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a) Poco peso. 

b) Sencillez, simetr(a y regularidad tanto en plan· 
ta como en elevación. 

e) Plantas poco alargadas y elevaciones de esbeltez 
reducida. 

d) Uniformidad en la distribución de resistencia, 
rigidez y ductilidad. 

e) Hiperestaticidad y 1 rneas escalonadas de defen
sa estructural. 

f) Formación de articulaciones plásticas en ele
mentos horizontales más que en los verticales. 

g) Propiedades dinámicas adecuadas al terreno en 
que se desplanta la estructura. 

h) Congruencia entre lo proyectado y lo cons
truido. 

La razones de estas recomendaciones son las si
guientes: 

a) Las fuerzas que se generan en. una estructura 
durante un sismo se deben a la inercia que 
tienen las masas para seguir el movimiento, por 
lo que, cuanto más pequeñas sean las masas, 
menores serán estos efectos. Es recomendable, 
por lo tanto, reducir sobre todo el peso de ele
mentos no estructurales que no contribuyan a 
la resistencia, como por ejemplo acabados, 
muros divisorios, fachadas, etc .. y buscar que 
las mayores cargas se ub"1quen en los niveles 
in feriares. 

b) Mientras más sencillo, simétrico y regular sea 
un edificio, más fácil será modelarlo. Asimis
mo, serán más realistas las hipótesis que se ha· 
gan con respecto a su comportamiento. Para un 
edificio complejo es ditrcil hacer hipótesis de 
cálculo razonables y, por lo tanto, su compor
tamiento será incierto; además, será más com
plicada su construcción. La experiencia ha 
demostrado que las estructuras sencillas, simé
tricas y regulares son las que sufren menos 
daños en temblores excepcionales o de media
na intensidad. 

e) La razón para limitar la longitud de las plantas 
es que existe la posibilidad de que el movimien
to no sea el mismo a todo lo largo de una es· 
tructura, y esto causa en ella efectos que no es 
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fácil determinar, debido a movimientos desfa.l:_ 
sados de los apoyos. Por otra parte, los efectos 
de la temperatura y la contracción también 
hacen recomendable limitar la longitud de las 
construcciones a sólo 50 m aproximadamente, 
a menos que se tomen precauciones especiales 
para reducir dichos efectos. 

La esbeltez excesiva en un edificio ocasiona 
complicaciones en el análisis y el diseño, pues 
es necesario tomarla en cuenta en los modelos 
matemáticos. Además, durante un sismo, el 
exceso de esbeltez es causa de grandes deforma
ciones que provocan el pánico entre sus ocu
pantes. Por lo tanto, se recomienda que la altura 
de los edificios no sea más de 3 ó 4 veces la 
menor dimensión de su planta. 

d) La uniformidad en la distribución de la resis
tencia, rigidez y ductilidad también mejora 
notablemente el comportamiento de las estruc
turas. Las discontinuidades producen amplifi· 
caciol)es dinámicas importantes que no son 
fáciles de predecir con modelos matemáticos 
simples. Si es necesario que la estructura no sea 
uniforme, habrá que tomar en cuen~a, median· • 
te modelos más complicados, los efectos diná·(_t 
micos de esta falta de uniformidad. 

e) y f) Las estructuras hiperestáticas tienen más 
defensa que las isostáticas. Paradójicamente, 
esta recomendación se contrapone a la del inci· 
so b en cuanto a la sencillez, pues las isostáticas 
son más simples; sin embargo, durante sismos 
excepcionales se comportan mejor las hiperes
táticas debido a que, para llegar al colapso, 
es necesario que haya mayor n~mero de articu-· 
ladones plásticas. En este sentido. se ha visto 
que la formación de articu'laciones plásticas en 
las trabes, en el caso de estructuras porticadas, 
es más favorable, puesto. que la. de(llanda de 
deformación (ductilidad) en ellas, se reparte 
entre más secciones. Cuando las articulaciones 
plásticas se forman en ·los'extremo.s·de lasco
lumnas de un entrepiso, mientras· el resto de la 
estructura permanece en estado elástico por no 
haber uniformidad en la distribución de la resis
tencia (punto d). la ductilidad gl_obal· que puede 
lograrse es baja, y<es fácilmente superada por la 
demandada en temblores extraordinarios; por 
lo tanto es muy probable que sobrevengan co· 
lapsos parciales o totales, como los que se ob· 
servaron el 19 de septiembre. La ductilidad;'·· 
local que alcanzan los elem'entos'a flexión pura\.~ 
(vigas) es mucho mayor que la' que pueden 
desarrollar los elementos sometidos a flexo-
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compresión (columnas). (Véase Dowrick o 
Bazán y M el i.) 

Es recomendable la existencia de 1 lneas de de
fensa escalonadas, pero complica el cálculo de 
la estructura, pues hay que prever lo que puede 
pasar al ir fallando cada una de esas defensas. 
En un edificio esto se logra colocando muros 
de resistencia reducida que limitan los despla
zamientos, disipan los efectos de un sismo de 
baja o mediana intensidad y de ocurrencia 
más frecuente, y fallan como fusibles. absor
biendo energla, durante temblores más inten
sos. Los efectos de la falla deben tomarse en 
cuenta en un análisis de esa estructura sin los 
muros. sometida a un sismo violento. 

g) El temblor del 19 de septiembre hizo evidente 
la conveniencia de esta recomendación. Aunque 
es muy ditrcil saber con precisión si las propie
dades dinámicas de un terreno y de la estructu
ra que se va a desplantar sobre él son adecuadas 

. o no, se ha comprobado que el comportamien-
. to. de estructuras rlgidas en terrenos blandos, o 
de estructuras flexibles en terrenos duros es 
más favorable, debido a la poca probabilidad 
de que se amplifiquen los efectos del movimien
to de! suelo por resonancia. Al analizar la for
ma de los espectros de diseño que presenta el 
Reglamento de Construcciones para el Distrito 
Federal para ambos tipos de terreno. se observa 
claramente que, en suelo firme. los mayores 
efectos tienen lugar cuando el periodo de vi
bración de la estructura está comprendido 
entre O y 0.5 segundos (estructuras dgidas). 

·mientras· qüe .en terreno blando esto ocurre 
·en 'periodos entre 0.8 y 3.3 segundos (estruc
turas flexibles). Las máximas aceleraciones de 
disei\o erag '(esgectjvamegre 0-16-gy.J)-21) g · 
_esto PS, se saula que el suelo blando conduce a 
niayóres respuestas que el duro. Sin embargo, 
se pensaba que· las arcillas no serian capaces de 
produCir aceleraciones de respuesta mucho 
mayores que las propuestas, y habla incluso 
ingenieros que.consideraban que las aceleracio
nes sugeridas por el Reglamento eran exagera
das. Elsismo del 19 de septiembre demostró 
qué las arcillas sr pueden generar aceleraciones 
rriuchÓ mayores, ya que en el acelerógrafo ins
talado ·en terrenos de la Secretaria de Comuni
cacionés y Transportes se midieron aceleracio
nes del terreno de 0.17 gen direcciótT E-W. con 
un periodo dominante de 2 segundos. Al pro
cesar ese registro para obtener ordenudas de 
respuestas"de aceleración máximas. se encontró 
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que se alcanzaron valores de 1.0 g para estruc
turas con periodos de 2 segundos, y amortigua
mientos de 0.05 con respecto al crítico; o sea 
que se obtuvieron respuestas máximas cuatro 
veces mayores que las estipuladas por el Regla
mento para ese tipo de estructuras. lo que 
explica por qué los daños más graves y el ma
yor número de colapsos parciales o totales se 
registraron precisamente en estructuras cuyas 
al tu ras variaban entre 6 y 15 pisos, ya que para 
ellas no se cumplla la recomendación sobre las 
propiedades dinámicas. Estructuras similares 
desplantadas sobre terreno firme no sufrieron 
daños. Tampoco en las estructuras rígidas. de 
pocos niveles y muros de carga, desplantadas 
en la zona blanda se observaron problemas im
portantes, con excepción de algunas casas y · 
vecindades muy deterioradas por los efectos de 
hundimientos diferenciales y sismos previos. 

. Las ordenadas de los espectros de diseño que 
deben aplicarse a terreno compresible y de tran
sición fueron significativamente incrementadas 
en las normas de emergencia publicadas en oc
tubre de 1985; se modificaron también ciertos 
aspectos sobre ductilidad y resistencia, para 
tratar de evitar problemas futuros. Se está tra
bajando en la elaboración de un nuevo regla
mento en el que. seguramente, se incluirán 
medidas que conduzcan a la obtención de es
tructüras más seguras. 

h) Todo lo que se refiere a la congruencia entre lo 
proyectado y lo construido se analizará más 
adelante. 

Una vez definidas la estructuración y configura
ción de la estructura, para lo cual es necesaria la 
interacción entre el responsable del proyecto arqui
rect6nico-,,-el-del-pu¡e't'esto·esrr''€*''ral;+ea le tii73Da 
estimar las secciones preliminares y definir las cargas 
que deben considerarse en función del uso al que se 
va a destinar el edificio, se procede a la elaboración 
de modelos matemáticos para tratar de predecir el 
comportamiento mecánico del sistema suelo-cimen
tación-estructura, asp~cto que generalmente se res
tringe, por desconocimiento del método o por 
limitaciones económicas y de tiempo, a un modelo 
de la estructura únicamente, en el que se la supone 
empotrada en su base, lo que no siempre es cierto. 

Al elaborar el modelo de la estructura se hacen 
nuevas simplificaciones pues. aunque un edificio es 
tridimensional. usualmente se modela en dos dimen
siones. también por razones económicas y de tiempo. 
En dicho modelo existirán, además. serias incerti· 
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dumbres con respecto a los parámetros que deben 
emplearse, tanto para las propiedades elásticas de 
los materiales como para las propiedades geométri
cas de los elementos que integran la estructura, para 
la eficiencia de las conexiones, para la influencia de 
las partes del e di licio que no se consideran estructu
rales y para algunas cargas que deben aplicarse, 
como la dP. sismo por ejemplo. 

En la actualidad es cada vez más frecuente el em
pleo de computadoras para este objeto, y los resulta
dos que éstas arrojan suelen tomarse como exactos; 
es preciso recordar que en computación se considera 
que "si entra basura. sale basura", por lo que vale la 
pena realizar estudios paramétricos que tomen en 
cuenta las incertidumbres que existan en la evalua
ción de· módulos de elasticidad, areas, momentos de 
inercia, etc .. y calcular el efecto de posibles valores 
extremos en los resultados. El objetivo de esta etapa 
del proceso es la obtencióp de elementos mecánicos 
de dise110: momentos flexionarites y de torsión. 
fuerzas cortantes y fuerzas normales, asf como des
plazamientos de la estructura; estos elementos se 
compararán después con los correspondientes a 
estados 1 fmite definidos anteriormente con base en 
el Reglamento o en el uso a que se v<J u destinar la 
estructura, recordando siempre que, en gener<JI, 
los reglamentos recomiendun valores m fnimos satis
factoriQS, pero que determinadas construccione~ 
pueden requerir valores más conservadores. en 
función de su destino. 

Cu<Jndo se han determinado las acciones de diseño 
y definido los estados 1 imite p<Jra los que se debe 
diseñar, se procede a revisar si las dimensiones esti
madas preliminarmente conducen a un comporta
miento satisfactorio de la estructura, desde al punto 
de vista de la resistencia, verificando que el refuerzo 
requerido en el caso de estructuras de concreto re
forzado no sea excesivo ni ocasione problemas 
constructivos en el momento del armado y coloca
ción del concreto. También se 'debe hacer una revi
sión desde el punto de vista de la rigidez. verificando 
que los desplazamientos sean adecuados, es decir. 
lo suficientemente pequeños para que no se dañen 
los elementos no estructurales; y corroborando. 
además, que los efectos P - 6 no seim importantes. 
o sea que los momentos adicion<Jies por efecto de 
las cargas verticales multiplicadas por los despi<Jza
mientos laterales no provoquen problem<Js de ines
tabilidad y, sobre todo, que estos desplazamientos 
no produzcan pánico entre los ocup<Jnt8s. 

Para verificar la resistencia se emplean por lo ge
neral fórmulas semiempiricas que tienen cierto nivel 
de confiabilidad, según sea I<J solicitación de que se 
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trate. Por ejemplo, están mejor definidas las fórrou
las que predicen la resistencia a la flexión que las 
que estiman la resistencia al cortante o a la flexo
compresión. Por lo general, estas fórmulas son pro
puestas por los reglament,os. En el caso del Regla: 
mento de Construcciones para el Distrito Federal 
se cuenta con Normas Técnicas ·complementarias 
para el diseño de estructuras metálicas, de concreto 
reforzado. de mamposterfa o de madera. En las 
normas de emergencia emitidas después de los sis
mos de septiembre se modificaron las fórmulas para 
estimar la resistencia de elementos de concreto re
forzado sujetos a flexocompresión (columnas y 
muros) tomando en cuenta la gran cantidad de 
casos de falla que se observaron. 

Si en la revisión de las dimensiones preliminares 
se detectan insuficiencias o posibilidad de un com
portamiento anormal, será preciso mod'iticarlas y 
revisar qué efectos tendrá el cambio en los elemen
tos mecánicos y en los desplazamientos calculados, 
y¡¡ que cualquier alteración de las dimensiones 
influirá en los parámetros empleados para el análisis 
originEJI y en el modelo matemático. En ocasiones 
es necesario modificur drásticamente la estructura
ción y, por lo tanto. repetir el análisis. 

Si los resultados del análisis y del diseño prelimi
nar son satisfactorios, se procede a elaborar el diseño 
final, detallando sobre todo aspectos que pueden 
presentar problemas durante la construcción y ha
ciendo hincapié en la forma en aue se debe ejec~tar 
la obra para que las hipótesis de cálculo no se alteren. 
Es muy común que el ingeniero estructurista detalle 
de manera más o menos clara todo lo que consideró 
estructural, pero que olvide detallar claramente 
cuáles elementos no son estructurales, de acuerdo 
con sus hipótesis de cálculo, y la forma en que deben 
construirse estos elementcs. Esto es particula'imente 
importante en el caso de muros de relleno. divisorios 
o de colindancia. construidos con mamposterfa de 
t<Jbique. pues suelen tener bastante rigidez y, si no 
se deslig<Jn adecuadamente de la estructura, alteran 
en forma tun radical el modelo matemático emplea
do. que a veces no hay congruencia entre lo calcula
do y lo construido. Cuando se llega a este.l imite. el 
comportamiento de la estructura resulta dificil de 
predecir, ya que cambia totalmc'nte la forma en oue 
las fuerzas son resistidas y el modo en qu·e·se desp!a
za la estructura. En el mejor de los coses la coi<Jbora
Ción de elementos teóricam~nte "no es:ructurales". 
pero mal desligados de la estructura, evita el colüp>O 
o los danos importantes en un edificio; sin embarg·J. 
en otras ocasiones, dicha colabo·ación es la c<Jusa 
de fallas graves o derrumbe total o parcial de i<J es-
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tructura. Por ejemplo, la colaboración de los muros 
de colindancia en edificios situados en esquina suele 
causar serios problemas por las torsiones que se ge
neran; asimismo, en edificios de departamentos 
con plantas bajas sin muros por estar destinadas a 
estacionamientos o comercios, es muy frecuente el 
fenómeno conocido como "piso suave" (véase la 
obra de Arnold), que propicia colapsos parciales, 
muchos de los cuales se observaron durante el sismo 
del pasado 19 de septiembre. 

Por consiguiente, debe vigilarse que la construc
ción respete las hipótesis de cálculo y que se notifi
que al calculista si se modifica el proyecto en cuanto 
se refiere a la posición de las columnas y los muros, 
a las dimensiones de los elementos estructurales, 
a las resistencias especificadas para los materiales 
y al uso al· que se va a destinar la construcción. 

Muchas de las fallas observadas se pueden atribuir 
a este tipo de problemas que se derivan de la falta 
de comunicación. 

Es preciso vigilar también que se respeten las dis· 
posiciones reglamentarias relativas a la separación 
entre edilicios. Muchos derrumbes fueron ocasiona
dos por el choque entre construcciones vecinas, que 
se debió tanto a la intensidad y duración del temblor 
como a la separación inadecuada que hab(a entre 
ellas. Cabe señalar que la escasa separación en algu
nos casos fue causada por desplomes previos debidos 
al mal comportamiento de la cimentación. 

De todo lo anterior se puede concluir que el sismo 
del 19 de septiembre no reveló muchos aspectos 
nuevos; la mayor(a de los problemas ya se conoc(an. 
Sin embargo, lo que no se esperaba. y resultó funda

·, mental, fue que los sismos en la Ciudad de México 
pudieran alcanzar aceleraciones tan im¡JOrtantes en 
el SU<3,16iúlando. 

Esperamos que las experiencias recogidas esta vez 
sean tomadas en cuenta para diseños futuros. y que 
las reparaciones de los edificios dañados se hagan 
con base' en un proyecto cuidadosamente estudiado, 
en el que se consideren las causas de las fallas y 
se procure evitarlas mediante reestructuraciones 
adecuadas o desligando los elementos que ~ 
propicien comportamientos no adecuados. ~ 

Este articulo está basado en la ponencia "Reco
mendaciones para el diseño sismico con base en la 
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experiencia de los sismos de septiembre de 19-15", 
que presentó el M. en C. Enrique del Valle Calderón 
en el Seminario IMCYC sobre Evaluación y Repara
ción de Estructuras de Concreto Dañadas por SismQs, 
efectuado el 19 de noviembre de 1985. Al final de 
dicho seminario se realizó una serie de preguntas y 
respuestas; a continuación se presentan las que co-
rresponden a esta ponencia. · 

1. tOutl opina de los análisis slsmicos que idealizan el suelo 
como resorre. en lugar de suponer que la estructura está 
empotrada al terreno? 

