs:~~ a g:~~,~-ndc~ si,~ JI he dcstgncd ng"l --- -- -___ =:-] 
(Commcntary] 

A found:l!ton girdcr<; shall he, in prtnc.:iple, destgncd ,ls a non-hmgc memhcrs. 1t may he destr

able that a yicltl hinge t<; formcd al thc cnd of a foundat10n gtrdcr to dcvclop a heam sidc<;way yteld 

mechantsm. On thc othcr hand, howcvcr, cnnsidcring thc followmg (\\O tlcms ílcscnbcd mthc follow

mg, planning of ytcld hmgcs 111 thc found.l!wn gtrdcr<; ts no\ recommcndablc: ( 1) Thc foundation 
girders are cmhcdded undcr thc ground; :md (2) thc foundacion structurc should Sllpporl safcly thc 

super structurc. 
Thereforc, ytcld hingcs in thc found.lllon girdcrs are not dcsirable cxccpt thc cm!'> of thc gird

ers thal are connecting lo structural w.1lls 

8.5 Design of Ptle Cap 

A p1lc cap shall be de'>tgncd carcfully nnt to :lctcnoratc thc capac1Í1cs of a ptlc aml tts 

conncction to thc foundat10n slah and gtrder 

[Commcntary] 
F1cxuml momcnt and tcns1lc axml torce of ~ ptlc c:~p duc to thc hori7ontal lo:Jd !>hall he tran<;

ferrcd toche foundat10n slab and gmlcr 'íhe pite caps '\hall be cmbcddcd fully into thc foundation 
slab and a sufllctent anchílrage capacity '>hall he cnsurcd lt is considercd th:1t thc hori?ontal force 

wou\d be transmltled from the fnund.llton slab tn the pilc cap by thc dowel actton al the cross scctton 

of embcdment pnrtion of the ptlc Structural detatls and rcinforcing arrnngement of a pile cap are 

describcd in thc reference [8.5). 
Further discussion wtll be rcquircd on thc thcmc whcthcr ptlcs shall postllvely sharc horizontal 

loads or not. Onc can pomt outthatthe ptlcs should <;upport the vcrttcalloads performing no honzon

tal capactties In this case, less attention shall be p<Hd for the damage of pi les Howcvcr. onc should 

establish othcr possible countcrmeasurcs to transfcr thc honzonlal forces acted on the super structurc 

lo the supporting soil through thc foumbtton structurc, and should pay much attention on the cnnncc

tion of lhc p1lc caps and foundauon slabs 

.• 
8 6 Líquefact10n 

Posstbtlity of ltquefactton <;hall be cxammcd through invc<;ltgation on thc suppnrting <;otl, 

and shal\ betakcn 11110 the dcsign ,•' '·' 
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[Commcntary] 

In case th.ll soil that supporl\ the foundattnn consrsts of fine sand and ts saturated, or is under 

~he condittons cqurvalcnt mcntroncd abovc, u is rcqmrcd that the soilltqucfaction shall be carefully 

mvesiLgatcd Sand layers that meet thc fi.1llowmg condlltons wtll be subjected to liquefaction with a 
htgh probahtlity: 

(1) lcss than 15-20 meters dcep frorn thc ground leve\, and the effect!Ve pressure is less than 
20tonffm2; 

(2) comparativcly homogeneous, and of composcd of medtUm size grains with the contamment ratio 
ofsilt and clay lcss than 10%: 

(3) ts locatcd below the groundwatcr lcvcl, and ts saturated wtth water; and 

(4) rclattvc dcnsJty of sand less thiln 75%, and the N v<~lue obtamed from the standard penetration 
test is rclattvely smal\ 
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CIIAI'TER 9 · IUO!NFORCEMENT DE IAILING 

9 1 Swpc 
r------·-- ~--·· -·-------~------·------·----

Prnv 1 ~1ons oftlu" Ch.1ptcr <;hall appty for dc .... Jgn ofl.ncral rcmfnrccmcnt tktailing, anchor

agc and spllcing Unlcv• othcrw1sc spccif1cd 111 tlus Ch:lplt.:~. g~ncral dctail111g rcquircmcnts 
about bar sb·c<;, bar spacing, concrete covcr, ami <;landard llooks shall confmm to thc "AIJ 

Stnndard for Structural CalcuiJIHlll of Rcinforrcd CoiH..td~ Structurcs," thc "Japancsc 
Architcctural Standard Spccification for Rcinforccd Concrete Work, JASS-5," and the 

"(illldchncs for Rcinforccmcnt Dctalling" hy An:lutcctur:-~llnslllutc of Japan. 

{Commentary] 

In thc guidclmcs pHlpO~cd, onc rcinforccmcnt dcta11mg IS sPccificd for !he hmgc cnd, and 

anothcr for thc non-hingc cnd Thc dctr~ilmg proposcd herem wlll requirc highcr performance than 

that specificd 111 thc convention:1l standard<; or gtudclin~s. whtch requircs greatcr amount of lateral 

rcinforcing bars or more sophtsticatcd placcmcnt of lateral hars. ' 
Thc dctailing for J.nchomgc, dcvelopmcnt lcngth of longttudmal h,nc; are, as a general rule, 

C'tamrncd bascd on an ultimate strength de.;;ign proccdure Uniese; spccilled within this Chapter, 

general detaihng shall be estabhshed in accordancc with the Standard<;, Standard Speciftcatton, 

Guidelrnes and others pubhshed frorn the AIJ !Ref.c: 9.1-9.4) 

9.2 Placement ofLatcral Remforccmcnt 

9 2.1 Lateral Rcinforcemenl 
Lateral reinforcement is placcd as c:hcar remfcircemcnt and confmmg rcmforccmcnt. The 

amount, shapc and spacing of rcmforcemcnt are scparatcly spcctftcd for the yicld hmge and 

non·yield hmgc regions, rc<;pectl\'ely. Dcformed bars of size greater than or equal lo IOmm 

(D 1 0) or dcfonncd PC bars of nomtnal diamctcr grc.Jtcr than or equal lo 6 4 mm shall be used as 

lateral rcinforccment. 

9.2.2 Shapc, Arrangement and Spacmg 

Later<JI remforcemcnt shall be madc in shapc and arrangerncnt cffcctivc to confmc 

concrete :md longttudmal rcmforcemcnl. Maxumnn spacing shall satisfy thc v<Jiucs listcd m 

Table 9 1 
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TABI.E 9.1 MAXIMUJ\.1 SI'ACINt. OF I,ATEKAL R[INFORCEMENT (unil: cm) 

----~-- -- ·---- -----··- - ·-··- -- ---------- ----·---~-~ ~~-
Location Typc and Si7c Hmgc Rcgton Non-hingc Rcgiun"d 

-··--~----·--·----- ---·-----------~ 

Column"' 2 Dcformcd bars DlO"'l 10 15 
·-·- ·-

Dcforrncd bars largcr 15 and 20 and 
!han D 10"' 4 

6db 8 db 
-~-~~-

Bcam Dcformed Bars D 1 0"'3 15 20 

Deformcd Bars largcr 20, 8 db 30, 10 db 
than 010"'4 and D/3 and D/2 

Wall Panel Dcformcd Bars DIO 30 
and largcr 

Bcam·Co1umn Deformcd Bars 1J 1 o•J ~-

Connection 
Dcformcd Bars largcr 

than 010"4 
~-

(Note] db:bardiameter; andO· beam depth. 