El modelo puede ser más racional, aunque no es fácil de· 
terminar la rigidez que debe asignarse ni resorte. Depende 
del tipo de estructura y de suelo el que sea ncccsano refi
nar el modelo: por ejemplo. una estructura rlgida en te
rreno blando da resultados diferentes, al modificar la 
condición de apoyo en el terreno, suponiendo resortes en 
vez do empotramientos; pero si está en terreno firmo no 
cambian tanto los rcstlltados. 

.?.. Si un edificio no tuvo daño ni pertenece a los casos previs· 
tos por las normas de emergencia, pero se analiza con el 
Reglamento 1976 y rebaSd estados Jlmice, ¿debe en ronces 
ser reforzado conforme a las normas de emergencia? 

SI las deformaciones que tiene son excesivas. es prc:J!;Ie 
que en Cílda sismo tenga daños en elementos '10 cst~·.JCU· 

rales y podrla pensarse, para evitar esto. en rrcr:cr::~rla. 

aunque. en mi opinión. no necesariamente d~~.~ri_~ ~:;:·sfl
ccr las normas de emergencia, pues el costo c!0 la r IIJ r:Jr z 2· 

ción seda mucho más alto. 

J. tCómo se podrlan modelar Jos diferentes tipos de d.Jlios 
observados en una estructura, con el objeto de elec:uar 
un análisis para predecir el comportamiento y/o el ref:~za. 
micnto.de.cstructuras dañadas} 

Al reforzar una estructura dañada. consic!cro ~js ;~:o
mendable evitar que siga absorbiendo efc-::tos s:'sr:""l·:·y;, 

para lo cual se requiere usar otra estructurJ pora:-::a. 
che más rígida, que tome todos los efectos 3isr·w:-:~. ·; 
que se encuentre bien conectada a la orrr¡rn-j: . .:.:~~~<:s, 
se debe revisar que lns losas se<m c~paces eh~ trJr;r-:·ir 
esos efectos al refuerzo. o adiciont~r ca!cctorcs ~·.r· -:·,::·-~ 
paro loararlo. 

4. De acuerdo con la información captada, c:se ;;u~Cf! ·,·> 
car alguna razón por la cual se dcscoperJrcn Ji;u."".CI ·:=i
ficios daifados durante los sismos de septiembre) 

Considero que 11ubo varias razones. En ulr¡t.· ... -,·, r:.1'.-:·. ',j 

influencia de construcciones vcc1nas pro·mc.J ca~ .. •CS 

bruscos en masa y rigidez. los cualc5 ct~usaron ampi::•cJ-
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clones dirulmicas importantes; en otros casos, había cam
bios de rigidez y/o de m¡¡s¡¡ en la misma estructura; tam
bién pueden haber Influido los efectos P · ll (cargas verti· 
cales actuando sobre los desplazamientos horizontales). 
ya sea por deformabilidad de la estructura misma o por 
rotación de la base sumada a lo anterior. Es posible asi· 
mismo qua la respuesta en un modo superior rcsultCJra 
determinante. 

8 

5. lOué tipo de estructura y cimentación se recomienda 
para /as diferentes zonas del Distrito Federal, y por que} 

En general, se recomiendan estructuras rígidas en suelos 
blandos, y flexibles en suelos duros, para que las caractc· 
rfsticas dinámicas de la estructura (periodos) no coinci
dan con las del suelo. En este temblor se observó muy 
claramente el problema de resonancia, ya que los edificios 
con periodos cercanos a dos segundos (que fue el periodo 
dominante del movimiento del suelo en terreno blando) 
fu e ron los más afectados. 
Por Jo que respecta a tipos de cimentación, esto dependerá 
sobre todo de la capacidad de carga del terreno. 

6. Para revisar una esrrucrura daflada (con grietas en elemen
ros esrrucrurales, causadas por los movimienros de la pro· 
pis esrrucrura), si se esrá modelando dicha estructura para 
hacer un enállsls por computadora éc6mo ss pueden o 
deben considerar esros elementos esrrucrurales agr/eradosl 
es decir. écon quá valoras de áraa. Inercia, longitudes. erc.l 

SI se han fabricado algunos adlrlvos ep6xicos para concrt~
to~ que le confieran mayor resistencia a la tensión, y obvia· 
mente a la compresión lss considera rscomendBb/e su uso, 
de acuerdo con los resultados de pruebas do laboratorios? 

Para revisar una estructura, dañada o no, uno de los mode
los matemáticos que deben suponerse debe tomar en cuen
ta el efecto de agrietamiento en las secciones, lo que redu· 
ce los momentos de Inercia hasta en un 50% en algunos 
casos; en torsión, por ejemplo, la rigidez se reduce hasta 
en un 90 %, según algunos autores. Considero que es un 
tema al que se ha prestado poca atención. En ciertas 
ocasiones. la Inyección de resinas epóxicas en las grietas 
restituye las propiedades originales a la estructura, aunque 
a veces este procedimiento es ditrcil y, sobre todo, resul
ta costoso. 
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EL MODELO HATEMATICO DE UNA ESTRUCTURA 

Enrique del .Valle A 

• 
Resumen 

El an51 isis de cualquier estructura.se lleva a cabo elaborando un modelo 

matero1ático que trata de tor.~ar en c~enta la~ peculiaridades estructurales que 

se tengan. Sin embargo, es frecuente que na haya concordancia entre el mod~ 

lo matem,ítico que se empleó en el an51 isis de la estructura y la estructura 

real, ya seel por deficie1:cias en lus hipótesis simplificadoras Gue se hic:c-

ron al elaborar el modelo matemático pera que éste sea faci 1 de anal izar con 

1-=a::. lu::rrumi~•:l.:~5 Ji:.p::miU:!.!s ~IJfU~IIl.IIIP)'!) de computc1doras, mécodl'ls ou:néricus 

iterutivos, métodos aproximados, cte.) o por que no hubo una transmisión ad~ 

cuada de esas hipótesis a l2s parsonas que 5e enc~rgan de material izar la e! 

tructura, a travis de los ~lanas constructivos y lo que se construye modifi-

ca substancialmente CSdS hipótesis, inval id2ndo el a11ál isis que se hizo y''_!_ 

terando radicalmente el comportamiento previsto t>ajo diversas sol icitecionos. 

En este artículo se discuten algunas de las idealizaciones comunes y io: 

problemas que suelen presentarse . 

..:: Profesor titulür. División C-:3 Estudios de Posgrudo, Fac•Jltad de Ingenie· 
I"Ía, UNN1 

Pres idcntc, Soc icd.Jd JA.exic<1n,J de lngeni~ría F.:~tructurol. 
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2. 

Introducción 

Al analizar una estructura hiperestática es necesario establecer la 

compatibilid¡,d entre esfuerzos y deformaciones con objeto de calcular las 

reacciones y elementos del estado de fuerzas internas, o elementos mecán.!_ 

cos (momentos flexionantes, fuerzas cortantes y fuerzas normales) y poder 

diseñar la estructura para que resista esos efectos. 

En general las estructuras son tridimensionales, pero para facilitar 

su an&lisis se elaboran modelos matemáticos más simples, reduciéndolas a 

estructuras planas cuyo análisis es más sencillo, buscándose que los re-

su 1 tados sean conservad ores. 

Recientmente se han desarrollado varios programas de computadora 

que permiten real izar el análisis de las estructuras en tres dimensiones 

encontrándose, en ocasiones, que las hipótesis simplificadoras hechas pa-

ra reducirlas al plano no siempre conducen a resultados conservadores. 

Se han desarrollado también métodos que emplean elementos finitos para de 

finir mejor las distribuciones de esfuerzos y deformaciones en distintas 

zonas de la estructura. 

Por otra parte, existen muchas incertidumbres en la determinación de 

los parámetro~ que intervienen en el modelo m<~temático de la estructura, 

r<.>f. 1, como son el módulo de elasticidad del m.Hcrial, los momentos de 

inercia y áreas de l.:J,; seccio~es de las barras, la influencia de agrieta

miento y refuc,·zo en el caso de estructur;¡s de concreto reforzado, la in-

fluencia de las zonas de intersección entre barras especialmente cuando 
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las dimensiones de &stas son una fr~cci6n importante de la lon~itud, 1~ con . -
tribución del sistema de piso a la rigidez de las trabes, etc., lo que difi 

culta la definición del modelo matemático adecuado. 

Lo m¡js co::ún es suponer ~ue el comportamiento de la estructura será 

elástico; sin err1bargo, hay ocasion~s en que el anJI isis mismo impl iccJ corn-

portvmiento no 1 ineul, lo que sucJe tanarse en cuenta de manera muy simpl i-

ficada, cmpleundo, por ejemplo, factores de redu::ción por ductil !dad, como 

en el caso del an51 isis oísmico aplicando el Reglamento de Construcciones 

par a e 1 O i s t r i to Federa 1 . 

Es importante r.econocer que lo Importante no es el análisis del modelo 

matr.n¡;tico en si, ya que por muy bi~n hecho que esté, emplcan•jo las mejores 

hl'!rramient¿,s disponibles, si. no hay congruencia entre el rr.odelo y la estro=. 

tur.:, • 1 1 •.• 
1 \::U o f Ul'-111...' CJIICII 1;::,1;> y !Jcyu•umenLc ~· úi::..t!ñu Út::: ia t:::scructura empicando 

sus resultados, no sirven ~Ma nada, aunque sin embo.rgo, se puede tener un¡¡ 

falsa scn~ación de seguridad. 

En muchüs OCilsiones, siendo rüzonable5 las hipótesis hecha~ y los par-ª. 

metros empleados en el an<i! isis y diseño de la estructura, son invalidados 

al m011ento de construirla yü sea por informilción in2C:ecuadu a través de lo5 

planos constructivos o bien por no respetar las recornendaciones contenidas 

en ellos debido a ~ue puedan ser difíciles de real iz~r y el constructor con-

sidcrc que no son necesar íos ciertos detalles que allí se especifican. 

lln,, de las c.:>u5as m5s frecuentes de da,ios por sismo, por ejemplo, se d.:_ 

be..=. la manero in.Jdecu.Jda en qu~ 5e construyen Jos muros clivisot·ios y otros 

cluth .. ~nro.-. ••no cstructurillcs•' q•.Je el proy(·ctistu con:.;itleró que no era convr.:-

ni('nt\• qu(' rorin.Jr';¡ll partt• Ínlcg:·unte d(' ).J C"StrUClUI"tl, pero que, O no CSpc- -·:. 

J
;'(' 

. 

. 
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cific6 clar.1mcntc en los planos có:no se debían construir, esto es, que holgurils 

debfa haber entre 1~ estructur~ y esos elementos, o el constructor no respet6 

lo especificado, por falte de supervisión, ncgl igcncia o incluso a veces, de 

buzna fé, ~~nsando que si 1 iga esos elementos a la estructura va a incrementar 

la resistencia de la misma, ref. 2. Los efectos de 'ésto pueden. ser desastrosos 

y llevar incluso al colapse parcial o total de la estructura. 

Otro problema que suele presentars~ es el de la sobresimpl ificación del mod~ 

lo de la estructura para que sea econ6mico su análisis y dise~o. debido a la di 

.ficultad que enfrentan los estructuristas ~ara obtener una remuneración adecua

da por sus servicios. Muchas veces las personas CJlle solicitan el cilculo de la 

estructur~ creen lograr grandes econanías pagando muy poco por el cilculo de la 

mism~. lo que obliga al estructurista a reducir su trabajo al mínimo, tipifica~ 

do excesivaMente y dise~ando en 9eneral la estructura saGrada, lo que redunda 

en un cr;sto de: obra mucho mayor que el ahorro que se hizo en los cálculos y qu.!:_ 

dando le incertidumbre de que el análisis y diseno no fueron lo suficientemente 

detallados y puede haber algunas zonas críticas que no hayan quedado sobradas, 

que presenten problemas posteriores. Desgraciadamente se ha detectado que esta 

situació11 ha sido propiciada en buena parte por personas carentes de escrGpulas 

y ética profesional, que cobran muy ~arate, pero no anal izan ni diseñan l.a es

tructura, sino que, bas?.dos en una dudosa experiencia 11 inventan 11 las secciones 

y armados de los distintos elementos de la estructura, entregando ésta resuelta 

en uno o dos planos llenos de t;¡bl<Js con armados tipo, sin detalles adecuados y 

con un21s mcmori.;:lS de c51cuio francumcnte ridículas. Cabe com~"!lltclr que actual-

mente el p1·c·:iu mi:.xin~o qur. se ¡·h"lgíl po:- CiJicular una C5trúctura normal ce; muy 

inferior ü lo c¡ue se P.:l9.J por '·1 impiezcJ'' de I.J 0br.1 ul terminarse é~ta. 
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Una situ~ción frecuerrte también es que se exijan los c51culos en un plazo 

excesivamente breve, porque la ~bra ya se inició o porqu~ hay que iniciarla en 

un plazo determinado, presionindose ~1 estructurista para que termine su tr~ba 

jo con brevedad, lo que impide en ocasiones real izar un anil isis detallado y 

obliga a hacer hipótesi; sirnpl ificadoras que no siempre son conservadoras. 

En ocasiones el mismo estructurista inv~l ida ni an51 isis en que basó su

diseño, cu~ndo encuentra que los arma~os que obtiene a partir de los elementos 

mecánicos calculados son excesivos, por haber resultado inadecuado el dimensio 

nanrie:nto preliminar y decide modificar las secciones de algunos elementos sin 

verificar qué implicaciones puede tener ésto en los resultados del análisis. 

Discutiremos a contin~.1ción los tipos de ¿structuració" y materiales de 

constrlJCci6n m5s usu~les. 

S istcrnas cstruct"ur.!!les uctu(1les. 

Tipos de elementos estructurales. Para crear una estructura el ingeniero 

dispone de distintos tipos de elementos estructurales como son: barras de eje 

recto, t"rah.aJando a t-Pos-ióp o comp.r_e_sión s-imol-e a f-lex-jón-. en gener-al combi-na-

da con fue1·za cortante y muchas veces con tensi6n o compresi6n; muros, placas y 

losas, con cargas en su plano o perp.;-ndiculurmente i! él, arcos, cascar0nes·, cte. 

Los materiales más usados para' filbricar estos elementos son, en aquellos 

que intervienen csfucr·zos de tensién, el concreto r·eforzado o presforzado, el 

uccro cstructuri'll y lu mad,~ru;para .Jqucllú'"~ C'n (]!le~ pr·cdomin·Jn los esfuerzos de 

comf>rl!sión, se emí)le.l tcJmbién coñ mucha fre:Cl 1C':lci.J 1.::: mt1mpo~te•iu de pie::ira, --

udol>c o tabique•, ,¡dc:.:m.Js de. lo~ yu mcncionad0s. 
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Combinando materi~les y elementos estructurales se integra lo que conoce 

mas como un sistemz est1·uctural. 

Entre las estructuras mSs usual'!S tenemos las edificaciones de tipo urb~ 

no, destinadas a habitación, fibricas, oflcin~R, recreación, etc. y hacia 

ellas se orientar~ la discusión que sigue. 

Sistemas estructurales d~ tipo esquclitico. 

Se conoce como estructuras esqueléticas a las formad~s por columnas y tra

bes, sobre las cuaJe; apoya un sistema de piso que puede ser prefabricado o 

construido monoliticamente con las trabes, en el caso de las estructuras de con 

creta reforzado. Como se mencionó anteriormente, este tipo de estructuras es 

tridimensional, pero e~; común ánal izarlo con:o una serie de estructuras planas. 

Esta idealización es más o menos correcta cuando las columnas son verticales y 

estin dispuestas de modo que se formen marcos en dos direcciones ortogonales. 

Cuando las columnas son inclinadas por requisitos funcionales o arquitectónicos 

ó los marcos no son ortogonales puede haber discrepancias importantes en los re 

sultados del análisis como marcos planos con respecto a los obtenidos en un aná 

1 isis como estructura tridimensional emple3ndo un prog1·ama de computadora apro

piado, ref. 3. 

En el anil isis de los marcos pl~nos se ~upone usu•lmcnte que tanto las tra 

bes como las columnas son elementos de eje recto de sección constante y se re

presentan por sus ejes centroidales. No es c.om1n cÓnsiderar la variación que 

ocasiona en L:l rigidc,z .ongul,,· de los b.1rras la zona de intersección entre ellas; 

en general c~tc efecto es muynr l.'n c-1 ca5o de l~1s columnas, que tienen longitu

des menores y ·~n las cu.Jic.-, :,, proporción d~ l¿¡ zona de intcr-:,ección con resr,c::_ 

to al clflro C'nlrc cjC's ~uclc t:-c;r imp0ri..lnte ~.obre todo CU<.lndo los trabes son p~ 

raltad.1s. Si todos lo' 01.1rco' lienc·n tr~be' de:l rnismo pc~,1lte el error que se: 
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co1nctc ul dc~prcci.1r esle e:fE"clo no es 9runde,pero si, como ocurrC". en (!Struc-

turas modernas, los m~rcos de fachada~ tie~en trabes mucho m5s peraltad~s que 

las intariores para que se aprovechen pretiles o faldones co~o elementos es-

tructurales, puede cometerse uro error import~nte al calcular la rigidez ante 

fuerzas laterales que conduce a la subestimación de la rigidez real de los 
• 

marcos con trab~s peraltadas y por consiguiente la asignación de fuerzas de-

dise~o inferiores a las qu~ realme11te absorberin esos marcos en función de su 

rigidez. Esta ha sido 1~ causa de agrietamientos severos por sismo en estru~ 

turas de este lipa, en gcner,"'.l debido a in~uficicnte resistencia por fuerza 

cortante de las co!Uinnas en el claro 1 ibre entre trubes peraltadas. Una de 

las ,·ecomendaciones más importantes para lograr ductilidad de estructuras de 

marcos situadus en 2onas sfsmicus es buscar que se formen articulaciones pl5~ 

ticas en las trabes antes que en las columnas, pues de ese modo se reduce la 

defilánda de dur:til irl:.:~ri 10r:d '..;'.!-:: ::::: :·:.:¡:,;;.:;-.:. ..:r. t::3a~ articulacione-s. cuando las 

fuerza~. actuantes son mayores que las de dise1io, ref 4,5. Be"tero, r.:f 6, reco 

micnda que para evitcJr fallas por corti'lnle las columnas se diseñen para resi.!_ 

tir el cortante que resultarfa de dividir la suma de los momentos Gltimos que 

resisten las columilc:1S en sus extremos, entre el cluro 1 ibre entre paños de 

trabes, lo que concuce a un armado mucho mayor que el que se obtiene eón las 

hipótesis norm~les. 

Usualmente se supc.ne <¡U<! el momento de inercia es constante a lo largo de 

las l>;:¡rr;:¡s; sin eml>~rgo, en el caso de estructuras do: concreto, la posibilidad 

de que las secc.ionP-s somctidus u mor.1cntus importüntcs funcionen como sección 

iHJrielélcl.1 C'i'l vez de COiliO sccc:iÓI] rlen<l, llücc que lo~ momentos de inercia efec-

tivos ~c.Jn en r~ol id¡,d variables. Lü inclusión d1.: e~. le hc•cho en el mor:~! o ma-

tcm5lico es bllst~1ntc compl icJdo, pues e;, ncccc;.JrÍü C!flplcllr un númrr1J mayur de 
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nudos al definir la cstructur~ o ~.mpleclr el método del elemenlo finito. 

En el CilSO de las trcJbcs es especialmente importvnle el efecto que puede -

tener la contribución del sist(>ma de piso a la ri~1idcz. El aumento en el rucmcn 

to de inercia de la trabe al tomar en cuenta sección Ten lugar de rectangular 

cuando se cuela la losa monul ítica con la trabe, es del orden de un lOO%; sin -

embargo, habría que I.OmM en cuenta al incluir este efecto la posibil idod de 

agrictZJmicnto de lu sección en las zonas de miiximo morncnto así como el signo del 

momento ilpl icado, pues lu contribución de la losa ¡¡ 1 il rigidez será menor cu2ndo 

esté sometida a esfuerzos de t~nsión y mayor cuando lo esté a. coropresión (ref 1) 

La relación de rigideces relativas (1/!) entre trabes y columnas es un pa

rámetro muy importante ~n el ccmportamicnto de los mClrcos somct idos a fucr::as 

laterales. El .Jn51 isis ilproximado de ellos puede estar muy ~quivocado si dic:hJ 

relacié.n os pequeña. Blume, ¡·r,f 7, propone el empleo de un índice de rotación 

nodal que es igual a la surna de rigideces relaLivas de las trabes entre la S'C.Cld 

de rigideces r~.lativas de las columnas en que apoyun esas trabes valc:ado en el 

piso medio del marco. Si el índice de rotilción nodal es mayor ele 0.1 habr<i ;oc:::_ 

to de inflexión en el diagr~r:1u de momentos de lus column.:~s, esto es, se flcxicr 

roarári con curv¡¡tur~ doble, pero si dicho valor es inferior, habrá algunos Lra

mos de columna flexionadas en curvatura si!nple, lo que invalida los rcsultudGs 

de mitodos aproxim~dos. Si el valor es muy pequeño la estructura no ser5 en 

real idéld un marc'-1 sino un ''voladizo disfrazuúo d~ murco11
, 

Hay que rccorda1· que muchos edificios h"" sidc anal izados empleando"":::,· 

dos ,¡proximcJdos, y~L qui..! el C'1Jplc.o Jc CO'llfHJtudoras p.:)l-ü este fin es rcLJr i .·,· 

le reciente ( cJ lo sur:10 t~oo:. ~~ diJrjs). 
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Obviamente la rigidc• lateral de una estructur~ con fndice de rigidez n~-

dal baja será menor. Esto es .especi~lmente aplicable al sistema estructural 

de losas planas al igera~as sobre columnas, muy en boga en 1~ construcción de 

edificios al tos en 1~ ~clu~l id.:.d, quú llev~ a estructuras sumamente flexible~ 

en las que se tienen danos importantes en eleme~t6s no estructurales, aan con 

temblores rel<Jtivamente pequerios. Cabe mencionar aquf ~dem5s que se ha encon-

tr'ado que la ductilidad que son capaces de desarrollar estos sistemas no es tan 

alta como permite el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal, de-

bido a la dificultad de que se formen articulaciones plásticas en la zona de 

capiteles, ref 8, recomendándose que se use un valor de reducción por ductil i-

dad cuando mucho de 2 para estructuras de este tipo, lo que impl lea dise~arlas 

paca fuerzas laterales más grandes. En éste tipo de sistema estructural se 

ap! ican también los comentarios relativos a \'ariaciones en las propiedades ge~ 

métrica3 de 1~ estructura equivalente a lo largo de las barras. 

Las deformaciones que producen las fuerzas cortantes y las normales en una 

estructura de tip:- esqu.el.,tico sometida a fuerzas horizontales suelen despre-

ciarse considerando que su volor· es muy pequeño comparado cc:n las deformaciones 
\ 

que produce la flexión de las barras de la estructura. Esto generalmente es co-

tlecto, ~erO Eduhdb 15 eSBeltez Be la estructura es grande, cntend1endose por 

esto el cociente de la altura de la estructura entre el ancho efectivo de )a mis 

.11a, sin incluir voladizos, los efecto> de la fuerza normal son importantes, 

ref l. Dowr·ick, rcf 5, ~ncomienda que no se usen relaciones de esbeltez mayores 

de 3 a~. p~r~ evit~r corltr·ibucron~s in1porLantcs de las d~formacior1cs por fuer-

za normal il la deformación totrl. Cu¿1nc.Jo lilS dimensiones de las barrüS son gril0_ 

ciún. 
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Con el empleo cada vez más frecuente de la5 comoutadoras en el análisis 

de estructuras, es muy fácil t'omar en cucntu ambos efectos. Cabe mencionür 

aquí que al tomar en cuenta las deformaciones producidas por fuerza normal en 

el ;;nál isis de cargas gravitacionales hay que tomar en cuenta la forma en que 

se va cargando la estructura en realidad al irla construyendo, pues se dan ca 

sos en que los momentos flexionantes en las trabes resultan con signo contra

rio al que podría esperarse, debido a diferencias en el acortamiento de las 

columnas por carga axial. 

Sistcffias estructur~les en que se emplea~ muros o marcos contravenleados 

Se pueden presentar dos casos, qLre Gnicamente haya muros o marcos contra

venteados o bien que ~stos elementos se combinen con marcos sin contraventear. 

ti ~nal 1sis y modelado matem~tico del primer caso es mucho m5s sencillo 

pues no hay los problemas de interacción que se presentan en el segundo caso. 

Los muros pueden fabricarse con mampostería de tabique o de bloques de ce 

mento o bien hacerse de concreto reforzado cuando se requiere mayor resistenci& 

La determinación de las propiedades elásticas de los muros de mamposterla 

tiene serias incertidumbres pues dependen de una serie de parámetros diflciles 

de controlar, como son el espesor ele las juntas, la calidad del mortero y "de las 

piezas de mamposterla, etc. Usualmente se confinan los muros de mamposterla con 

elem<>ntcs d,, concreto verticales y horizontales para mejo1·ar las· propiedades de 

ductilidad d.:o est'ls elementos, 'cr rcfs <J y 10. Este tipo de muros suele modelarse 

como vig~1, c:on::,idcrilndo que la Q'lclmpoc;tcr Í:l ubsorl>e fuerzas cortantes y los ele

mentos de confir•il!llicnto i1b~oíbc:1 los efectos de momentos de volteo en c1 plt~no 

del r.1uro. f\ltc:rnuliv.1rncnte, puede u:..ursc un moJl!lo m,ltcrn.:ltico tipo armadura, 

en que los p.:1tincs y rnnnL.1ntcs so•l los clt!l1h.'ntos de confinurnicnto y los muros 
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se iúcal'ilcln como diagonales eJe compresión cquivulentes. 

La precisión que puede a!cunzarse en ambos modelos es muy dudosa, pues e~ 

mo se mencionó, es muy difícil estimar los parámetros que intervienen, tanto 

elásticos como geométricos. Al estimar estos últimos debe considerarse lapo

sibilidad de agrietamiento, sobre todo de aquellos" elementos ~ue pueden estar 

a tensión. 

El modelado de muros de concreto es un peco más confiable; sin embargo, 

es difícil la consideración de agrietamiento, lo que puede redundar en sobre

estimaciones de la rigidez de estos elementos. 

La hipótesis us~al de que la base de 16s muros está empotrada no siempre 

es adecuada, pues se obtiene•• concentraciones importantes por momento de volteo 

que pueden provocar cierto giro dé la cimentaci6n, con pirdida importante de la 

rogooez, especialmente en el caso de suelos blandos. 

Sería conveniente elaborar modelos en que se estudie el efecto de la varia

ción en los parámetros elástico-geométricos, usando valores extremos para tener 

una idea de cuanto puede variar la rigide4 y eficiencia de estas estructuras. 

La ductilidad que puede alcanzarse _empleando muros es en general menor que 

la que puede lograrse~mpleando marcos rígidos; esto tal vez pueda correlacion.Hse 

con el hecho de que la diferencia entre resistencia y rigidez es mucho mayor en 

el c.uso de los muros, en que la rigidez es varias veces la resistencia efectivd 

mientras que en los maceo~ la rigidez y 1~ resistcnciu son del mis111o orden de 

magnitud. 

Como ya se i11dic6, esto es (}ltiz~ la causa de lo~ ~grietamicntos itnport~rltL·~ 

de nwros ''no cstr:.tctur.:'llc5 11 c'-!:mdo por al~una ntzón impiden lu deformilción c.lr 
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estructuras flexible~, debido a su gr~n ri9idcz, pero sir1 que su resistencia 

sea c:omp<>tible con dic:hu rigidez. 

El caso en que se c:ombin<>n muros y murc:os en estructuras situadas en zo

nas sísmicas, es quizá el más complejo desde el punto de vista del análisis e~ 

tructural, debido a J,:¡ ~ecesidud de considerar la interucción entre dos siste

mas que tienden a deformarse de manera diferente al ser sometidos a fuerzas la 

terales, ya que los muro~ tienden a tiabajcJr como vigas en voludizo, con dcfo.!:._ 

maciones de e~trepi~o pequcRas en los priMeros niveles y grandes en pisos sup~ 

rieres ~ientras que en les marcos, las deformuciunes de entrepiso tienden a ser 

n1enores en pisos superiores, comparada~ con las de pisos inferiores, debido a 

que !u rigidez de entrepiso usualmente disminuye m5s lentamente que las fuerzas 

cortunt.es a pi icadas. Esta si tu~c ión hace que el porcentaje de fuerza cortante 

tot~l ~un tn~•nn In~ ma•·cns y In~ muro~ v~rr~ ~n c~d~ ~ntr~~r~n~ en ~~n~rnl ~ en 

pisos inferiores los muros absorben cerca do la totalidad de la fuerza cortan 

te y la situación se invierte en los pisos superiores en que a veces los muros 

no sólo no ayud~n sino que tienzn lo q•"e pu':!dc llamarse "rigidez negativa", y;, 

que tienden a deformarse mis que los mar·cos y aumenta la fuerza que deben absor 

ber éstos. 

Se han propuesto tliversos modelos p;or,l anol izar este problema. El propue::_ 

to desde 1964 por Khnr1 y Sbarounis, ref 11, ilustra clar<>mente las diferencias 

de ccrnportamicnto de ambos tipos de eiP.nrcntos, presentando además gráficas pu

ra estimar la defor111ación del ccnjunto a través de ciertos puriimetros caracte-

,·fsticos, p;¡¡·a vJ1·ia5 condicinn0s de c.Jl-~~-
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La ideal izDción m5s común de los muros al anal iz~r este tipo de siste-

mas por computDdora es suponiendo que son "colcmnas anchas" y cu~ndo hay tra 

bes continuas con ellas, formando marco~. s~ supone infinitamente rígida la 

parte de trabe qu~ queda comprendida entre el eje y el paAo del muro,ref 12. Los 

comentarios relativos a la posibil id~d de agrietamientos, que reducen usualm~ 

te el valor· c!el momento de inercia efectivo, y de los giros en la cimentación 

de los muros indican que este tipo de análisis no siempre es lo confiable que 

parece. Sería conveniente llevar a cabo análisis suponiendo valo'res extremos 

que podría11 tener los distintos parámetros que intervienen. 

Para el análisis por sismo usando el Reglamento de Cc>nstrucciones para 

el Distrito Federal, d~be recordarse que el diseño de los marcos debe hacerse 

cuando menos para soportar el 25% del cortante total, si desea usarse el fac

lcr cie redUCCiÓn p01• ductil idacl de 1!. JO f!Ue r:nn frPCU~f\CiC nO Se hate. 

Se han desarrollado·algunos programas de computadora mucho más complejos 

que permiten el análisis de este tipo de sistemas empleando la técnica del 

elemento finito, ref 3. El valor que se dé a los parámetros que intervienen 

es f-undamental paFa-el-é~i·to-=que•se•ob-Eenga-en-lJa•prelflPec i6u de los e; cecas 

d~ fL•erzas later~les. La consideración de movimiento de la cimentación puede 

modific~r radicalmente los resultados que se encuentren. ~símismo, la hipót~ 

sis de que ¡¡ nivel d·~ los pisos se tiene un diafrag;na rigido que obliga amo

verse de igu¡¡J forma a los marcos y muros no siempre es adecuada, sobre todo 

cuando la planta clel.~dificio es muy aiargada. Si éste es el caso debe tomar 

se e:ncur.ntCJ t.Jrnbién C'l efecto d~ dc:form.1ciones eJe lu losa en su plano. 
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Conr. 1 u~ iones y rcco;-:,cndc.1C: i onc s . 

De lo expuesto anteriormente puede concluirse que a pes~r de que se dis

pone en 1~ actual id~d de progr~m~s p~ra comput~dora muy eficientes para el 

análisis de l~s estructuras, es importante def(nir. con precisión cuáles son 

los valores más adccu~dos de los p~rEmetros que intervienen, pues pueden co-

meterse errores importantes si no se logra ésto. ( 

Como ya se indicó, en muchas oc~siones será necesario repetir el análisis 

con diferentes valores de los p~rámetros significativos, para ver el efecto 

que tienen dichas variaciones en los result~dos y refor~ar la estructur~ de 

manera adecuada. 

Las mayores incertidumbres están asociadas a las estructuras de mamposte

rla. Las csLructuras de concreto reforzado 'pueden tener también cambios impo~ 

tantes en los valores de diseño al variar algunos de los parámetros empleados. 

Las estructuras de acero son las más confiables desde este punto de vista, ya 

que las propiedades el5stico -geométricas de las estructuras construidas con 

este material sufren mucho menos variaci6n. En este c~so, lo que debe cuidar

se es que no aparezLan situaciones que modifiquen las hipótesis básicas, como 

puede ser la f~lla por pandeo local, l~teral o gen~ral. 
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l. l. 2 

BAS!C CONCEPTS 

Hazard sccnarios and design S1tuat10ns 

Thc saícty oí a givcn structural system has to'be veriíied for a 

sct of hazard sccnarios, ca.r.:h dciincd by thc properties oí the 

strucrurc togcthcr with a set oí OJ.ctions and t::nvironmental 

conditions. To t::ach hazard sccnario shall be associated a 

dcs1gn s¡tuanon deiined by a set of load combinatlons anda set 

oí system requuements, and design and performance cnteria. 

The long -ter m reliability oí a structural system is a function 

oí the overall utilization and haz.ard scenarios, wluch are 

describcd by the charactcristics of a numbcr oí disturbing 

phenomena, with random intensities, time variations a.nd 

spacc distributions. For the sake of si.znplicity the overall 

reliab1lity can be determmed on the basis oí a number oí 

dcs1gn situations deíined in terms of the participating actions 

and their design intensities, iD conjunction with an adequate 

model of the structure and the corresponding design and 

performance criteria. System requnements a.nd safety 

levels determine what is expected of the system in terms oí 

behavior and risk, while design and performance criteria 

provide operating tools and qua.ntitative values the applica

tion oí which permita to satisíy system requirements . 

Des1gn situations are classüied as persistent, transient and 

accidental, and the corrcsponding target reliabilities should be 

cons1stent wlth the unccrtainties involved, the consequences of 

failure and the cost oí increasing safety or improving cxpected 

behav10r. 

Persistent situations are thoae having durat1on of the same 

orrler as ~he tiic of the structure. Transient sltuations are 

those havUlg :Jhortcr d.uranon and h1gh probolblllty of occur-
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Accidental s1tuatwns are charactcrized by short 

durutions and lov. probability oJ occurrence. Accordtng to 

ltH·s~e dchnitions, dcsign snuat:ions tncludtng dcad and 

ordmary Uve loads are pers1stcnt, those including wind are 

trans1cnl and Utosc i.ncludin¡:: earthquakes, exccpttonal hvc 

load&, bl<t.st and impact are accidental. 

Design values oí the loads participating in ea eh destgn situa

hans should be so stipulated as to lead to adequate risk 

levels during the intendcd lüetime oí the system. When 

estabhshing those values, due consideratton should be given 

to thc low probability of the event of silnultaneous occurrence 

• oi the most unfavorable values of the loada produced by two 

or more disturbing agente. This can be handled by adoption 

of load reducing factora to be applied to deaign values of the 

individual loada considered separately. 