•t including rcgion outstde of a yield hinge regton 

•2 including boundary columns 

•3 including deformed PC bars larger !han or equalto 6.4 mm and 

less than or cqualto 9 2 mm in nomma1 dtameter 

•4 including dcfonncd re bars larger than or equa1 lo 11 mm in 

nominal dtamcter 

9.2.3 Yie1d llinge Regton 

Yteld hinge region shall be as follows· 

30 

·---
15 

-· 
20 and 

8 db 

( 1) in beams, region within 1 5 times bcam depth from column face toward beam center; 

(2)'in columns, regton wilhin 1.5 ltmcs column dcpth from beam facetoward column centcr; and 

(3) in structural walls, region within 1/6 of total height from the wall base or horizontal w1dth, 

whichever larger, but not higher than the bottom of the third noor beams. 

[Commentary] 

9.2.1 Lateral Reinforcement 

(1) Definition of Lateral Reinforcemcnt 

In Japan, the reinforcement arrangcd orthogonally to the longttudinal reinforccmcnt is tcrmed 

as "hoop" in columns, and "stirrup" in bcams. In addttion, auxiliary reinforccmcnt prqvidcd for 

longttudmal remforccmcnt in the intcmlediale par\ of cross section is termed as "supplcmental stir· 

rup," "sub.tic," "sub-hoop" or "supplcmcntal hoop." These rcinforcements are providcd rnainly to 

restst shcar force, and for this rcason they are general! y termcd as ''shcar rcinforcemcnt." The "wall 

reinforcemcnt" placed in walls is also one fonn of shcar rcinforcement. Various cxamples of hoops, 
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tics .md stirrup<; are shown 111 lllL' "(ltudcl~ncs fnr Rl·ul1nrcemcnl Dctailrng" puhlt..,hcd by thc AIJ. 
(Fig C<J 1) ln thc guuleliuc" !he rcrm "l.tlcral rL'tnfmccmcnt" as wcll a<; "shc.tr reiuforccmcnt" ts 

u<;cd. 
'Thc lateral retnfon:emcnt placcd mtho~nnally lo the longttudtnal rcinforccmcnt plays the 

following four role" 
r") tu rcst..,t shcar force~. 

it) to preven! bud.ling of thc longt!udm:~l rcmfmccmcnt, 

iu) ro confmc the corc t.:oncn:rc: and 

iv) lo preven! bond splitting 

llowever, 1t ts not possiblc to calrulatc the ammm! ncccssary orto dcsign !he rcinforccrncnt configu

rallon rcqu1red for each uf thesc roles fhe c;hcar reinforccment calculatcd in accordance wilh 

Chapter 6 of lhc prcscnt gUJdclinc~. can ,JI<;o be e'lpcctcd lo simultancously pcrform the four roles 

above. llowever, !he cfTcct of roles IÍ)- IV) on the mcmbcr's dcOcctron capac1ty wtll vary dcpendmg 

on the shape and arrangemcnt of shcilr reinforccmcnt even though the amount ts the same. 

Addllionally, 11 rs neccS<;ilfY for mcmbcr<; Wtlh htgh axial load lo provrde a large amount of lateral 

reinforcement lo preven! buckling of longitudinal reinforccmcnts and to confine the core concrete in 

order to achicvc the rcquircd dencction capac1ty. In thrs case the roles i1) and iii) above become the 

most importan!. 
Tlu~ chaptcr mamly spcc1frcs thc shapc, spacing. and arrangcmcnt o( rcinforccment necessary 

to ensurc the as<;urancc dcOcction of mcmbcrs In othcr words !frc detailing for confining reinforce

mcnt which plays the role ofshcar rernforccrnent as wcllrs ),"::ctfled. Ihis type ofmultr-rolc rcin

forcemcnl •s tenncd "lateral rcmforcerncnt" 

l)plcal 
~upplement3\ srirrup 

boom 

typ~Lal hoop 

·-r-, ' ' ¡,- ---i 
' ' 
l_- •. .J 

·-o-· ' ' ' ' ' . ' ' ' 
~- _] 

·-o~ ' ' ' ' 
' ' ' ' l_ _, 

typ!cJ.I 
supplernent.1l hnop 

column 

[Note) 180• hool nuy he repl.u:nl h) 1.1~/hu<'l 

Fig. C9.1 Shape and name ohhtar rtinforcemen(, 
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(2) Basic IJcsign Pohcy for Lat~ral Rcmforcernent 

Thc baste des1gn policy for lateral remforccmcnt 111 yteld htngc rcgmn is to detcrmme the 

necessary amount, spacmg and arrangcment of rcmforccment to cnsurc thc dcflcction capacity Jarger 

than the assurancc defleclion. In the prcscnt dcsign guidclines, the assurance dcflection for bulldings 
is taken as 1/66 for frame struclures and 1175 for shear wa\1 structures in tcrms of dcflectlon anglc 

(scc the Commentary scction 4 4.5) Rcfcrring to expcnmental data, provisions of rcinforcemcnl 

dctailing fo~ hingc rcgtons are given in lhts chapter for achieving targct dcflccllon capaclly of 

membcrs gtvcn below correspondmg to the values above. 

i) for co~ull!ns and general beams: 1/50; 

it) for boundary beams connccted to shear walls : l/40; and 
it.i) for shear.walls: 1175. -

For columns carrymg htgh axtalloads, or shcar walls with boundary columns subjccted to high 

axi~l loads, spcctal constdcralums of lateral rcinforccment are necessary so asto providc sufficient 

confinement effect tn ordcr lo obtam the dcflcction capacity dcscnbed abovc. In such members the 

hingc rcgion is constdcred be specml, and 11 must be dealt in a dtfTercnt manncr from that of normal 

hinges. Also, for boundary beams conncctcd to shear wall<>, while 11 ts expccted that these w1ll sustam 

greatcr defonnation than general bcams, th1s effect has already bccn taken inlo account in thc calcu

lation of the required shear reinforcement introduced in Chapter 6, and the Provistons of the Chapter 

6 provtde adequate assurance of deOection capacity without any special dclails. llencc, hinges m 

these boundary beams are treated as nonnal hinges Regarding thc lateral rcmforcement in members 

without yield hinges, or m non-hinge rcgions m membcrs with yield hingcs, it is sun"lcient to arrangc 

the required lateral reinforcement provtded with the Chapler 6 m accordance with the spacing 

provided in the sect1on 9 2.2. 