At locations where hiatorical or instrumental records or geo

tectamc features indicate the possibility of occurrence of damag

ing earthquakes, the decisions about the estabhshrnent oí seismic 

dcs1gr . egulations as well as about their scope and safety lev'el 

shauld be based on formal or informal aafety studies that consider 

economic implications and acceptable failure probabilities. 

No region of the earth can be branded as absolutely inactive. 

ln arcas of substantial seismic activity the problem is 

..:~;:,.]Jy recognized, and buildmg codee and eng1necring 

practice advance accordin~ly. Areas of modcratc sclsmic

it~ are dangcrous becausc of the scarcity of Instrumental 

rccords and the tendency oí thc inhabitants to forgel histary 

and sub-cstimate hazard. Thcrefore, declsions abaut des1gn 

tntcnstttcs should be based on thc knowledgc of regional 

tt:ctomcs as wcll as on direct statist1cal informat1on. 

Sc1smk d..:-sign imcnslll<!S should be established on thc basts 

of cost-bcncfit studtcs undcr tolerable nsk rcstr1ctton~. 

Cost-bcncht studics are basccl on optimizw~ a utility Iunc-

han whtcl• is tht algeb:aic sum af 1ntttal coste and prescn: 

values af expccted bcncfn and labs. Upper bounds to tole:--

a'uit: nsk val-J•_o. r.Jus: be adoptcc! when failun: conscqt:cncc::: 

involvc hurr.an ilvvs; thcsc bound~ rnust be conststent witll 

tilosc implicítly aCl.l'p~cd in mod~rn socicties undcr diliercnl 

condllions af valuntary and involuntary exposure. 

Eshmatcs of sc1Sffill' risk should account for all sourccs of 

uncertainty, namely those assoc1ated with other loads actmg 

simultaneously with carthquakes, with mechamcal propcrtics 

of the structurc (stiffness. damptng, mass, energy-diss1pa

tion capaclty, ductility, etc) with sc1smicity, detailed ground 

motion history and dynamtc response, and with the algorithms 

employed in evaluating systerr. 1 s l't!&ponse and capacity and 

in evaluating íailure probabiltties. 

1. 2 Structural system 

1.2.1 Scismic design regulations shall state critcna for idcahzing 

structural systerns. These criterta shall takc mto account the 

type and specüic features of each system and ahall be baSed on 

the response variables that determine the behavior of that aystcrn, 

on thc control variables that may bt• u sed m the selected ideahzt:d 

systcm, and on the dq::rcc of co::-rt!lahon bctwcen cor.trol vana'Jles 

anC T..:!sponsc vanaUlcs. Kan -structural clcments shoulcl. be lrl

corporated mto the modcl or shaulC be o.dcquatelr 1solatt•d from 

thc structure. 

1t is wcll k.no\\'n that the scismic bchavior of a structu ral 

systcm is to a largC" extent dctermincd by its capacity to 

dtsslpate encrgy throuph ductile ddormatton and that thts 
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l. 2.2 

..: .... p.J.uty may be limitcd by lu¡:-al 

mstability prublems. Ho,~,·cvcr, 

r ittlc failure and dynam1c 
1 
r practica! rcasons dcs1gn 

1 . . 
r linear dynam1c modcls, .::ntc na are 0iten ba::;cd on st:J.tic 

.1nd thc control variables are lat 

Instr.:ad of ductihty dcmands. Th 

structural modcl líes on its abdi 

response variables that determin 

1
.:1.1 !orces and displaccmcnts 

lluseíulness of a simpllficd 

to Lndirectly control the 

thc behavior oí the real 

systcm. 

Expericnce of paet earthquakes sH ws that non ·structural 
1 

elements may cause the failure oí structural elernents due 

to an irnprope r idealization of the 
1 
ystern'a behavior. 

lt is often di!!icult to isolate non-
1 
ructural elernents from 

!he structure or to model accurat 
1 th . . 1 . . y elr poss1b e tnterachon 

with it~ therefore, comprornise so 
1
tions ha ve to be permitted 

where sinlpli!ied con se rvative mo 
1
ts of the mentioned 

elemento can be adopted. 1 

Linear modele can be used in conjuncti n with response spectra 

1 1" "th a mg Wl regular e lasto-

~ of the ratio of the 
1 
itical aections. Conven-

reduced to account !or ductility, when 

plastic systems having gradual variati 

strength available to that required at 
1 

tional methods of static analysis can be dopted when, in addition, 
1 

stiffnesses and maese a vary gradually 

Cases not satisfying the above require 

trcatmente, which may consist, for ins 

load reductian~ through ductility. requi 

for interna! !orces or spccial lateral fo 

or requinng an explicit non -linear resp 

Both theoretical studies and observ 

be'·2.vior of real structures show th 

demands and inela.st1c deforrnations 

-4-

roughout the structure. 

1 d . nta eserve spectal 
1 

ce, of allowing smalle r 

1 1 . .r.g ocal correct1ve factors 
1 . . . . 
e -coe!f1c1ent functtons, 

1 . 
nse analyus. 

1 
·ons about seisrnic 

l excessive ductility 
1 • 
re hkely to take place 

l. 2. 3 

at sorne locations of systems with pronounced variations in 

strcngth, w1th a tendcncy of plastic dcformations to accumulat11 

In one direct1on, or with non-linear !orcc-deflection curves 

that depart Slgnificantly from the elasto-plastic relation or 

that deteriorate under toad reversals. Such situations arise, 

for instance, in multi-story buildings wtth a flexible ground !loor, 

in Irregular frames where the bottom ends oí sorne columna rest 

on beams or cantilevcrs, transmltting to them the reactions dueto 

overturning mornents, or in cross-braced framcs where a signifi

cant portian o! the story shear is taken by tensile bracing mef!lbers. 

The method to estímate the required lateral capacities on the 

basis of the spectra reduced through given ductility values as 

single -degree -o! -freedom systems is applicable only to regular 

systems, where no important variations are observed in the 

ratio of the strength available to that required accordi.ng to 

linear response analysis. U one intends to predict ductility 

demanda of irregular systems, one must recourse to non

linear methods oí response analysis. Under these circwn

stances. design cedes must either require use of the latter 

methods or, to be on the sa.fe side, to speciiy low ductility 

factor& to reduce the seismic _response !orces obtained !rom 

linear analysis. 

Structural modela must include the sti!fness of all elements that 

may in!luence their response, including the so-calied non

structural elements. 

Be cause of the di!ficulties in obtaining and handling accurate 

models of non-structural elements, conservative assumptione 

may have to be made with respect to the interaction between 

thc non-structural elements and the structure. ·ln sorne cases 

it may be convenicnt to cover the mentioned assumptions by 

-S-



:-cs!sLanc~ should maintain, wlth an .:ldcquatc rcltablltty, thcir 

tnt•·;.;rHy dunng and aftcr thc o..::currcn'"c o( scismic :lt.:tions, and 

should :10t advcrscly aifc..::t thc bchavior uf the structurc :lnd 

other structural. <!l••n1cnts. 

:\ t;.rp¡cal l!xample !S a secondary beam assumcd to be stmply 

:,uDportcd on intermediatc points of the ma1n ¡prders pcrpcn

du:-ular to it. Its contribution to earthquake rcsistancc wtll 

usual! y be negligible, but its continuity in flexure and 

torsion with the main girders may give place to excessive 

stresses not accounted for by simple modela. 

1. 3, S Non -structural members and their fastenings to the structural 

syst~m should proV1de adequate saíety against local damage and 

coUapse dunng and after earthquakes and should not adversely 

affcct the behav¡or of structures, and structural systems. Thcy 

:~hould :10t e reaL•: sertous l¡f~ :'1azards dunng and after earth-

qu .. Kca. 

fhe deu~n uf the fastentng of partlttons toa structurc must 

be ..:una\Stent wüh the 1ntended level. of protectton agatnst 

dam.1ge, ar.d Wlth the assumptions made in the structural 

analysts o 1! a very low probabllity of damage is aiined íor, 

the partition must be attached to a structure so as not to 

iollow the deformations oí the strucrure dunng a sevcre 

earthquake, unless tt is shown that the system is stiff 

enough to prevcnt the defurmation above the damage thre

shol.d. Thc .il~achment must be capable of prevcnting over

ru.rn1ng. The supports of cquipment, installations antl cciling 

systcms shuuld prevent thetr co\lapse with an adequate 

rcilability. Accuratc •!!:itunates of the setsmic response oí 

these systems wtll, in ~·~ncral, require their tdealiz.ation as 

_ a.p!Jcnda~es ~ied to the m<un system and the appllcat1on of a 

:.pn_Lal mcthurl of dynam1..: analysis. Except for very important 

cqu1pment. the local response may be cstimatcd by means oí 

simplified modcls. Thc reliability to be spcc¡Íied must take 

into account the nature .md possible magnitudc oí the 

conscqucncc o( local failures o 

l. 3.6 Scrviceability requircments for structurcs and structural clements 

should state thc limlt sta.tes rc\a.tive to those requirements, as 

wcll as reliabilily conditions to be satisfied for dillerent seismic 

intensities. 

The mentioned lllnit state s include ex ces s ive residual deflec

tions, cracking or losa of stiffness. These states are not 

only related to serviceability conditions, but also to safety 

requirements, as they iinply cumula ti ve damage and degrada

tion o( mechanical properties. 

It may oftcn be advantageous to accept signi!icant local 

damage as a means oí dissipating energy and preventing 

more dangerous failure modes, but repair work should be 

easy and reliable and should be undertaken iinmediately 

after damage takcs place. It may cven be advisable to place 

sorne structural elements destined to fail and be replaced. 

l. 3o 7 Non-structural elements should be classiiied i.o two categories, 

namely those which should maintain their serviceability during 

and after earthquakes and those which are only required to 

maintain their serviceability after earthquakes. 

Due to a short duration cf earthquakes as compared to the 

lúe of structures, servtceabtlity conditions do not include 

behaVlor du.ring earthquakes, exccpt for sorne types ui 

equipmento The classification oí a non-structura.l element in 

a given category depends on the use of the con~truction. 
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1.3 

l. J. 1 

st :-uctural clemcnts, 

~on-it:1car modf'ls shall .1lso account ~ 

··Jf,~cts .1nd sp~cify the locat¡ons whcrc 

:lL'i~<l·;¡u; :r.ay uccur. Thcy shall also s 

strL'S:> -st:-a1n curves or proccdures lo 

or o.!:-.;pcrirr.cnts. 

The Lntc raction between the inelast 

r· w>th and without non-

1 s\.:-ndcrness {P - ~) 

en-linear matenal 

1 
ii d ce y a cquatc cyclic 

1 . h 

1 

te cnunc t e m by thcory 

deformatlons produced 

th 1 
1
ous ground mot>'on com-by e response to severa! simu ta 

T 1 f . ponente may be very inlportant. 

step-by-step non-linear response 
• 

faise idea oí accuracy ii one neglc 

componente simultaneously. 

Both :1~car ar:d :10n-linear modela mus 

atr\:~·:'.Jral .l.J'Ialyats that account for .:a.ll 

matlt.)na and tnertial forces in the atruc 

The followmg are a íew examples 

rc~._ognlZ.ed, but i.rnpartant in many 

of columna due to overturning mo 

forces in chirnney stacks and mver 

deiormations and inertia !orces as 

strucrure inreraction, eí!ects oí di 

response uf sorne long-span mernb 

acLt' k !'ations af the ground, 

Systt:::-T\ rcqu1rcmcnts define the conditi 

r•:· t d to satisfy m d.ccordance with its 

stru~rurai systems. these requiremcnt 

e re ore, carryt.ng out 
1 
alyses may lead to a 
1 h ii' e to treat t e stgn 1cant 

lake use of entena of 
1 
elevant source.s of de1or-

1 
re and a.t 1ts foundat1on. 

lcffects not a1ways 

ases: axial dcíormations 

1 1 . . nt, rotauona tncrtla 

Id pendulums, soil 

lciated with !oundat1on

~ibuted masa on the 
1 . 1 . 1 s, vcrt1ca or rotat1ona 

s that a system is ex-
1 
ntended use. For 
1 
are grouped as fallows: 

a) 

b) 

e) 

d) 

Safety. 

Se rviceab¡lity. 

Durability. 

Appcarance. 

Th1s documcm deals wlth the íirst two groups. Due te the 

w1de margina oí uncert;:umy mvolved, they have to be stated in 

prababilistic tcrms. In arder te íacilitate practlcal design 

applicatwns, the probabilisttc speciiications oí system 

requirements have to be replaced with a set of practica! rules 

which state acceptable algorithms as well as nominal values 

oí lo'!'ds, strengths and stiffnesses. These rule& are called 

deeign criteria • 

l. 3. 2 Saiety requirements should state bounds to the probability oí 

fa¡lure oí a system far g1ven time intervals. The influence oí 

cumulative damage and degradation o! mechanical praperties 

should be taken into accaunt when verüying these requirements. 

The reltab1llty oí a complex system depende on the reliabili

tles oí the indiv1dual members and on the way they are inter

connected. Thereíore, no simple general relations can be 

established between those sa!ety me asures, and specifications 

related ta member sa!ety levela should take inta account at 

least approximately, their possible relation with system 

reliability for ea eh .structural type. 

l. 3. 3 Saicty requirements for structural member.s assumt:d to contribute 

to earthquake resistance must rPfer to the earthquake intensity 

that corresponda toa given returi_l period, .should be consistent 

with the intended sa!ety o! the structural system, and should 

cover a possible influc • .,ce of cumulative damagc ;,.nd dcgradation 

oí mechanical praperties, 

l. 3,4 Strucrural ele menta as.sumed not to contribute te earthquake 
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l. ..¡,. 1 p,~~ 1 ,.:n ,~:-¡tena are a set oi spcuiicd c>pcrat¡ons, o:li~onthn1s and 

nun1Cill.:::Ll values which in con1bination w1th performance cr1teria 

lcad m practicc to satisfaction of thc systcm rcquircments. 

_. -!-.2 Dcs1~n ..::r1tena 1nclude the following: 

"' 
\loch:ls uf the actions ..:ons1dered !O <!a eh design ~ntuation. 

b) Dc 11mt 1on uf variables tn tcrms oí which the response :;hall be 

mcasured. 

e) .-\lgorithms for dctermining response. 

d) Cunditions for applicability oí given response analysis 

algorlthms. 

e) ar 1tcria for obtaining charactenstic and design values oí 

n1cmber resistance and stiffness. 

f) Cntcna for evaluating capacities of ducttle deformation and 

t~ncrgy diss1pation oí rr.-crnbt!'rs. 

gl Crn..::na for rictermtnwg r!.arr..ping values o! the structure· 

h) Cnteria for determining a.cceptable values o! reaistance and 

response • 

Charactedstic values of the variables used in designare those 

valut!S in terms of which 3.re t!xpressed the design situations; 

t!lcy correspond to speci!ied probabi.lities of reaching more 

unlavorable valucs. Ot!Slgn value's are obtained from char

-.lt:tcnstlC vaiues by modi!ymg '!.he latter wtth ~oad [actors, 

capdc!ty reduction factors •Jr addillVC rerms. Thcse factors 

ami 1.ddtt1ve tcrms are ~~·nerally <it'sl~..,atcd -.1s .:;afcty L'lt!mcnts. 

t,4-. 3 S<~~sm 1 c actions can be spt!cificd by lateral force c.oeíficients, 

:-cspvnse spectra or probabilistic modt!ls uf g:round motion (see 

.:;o!t:tt~.:ms 2.2.1-Z.2.51. The level of sc1smic actions must be 

:;u eh that when one takes mto J.ccount thc seismicity of the site, 

thc unccrtatnties in t.he ground motion models and structural 
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propcrtics, the spcctfied characteristic values of all those 

properties and the safety elements, ene arnves at the reliability 

stipulatcd by the functional requircments. 

Safety clcments are defined in the commentary to 1.4.Z. 

St!ismic hazard may be descrtbcd by the probability distribu

tion function of thc maxtmum imcnsuy that may occur duriog 

ar:y g1ven tune intcrval. The probabllity oí fallure or damage 

of a structure is a result of the contnbution of earthquakes oí 

dtífercnt intcns1t1es. In general, the requuemcnts with 

respect to safety and serviceability conditions may be 

achieved by spcciíying two intensities: onc corresponding tó 

long return periods. applicable (or checking safety against 

collapse, and the othcr corrcsponding to moderate return 

periods, for wh1ch the occurrence of lirnit states w1th 

respect to serviceability and partial damage should be avoided. 

The dcsign criteria for both condihons should lead to the 

required relia.bility against collapse during the system 1 s 

lüetim~- :.1~:: ro ot minirnum value '?Í the swn of initial costs 

and present value oí expected los ses. For ordi.nary systems 

practica! considerationa may lead to formulate design criteria 

for safety and serviceability on the basis of a single intensity 

value. 

1. 4. 4 The methods adopted for predicting structural response must be 

accurate enough for the type of a structure analyzed and íor the 

types of variables u sed to measure the response, All signiiicant 

sources of deformations and mertia !orces must be constdcred 

(see Section l.Z). Explicit rul~s must be includcd to evaluatc, at 

least approxunately, a possible in!luence of slenderness effects. 

When linear analysis is applicable, interna!. :·arces a.nd 

stresscs must be evaluated by a method that takcs mto 

account cquilibrium, dcformability and compatibility. 

-11-



l..¡,. S 

conditwns, or by approximate mct ds known to prov1dc 

1 . . f suíficient accuracy in particular e ses. A llnuted amount o 
1 

slrcss rcdistnbution may be perm~ ted 1n thc lmear analysts. 