9.2.2 Shape, Arf'a:ngemcnt and Spacing ofLateral Reinforcement 

( 1) Shape and Arrangement of Laterai'R'einforcement 

In arder to cnsure the confining effect of lateral reinforcement provtdcd. in hmge reg1on•s to 

confine both the longrtudinal reinforcement and concrete, it IS essential to arrange the lateral rem

forcement in a closed shape around the penrncter of the longitudinal bars confming corner bars and 

a\so to arrange lateral remforcement to conftne intcrmediate longitudmal bars wtthm the section. By 

confining a11 the longrtudinal bars, the bcst confining efTect Wlll be achievcd. Lateral rcinforcement 

in hinge regions shall be anchorcd lo the longitudinal bars by means of a hook with shape suiTicienlly 

large angular bend, or shall be in.a spiral shapc. Ahcrnativcly, the ends ofthc bars may be weldcd to 

gtve a closcd shape. 

For lateral remforcement in non-yield hinge regrons of members with yicld hinges, it is dcsir

able that thc shapc and arrangement are correspondmg to those used in hingc regions 

(2) Spacing ofLatcral Rcinforccment 

In order to achievc thc conftning effect m yicld hinge rcgions with lateral rciÍlforcemcnt, an 

importan! factor together with the amount, shape, and arrangement is rcmforcemcnt spacmg This 

chaptcr provtdcs thc rcquircd spacing of lateral rcmforcemcnt in hingc rcgions ofbcams and column.~ 

(mcludrng b(;undary columns in <>hcar walls) from thc v¡cwpolnt of prevcntmg buckling of longttudi

nal rcinforccment. Thc requtrcd 'ipacings are given in Tahlc 9.1 corresponding lo the dtamctcr of 
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longnudmalrcmforc~m~nt In non-hmgc rcgion~ thcsc provrsions may be ltghtcnct1. 

Thc rc,.carch proJCCI of rcmforccd concrete short cohrmns promotcd by thc Mtnt'>try of 

Constructron recornmcndcd shortcr spacrng than crght tunes thc diamctcr of longitudrnal rcinforce

mcnt to preven! prcmaturc buckling of longrtudinal reinforccmcnt On thc othcr haml in the "AIJ 

StanQard for Structural Calcula! ron of Rcinfofccd Concrete Structurcs" (Ref 9 1 }, thc spacing of 

hoop of IOmm (DIO) St/C rn thc cnd rcgrons of column~ is givcn as lOcm or lcss. Thi" would corrc

spond to the spacc les" than five Irme\ the longrtudinal bar diametcr of 19rnm (DI9) llowcvcr, for 

hoop of thc suc of l)mm (DI)) or largcr, thc rcqurrcd .-.pacing rs 20cm or less, and the rallO to thc 

bar d1ametcr m ay bcromc vcry largc in !lome cases 

In tlus ch:~.ptcr, wh1le thc rccommcndcd valucs abovc have becn takcn in refcrcnce, it was also 

noted that thc prescnt gu1dclines would be applicd to columns under high ax1alload which wcrc not 

covered in dctarl during the short column rcscarch projcct cited abovc. Taking the cui-rcnt rccommen

dations of thc "AIJ Standard for Structural CalculaiJOn of Reinforced Concrete Structurcs" ínto 

consideratron, grcatcr values than thosc.rn the above refcrcnccs wcre taken, providing a baste spacmg 

of six times thc longitudrnal bar dtamctcr or less For bcams a drstrnction is al so made betwecn yield 
hinge and non-yicld hinge regions, howcvcr, a tnlmmum spacing of eight times thc longnudinal bar 

díameter ís providcd for hingc rcgi~ns duc to the absence of axial load. 

9 2.3 Yield llingc Rcgrons 
llmge regions dcalt wrth rn tlus Chapter are defincd as thc regions m whrch the lateral rein

forccmcnt is di!Tcrentzatcd from lhat in othcr rcgions and arranged accordmgly. The \cngth of hmgc 

reg1on a long the mcmbcr-ax1s is dctcrmined bascd on varrous proposals derivcd from thc cxperrmcn

tal research dcscribed bclow 

Yieldmg of longitudinal remforccmcnt in a membcr m which yield hingcs are formcd not only 

al the critica! scctton of lhc cnd ?f mcmhcr, but a!So within a certain lcngth toward thc center of the 

mcmbcr ll1e lcngth ofhinge reg1on rs influcnccd by structural factors such as shcar-span ratio, ax1al 

strcs~ leve!, !ensile rcinforcemenl ralto, and amount of lateral reinforcemcnt. Proposals havc beco 

madc for the quantification ofthesc cfTccls by Yamada, Mattock l:';,ef. 9.7], Yoshioka, and Park [Ref. 

9.8]. Yamada expresscs thc length a" a function of the e!Tective ~~·¡Th of the membcr and the location 

of neutral ax1s, and Mattock p,oints out that thc hmgc !.:ngth changcs with the shear-span ratio. 

Yosh1oka takes lhc hinge regio~ aS the íntcrval m ~hich bcnding-she3r cracks are conccntratcd and 

propases the functional relatioi1sh1p givcn in the following equatron assuming the hmge length, 1
11

, 

changes with thc shear-span ratio, (M/QD): · 

1, = 0.5(M/QD) d 

(0.5 :O M/QD:>l.O) 

whcre d desrgnates the cfTcctive depth. 1t is noted that the hínge \ength does not increase proportion
ally lo thc shcar-span rallO in thc rangc of largc shcar-span rallO. 

In Park 's rcsearch thc hmge length is cxprcssed m tenns ofthc shcar-span M/Q and thc longitu~ 
dinal remforcement dtameter dp by the fotlowing cquation· 

IP"" 0.08(M/Q)+6db 

~ISO-

:'~~~ .. {', 

In the samc rcscarch ti rs lHltcd that thc lcngth 111 mercases wtth span/depth ralto wtthm thc 

maxunum valuc of about 4, amlthat on average 111"'0 5 D (D"'column dcpth) Furthcr, it is suggcstcd 

that thc IP valuc may be reduccd in accordancc wrth thc axial load ratio to half the value obtained 

from the ahovc equatton for thc cases whcre thc axial load ralto is less !han or cqua\ to 113. Howcver, 
the inOucncc of axial load 1S no! rcmarf...ablc. 

As shown by thcsc rcsc<~rchcs, the yteld !unge rcgion rs al most about 1.5 times thc c!Tcctrve 

depth for columns wtth shcar~span ratro up ·to 3 O, and it 1s considercd that it may be possiblc to 

employ an cven shorter hinge lcngtl1 corrcspondmg to shear-span rat1o llowever, bccause the experi

mental obscrvations of hmge lcngth havc shown a w1dc scattcr, and duc to thc limited amount of 

rescarch on hingc lcngth, 11 was dectded to frx thc hinge \ength for columns al 1.5 times thc overall 

depth (O) regardless of shcar-span rallO conszsting with the column hoop provisions in lhc "AIJ 

Standard for Structural Catculatlon of Rcmforccd Concrete Structurcs". For small shcar~span ratios 

th1s mcans that a langer hingc rcgion is takcn for safe side catculation. On the other hand, it 1s 

cxpcctcd that h1nge length" grcatcr than that spcctfrcd above will occur as thc shear-span ratio 

increases. llowever, in v1cw of the srnall levcl of th1s mercase, and lhc fact that the apphcd shear 
force will not be great for this typc of cotumn, it was consrdcred that thcrc would be no d!H'iculty m 

achieving.thc rcquircd dcflcctíon capacrty evcn though thc reg1on contarning closely spaccd lateral 

remforccment may not be long lt WdS thus decidcd that a hmge lcngth grca-ter !han that spccified 

above may not be spectf1cd cvcn where the shcar-span rat1o exceeds 3.0. 
Bcams generally havc shcar-.~pan ratm.-. gre:Her !han those of columns. llowcver, ti ts con.<ad

ered that vcry slcnder bcams wi\1 not often be destgncd bccause of thc rcquirement to ensurc ncces

sary lateral rcsistance and strHhcss of a buildmg. l.n addrtion, rt has bccn pointed out that thc hingc 

length reaches a peak at a span/depth ratio of about 4 (shcar-span ratio uf 2 al anti~symmctric bend

ing), and that the hingc length may be dccrcascd as axmlload decreases. For thcse reasons as wcll as 

the considcration above of columns w1th largc shcar-span ratios, thc hingc region ror beams 1s trcated 

in the same way as for columns, havmg a lcngth of 1.5 ttmcs thc bcam depth. 

Thcre has not bcen a grcut dcal ofrcscatch on hmge lengths m shcar walls. However, according 

to the rcview of experimental rcsults on multr-slory shcar walls, !he d1agonal cracking is concen

trated, in most cases, rn a rcgion extending from the story at which yielding has occurred (generally 

the lowest story) into thc wall of thc story above by a hcight corresponding roughly to the horizontal 

length of the wall. The height of this regton 1s mOucnccd hy thc number of stories and thc dístribu~ 

hon of lateral forces, and also, thcrc are examplcs of yiclding of longitudmal rcinforcemenl of bound

ary columns extending cvcn to uppcr stonc" 1t is rcportcd m thc samc rcscarch, howevcr, that the 

regían ofconcentrated plast1c dcformatron rs shortcr rn walls than thosc ofbeams and columns dueto 

!he existence of beams or floor, slabs, and ti i.'. unlrkcly that the yielding of longitud mal reinforcemcnt 

of boundary column wi\1 cxtcnd hrghcr than two stor1es Considering thcse points, the hmge length 

has bcen dctenníned in relatíon to thc hom:ontal lcngth and hcight of thc wall within the regían not 
ex lending over more than two storic!>. 
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9.3 Lateral Reinforccmcnt in Spcc1al Yrcld llmgc Rcg1un 

9.3.1 Definitton ofSpecml Y1cld llingc Region 

Spccial Yicld hmge region is a y1cld hingc rcgion of colu.mns and structural walls in 

wluch ax1alloads m"\hc yicld mcchani'im <JSsuring design fall in a range givcn by Eqs (Q 1) ami 

(9 2) 

whcre 

(9 1) 

(92) 

Ne :axial load of column m the yield mcchani<>m a<>suring des1gn (pos1tive in 

compress10n): 
Nw :axial load ofwall in the y1eld mcchanism assunng design (positive in 

compression); 

!\; :arca ofcolumn homontal secuon; 

~on: :arca ofboundary column core on comprcssLon side ofthc wall; 

A~ :arca ofvert1cal remforcement in wall panel; 

a8 :compressive strcngth of concrete; and 

Ows :material strcngth ofvcrt1cal reinforccmcnt m wall panel for uppcr bound 

strength calculat10n. 

9.3.2 Arrangement of Lateral Reinforcement 

In a spccial yield hingc rcgion, all longitud•lml rcinforccmcnt shall be supportcd by the 

comer of closed shape lateral rcinforcemcnt or supported by thc hook with 135 degree or more 

of lateral reinforcement. A longitud mal rcmforccmcnt may not be conftncd if the bar FS placed 

w1thm 20 cm distance of supported long1tudmal bars · r-._1inimum' spacing of lateral rcinforcemcnt 

shall satisfy the value for a yield hinge region in Table 9.1. 

9.3 3 End ofLateral Reinforcement 

End of lateral reinforcement placed on a specml y1eld hinge region must conform to the 
followings: 

(1) Ends of closed-shape lateral remforccment shall be anchored wtth more than 135 degree 

hook having more than 8 dw extension Thc cxtension shall be more than 1 O dw for lateral 
reinforcement of defonned PC bars. 

(2) Ends of lateral reinforcemcnt having othcr than closcd shape shall be anchored with more 

than 135 degree bend. and 4 dw for a 1 RO dcgree bem~ where dw denotes the diametcr of 
lateral reinforcement. 
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[Commcntary J 

9.3.1 Dcfinit1on ofSpccml Yicld llmge Reg1ons 

( 1) Rcgions Covcred as Specmlll inge Regions 

Spccml hinge regions nrc thc hmgc rcg10ns whcrc special considerations as to the design of 

lateral rcmforccment are requir~d to acl11evc thc rcquircJ deflection capac1ty. Such regtons mclude • 

!hose of ex tenor columns, for cxamplc, which carry l11gh dx1al cornpression, or those of shear wa\ls 
with b?um1ary columns subjcctcd to htgh a>::1al comprd<;ston. 

(2) The Levcl of Axml ComprcS~IOil ofColumns anJ dcflcct10n capac1ty 

Thc reduct10n in dcflcction capac1ty of cáhlmns w1th increase of axial load has been observed 

m many experimental studies. In the test by lligash1 et al, fbr example, tt is reported that the upper 

limit C?r axtalload ratto to assurc the deflection capac1ty of 21100 or more is about 0.3. In addttion 
there have bcen sevcrJI rev1ew ~tudtes on the rclattonship between axial load and deflection capacity 

usmg avallable test data On the othcr hand. undcr thc prov1sions for dassification of member ductil

lty in thc prc~ent Buildmg Standard Law, the columns Wllh axial load ratio grcater than 0.35 are clas

stfied mio the ranks FB - FD inferior lo the highc<il ductillly rank FA L09king at the results of a 

senes of short column tests which were uscd as the back data for the classtficallon of member ductil

ity, allthc columns of "ductility rank A", having thc deflection capacity of 6 or more in terms of the 

ductiilty ratio and presumably corresponding lo thc FA rank members, achieved the assurance deflec-

11011 angle of more than 1/50. Lower ductility rank columns afien susta1ned the limit defleetion angles 
smallcr !han 1/50 

From the cxamples above it is constdercd that special considerations for lateral reinforcement 
are ncccssary to ensure assurance deflcction for the cases where axial load rat1o exceeds 1/3. This 

aspect was investigated by studying the tests of over 100 columns subject to high axial compression. 
The ranges ofstruetural parameters ofthe test columns were 

1) column cross section at leas! 25cm squarc, 

u) axial load ratio 0.29- O 78; 

1i1) shear-span rat1o 1.1 - 3.5; 
EV) concrete strength 206 -558 kgf/cm2; 

v) lateral remforcement rat1o O 44- 1.71 %; and 

vt) y1eld strcngth oflateral remforcement 3000- 14000 kgf/cm2. 