Whcn modal dynamic analysis is applic lle the modcl oí a 
1 

stru¡,:rure should mclude as many dcgre s of frccdom as ncccssary 
1 . . 

to oJbt;:un reasonable or reliable estima s of Interna! torces at 

"'"""¡ scctwns. The critena formo [supcrposit>on, should 

aLcount _ior probabihstic corrclation be e en the responses of a 

group of modes with dosely spaccd na 
1
al frcquencics. Uncer-

1 
ken into account when 
1 

determining design values oí spectral o dinates. 

1 

taU1ty in natural !requencies should be 

Even i! torsional static eccentriciti s are small, their dynamic 
1 

alnpli!ication ca.n be very large, bu the resulting responses 
1 

can be bounded by a value determm d by a simple rule that 

estimates dynam.ic eccentricity as 
1
e sum oían amplüied 

static value and an accidental value 1 For single story systems 

it has been shown that reasonable e timates of dynamic 
1 
ing a modal dynamic 
1 

analysis assuming only the translati nal degree oí íreedom 

l nt and multiplying the 
1 

static eccentricity by an amplüicati n factor that does not 

lt 1s to ~ expectcd that this 
1 

response can be obtained by perfor 

parallel to the ground motion comp 

dcpcnd on the ecc.entricity. 

!orm multistory systems, 
1 . 

but it is probable that systems with arge tnter-story vana-

1 ·¡ ses or ~tll nesses must 
1 . 

be analyz.ed cons1dering couplcd tra slat10n and tor!llOn 
1 . 

v1brat10n modes. Rotat1onal 1nt!rt1 may be vcry ~~:\portant 
1 
acks and so may be 
1 

verncal inertia Corees dueto hanzo tal ground motion in 
1 . 
ass. Thc deformat¡ons 
1 

o{ floor diaphragms tn their plane h e to be c.:onsidercd m 

conclusion can be extrapolated to u 

tions in plan or in distribution of m 

in inverted pendulums and chirnnt:y 

Ion~ span girders with dlstributcd 

- 1~-

sorne structurcs when those diaphragms do not have enough 

stiffness to be treatcd as rigid bodies. 

Unccrta1nty m natural periods can be recogniz.ed by requiring 

that thcir nominal values used in dcsign be more uníavornble 

(shorter or longer) than thosc compute"d, or by modifytng 

the response spectra. 

1. 4. 6 lf a stcp -by- step method oí analysis is adopted for estirnating the 

response of a system taking into account non ·linear behavior, the 

interaction among the sirnultaneous responses to severa! ground 

m~tion components should be represented and should account for 

degrading behavior when significant. Design values of tbe 

response should be obtained from a large enough number of 

ground motion saxnples. 

1.4. 7 Nominal design values of strength, stüíness, ductile capacity 

and eUective damping sh~uld recognize all sources oí u~certainty 

in system properties, and they should correspond to clearly 

stated probability levels. Principies ~nd algorithms valid for 

determining the mecha.nical properties oí members, subassem

blages and connections from characteristic values of material 

and geometric properties should be specified. 

Significant un~ertainties arise írom deviation in material 

propertie s, construction imperfections and strength predic

tion algorithms. The probability o! more unfavorable values 

than the characteristic values should be high enough as to 

permit the adaption of reasonably inexpensive quality 

control tests, but low enough asto provide sorne reliable 

control oí the most wúavorable tail of the probability 

distributions. For ordinary cases that probability is in 

the arder of 0.02 to 0.05. 

1.-1-.8 Verification rules should be established for the followmg variables, 

- ll-



whc n a ppbcablc 

a) lntcrnal forccs and stresscs in mcmbcrs and conncctions. 

b) Ddkctions. 

e) Rclativc dcformations · 

d) Local dcformations at connections. 

e) Local ductility demands-

Those rules should be formulated in tcrms of characteristic 

valucs of matenal and geornetric propcrtics and systcm response, 

Adequate saiety clemente should be introduced in arder to attain 

rellabllay levels as stipulated by the system requirements. 

l. S Perforr.-~anC(' criteria 

l. S. 1 Performance criteria are statements about the required prop

eruea of structuree and structural members so that they will 

aauafy the assumptions of structural analysis and design. These 

rules cover the following properties: 

a) Strcngth 

b ¡ Stlifne ss 

e J 0\Jctllity. 

1.5.Z Strength performance rules should include statements about 

m1n1mum and maxi.Inum acceptable values, in arder to ensure 

that thc system a E whole is not weaker than intendcd and that no 

unforeseen bchavior problcms will occur by thc presence oí 

mcmbcrs strongcr than assumed. Thesc rules should also 

wcludl spcciflcation.s about the acceptablc rclativc values of thc 

capac1ties of membcrs and sub-assemblages in diffcrcnt failure 

modcs. If thcsc requiremcnts cannot be satisfied, lowcr ductility 

vólucs should be assumed for the purposc of determ1ning dcsign 

!orces. 

Rules rclatcd to ovcrstrcngth and to rclative values of 

- 14-

capacitics lil diífcrcnt failurc modcs are intendcd to cnsure 

ductilc bchavior. Ovcrstrength in a ductilc membcr may 

lcad tu ovcrstrcss of bntÚc clcments and thcreíore te their 

íailurc. A flcxural membcr must have a h1ghcr saiety 

factor agams~ di<..~gunal tension íailurc than agamst tensilc 

yieldmf! by bending sv L~.at tht: latter failurc modc 1s much 

motl' likcly than thl' former. 0'-- -·~trcn~tL in lateral shear 

oi a latgl· numbcr of stories m a multlstory build1ng can 

g 1 v(• plan_ te cxccssive ductiht:y demands at stories possess · 

ing onlr the specificd capacity. ln the last exa.rnplc, over· 

strength may result from the preeence of i.nfilhng wall panel e 

not considered as structural elements. 

l. 5. 3 Stüíncss performance criteria should includc statements about 

minunum and maximum acceptable values, in arder to ensurc 

that thc system is not more flexible than intended, and that no 

unfavorablc distribution oí interna! forces will 'result írom 

positivc or negativc dcviations o! merr.ber stifínesses with respect 

to those assumed. 

l. 5.4 Performance rules relative to ductility should state minimwn 

values of that vanable, as well as the number of alternating load 

cycles for which each member or subassemblage should be able 

to reach a specified deformation without signi!icant reduction in 

strength or energy dissipation capacity. 

1.6 

l. 6.1 

Rcliability and auallt\' assurance 

Rcliability is thc probability of satisfying a systcrr. requiremcnt 

ora performance critcrion within a refercncc interval o: t1mc. 

Whcn deahn~ w1th damagc modcs, thc consequcnces of 

which can bl' rcprcscntcd by a continuous funct10n of 

response, rathcr than C:!t.:prcssing functional requircn1cnts 

in tcrms of a thrcshold value of the response, it is more 
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l. 6. 3 

l. l. .4 

; ckquatl' t~> df!scribc rchability 

modcs by th<· probability dcnsit 

o::- tht· cost of damagc, as this f 

"its expectcd valuc, constitutcs t 

dccisions concerning rehability 

modcs. 

For standardiz~ni, the dcfiniti,ln of r 

intcrval of 50 ycars is choscn. 

When formulating reliability modele 

given to t.he following possible cause 

al Gross error and negligence in de 

bl ürúavorable random deviations 
1 
member geometries • 

e 1 l.naccuracles o! mathematical mo 

to represent loada and structural 

well as te predict response and b 

d¡ Uncertainties in the formulation 

themselves or in the estimation o 

Croas error and negligence are 

causes o! structural failure und 

utilization scenarios. Failures 

occur as a rule in structures wh 

provisions were taken, where s 

estimated, where design was ba 

unrealistic models or wherc gro 

wcrc prcsent. Ordinary models 

1¡:::norc thc possibilitr of gross e 

thcrefore understimate failure p 

Gross error and negligencc should b 

quality assurancc plan. Their poss1 
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•ith respect to thosc 

1 . . d funcllon of thc magmtu e 
1 . d . 1 ncbon, an more prec1sc y 

le bas1c concept for makin~ 
1 ith respect to thc mcntioned 

1 
rbility a rc!crcnce time 

ue consideration should be 

1 o! unsatis!actory bchavioro 

ign or construction. 

katcrial properties or 

1 -

el& and algoriUuns employed 
1 
ystems a.nd members. as 

1 
havior. 
1 
1 the probabilistic models 

ltheir parameters. 

y íar the most irnportant 

\ conditions present i.n 

roduced by earthquakes 

1 - 1 . . re no spec1a &ClBmlc 

lmic hazard was under

Id on oversimpliíied 

1 . d ¡· . . s construct1on e 1c1enc1es 
1 
or reliabihty analysis 

1 . d ors and neghgencc an 

lbability. 

lvoidcd by a convenicnt 
1 
e consequences ahould be 

1.&. 5 

l. 6.6 

m1.nun1zed by mcans of redundancy and ductihty. 

Optirnum quality assurance plans can be formulated en the 

basis of UK expcctcd valuc of risk reduction and thc 

invcstmcn: u. the plan. Bccause the conditiona: probability 

of failur(!, ¡;¡ver. the occurrence of somt:: gross crrors is 

...., ry h1gl., i1 pay~ to control failure consequences by means 

oi redundancy amJ ductility. 

Reliabilit~ modtl~ should be based on theoretical concepts as well 

as on calibration with the bchavior of actual structures. 

Thc state of the art of structural rcliability analysis and 

thc limiteci extcnt o! statistical in!ormation about loada 

and structurcs make ll necessary to use inforrnation about 

the behav1or of actual structures. Seismic behavior and 

reliability are substantially a!!ected by energy dlSsipation 

in partitions and other "non -structural'' elements, and only 

a comb1ned thcorctical - empnical approach can assess 

this eifect and extrapolate it te otncr systems. 

Acceptable rehability levels must be established for each type 

of structure on thc basis of the economic value of reducing risk and 

on considerations about acceptable risk levels with respect to 

consequences that cannot be expressed in monetary terma. such 

as loes of human lives or destruction of very valuable documenta 

or artworks. 

Thc consequences of failure and the level o! acceptable risk 

dcpend to a largc cxtcn~ on thc use o! build1ngs, on their 

contcnts and on thc importancc of their functions undcr 

normal condit1ons as well as during and after carthquakes. 

For 1nstancc, buildings can be classified as follows. 

Group l. All build1ngs other than thosc belonging to Groups 

11 and III. 

-17-



Group Il. Buildings havinp. largc numbcr of occupants, 

including publlc.- asscmbly halls and thcatcrs, 

churchcs, schools and hospitals. Also includcd 

are building u sed as record depositanes or íor 

thc storagc oí historie, art1stlc or literary 

treasurcs. 

Group III. Buildtngs having essenbal facilities neceasary for 

post-carthquakc recovery, which are rcquircd to 

functíon during and i.rnmediatcly aítcr an carth

quake. Also mcluded in this group are buildings 

housing particular!>· valuable art treasures or 

similar. 

2. 

2.1 

2. .1.1 

1DEALIZAT10!~ Oí SI:ISMIC ACTIONS 

Earthquak': c!-laract..:rislics 

In thl' sclcctior: of carthquakc charactC'ristics íor design purposcs, 

thc fullowmg conccpts have to be consioered: 

a) l!lstorical n·cordh. 

b) Lo-..al 1nstru:1o~;-~<r.J T<'Cords. 

( ¡ H.cgional ¡:.ocúlogy and tectumcs. 

d) Sc1smic actJYity at ali sources that may contribute to ha:z.ard. 

e) lntensity attcnuation with distance. 

f) Local cond1tions. 

Nene of thcse sources of irúormat1on can be neglected when 

making est1matt:s of seism1c ha:z.ard: historical records about 

qualitalivt· measures oí earthquakc intensitics rnay gtve less 

precise descriptions of ground motton than accelerograms, 

but those htstorical records prov~dc usually a clearer pictl.:re 

of thc long term stat1stical patte~n. Knowlcdge of regional 

geology and tectonics is often more 1nformativc than severa! 

tens oí years oí relatively low activity. Probabilistic ap

proaches for putting together information frorn di!ferent 

sourccs, as described above, are based on Bayes 1 Theorem 

about the probabilities of alternate hypotheses. 

2.1.2 Local histortcal and instrwnental records rnust be studied with the 

a 1m of obtainin{! information about. intens1ty statisbcs, frcqucr.cy 

conteDl of ground motion antl influcncc of local conditions. 

Dcscr1pt10ns of damagc suf!ered by di!ícrcnt ktnds of struc

tu res prende &lgnificant. inforn1ation about frequency comcnt 

charactcnsucs of ground motion. 

2.1. 3 Studlcs about r.:g1onal gcology and tectonics should be carned out 

by spccwhsts who are íamihar with the reg1ons of intcrest and 
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2. l. 4 

si1uuld cuV('t th<· fullou'ing cunccpts a muchas fcasiblc: 

1 
a) l'-cg¡onal tcctonic' structurc and pr 

L) Princ1pal and sccondary faults • r···· 
f fault. e) lnd1cations of activity or inactivity 

d¡ Est1matcs uf max.1mum magnitudc 

ciurat1ons of earthquakcs. 

seismic momcnts and 

e) Esumatcs of encrgy libcrated pcr nit time. 

f) Po6siblC' mechanit;ms • 

g) Poss1blc focal depths. 

Dcscriptions oí a regional tcctoni structure should include 

an cvaluation of thc setting o! a r ion clase to the site 

1 . • h '-'.·ithin wider regions o! s1milar e ractenshcs, so t at 
1 . 

a 11 scssmcnts of activity can be ba ed on relcvant 1nformat1on 
1 

above and beyond statistical data o activity in the vicinity of 
. 1 

a s1te, as the lattcr are oíten ins !icicnt. 

be bascd on the dunensions of the 

difíicult to set an upper bound te 

can movc dur1ng a single event. 

cstimates must be stated 

Estimatcs af potential futurc activity a 

includc 

;:,) !.1:..t~mtudc· recurrence curves cave 

nhotlcratc to largcst exp~ctcd n1agn· 

bl }.l~':I~urcs of unccrtainty about thc a 

C• lm..ina:10n~ about the possiblc rancio 

otential sources but it is 
1 
e portton of a fault that 

l certainty about these 
1 
· istic terms, 

1 . 
.le,sm'c sources must 

ng the 1nterval of 

1 des. 
1 
ove n1cnt1Dncd curves. 

1 i and systcmatic 

abe>u: t),, hklllhvo¡: ¡,;· 

L ·:¡~ [¡,.,_, lltlVOd )l~;n 

2.1. 5 

result from purt.:ly statistica) considcrations, frorn the 

observation of long inactivc intcrvals at potcnt1ally active 

ateas, or from thc abscrvations of precursors of laTge 

carthquakes. 

Intensity-attcnuatian exprcssions must provide enough informa

han for chc.ractcriz.tn¡; ground motior., 

The ullimatc ain~ of cstabllshtnf.. or iidopting mtcnsuy-attcnua-

tion expresSlons is to perm1t thL cstnnat¡on of carthquake 

spectra or more general models of ground motion. Sorne 

exprcssions provide d~tect estimalcs oí ordinates of response 

spectra for a givcn pcriod and damp1ng, while ather airn only 

at predicting peak absolute values o! ground acceleration, 

vcloCity and/or d1splacemcnt, ancl rccan1rnend thf'. use af ex

pressions relating thcse pararnetcrs witi; spectral ordinates. 

For sorne applicatians ground mo::on must be describcd 1n 

terms of stochastic process models (see Scction 2.2). In 

iliose cases thc parameters of thoec models (spectral 

density a! acceleration, intensity envelope function) must be 

predicted directly írom the propertics of earthquakea· at theu 

source, or indirectly from response epectra. 

lntcnsity-attenuation relations may be specifically determined for 

the reg10n oí intercst or may be inferred from those valid for 

othe:r regions of similar geaphysical charactcnstics and seismic 

mccbanisms. They should cons1de:r: 

al Type of fault and ca:rthquakc mcchar.1sms · 

L) Thcoretlcal conccpts about gcnc:rat:ion, propag:ation a.nd 

attcnuat1on of waves of diffcrcnt typcs. 

el Empir1cal information about n1agnnudc, 1ntensity and s1tc -tV· 

source dlstancc. 

d! lr:flut.:nCl' o! distancP on duratJon of ground n10t10n• 

- ,::¡ -



t·J H . .1nc.l0m dc•nauons o: <>cn.:al intcnsitics with rcspcct to con1putcd 

\·a !u¡ b. 

Avd.liablc cxprcss10ns are many and tnconsJstcnl. Each is 

ba1>cd on 1ts ov,:n sct or data and assumptions about general 

fa rr: and cach defines si te -to-sourcc distancc in d1fiercnt 

mc.nne:r. Most oí thc empincal informat10n corrcsponds to 

carthquakcs at nwderate d1stances, and thcrcíorc intcns1ty 

allcnuation curves in thcir most important rangc, i.e. 

for short d1stances, are very sens1tive to assumptions 

abou: thc1r íorm. 

Most availablc expressions take intensity as the producto[ 

a iunction oí magnitudc anda íunction oí distance. Although 

th1s assumption may be adequate íor peak ground displacc

mcnts or spectral ordinates in the range of long natural 

pcnods, it is far írom true íor peak ground accelerations 

or spcctral ordinates at high frequcncies. 

2.1. 7 The tnfluencc oí local soil, topography and geologic structure on 

the characteristics oí ground motion shall be evaluated and in

corporated into the models oí earthquake excitation. This evalua

tior. shall be based on direct records obtained during actual earth

quakes as well as on realistic theoretical models that take into 

account topographic and stratigraphtc charactcristics, mechanical 

propert1cs o! thc ground and types of arrivmg seismtc wavcs. 