In thc mnjority ofthe test specimens lateral reinforccments are arranged so asto provide the confine

ment for the mtennediate longitud mal bars as well as corncr bars llowever, other severa! spectmens 

do not prov1dc such confmmg detailing to the intermedmte rcinforcemcnt The leve! of shear stress at 

thc maxnnurn load wa~ betwccn 7 -· 27% ofthc concrete strcngth in tcrms ofthe nominal stress lo the 

total cross-sccttonal arca ofthe column Lateral force were appl1ed to forma hinge at each end. using 

the system of anti-symmetnc loadmg Many of thc columns had relatively short shear-span ratios. 

Thcrc wcrc hardly any datn whcrc hmges werc formed only at thc column bottoms, as assumed in the 

prcscnt guidclmcs, and shcar-span ratios ""'ere grc,ttcr than tho'iC obtained from anti-symmetric bend· 

mg Spccimcns subjected tn altcrnate tensmn and comprc..,sion axial loads, as expected in extenor 
columns, wcre includcd. 
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Figure C9.2 shows thc rcl.l!l<'n~hlp hctwccn limll ddkct1on ang!c (Ru) antl ax1al load rat1o 

N , (A )) for thc colurnns rn thco;c experimento; Thc limit dcficctLon Jnglc 1:-. takcn a<; thc ddlcc-
( C' "as . . 1 d .1.1 
· 1 h 80" of thc toad carry m o capacLty can he m.untamcd aficr thc maxunum oa \C 

11011 ang e w ere 10 • ~ ' • 

1 · h bct c·n a··oallmd ratio and lunit dcOcct1on anglc 1s not v .. cll corrc];¡tcd, however, 11 \~~Js re at1ons tp w e ·' ' ' 
h lh Obscrvcd lnn~t dcficctton anglc<; v.crc srnallcr th;111 1/50 for thc ax1al load ratto clear 1 at most e . . 

lh 1/3 1,' Particular thc dcOcct10n capac1ty wa~ lcss than 1150 for thc maJOnty ca<;cs whcrc 
greater an . • · 
the tnlermed•ate longitud mal rcmforccn;crH was not confincd (markcd with a symbol of t 1n tl.lc 

figure). In contras!, for axial load rallOS lcss than th1s, allthe te~t colum~s showcd ddkctiUn capahd· 

· · 1 th 1/50 with the exccption of onc case havmg no mtcrmedmte bar confinemcnt. 1t1es arger an • _ 
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For thc columns, <;uch as cxtenor columns, whcrc high ax1al comprcss1on !Orces act during an 

carthqual-.e, the axti!lload ratto can castly cxceed 1/3. 1\owcvcr, as shown in the following investiga

tions, the assurancc dcflcction can be cnsurcd if the lateral reinforcement cvaluated in Chapter 6 is 

appropriatcly arranged Thereforc thc axial load ratto ovcr 1/) is permlltcd in thc prescnt guidclincs. 

fhe uppcr llm1t of the axial load ratto ts set as 2/3 rcfcrring to thc data m Fig. C9.2, the rcsults of 

hcndmg anfllysis of thc colurnn sccttnn mcnt1oncd m Chaptcr 5, and dcstgn examples of high-rise 
rcinforced concrete butldmgs 

For shcar walls tt is also conftrmcd from thc expcriments that the dencction capactty reduces 

with increasc of axial comprcssion. 1\owcver, in comparison with columns, the data showing thjs 

ciTcct are rcmarkably fcw. Accordmg to thc analysis ba'>cd on various experimental rcsults o'r flexura! 

failure type shear walls, the rclationshtp bctwcen nominal axial comprcsston of boundary column and 

thc limLt deflectton, ts shown as Fig. 5.lR The nominal valuc was detennined assuming that allthe 
compressive ax1al load on the shear wall under the ulttmatc strength is carricd by the boundary 

column on comprcssion s1de. From thc ftgure and thc convers•on of axial load ratio to that to the 

cross section of corc concrete of a boundary column, it was considered be difficult to ensure the 
deflection capacity bcyond 1175 for thc cases of nommal axial compression larger than 2/3. Where 

the nommal valuc was detennined tu !he sccttonal arca of core concrete ins!ead of whole sectional 

arca, of a boundary columns In constderatton of this, spccial hmge regions are providcd for the cases 

with nommal axtal compression to the core concrete bcyond 2/). This is the same boundary condition 
for an boundary column wherc the ratao of the secttonal area of core concrete and the total sectional 

arca is 2/3. Referring to the same figure and the uppcr limit for columns, an upper bound was set at 

1.~ to the core concrete of a boundary column 

9 3.2 Arrangcment of Lateral Remforcemcnt 

lfthe amount of lateral reinforccment meets that of shear reinforcement eva\uated in Chapter 6, 

basical\y greater deflection capacity in hmge regions than the assurance deflections can be assured. 

This is co!lfinned in thc investigations described below even for the case of columns subjected to 

high axial load. However, 11 is also notcd in the followmg investigation that it is necessary to provide 

rcinforcement to latcrally confine the intennediate longitudinal bars to ensure the required deflection 

capacity. For this- r~son it 1s fequired th~t the lateral reinforcement be arranged in accordance wtth 
this section in addition to sattsfaction ofChapter 6. 

Howcver, the deflection capacity of columns subject to high bending and extremely high aKial 

load has not been suiTtciently invesllg;~tcd beca use of the ?carcity of experimental data. 1t is consid

ered that thcre may be cases where thc amount of reinforcement obtained from Chapter 6 does not 

provide suffic1cnt confinement, and for these cases, the provisions of this section shall be applied 
appropriately mcreasing the amount rcqmred m Chapter 6. 

( 1) Shear Design Equations and dcflcctton capac1ty of Columns Subjectto High AKial Load. 

1~ Fig. C9.) the relationship bctween the limit deflection angle and the ratio of iequired. 

arnount of lateral reinforcement by the dcsign equation (6.1) to the amount of actually arrangcd rein

forccment, is shown for the colurnn spccuncns uscd in thc invcsltgation shown in Fig. C9 2. The 

~cquircd amount of l<lte'ral rctnforccmcnt w;¡s calculatcd as thatto assure !he dctlcction angle of 1150 . 

. T~c tnput shcar f~rcc for the cquation was takcn a<; thc maximum shcar force obtained during thc test 
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for each column 

In the figure, nlthough thcrc are many d,Ha whcrc thc amount of rctnforccrncnt is lcss than thc 

value evaluated with Eq (6 1), arnnng thcm thcrc are a stgnific.1nt mnnbcr whtch c;how thc dcncction 

anglcs largc than thc targct valuc of 1/50 In thc case<; whcrc more nrnount of reinforccmcnt than thnt 

required by thc cquatton ts provtdcd, allthc colurnnc; showcd largcr dcncc\lon cnpabtlittcs !han the 
target value with the excepllon of colurun" whcrc thc mtcrrnedtatc longitud mal bars werc not 

confined 
As indtcated by the above companson, if l:q (6 1) is sattsfied and the mtcrmediate longitudinal 

bars are \ate'rñlly confmcd, denectum cap,lCLty of 1/50 can~,'! :;nsurcd Thus, it was dectded for 
columns wtth'a..;ral load ratro_s bctwecn \13 all(\ 2/3 that the :orrangcmcnt of lateral remforccment 

shall follo~ 1h~ provtSrons of.lhis scctton .lll :nhiLtíÜn .t.· ::-•isfy::• _! Eq. (6 1 ), providing confincn_1ent lo 
the inlerm~dta!e.longrtudina_l rcmforccn~ent In addition_, while,ther_e is httle experimental data show
ing the rclationship bctween axial load leve! of ,¡ boundary columri of shcar wall, it was dccidcd that 

thc arrangernent of rcmforcemcnt shall follow thc ~ccommendatt¿ns of this section as wcll as fulfill

ing the requucments ~f Chaptcr 6. .. 
(2) Arrangcment of Lateral Remfnrccrnent 

In princtple, thc amount and arrangcna.:nt of lateral rcinforccmcnt in columns or shcar wa\1 

boundary columns subJCCI to l11gh axtal load ~hould be dctcrmmcd con~tdcr;ng thc factors such as the 

strength and strffncc;s of lateral rcrnfmcemcnt. thc bucklmg length of longttudinal rernforcemcnt, and 
thc effectrvc cross ~ectional arca t~f lhc cor.l_crctc rore A_!though a study cons1dcring thcse factors has 

bccn tned by K ato, in practtcc htmcver, 11 i~ (\In tcult lo mnl-.e quanlltative asscssments With rcgard 

10 the arrangemcnt of latcTal rcinforccmcnt withm a sectinn, it ic; recommcndcd m the "Ultimatc 
Strength and Deformal1on Capacity of Btuldmgs m Sctsmtc Dcstgn" thJt rectangular or sptral hoops 
shou\d be provided al a spacing not more !han \Ocm_ Wtthrn thc lcngth al lcast 1.5 times the cffcctwe 

column depth away rrom the conncctmg rJce~ of beams or othcr membcrs In addrtion, auxihary 
hoops should he arranged to confine al leas\ half the number of intcrmcdtate longitudinal reinforce
ment to confine the concrete and any mtcrmedJalc \ongrtudrnal rcmforccmenl (cxcluding corner rein
forcements). 1t :J.!so recommends that thc tntermediatc long11udinal reinforccment be confined at the 
interval about 20cm. Thc rcason for thc rccommended spacmg of 20cm is not stated. 1-lowcver, rt is 
thought that thc value was set constdcnng that wh1le closely spaccd lateral rcinforcements would 

achieve high. confining efTect, thcy may ob<;tructth~ concrete placing work lt can a\so be considercd 
that thc spacing of the rntermedJate 'Jongttudina 1 bars rcquiring confrncmcnt could be changed 

dependmg on the cross scctional drmens1on of columns In the NZS standards [Ref 9.5], it is spcct

ried that al\ the longitudmal rcinforcemcnt sha\1 be confined using lateral remforcement for the cases 
where the spacing between intcrmediate longitudinal bars cxcccds 20cm. llowever, the numcncal 
basis for the use of thts valuc is not madc c\cnr 

Duc to thc absence of any esi!Jbltshcd mcthods ror detcrmtmng lhe rcqutred amount and 
ammgement or confnung rcinforcement, thc prescnt scction spccific" that whcre thc spacing bctwccn 
longitudmal bars is 2ücm or more, ~~~ such b>~rs shall be confincd usmg lateral rcinforccmcnl 
arranged at the spacings givcn in Tablc 9.\taking mto account thc recommendcd vJlucs such as those 
aboYe. 

-\56-

... 
, 
Ir. ;. 
o 
o 

~ 
'ii 
~ '. 
" -5 
5 

'. 

o 

" 
• D. O 

'" 

o o 

'hc.tr 
sp.1n 
f,lllO 

o 

,\lliJI force rat1o 
llo'oÓCl.'l 0.5<!1. 

tl/!J>3 o o • 
3 TJ>oJ[);;:Z O o • 
1. n>a!IJ tJ. ..., 

+ wnhout sub-tics 

• 

o o 

o¡, M .. • " o 

"""" "'<<b • 
•• • • o 

"""= • • • • 
AA .• 

• • • • -= o • 
~ • "' .............. ' • 

l.n 
2 " 

Rallo of P.,·o,. in experimcnts to P,.·o~ m Eq 6. 

Fig. C9.3 Amount oflatenl reinfon::ement and deflectlon 

capacity or column, in test data. 

-\57-



/ 

d, t:;zout ~lrK1-t;:;;2oo1 

!FFB LEEB <-===='-' 

d., ~rJCrn¡: lwrv .. ~cn C\Cf} 

~O:O.:!ll>t1 h.tr~ 

Fig ("9.4 Arrant:rmenl orlatnal rrmforct'menl 

_in the sprcial hint:e rrgion 

[O ~ [O] 
---· ·-------

D o o 
Fig. C9.5 Examples ?f rerommended arrangement 

of l!'lleral reinforrement. 

9.4 AnChorag~ and Splice of Longitud mal Rcinforccment 

De~el?pm~n-t len.gth ~nd splice length of longitud mal reinforcemcnt sh<ill be of sufficient 

value fo~ dcsign act;ons.in the yicld mechanism:~ssuring dest&n Reinf9.rc~ment dctailing shall 

conform to !he rC=q~ir~mcnts of.the "AÍ,J Sta.nd3rd for Structura·J Calculation of Reinforccd 

Concrete Siru~tures,;: the :'Japa'n~sc.,Arch•tcctui-ai,;St~~daf~fSpccliicat.ion for Rc,!nforccd 

Concrete W~rk- JASS·5" and the "Guideliñes for Rcinfor~~ment Dctalling" puhl1shed by 

Arch1tect~~; lnstitUt'~ of Jaf,a~ lap ~pi ice shall 'not be u~ed fo~ ~inforcing bars of si7C ir~ter 
than or equalto D,2~. 

'" \' 
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[Comr~cntaryJ 

( 1) Dcveloprncnt Lcngth of Longiwdmal Rcinforccmcnl 

Whcrc longrtudmal rcinforccmenl of bcams or columns is anchored by bend within beam
column joint, it is necessary to cnsure an adequatc length agamst the stresses developed at the yield 

mcchanism The rcquired lcngth is basrcally dependen! on fundamental parameters such as diameter 

and strength of tongrtudmal rcinforcemcnt and the concrete strength. In addition, it is also dependen! 

on other parametcrs such as lhickness of cover concrete, reinforccmcnt spacing, and the amount and 

arrangemcnt of lateral reinforccmcnt. 1-fowever, bccause of the lack of experimental data relaling to 

the strength and dcvclopment lcngth, and the la e k of systcmatic analysts of any data available, _it is 

currcntly difftcult lo cstablish a ntt1onal calculation mcthod for the required deveiopment length 

takmg vanous factors gtven above into considcratton. 