\':hl·:. om' talks abo1..:t n:.icrozomng, attent10n 1S usually focuscd 

o:' siH'"'-' ·bca!":.~ modc:Is o: strat1Íled soil format10ns and on 

l:: '-C:~r~1cns1onal, Vt.::rtJco..lly navdinp- S\' v;avcs. Strong motlon 

anc~ Sl'lSJnological reco:rci~ havc shown that those modcls cun 

orly b~ applied toa vc..·ry narrO\\ rangc of conditiOns, and 

tf·,¡¡: 1:~ar.y ot~cr gcolopc or topo¡:::Taplnc fcatures can h3vt· 

"' r~1on• pronounccC influcncL' on f!!'Ouncl motion than thc prcsencc 

of sethmcnts. l\lor(' general anaiytJc:.tl n;odels havc bccn 

dl!velopctl 1n onkr to <H LUunt for twu-ant! thrcc-dmlcnsiunal 

response and variuus l}'PCS of arrivtng v.:avcs. A& a 

conscqucncc of t:1~· complcxit1cs involved u. thcorclical 

modcls, thosc J~,udt.ls should onlr play a rule complemcnt:.tq· 

to instrumenta! übb<.:!'vat¡ons. Bt•cau~·- patJ1 and n1echanisr;, 

havc bl:CJ. showr. to affl!ct local vanatlons o! ground IT'Otio;· 

a largc nunli)cr of cvents kvl!n sr~1all lntcnstty motions¡ v.:ii~ 

havc to be rccordcd at a g¡vcn snt: befare rcllable concluswns 

can be drawn concerning thOB(' varl.ations. 

2.2 Earthquake modcls for structural dcsign 

2.2.1 The model uscd to rcpresent scism1c actwns on a givcn structure 

must be capable of rcprescnting the influencc oí its mechanical 

propert1es on its response to a dcgrec of accuracy compatible 

w1th the importance of a structure anci the accuracy and complex

ity of the methods of analysis. The iüllowin¡; models are 

recommcnded for thc response analysis of various types oí 

structurcs: 

a) Lateral force cocfficlCnts, independcnt of thc natural period 

or dependent on an approxirnate period, for the design of 

unimportant and incxpensive structures and for those of 

modcratc tmportance with uniíorm dl5tributions oí masses, 

sll!íncsscs and saícty factors. 

b) f\.cspons<· spcct::-o.. io:: dtf!ercr.t dampu).r v.:..}'L:('!; ar.d ciuc::!itJ: 

íactors íor thc..· dt.::sl~:i oi n1odcrately llllporwn: st:-uc:ur .. ·b 

\\"llhout vcry trrc~u\a:: distributwns o:" r.w.sscs or stifinesbcb, 

and \Uth umform \";:ducs 01 thc· rat1o oí avadai.Jle to rcquircd 

s~rcn~tb a:. cnti("al bccttons. 

el Stochastic p!"oc<.:>s:; n;odcls o:" grouncl IllOtlon, o: se; o! 



• 

¡..: round n1otion tin1e -hH>tone~ 

unportant structurcs or for f 

o! thc ratio oJ availablt to re 

mcchantsms dcvcloping tmpor. 

d) Mulb-component stochastic p 

at onc or more íoundation pa· 

ground motion time histories, 

points, íor the design of stru 

plan. 

e) Stochastic procesa models of 

time histories of those waves, 

structure s. 

2.2.2 Lateral force coeííicients 

or the dCSJ{::n o! cxtrcmcly 
1 

. L • 1 d' 'b se wtl¡; 1rre~u ar 1str1 ut¡ons 

jircd strcn¡::-th or with íailurc 
1 
ant non-linear dc!ormations. 

1 
cess modcls of ground mobon 

1 f . s or a sct o multt-componeJ:l 
1 
also at onc or more íoundation 
1 

1 

res. with large dimcnsions in 

rnvtng waves ()T a set oí space-
1 
íor thc design oí underground 

2.2.2.1 A lateral force coeíficient íunctio includes both thc ratio oí the 

2.2.2.2 

shear at the base to the weight ab 

of the ratio of local lateral force 

of a structure. 

The application oC lateral force e 

design should be restricted te the 

íor which those functions were det 

type of structures the lateral she 

corresponding lateral force coefíi 

uniforrn safety with respect to the 

dynamic analysis for the response 

danc~ with 2.2.3. 

Lateral force cocf:ictcnt !une 

prov1dc uniforn~ safcty far lat 

othcr !orces rcsulting fron1 s 

overturning mon1cnt, nor do 

<:..ccclcrattons bccausl thc n1a. 
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ve it, and the form of variation 
1 
!local we>ght along the he~ght 

íftctent íuncbons for sctsmtc 
1 . 
art1cular types of structures 

~mined. For each particular 

1 !orces predicted from the 

ient íunction should provide 
1 
hear !orces obtained from 
1 
r•ctra dctermined in accord-

ons cannot simultaneously 
1 . 

ral shcar !orces and íor 
1 
uctural response, such as 
1 
ey serve to est1matc local 
1 . 
ma of the various responst· 

2. 2. 2. 3 

variables mcntJoncd dú not takc pl<occ simultd.n~ously. TI-as 

is why elevation-dcpcndcnt factors are introdu(;cd íor re

ducing overturmng rnomcms obtaincd by integration of thc 

diagram of dcsign shcar !orces. 

W1de diiíercnccs hav<. :H::cn shown to exist between lateral 

force cocfflcient functions corrcspondmg to given reliability 

values for structurcs dcfornnn¡:- likt· shear bcams and for 

those rcsponding hke flcxur.,_J bcams. Thosl dt!íercnces are 

scnsttivc to thc shapc of thc response spcctrurr., and refkct 

the relative values oí the contributions of fundamental and 

higher natural modes. They can be taken into account, íor 

instance, by rcprescnting the lateral force coeíficient íunct1ons 

as the superpositlDn o! a linear and a second dcgree functions 

ol the elevation, or by making it proportional to the iterattvely 

detel"mined deformed configuration of thc structure when 

subjected toa system of lateral loads. 

Lateral force coefficients may be stipulated as independent of 

natural periods, in that case des1gn responses are too con

servative for very short and very long natural periods. This 

justiiies the practice of speciiying rules for making crude 

estimates oí the fundamental period oí a structure and making 

the lateral force coefficient functions to depend on those es ti

mates, in accordance with the specified response spectra. 

U lateral force cocfficient funcllans are rnadc to depend on es ti· 

mates T of thC' fundamental natural pcr¡od, thC' va¡iatJOn a: thosc 

cocfficicnts wllh T should lcad to cieSl;:'n valucs o! scisn:ic acuons 

on crit1cal sccuons at lcast as sah· as thosc that would be obtaJncl: 

fron1 a dctai\cd modal dynamic analysis accounnn~ fa::- tht" contri· 

butions of hif!hcr vibratJon modes. 

1 



h. a ran~c of hi~h valucs of T thc ordmates of a response 

spectrun1 dccrcasc with T, and so docs thc base shcar. 

Howcvcr, bccausc of thC' contribut10n of higher vibrat1on 

mudes, thc de crease of a base shear is leas pronounccd 

ti~an that of tht:: spcctral ordinatcs. Thc vaTiallon of lateral 

shcar with hcight is also scnsitive to thc contribution of 

h1gher modcs. 

2.2.2.-t Thc base shcar coc!hcient should depend on the ductility factor r: 

appllcablc to each type oí a structure. li the base shcar co

cf!¡cient is specified as a function of T, its variation with th1s 

j)ar¡¡.mctcr and with K can be treated following the rules proposed 

1r. 2. 2. 3 rclative to the permissiblc rcduction of thc response, 

spntr;:. ordmatcs through ductilny. 11 the base shear coeffictent 

1~ t,, ¡,.. sp1•<if1cd a5 1ndcpcndent of T, 1t should be takcn as the 

1.~ r r·· ~: Vót.luo..· o~ a, or C /'r:, whcre all the se va r 1ablc s ar{' de fmcd 

11 . ..: • 2. ; . :-. 

T:P' lo.~st condltlO!. ans1.·!o [rum tho..• fact t.hat ord1natcs of the 

... , o..ll·ratiOr. response spcctrum (ora g1vcn ductiilt) factor ~: 

~o.~!' i..lc obtained simply by d1víding the ordtnates oí thc e las tic 

response apectrum by K if the natural period is not too short, 

but the reduction factor varies from K to 1 as the natural 

pe r 10d approa ches ze ro. 

2.. 2. ~- ~ Tn, ];-¡tcr<o.l forcé cocfficicnt functions shall be choscn so asto 

u~·::::_:<'.~ thc populat¡on o! structurcs to wh1cl1 lhey are to be 

. :'1~ uptln~¡z;:¡,t¡or n1us: bl' understoocl in tlw scnsc of lcadinj: 

:.• ;:_ r.1a~::.n~un~ of the algcbraic sum o! prcs..::n: values of 

:, ... n,·!"J~S T'.Jnus lJlltl<d custs r.~inus prescnt values of c~pc:ctcd 

¡:.¡·~:u~ l ' 

2.2. 3.1 Design response sp(•ctra shall Lt· prcscntéd in thc form of linear 

response spcctra for dtflcrcm damptng ra1.1us ami non ~linear 

response spcctra va lid .íor g:iv>.!r, typcs o: nun-hnear load -deforma· 

t10n curves and givcn ductility factors. Tl1cso..- S!lt.:Ctr" shall be 

madt· to depend on lo< al grouncl condnwns. 

In n1any practtr:a: struauons dcs1gn spectra can be spccihed 

by a se! of hnear response spectra, a set of rules to trans · 

form hncar spcctra into e lasto -plasllc spcctra correspondmg 

to givcn ductilll)" factors, a sct o: condltions that structures 

must satisfy in arder íor the elast0 ·plastic spectra t0 apply, 

and a aet oí mod1hcatlons to apply.whcn cons1derm¡:; othcr 

non-lmear load -deformation curves. 

2.. 2.. 3. 2 For cacl1 dampmg ratio and ductility factor, more than one desigr. 

spcctrum may ha ve to be specihcd in arder to cover ata given 

rcliab1l1ty leve} thc responses tu eartu.uakes orgtnating at 

cidfcrcnt scism1C sources ncar thc s:itc. Altcrnattvely, a single 

spcctrum may be spccúted, providcd it g1vcs an envelopc ata 

g1ven rcilabllny leve} to the response to earthquakes from dilferent 

sources. 

Standard methods of acismic risk analysis permit obtammg 

ordinales of response spcctra for given natural periods and 

damping ratios correaponding to specificd rcturn periods or 

ratcs of excecdance pe:- ur.ü tin•c. 

~-~. 3. 3 Lmc<.~r dcSI;!r. spcctra si1ould bt: spc:.:c1Í1Ccl b~ mcans o~ sm1plc 

func10n~ dcflnccl oy a Sr.l.all nun:.bcr of p<1ran1ctcrs. A widcly 

applica!;}to family a:· function~ are ~ivcr: b-. Flt,. l. 1:1 that {igurc, 

A ordtr.<J.tl' o.: llw acc..:lcranon responso..· spcctrun~; 

acccleratior• of rravity; 

...-<J.]uc of "a" whcr. "A" 1s taken cqual t0 tiH. peak 

l!ro-:..::r:c; .,~,~·lcrauon; 



a= A /g 

a= ao -t ( 

•o 

Fig. l 
Des1gn response 

spectra 

2. 2. 3.4 

T¡ 

C maxi.rnum spectral or 

damping; 

T 1, Tz = low and h1gh charactc 

Then dca.llng w1th the dcSJ~r, 6 

v<t.lul· o! T¡ lS 60 small when 

urd1.na.tcs and natural pcnods 

by c~.dequatl" to take T ¡ = O, '•": 

thc a e ce le ranon spc ctrun-: by 

and a hypcrbolic branch for T 

Unless uncertainty in a natural pe 

accounted for by adopting a most 

that unccrtamty must be covered 

r.:-sponsc spcctra that corrcspond 

';"ill' n.udihcat:ion consísts of 

spt:Ct::-un. cquai to th!.: hi!!hcst 

SDL'Ctrun: ¡ncl.udcd v.:ah1n .._ fi. 

sHi• o: thc cor:1putcd valuc. 

o: UJlCCrl"'-lnt) aboc:;: thL natur 

T • e 

1 T 
-aob 

T¡ 

1 Tz ---+ T r•te; it " a funct>on of 

istic pcnods. 

1 ectra on a hrm ground, thc 

1 certa1ntJcS lr. spcctral 

1 
Te recogm:z.cd, that 11 may 

1 ,. eh 1S tantamount to de 1n1n~ 

lhoriz.ontal branch for T < Tz 

>T?. 

.1 d .f . ¡· o o a structure l& exp 1citly 

!favorable value o! that period, 

1 Í proper modiiication of thc 

o thc tarJ!Cl rcliabiht\· leve!. 
1 . 

km~ e<.. e}; ordinatc oí thc Ól'SJ!.':n 
1 . 
(dwatc of thc unmodihcd 

lt: ranJ!t" of penad 011 C"'-Ch 
1 
ht. ran~L' dcpcnds on thl· dq:rcL' 
1 
1 penad. l.J~ Un. abscncL· of 

1 nt1onccl rangc may be takcn a~ 
1 
15 tllL c01nputcd v~luc oi ti1c 

natural pcrwd. 

2.2. 3.5 Spccified response spcctra must aim at providin~ rcliability lcvcls 

consistcnt throughout thc rangc of r.atural pcriods. This can be 

ach1cved by multiply1ng the ordinates of the response spcctra 

2.2.4 

2. 2.4 .! 

that corrcspond tú piven rcrurn pcrwus or rates oí excecdance 

b_Y f¡¡,ctors that ~row asymptotically w1Ü1 thc natural penad. l.! 

spcctra are rcprcsented by functions i:!.s descriD~d in 2.2. 3. 3, this 

rcquircmcm can be fulhlled by adopting values of "r" in F1~. 1 

smaller than thosc corrcsponding to thc spcctr:::. obtained in comph

ancc with 2..2.3.3. 

This rcquirement aru1es among othcr concepts írom the íacts, 

hrst, long period structures have usually more deg:recs of 

íreedom and more íailure modcs than thosc w1th short periods, 

secondly, the long pcriod structures are more sensitive to 

mstability cífccts and thereforc less rchable than thc short 

period structures v.·hen they an: both an;;,.lyzed by conven:Ional 

methods, and thirdly, thc rah<?S of thc additional costs of 

1ncreasing safety to the expectcd cost of darnage are smaller 

for the longer period structures. 

Real and siJnulated ground motion records 

Ii the response of a structural system has to be pred1cted by 

means of step-by-step integration methods, the action must be 

rcpresentcd by llmc histones of ground motlon. 

L> ~cncral thc bcst way tco :reprcso.:nt time histories of•g::-ound 

mot1or. i~ through accelerob:rams. 

T1mc h1stones may bL' spccihcd by a se: of san1plc rcco:rds- o! 

real or sim.ulatcd carthquakcs. lr.. OotL cases, thc m.:n1ucr of 

samplcs in cach scl anc! the dlaractc~lStlCS o! cach san~plc Dll!S: 

be choscn so as lü proclucl d1stribu~ions of strucn.:ra! rcspunsv 

-.,,. 



consistcnt with the dcsign spectra that corrcspond to thc spccified 

rcilabihty lcvcl. This condllion must be satisfied for all the 

.roingc of natural periods of intcrcst. 

Thc critcria for judging the required number of samples 

cannot be scparated from thc manncr in which thc design 

value of each response variable will be derived from the set 

of values obtained from the stcp-by-step response analysis. 

l1 design values are obtained by averaging computed values, 

thc required number of samples will be determined under thc 

condition that with a sufficiently high probability the ave:.-age 

response must be equal to or greater than the response 

obtarned from the specified response spectrum. 

2. 2..4. 3 lnstcad of simulated ground motion reco~ds a stochastic process 

modcl m ay be stipulated. This model may be represented in 

general as the product of a random stationary process with given 

spcctral density anda deterministic function o! tirn.e. 

More sophisticated rnodels which take into account time 

vanation of the frequency content of the ground motion 

during an earthquake may be required when trying to predict 

the response of structures with degrading stiffness. 

2.2.4.4 Adequate base-line correction should be performed on real and 

simulatcd earthquake records in arder to permit reliable estirnatcs 

of structural response íor all the range o! natural period_s o! 

1ntercst. 

2. 2. 5 11ultl · component ground motion 

2.2. 5.1 The response analysis of ordinary structures must take imo 

account the simultancous motion oí the ground in more than ene 

dirccuon. 

2.2.5.2 ThL· rc~ponsc analysis of structures with largc dimcnsions in 

-JO-

plan must take into account the diíferencc in ground motion at 

various supports . 

2. 2. S. 3 Multi -component models oí ground motion may be specified by 

means oí individual spectra, real or sirnulated tim.e history 

records or stochastic process models for every cornponent with 

corrcsponding cross-correlation functions. The orthogonal 

components oí ground motion at a given site can be taken as 

stochastically independent. 

The last recommendation is an approxirnation to the results 

of sorne available statistical studies. No sunilar studies 

ha ve be en carried out with records of ground mDt1on in the 

sarne direction at differcnt sites. 

Simple theoretical models have been proposed on the basis 

of wa ve propagation canee pts. 



3. 

3 .! 

3. 1.1 

RISr: A!\:0 RELlADILITY 

}1.\aximum scislnlc response 

Fo:r thc purposc o( reliabilit}· analy 

ground motion ata SJtc during an e 

a set of paramcters rclated to lts i 

Thc intcnsity is such a scalar varia 

response grows asymptotically with 

a function that describes a 

írequcncJes rclativc to the 

used to define intensity and írequenc 

cxpress probability distribubon of 

is thc characlcristics of thc 

\thquakc must be dc.n;bcd by 

cnsity and írcqucncy contcnt. 
1 
1<: that lh~.: cxpcctcd structural 
1 
t. Thc frcqucncy contcnt 1S 
1 
n oí thc waves with diffcrcnt 

1 
the motion. Thc paramcters 

1 content must be ab.lc to 

imum structural response. 