For this reason thts chapter makes only the rccommcndations described below for the mimmum 

development length refcrring to the curren! standards, "AIJ Standard for Structural Calculation of 

Reinforccd Concrete Structures", "Guidelincs for Reinforcement Detailing" aod other standards from 

foretgn countrics, and experimental results in Japan. 

i ) The overall development length shall be that as shown for normal use length in the "AIJ 

Standard for Structural Calculation of Rcinforced Concrete Structures," the "Guidelines for 

Reinforcemcnt Dctalltng," and "JASS·5" 

ii) The verticallength (development taillength) shall be 12 times the reinforcement diameter. 

iii} Thc hori1ontal projected lcngth 111h shall be dctcrmined as follows, takmg a lcngth of 10 

times the rcinforcement diamcter as a base for a combination of SDJO reinforcement and 

Fc360 concrete: 

where ay ts the minimum specified yield strength ofthe reinforcement. 

The mmimum development length above is recommended based on the following discussions: 

i) The d1ffcrcnce in the dcvelopment Jength calculated in accordance with the ultimate 

strength design methods in foreign countries and the length specified as the nonnal use 

lcngth based on the allowable stress des1gn method used in Japan is not rcmarkable. 

Thcrcfore, it is constdered that the longitudinal reinforcements will be sufficiently 

anehored against the stresses development during the upper bound strength defined in these 

gu1delines when thts nonnal use length is ensurcd. 

ii) Avatlable exp'erimental data indicate that the yteld strength of rcinforccmcnl can be 

achieved and the deflection capacity larger than the assurance deflection is obtained whcn 

the horizontallength above is ensured 

In Japan, many experimental studies have been carried out on the anchorage strength and 

dcvelopment length of reinforcement. In this scction the test rcsults havc bcen revitiwcd paying aucn· 

\Ion to the rclatlonship bctwccn anchoragc strcngth or denection capacity and the horizontal 
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proJCCtcd ]cngth of n:i,¡forcclllcnt lnth<.! tc~t'i thc lo.1ding ¡Mttcrn w,\<; cithcr ( 1) rnonotomc uni-dm:c

tional tensdc loading d1rcctly on rcmfutlt:IIH.>tl!s ;mchorcd w1th111 a column U'iltlg :1 lJO dcgn:c hcnd, or 

(2) monotomc or cyclic lateral loatling 1t1 a mmkl of exterior bcarn-to-colurnn joint wtth bcam longi

tudrnal rcinforccment anchorcd wHhin thc.: colurtHI u"mg 90 dcgrec hcnd Thc rangc of bar d1amctcrs 

uscd m thc tests was DIO-D25 (tnaLnly Dl6 or DIIJ) wtth a yicld strcngth of apprOJomatcly 

3300--4000"kgf/cm2, and thc rangc of concrete cnmprcs'>tvc \lrcngth 220-420 kgf/cm 2 Thc mtcrior 

radtus of thc bcnd anchorugc wa., 2--4 d¡, Thc tbt:l of hcarns whcrc thc hottom rcinforccmcnt 

anchorcd by bcndrng down was m tcn<;um wcrc tllllllh:d 

Figure C9 6 shows the rela11onship bc!wccn anchoragc strength and the hori?ontal projc-<:ted 

]ength of ]ongitudmal reinforccment, and hg ('9.7 <;hows the rclatJOnslup bctwccn dcflcction capac

ity (limit deflection angle) and horitontally projcctcd length of longitudinal remforccmenl. Figure 

C9 6md1cates. tha(th_~-yleldi~g can ~c'dcv_Cioped v.h~n !he horitontal ProJCCtcd lcngth is 10 or more 
. .l . ,. ,r .• 

times the longitud\~al bar d1a'metcr. Figure C9.7 imhcatcs'that the dcflcction capacity larger than 1/50 

can be attain:d _wh~n the hori~ontal projccted lcngth IS JO times thc longllu~mal bar diamcter or 

longer. . . . , . . , . . 
Looking at the ~1stribution ofmatcrial strength, it is safe S1dc'evaluatlon to consider lhat the 

above results indicate the requ1rcd honzontal dcvelopmenr,lcngth for a combina! ion of 360kgflcm2 

concrete, which is the uppcr límit of thc '<;copC of thc prcsent glWiclincs, and SDJO or SD35 class·' 

reinforcemeill For the combinatmn of concrete and remforccment with 3n0thCr strcngth, it is sLiffi

Cient to revise the'rcqUircd lcngth m accordancc wllh Eq (9 3) of this commentary. Rcgardmg thc 

cxtension, the provisions atxr·Íe.wcrc madc refcáing io the v:ilues rccommen'ded in the "AIJ Standard 
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Fig. C9.6 Anchora2e strength and horizontally projected length. 
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for Structuml Calculation of Reinforccd Concrete Structurcs ( 1988 )" and to foreign standards due lo 
!he scarcity of quantitatJvc data. 

(~} Splice Length of Reinforcement 

Whcre reinforcements are spliced'by lap;ling, bond splltting is an tmportant problem. The 

reqlllred lap length shall be dec1ded after thc check of bond splitting in accordance w1th the provi

sions of Chapte_r 6. Altematively, the mínimum lap length may be takcn as the norffial use len&th 
specified in the "AIJ Standard for Structural Calculation of Reinforced Concrete", "JASS-5", or the 
"Guidelines for Reinforcement Detailing.". 
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CIIAPTER 10. NON-STRUCTURAL ELEMENTS 

10.1 Scopc 

Provisions of Chapter 10 shall apply for design of structural dctailing of reinforced 

concrete non-structural elements placed wathm a hcarn-column frarnc The provisions may be 
uscd for non-structural elements othcr than thc rcinforccd concrete construction. 

[Commentary] 

Thc dctails of !he joint between structural mcmbers and remfnrced concrete non·structural 

elemcnts should De designed bf the provtStóns of tiHS chapter, in arder to plan the destrable setsmic 

behavior in fr·ames 3nd to ensure it The provtstons of this chapter may be applied for thc' jomtmg 

design of non-structural elcments other than casHn-conctele such as !he partitions or ex tenor walls 

conslructed by bricks, concrete blocks or precast concrete panels inside or outslde of a frame 

10 2 Des1gn Principies 

RCinforced concrete non·structura\ clcmcnts, as a general rule, shall be separated from a 

structure by placing gaps, and shall be dcsigncd not to interferc with the structural behavior 

expected in both the yield mechanism destgn and the yteld mechanism asSuring design. 

(Commentary 1: 

ReinfoÍ'cCd concrete spandrels or wmg walls are oflcn construeted monolithically with a beam· 

column frame in building constructton m Japan. They are usually designed as non-structural 

members in the structural design. Damages durmg earthquakes, howevcr, reveal the lesson that the 

reinforccd concre_te spandrels or wing wa_lls whtch are oflen assumc~ as non·structural elements have 

dasturbed the assumed structural behavror of the framcs in the structural dcsign, and then the behav

ior ofthe non~structural e\ements caused the unexpccted damage of structural members. 

The formation or flexura! yield hingcs rs gencrally planncd al thc bottom ora column al !he 

first story and both the ends of a beam at each story m tire structural design bascd on lhts gutdeline. 

The reinforced concrete spandrel or wmg walls constructed monolithically with a colunin at the first 

story may interfere the fonnation of yield hinge at the bnttom of the column. Also !he spandrels or 

wrng walls may interfere !he formation of yrcld hmgcs at the bcam ends of more than the second 

stort The non·structural elements casi concrete sirnultancously' with the structural beams and 

· columns,'Should be effectiveJY separated by placing g.rps betwcen the structural and non-structural 
clcmcnts to ehsure the flexura! yield mechanisrn planncd .fo~ a· frnmc. The non:.structural walls at thc 
midspan ofa ~m also should. be separatcd f1om thc bcam'by ~af,s. • ·· :, 

'·' 
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Whcn thc spandrcls or wmg walls are dc~igned as structural mcmbcrs, all thc provLsLons g1ven 
in Chaptcrs 5, (), 7 and 9 shall be requncd fnr thcm Thc dcsign tcchniquc to cons~ruct a rcinforecd 
concrete spandrcl or wing wall as a non-structural clcmcnt WLthout gaps has not bccn dcvclnped yct 

The failurc of non-strúctÚr3i'eJcméiÚ<; may cause ovcrturm11g Or f,tlllng of the nm1-structural 

element itself. and also thc fa1lurc ma~ a!Tcct thc functio~ of non-structural clemcnt llsclf cvcn if Ll 
may not affect thc st~uctural mcmbcr~ Thc smalt n:inlTorceJ concrete non-structural walls, which 

have supported the entrancc doors of each rcsidence 111 a h1gh TISe residcntial building, cracked 

widely by thc lateral deformation of thc bcam-column frame during thc 1978 Miyagtken-okl earth

quake. The.fai,Jun: oft_hc non-structural walls afft.-cted opening the doors, and then thc occupant could 

not get out of their residcnces immedmt~ly ancr the earthquake 
The design ,lo preven! the failurc or falling of non-structural clemcnt itself <J.ue to the inertia 

force or deforin'ation causcd by a beam-column frame durmg an earthquake should comply with 

another guidelln~S'issued by the AIJ {Ref..l 0.1 }. · 
. ' 

:' 

10.3 Separati~n Bet~een Structural and Non-structural Elements 
-"---~-------~-----

( 1) lf non-structura\ elements such as spandrels or wing wal\s are to be constructcd al yicld 

hingc: region planned in the yteld mechanism design, gaps shal\ be placed tx!twccn the slructural 

and the non-structural elemcnts atthc cntical section ofbcams or columns. 
(2} lf non-structural elements are to be placed m mid-span, gaps shall be placed a long top or 

bottom edges of the non-structural c:lements to ensure the formation of a yield mechanism 

planned in the yield mechanism design • , . 

[Commentary} 

(1) The \ocations to separate spandrcls or wmg walls from a frame are rccommendcd in Figs. 

CIO.l(a) and (b). Gaps sh~uld be placed at allthe locatton between the columns and the spandrcls as 
shown in Ftg C 1 O 1 (a). Also gaps should be placed at al! the lo{:atton between thc bcams and thc 
wing walls as shown in Fig. CI0.1(b) The nexural yield hinges a.re generally planncd al the beam 

ends in each noor leve\ an~ the bottom of the columns m the ri;st noor leve!. The gap shou\d be 

placed at thc: same location as a flexura\ yield hingc planned. 

(2) The location to separate non-structural wall at the midspan of a bcan1 is recommcndcd in 

Fig. C\0.2. This kind of a non-structural wa\1 whtch is sometimes constructcd tn thc rcsidcntial 

buildings may induce the u~exp~ted additional shear force in the beam by the truss action of the ... , . ~- -
DOn-$1ructural wall, so thc wall should be separatcd from the frame lo preven! the shcar fallure of thc 
beam and to ensure thc nexural Y te. Id mec,h~nism Planncd . -" , · ., · 

;, . 
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__ column 

(a) Spandrel walls (b) Wing walls. 

1-'ig. C 10.1 Locatlon ror separatlon (type-A) . 

Flg. C 10.2 Local ion for separation (type-~). 

10 4 Details for Separallon 

( 1) Available gap shall be either complete scparai10n type or shear failure type. 

(2) MJnimum gap w1dth ds sha\1 be g1vcn by Eq ( 10.1 ): 

ds""' Rs hs 1/L 
where Rs: assuring story drin angle; 

hs · hetght of spandrcls or wtdth of wing Walls; 

1 · span \ength of beams or height of columns; and 
L . clear span ofbcarns or c\car height ofcolumns. 

[Commcntary] 

(10.1) 

( 1) In thc structural dc'>tgn gutdchncs for rctnfOJccd concrete structures by thc Japrm Building 
Ccntcr (Rcf. 10 2], it ts rcquircd that the th1cknesc; ~~ thc joml bctwccn a non-slructural rcinforccd 
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concrete spandrcl or wing wa\1 anda colunm ora beam should be lcss than 10 cm. Thc severa\ dct<1ils 

about thc j01nt bctwccn structur.ll ami non-structural clcmcnts havc bccn developed to s:~ttsfy thc 

;eqUtrcment in the guidclines, and sncnc dctatls havc bcen tcsted to invcstigatc the structural perfor-

mance 111 the laboratoncs 
Thc relationshtps betwccn thc \;Jtcral load amt displaccment by thc tests of the modcl with the 

gaj}s of complete scparation typc or thc shcar !'a dure typc are shown i:~' F1gs. C\0.5(a) and (b) [Rcfs 

tO.I'l and \0.12]. Thc test rcsults 111dicatc that thc gap of sh.car failur7,type as shown 111 Hg. C\0 4 

did not aflCct thc structural bchavior of the framc dcc;tgncd as Ht:: bem~-yteldmg typc, and the gap of 

shear failure typc '-'"'aS cffcctivc as wc\1 as thc complete scparat1on type. 
Thc shear d~pth 1~ shou.ld be lc·s~_ih?~ O 5 ti~c~ tlic ~al\ th1ckness and less than 5 cm for thc 

gap of a shear fai\urc type.· Any othc~ detatls w_1th .~he ~cm3in.mg concr~~c thickness at thc g'ap Sh~mld' t< • 

be tested and discussed about tl~e cn·ccttV~ness 

·,, 

1 ·: 

;.¡' 

spandrd "-J11 

(a) Perfect separation typc. (h) Shcar failure type. 

· Fig. Cl0.4 Avallable gapt. 
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(a) Test 'w1th perfect sep~rat;On '1)'pc gaps 
(Ref. IO.IIJ·. ' . . 
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(b) Test with Shear failure tyPc gaps 

[Rer. 10 121. · 

Flg. e io.S iestS'of be'am~columñ sub-as~mbla'ge~ with_'gai)s .... _. 
. . ," ' :: •.•• 1,", • 

'. - 16~.~-

(2) The enough gap clcarancc should be provided to prevent the closing of the gap during an 

carthquake. Equat1on 10.1 for the rcqui1cd minunum clearance is derivcd from an assumption in 

which a beam or column rotales as a rigid body al the membcr's end as shown in Fig. C l0.6. The 

vahd1ty on Eq 10 1 is examincd by thc empirical rcsults {Rcfs \0.11 and 10 12}. 
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Flg. C 16.6 AssuÓ..pti~~s oft.he r~9ulred gap wldth • 
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