Thr paramcters to be adopted may b düferent for düferent lYPes 

of structures. 

For most application the intensi 

be dehned by duration and peak 

acccleration, velocity and disp1 

meters determine the ordinates 

\ and frequency content can 

salute values of ground 
1 
emcnt, because these para· 
1 
j expected response spectra 

and the probabilistic distribution f maxi.Inum response. An 
1 

aJternative description is provid d by the ordinates of respanse 

spcctrum for given periods and d !nping values, anda set of 

shapc paramcters. 1 

\\'hcn ground mot10n 15 represent 

mtcnsity and frcqucncy contcnt a 

n1ctcrs that describe lill lnstanta 

f.'rounc! d1splaccmcnt, velocitr or 

l'Volutwn w1th time of that spcctr 

In arder to obtam rchability mcasurcs 

critl'rlil. 1: is ncccssary to obtain pro 

rn..t:-..trnun: r~sponsc Ior a ~ivcn carthq¡_¡ 

- J:'-

by a stochastic proccss, 

ldctcrmmcd by the para· 

t!ous spcctral dcnsily o: 
1 
ccclcranon and thc 

\dcnsity. 

I spccificd scisn1ic dcs1f!n 
1 
Lillt\· descnptions of 
1 • 

kt.· and for all carthquakL"s 

occurnng durmg a spcciilcd refcrcncc time intcrval. 

3.1. 3 Thc prubability d1stribution of thl! maximum rt:sponsc of a 

structure dunng an earthquakc of given mtensity and írcquency 

content can be obtamed by conventtonal mcthods of random 

vibration analysis. 

3.1.4 

lntensity and frequcncr contcnt can be specified by n1cans 

of thc cxpectcd value of thc response spcctrum ordrnates 

or by the form and ¡)arameters of stochastic process models. 

The probability distribution of the maximum response of a 

structure during a givcn refcrence interval can be obtained from 

standard mcthods oí probabilitr theory, taking into account the 

following concepts: 

a) Probabilistic model of thc occurrence of an earthquake of 

given intensity and frequency content. 

b) Probability distribution of the maximum response during an 

earthquake of given lntensity and frequency content. 

3.1. 5 Probabilistic modcls of the occurrence o! earthquakes o~ given 

intensity and frequency content characteristics can be obta1ned 

directly !rom statistical records or derived theoretically from 

probabilistic models o! seismicity at near·by sourccs. Theoret

ical analysis should account for the following concepts: 

a) Type and paramctcrs of thc probabilisuc modcls of seismicity· 

b¡ r~robability Cistnbutions o{ inrc:nsity and frequency comcr.t 

characteristics for pvcn parametcrs of carthquakcs at tilc1r 

sourcc and distances !ron~ source to Sitc. 

For many applicatwns it may be assumcd that intcnsity ami 

frcqucncy contcnt of any two earthquakcs are stochast¡c¡:¡lly 

indepcndcnt. ln ti":is c«sc tho: probabilistic moricl o; the 



,,.._curren<. o' of c;:¡rthquakes of gl\cn lfllL'nsitll.!b can b'- tles

cnUcd by thl' prubaLI]Jsti{ modd of a timC' s<:ncs proC.:L'SS 

c:-..prcssing thc uccurrcncc of carthquakes of randon1 

charactcnstics and thc jo1nl distribution of thosc charactcr

istJCS givcn ca eh occurrcncc, 

Thc probability distributions mcntioncd in paragraph bl are 

contained in usual intcnsity -attcnuation exprcssions and thc 

d1stnbutions of thc ratios of the observcd to thc computcd 

¡ntcnsitlc s. 

3.1. t• Curvr-e; rclallng earthquake intenslt1cs with the1r annual exceedance 

ra¡e~o are callcd intenstty-rccurrence curves. They constitute thc 

altl~;)lcb: probabihstic descriptions of the random process of occur

rcnc~: o! carthquakcs w1th g1ven charactcristlcs. Thesc curves 

3 o 2 

c<~.r. bl' u sed to obtain curves rclat1nb given values of structural 

respunsc witl': thelT annual cxcccdance ratcs, i.e., response~ 

rccurrence curves. 

Sl.'un·,¡city 

3.2.1. SeunHCII) 1s the process of earthquake occurrence oí diiferent 

charitctt::nstics ata given seisnuc source. For the purposc oí 

c\·aluatlng seism1c risk and seismic rcliability thc mentioned 

proccss must be described by a probabilistic model. 

3.2.2 Mod ... ls o~ sc1SffilClt)' ata g1ven source must include probabil1stlc 

c!..:sc:·¡¡niuns o! thc titnL· ancl coorc.!mo.tcs of carthquakc occurrcnc<'~ 

a~ wd! as o! thC' paran1cicr~ about thci; sourcc charactcristJcs, 

a~ Sllpt:.l~tcd lll 2.1.3 and 2.1.4.. 

3.2.~, ror pr<.~.cuc<..l apph<-ations thc char<l.ctcristics of c.,cj·, soune can 

L\ r<.n~·\.>.~1-t)"'!'J'- stuch<.~stH pru,·cs~cs, probabthstJC corrc]atwr. 

._,::.un~· tlh coord1natcs of difícrcnt shucks ca!< bo..: l¡!llOT<.'d. and thL· 

n1agmtudc~ of two d1ficrcnt carthquakcs can be.: takcn as 1ndc

pcndcnt antl cquallr d1stributcd randon' variables. 

Thesc nwdcls do not account for sorne obscrvcd eífects. 

su eh as clustcnng in spacc and tin1c of sequcnccs of aftcr

shocks, as thc mflucnce of this clustcring on the nsk for 

t1mc wtcrvals o! thf- arder oí severa} tcns of years is not 

vcrr sipnL!Jcant. 

3.2.-:1 Curves rela~Hlg carthquakc magnitudes "nth U1eir annual excccd

anc.c ratcs at givcr. sourccs are called magnitude-recurrencc 

curves. Thcy const1tutc tht.:" s1mph:st probabilistic modcls of 

scismJCitr and can be used to obtain intensity-recurrence curves. 

3.2.5 In the íormulation of seismicitr models the follov.·wg ¡nformation 

should be taken into account, in <t.ccordancc with 2.1. 3: 

a) Rcponal and local tcctonics and geologr, including stud1es 

about ind1cations of reccnt activity or inactivity of faults, 

b) Scismolog1cal iníormahon, mcludmg coordinates, mecha

nisms and source paramcters oí earthquakes in thc reg10n. 

e) Mechamcal models about the procesa o{ energy accumulation 

and libcration ata seism1c source. 

d) Estirnatcs of maximum possible magnitudes, in comparlSon 

with values obscrvcd in other reg10ns v.·ith sinlilar tectonic 

ancl E!eologic fcarurcs. 

e· l Sc¡sn1Vlúpc<1] lr.:·o:-mu.bon w othe!'" rcp1ons with sin:i101: 

tcctomc aJld gcolo!C¡c fcatt.:res. 

Thc Slp:niflcanc~· of al! t!11s inJorn1atlon a!.Jout thc typo2 and para

Jl1ctcrs of ÜH· st~chas:¡c nLudc.l adoptec! to reprt•scr.~ sc¡sn-.Icll~ 

sh<.dl b<: a~sl!ss<:cl b~· !1h.:ans oi ad~·quatc prob<lbllJsuc conc<.·p::-, 

and LhC' unco2rtaimy associatccl w1th tlH: esttmatcd nwcicl and 

paran1ctcrs shall be e\'aluated and exprCSbt:d in quantitatJvv tl'OI.lS. 



3. 3. 

3. 3.1 

3. 3. 2 

j. 3. ~. 

3. 3 . ..; 

ll 15 wcll k.nown that slatistl 

natcs and sourcc paramctcr 

msufficicnt for dcnving sc1 

thcir paramctcrs. Informa 

as conccpts a) e) m this 

lhrouf:h thc cr1tcria and me 

rcsult of applying thcse crit 

is a probability distribution 

hypothetical models of thc s 

Rchability 

DeCisions about design intcnsitie 

requircments and performance e 

\he baais of acceptable rehabili 

The acccptable reliability level 

of satisfactory behavtor with res 

and the cost-benefit analyses are 

function• involving the algebraic s 

pre sent value of expected benefit 

of failure and damage. 

The rehability of a structural sy 

the probability of satisfactory be 

i:-ttcrval. In practica! cases it ca 

mcnt, thc probability of fallure d 

or by a annual failure ratc. 

1:: systcms with n1ult1plc failun· 

kv<.'ls- thc rcbability is mcasurcd 

r.-.u.: for thc d1ffercnt modcs and 

pe r unit time. 

Í(.>r a givcn structurc With known 

- Jt>-

al records about t1mc, coord1-

lo! carthquakes an· oftcn . 

n1cit"· n1odcls ancl cst1n1allng 

·Jn ír~m diffcrcnl sourccs such 

lcquircmcnt can be assimilatcd 

1 . . Th ods oí Uaycs1an stattsbcs. (! 

1 . . . 
ia to a g1vcn Sl!ISnuc sourcc 

1 
ssoctatcd w1th a sct of alterna te 

.1 . . f th . 
smiCity o at sourcc. 

, safcty elcments, systcm 
1 
iteria should be cstabhshed on 
1 
level and cost -bencftt analysis. 

\ dctcrmmed by the probability 

lct to modes implying collapse 

~ased on optimizing a utility 
1 

of initial investment and 

land economic consequences 

1 . . 
em for earthquake act1ons tn 
1 
vtor durmg a reference tune 

lbc measured by 1ts comple

ling a reiercnce hme mtcrval 

ocles and potcntial damapc 

Ir the failure proLability and 

thc C)o.."PCctcd cost of dama~c 

ropcrtics ti1c probability oí 

1 can i:>l' obt:.nncd b\ standard 

mcthods oí probablllty thcwry takmg into accoum thc íollowing 

c.:onccpts: 

a) Probability distributwn of maximum response for an earth

quakc with given mtensity and frcquency content. 

b) Probability of occurrence of carthquakes with düfcrent 

intenstties and frequency contcnt characteristics ata site. 

e) Valuc oí the capacity oí a structurc expressed in the same 

type oí variables as thc_responac. 

3. 3.5 For a givcn struct\.:rc with known propcrties the failure ratc and 

thc cxpccted cost oí damagc per unit ttme can be obtamed by 

standard methods of probabihty theory takwg into account the 

followtng concepts: 

3. 3. 6 

a) Probability distribution of maximum response for an 

earthquakc with a given Intenstty and frequency content. 

b) Expccted cost of damage for a g1ven intensity and frequcncy 

content. 

e) lntensity-recurrence curves at the site. 

d) Value oí the capac1ty of the structure expressed in the same 

type of variables as the response. 

Uncertainty in structural properties must be incorporated in the 

estimation of failure probabilities and ratea, and of expected 

cost oí damage. Th1s can be accomphshed by computmg an 

ex:pcctcd valuc oJ the quantities obt.ained in accordancc w1Ü: 

3.3.-! and 3.3.S with respect to thc probabihstH' distributlDn of 

strucrural propcrties. 
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4. 

4 . 1 

4. l.l 

-i.l. 

CODE STlll'CTURI: A~·o FORMAT 

CJ..:n)cr.t!> of a sctsmH· dcsign codf' 

In arder w guarantec thc corrcct intcrprctation and thí' cfftcicnt 

apphcation of thc provisions, a seismic dt'sip:n codf' must includc 

1n its text or in a complcmentary documcnt clcar statcmcnts 

abou~ ns ob_Jcctive, principies, range of applicability and linut~-

ttons. 

Ncit1ler the obJcctives nor the limitations of scisrnic dcstgn 

rules are usually explicit in design cedes, and hence they 

are not always prescnt in the mind oí those who apply dcsign 

tprcscriptions to practica] problema. Thc accuracy oí conven. 

twnal criteria íor predtcting structural response is strongly 

dcpcndcnt on thc type of system considered. For t.nstance, 

base shear coe!!icients and dcsign response spectra are 

takcn as measures of response parameters, as the lattcr are 

by tradition expressed in terms of accclerations and equivalcnt 

lateral !orces on structural systems. These variables, how-

c\·er, are no more than indirect mea sures of system perform

ance during earthquakes. They serve to control thc values o! 

more significant variables, such as lateral dcflections of 

actual non-linear systems, overall and local ductilities, and 

saícty margms with respcct to instabillty failurc. ThH, ex· 

pi;;,.1ns why in se1smi<. desif!n, more than in any othcr flcld oí 

l.'J t:n:ecnn¡:, i~ is easy t(; e<:l.rry out a stnct -- but bllncl ·

;.p;l:l' ;:nior, o! thc must advanccd rc¡;ulatiuns ancl yct to prodtH:v 

;_ structun bound to perform poorly. 

: ' 1 ' •• ' ! ~ \' 

b) To providc adequat(; sa..fcty lcvcls with rcspcct to dama~c to 

adJaccnt constructions. 

e) Tu protcc\ structurcs aga1nst cxcesstvc matcnal damagc 

undcr the action of modera te intcnsity earthquakes. 

d 1 To insurc simplicity of rcpan, rcconslruction or strcn¡;:thening 

work tn case damá.gt: takcs place. 

cJ To providc protcct1or. agamst the accumulatlOn of dan1agc dunng 

series of carthquakcs. 

f) To preserve safcty and comfort of occupants and o: pubhc in 

general, by cnsur1ng that structural r~sponsc dunn,G modera te 

intcns1ty earthquakes will not cxcccd prcscribcd tolerancc 

le veis, and that panic will,not occur during earthquakes of 

modera te and high intensity, particularly in buildings whcrc 

frequent gathcring of people is expected. 

Achievcmcnt of th<' forcgoing objecti\'C requires much more 

than dimcnsioning structur.::..l membcrs for given tntcrnal 

!orces. 1t irnplies explic1t constderation of those object1ves 

and of thc 'problcms related to non-linear structural response 

and to the behavior of materials, mcmbers and connecttons 

when subjected to severa} cycles of high loa.d reversals. 

It irnplies as well identiiying scrviceability conditions and 

satisfyin~ ad<'qua.te acccptancf' cntcn<L with respect to thcm. 

.;.!.3 Dctai!cd provl.SlUll~ shol!ldmciudc pcncr.::..~ c:·it..:n;:, a:~,: Sf'• 'lile 

rules. ThL· gcnc.-al crncriil should stln~Llau.:: crea.:tq· c1~;:t~~·c !":!:.;: 

soluuons w::thir. s:1pula~cd lcv..:ls of saíet~ and ('l"<>no:":~}, \\~:1.' 

u,~. spl! ... -LÍH n:ll!s arr l.r.~cnded fa:- routnw practlc~.:. 

--,,1.-• Gvncral crncn"' s!JOulG tovcr S\'Sten· rl·quLrcnH.:nts a.c; v.·ell as 



4 .l.& 

4.2 

4. 2 .l 

Thc conccpts rcquircd for c!ficJcnt 

of l:!cncral critcria and spccific rul 
1 

nd unamb1guous application 

s can be groupcd as follows: 

1 
c.) Sc1snlic zoning and m1cro -zonin 

b) Cb.ssüication of str1lctures. 

e) Dcslgn actions, 

d) Structural analysts. 

e) Acccptancc criteria. 

f) Non-strucrural elements. 

g) Repair and strengthening of exis ng str1lctures • 

SctsmÚ: zoning and micro -zoning 

The establishment of seismic zones 

• design actions should be done in agr 

opttmizmg 1lnder the restnctions of 

a global utility f1lnction integratt;d b 

nd of thc corresponding 

1 . h . [ ement w1t a cr1tenon o 
1 
axirnum tolerable risk levels 

1 
the 1ltility f1lnctions of all 

structures to be built in each seismi zone in compliance with the 

design code considered. 

lntensity-rec1lrrence curves an 

characteristics of earthquakes 

ea eh seismic zone. li constant 

speci!ied for given local conditi 

thosc actions should lead at all 1 

..-alues of risk. Furthcrmore, s 

and othcr less safc than opt1mu 

functions should be optnr.izcd un 

II~:.nn-, toleraLlc r1sk l<'vcls. Th(· 

Cunt:t.'!Jt~ of Scismic Cacle~" Vúl 

n garding "Sc1smic Zonin¡;:'' and 

11 fur!l~ation. 

- ·h• -

domtnant frequency content 
1 

. 11 . h" ay vary systemattca y w1t ln 

1 . b es1gn acttons are to e 

1 "th' . . s w1 1n a setsnuc zone, 

hations to acceptable 
1 
me structure would be safcr 

J"b1lt thc sum of all thc utilnv 
1 . 

er thc rcstnct1ons oí nlaJo.-
1 

EE publicatiun or. "BasH_ 

~le 1 describes thc conc('pts 
1 
.'lay be rcfcrrcd te.. fo:- ft:nhcr 

l,k,·> "" '""""'' uu·luem·u' 

JJ!l~ for ~ ~ LVCJ, Sl!lSil H zu!~l 

should reícr to standard ground conditions. 

Slandard ground condiuons involvc both mcchanical propertics 

of matcrials and topographic configurat10n. For the sake of 

uniformtty of criteria among differcnt regions and countnes 

it is convcnicn~ to takc, as standard COIJ.ditions, íirm grot.:nd 

and flat topography. 

4.2.3 Asan altcrnative te thc adoption of a discretc set oí scismic zoncs 

with constant dcsign actions or. standard ground conditions at each 

zonc, thosc actions can be specificd as continuous functions of 

geograplucal coordinatCs. 

4.2.4 

4. 3 

4. 3 .l 

Micro -zoning prov¡sions should include thc íollowi.ng: 

a) Maps of micro-zones including the corrcsponding seismic 

dcsign excitations, where formulation of these maps is 

warranted by adequate knowledge about local ground conditions 

and their possible influence on the characteristics of surface 

ground motion. 

b) Criteria for obtaining seismic design actions on non·standard 

ground conditions from those on standard conditions where 

provisions as described in the foregoing paragraph are not 

available. 

Classification of structure 

For the purpose of specifying apphcable design act1ons, mcthods 

o! structural analys1s and acccptancc critcr101, structurcs shoulC 

be classúied in accordancc \.\'tth thc follow1nb: 

al Typc of intendcd occupancy. 

bl Typ( of vanablcs that define response and control bchavJOr. 

Tlw typc of rntcndcc! occupancy 1!: closcly rciated to th(· ex

Pl'Ctcd r.1ar:r.irud, o~ thr cunscqucnccs (botl. n1onctary and o: 
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uthcr k1nds) and thcrcforc tu thc tolcrablc r1sk lovcl. 

Thc typc oí vanablcs that d<..:fin..; r0sponse and control 

bchavwr determines structural analysis methods and 

acceptancc critcna. For 1nstancc, thc behavior of 

building .írames and industrial bcnts is de te rm1ned by 

local non·linear dcformations (ductihty dcmands) and 

slendcrncss cffects, and that of rctaining walls and carth 

cmbankmcnts by cumulat:ive deíormat1ons and shding of 

largc soll mas ses. In the íormcr case thc response can be 

csttnlated by mcans oí static or linear dynamic analys1s, 

providcd thc structure does not show cxccssivc irregular· 

itics; in thc case of retaining walls and embankmcnts, 

cxplicit consideration of non·linear bchavior and of thc 

tendcncy oí inelastic dcformation te accumulate in thc down

hill dircction is nearly ind1spensable when dcaling with vcry 

important systems. 

ln buned structures response and behav10r are dcterm.incd 

by thc local dcformaLion that results from the interaction of 

soil and structurc upon thc arrival oí se1smic waves. Struc

tural analysis methods and verification criteria suitablc for 

these structures differ widcly from those valid íor the cases 

discussed above. 

4. 3.2. For cach type oí structures classlfied in' accordance with 4. 3.1 b), 

<i subclassificatiOn may be neccssary in arder tu account íor a 

;1vSSiblL· influcncc· of structural ltr(q::ulant¡cs on thc occurrcncc· 

o: s.tn:Cial rcspunsL cficcts ami on üw capabillty of diffcrenl 

mc;.i¡ods of r<ospons<. ana.lysis Ior n~akm¡; rchablL prcdictlDn oí 

thus.::· cffcc-ts. 

.!\ccordm¡! to th<. foregoin~ pa:-agraph, the classif¡catiOn of 

a structurc for thc purposc oí spccifyin~ dcs¡g:; úctwns 

dcpcnds no1 only or. 1ts typc of response, but ;;.Jso un th.., 

uncc:rta1nty attached to 1ts prediclion. Thc l<lttcr dcpcnds 

on thc mcthod oí «nalysis, and thcrciorl thc dassihcation 

is based not only on 1ntnns1c propcrti(;s of thc systcm, but 

al so on tht: cntcria ust·d to pr~d1ct response and control 

bchavior. For instance, thc displacements of a reinforccd 

concrctc framc wi1crc all thc stories with thc exceptlon of 

th(; groum.: fio:Jt havL lH!Ct1 uvcrdcsigncrl Íl:- SC1smic shear 

can bt: prc:diC'tL·d '-nti: thl:: samc rcllabihtr as thosc o: t.. smüla:

íramc dcsi¡:;ncd íor uniform safcty íactors along its hc1¡:;ht, 

ü dctaih.·d timc·historics of response are obtamed by st:itablc 

numcrical intcgrahon mcthods and if thc strcss·strain curves 

oí materials and members are rcpresented with sufficient 

accuracy. Thcre is no nced to use different classifications 

for these two cases, provided response is predicted by the 

mentioncd n1cthods and acceptance criteria are expressed 

in tcrms of local duct1hty dcmands. However, ii response 

is pred1ctcd by means of stat1c or hncar dynamic analysis 

and acceptancc critcna are exprcssed in terms oí lateral 

shears or interna! forces, the íramc with the uniform safety 

factor may be designed for lower lateral [orces or response 

spectra than that with the overdes1gned upper stories. In 

practice, this is accompliehed by assigning those structures 

to diíícren~ groups, cach charactcrized by its correspond1ng 

ductillty rcductwn factor. 

..¡. 3. 3 Thc rcsponsL· anC thc vcr:Ílcation crnc!"ia for structures th.

bchá\·ior of wl:.1ci. 1S cie~crr:~u:cd by local ductihty dc;.1.anci~ a1·r. 

.skndcrn~ss cUccu: can be: expresscd 1n tcrms of lateral Iorc-~ 

cocfiicicnts O!" hncar response spcctra rcduced te accoun~ for 

thcJT nominal ducnlny íactors, K. Thcy can be cl:l.ssiúcd u~ 

tcrms of pcrnussible values of E, and this classiiica:ior shall 

-43-



4.4 

4.4.1 

4.4.2 

Lal.., 1nto ¡¡,ccuunt lhl' follow¡ng concc ts: 

a) Typ1 of materials. 

bJ Typc of joints and connectlons. 

e) Relat1ve values of thc safety fact s with rcspect to ductile 

and brittle íailure modcs includin local buckling as wcll as 

w1th rcspect to íailurc of membe and connections. 

d) Irregular distributions of mass, iffness and strength. 

1 ' 
Thc relativc values of the safety 

ductilc and britUe local íailure 

ductility of the system as a whol 

actor w1th rcspect to 

1 ' 
des determine the 

. ' 
J Sorne types of membcrs 
1 

are pr~mc to bave Iower safety fa tors with respect to brittle 

1 d ' modes than with respect to ductil 

precautions or performance rule 

accomplish the opposite. This m 

a member subjected to bending a 

of its croas section is greater th 

length. 

Des i¡;n actions 

Se1smic design actions shall be repres 

accordance with Z. 2 .l. The type of m 

of thc actlon shall be made to depend o 

strucrurc, ir. accordancc wnh 4. 3 •. 1 a) 

account for thc cncrgy -dlSSlpation cap 

structu:rc, thc unccrtalnty ansinp !ro 

response and thc rclation bctwccn resp 

thcy shall lcad to thc intendcd rcliablln 

ln <Hl¿ItlOn to Single -coznponcnt pround 

Int~·nslty, thc spccificatiOn of dcs1gn ac 

follo\~ in~: 

mo es, unless spec1al 

Lrc adopted in arder to 
1 
y occur, for instance, in 

shear, when the depth 

about one fourth of its 

nted by models chosen in 
1 
el adopted and the intensity 

\the classihcation of each 

nd 4 . 3. 2. They sha ll 
l. 
1ty of caci: typc o! 

1 
mcthods u sed to prcdict 
1 
se and bchavwr, and 

llcvcL 
10t1on n1odc! <1nd dcs1gn 
1 
ons rr:ust includl' thc 

a) Loading situations to be analyzed. 

b) Dc!inition oí thc characteristics oí the &lp:m!icant ground 

motion components that must be considered simultaneously, 

and cnteria for superposing their contributions íor each 

dcsign situation. 

e) Probability levcls or nominal design values of live loads to 

be cons1d¿red in each des1gn situat¡on. This spccüication 

must include both upper and lower bounds of unfavorable 

values. 

Loading situations may include one or more dcsign intensities, 

and they must airn at attaimng the intended reliability levels 

for düferent failure and serviceability limit states. 

When design actions are represented b~· time histories or 

stochastic process models, the criterion for superposing 

their contributions is simple: the response must be 

obtained for the sirnultaneous actiÓn of all the ground motion 

components. Wben design actions are represented by lateral 

force coefficients or response spectra· corresponding to a 

set of orthogonal directions, the íact that the maxima oí a 

response variable associated with the various cornpoenents 

are not reached simultaneously can approximately be taken 

into account by establishing a number of load situaoons: 

ior each situation the maxirnum responst: associatcd witi: 

onC' of the components 1s taken wal-. ns full n1a!;nlrudc, 

whdc reduced values of thc corrcspondmg max1ma are 

adopted for the othcrs. 

Lowcr n1ost unfavorablc valucs of livc loads son1Ctlmcs givc 

place to thc crit1cal loading siruauon w1th rcspect tü o ver· 

turmng failun· modes. 



4.5 Sti\JC~..:r~iar.alvsls 

4.5.1 Thc.m.d;-,ods sp~cúied for prcdictin¡-; thc <~eismic response of 

di..ffer .... nt types uf structures &hall be consutcnt with thc 

importance oí cach atrucrural type, in accordance wi~ l. 2. 

4.5.2 .;cccp::ablc principlcs and methods for stress anaJys1s o! 

structures and foundations shall b~ stipulated. The specüicauons 

shall a tate the types oí deformaban& to be taken into account as 

well as the need te aatiaíy the conditiona of equilibrium, continuity 

and compati.bility. Tbey ahall al so include provuiona aa to the 

._,- conatitutive lawa af ~r~~a a.nd membera a.nd to the perrnissible 

lim.it8 o! atreaa red.iatribution •.. .. -
,Alth~ugb obvio~·., ~Ome of th~ foregoing cond.itiona are not 

alwaya satiafied in practice: a continuoua stress path from 

a.U lateral forcea to the fou.ndatioo ia not enaured for insta.nce 

1.ll aome atructurea wbere the roo! aystem 1a not apecificaUy 

aeugned to tra.narnit iu lateral {orce& to the vertical frames. 

Sunil&rly, defori'Tl.ationa o! bonz.ontaJ d.J.aphragma are neglected 

for the purpoae oí diunbuti.D.g lateral abea.r& a.Inong vertical 

íra.rr.ea, thua lead1.ng i.n sorne caae& to groas underesnmate 

o{ local mternal force a. 

Theae conditions are eo iznportant that detailed epecüicatione 

covenng the moet frequent practical problem are highly 

denrabla. 

4.5.3 Approximate criteria muat be atipulated iD dctail for the prcdiction 

of sorne special cífects whic:.h are usually encou.ntered, but whose 

pred1ct1on by refi.D.ed methods ia not practica!. 

aomc o{ thoae eífecta: 

The following are 

a) Local accelerationa for deaign of appendagea and other 

elementa, a a well a.a their anchorage• 
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4.6 

b) Criteria íor reductlon of overturning moment. 

e) Dy-Damic tors1on. 

d) Slenderness e!fects• 

e) Deformability o! honzonta.l diaphragma. 

Acceptance c::-ite::-¡a 

4.6.1 To eacb type o! structure shall corresponda seto! veri!ication 

criteria expressed in terms oí the vanables adopted to describe 

response, berein designated as control variables. 

4.6.Z Tbe rangea of acceptable valuea o! coDtrol variables ahall be 

-d~te~ad ~o aa to eD-:aure tbat th~ proba.bilitY o! ra.llu~e of eac:h 

atructure within a reference t:iJ:ne interval, as defined .in 3.3.4, 

and the expected cost of darnage per unit time, u de!ir.led in 3.3.5, 

aball be smaller tha.n the corresponding apecified liin.its. 

4.6.3 Verüication crite.ria for the desigD of the atructure the bebavior 

of which ia determ..i.D.ed by local ductility dem~da and inatability 

effect~ ca.n be expresaed in terma o! ~e following coDcepta: 

a) Load factor a !or the auperpoaition o! vertical l.Dade and 

aeinnic response • 

b) Criteria to determiDe allowable valUes O! inte-riial !ol-eeS at 

Critica! aection•· 

e) Criteria to determine allowable actione on joi.nts and 

connectione· 

d) Criteria to detenn.i.J:le the i.J:úluence oí slenderneaa efiecta on 

atreaaes and internal !arcea. 

e) Lateral defonnatlons due to the deaign ea.rthquakl'!. 

f) Criteria to determine allowable valuea o! the capacity of 

j foundationa under the combination o! vertical a.nd.lateral 

1 !orces. 

-47-



,. 
4.'7 

4. 7.1 

4.7.2 

When the &tren¡;th at a ator !o:r the 7"eaultant ahear, tora ion 

or overturninc moment is p bvided br a ama.l.l numOer of 

resistiD¡; member~;, it may l convcnient to decreaae the 

11 . i . d allowa.ble va.luea of atreu a d mternal orce, lil or er to 

reach the &ame reliability 1JJe1s as when a la.rge nwnber 

of resi&tl.::1g members eldat. \Alternati~ely, desig:n ac:ion 

intensities may be raiaed an allowable values oí UrteTnal 

force left u:crnod.üicd. 

Acceptable lateral deformati ns muat be made to depend on 
1 

.... 

'the :mazmer il1 which non·st 

the atructure. -,,. 
When •tatic 

· ·Una.Ú: valuea oí lateral defo 

m.ulti.ply.ing tboae rcsulting 1 

by .the aa&UDled ductil.ity fact 

Tbe value& so obtained muat 

"for 1:he alenderneea eUect.- · -· 

Non -struC"tural elements 

Element& not conaidered iD the 

ayatem ahall be attacbed to the 

unde!ilrable J.nteraction forces, 

Non -stru.ctural elemenu and their 

~>hould. be designed so as. to lirnit d 

'\\:ell as to 

Glae5 breakagc may be a si~.· 

Thereiore, &pec:Ial prec:auhon¡;; 

~-or -ur~.;n-..:r~: elemenu may be eh 

'"'o~.;: ·o! ·planc- mo:1or.. 

- 4&-

ral elements are attached to 

are applied, approx-

l.J.near reaponae a.na.lysia 

1~ . 
corrected in order to accow::~t 

i . 
y su as .part oí ..the structural i . ¡•• .•o as not to produce 

ttachment to the srructure 
1 

age on thoae elements as 

l•nd public in general. 

ca.n.: hazarcl for pedestr¡ans. 

~hould be taken to avoid it. 

1 
cked. {o:- seurruc force~ due 

~; •· ' 

4.8 Repait' and atrenFf.heninFj of ex.iattng atru.c:turea 

The specific.abon• Jor repair a.nd atrengthening of cxiatl.D¡:: 

atructures ahould be deternlined on the baaia of quantitabvc 

atudies that conaider tolerable failure probabilities a.nd ec:onomic 

cons~rair.tli. Tn.oae apeci!ications ahould be conaiatent with the 

resulu o! ad -hoc: cost -beoefit studiea. 
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CIIAPTER SEVEN 

SUMMARY, CONCLUSIONS AND RECOMMENDATIONS 

7.1 SIJMMARY 

In this research project the state-of-the-practice and of-the-art in the use of the concepts of 

defonnation, ductility, ductility ratio, drift, and interstory drift índices for atlaining efficient 

Earthquake-Resistant Design (EQRD) of structures are reviewed. 

After a discussion of the advantages of using an energy approach for the EQRD of structures and 

a clarification of the difrerences between defonnation, ductility and ductility ratio, the needs for 

providing structures with the largest ductility economically feasib1e and for controlling the 

interslory drift index are discussed in detail. The need for establishing more reliable design 

criteria for EQRD of structures is also discussed. 

The state-of-the-practice and -of·the-art of EQRD of bui1dings are reviewed, beginning with a 

review of the problems in design and construction of EQ-resistant structures, followed by a 

review of present building seismic codes, with emphasis on how the concepts of Displaccment 

Ductllily Ratio, lla· and lnterslory Drin lndell, IDI, are used, and how they couhi he used, to 

improve the state-of-the-practice according to present knowledge. The review covers the hnilrling 

seismic codes of the U.S., Japan, Mexico D.F., New Zealand, and Europe (ECCS and CEB). 

Based on a review of the prohlems encountered in the design and construction of EQ-resistant 

buildings, research, development and educational 

particularly state-of-the-practice are fonnu1ated. 

7.2 CONCLUSIONS 

needs lo improve present knowledge and 

Frqm the studies conducted and the results presented in this repon, the following main 
' 

o!Jservations can be malle regarding the use of ductility and drift limits in EQRD. 
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Although the advantages of using plastlc defonnations of the structural material to dissipate 

part of the seismic Energy Input (E1) lo lhe structure and the need for limiting the lateral 

lnterslory drifl have been recognized in the literalure, lheir implementation. particularly 

lheir reliable quantification, has nol been accomplished fully in presenl seismic rlesign 

codes. 

• While lt is possible lo use the concepl of ductility in a vague manner in discussing the 

philosophy of duclility-based design, when such philosophy has lo be applied in the EQRD 

of structures the philosophy has lo be t¡uantified, and it _is therefore necessary to use 

imambiguous paramelers. 

• Although displacement ductllity factors, lis· provide good inrlicnlions of structurnl 

damage. they usually do not adequately renect the damage lo nonstructural components. 

To produce safe and economical structures, seismic design methods must incorporale drirt 

(damage) controL in addition lo lateral_ displacement ductility, as a design constraint. 

' Conventionally computed story drifts may not adet¡ualely renectthe potentlal structuraland 

nonstructural damage lo multistory buildings. A bener index is the tangential slory drirt 

index, RT . 

._, 

· .. ( ., . 
'¡,< 
'. 

fall short of n:alizing lhe objectives of the general philosophy. While the statement of the ·· 

genetal philosophy indicales the need lo consider three differenl limit stales (criteria for 

le.vels of earthquake, i.e.; service, damage control or operational. nnd safety or survival), 

in practice, design is typically only cnrried out for one criterion (usually safety). on the 

assumplion thal the other two will be .~atisfied aulomatically. 
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The growin¡:: concem over the costs of eanhquake damages (direct, functional, aild indirecl) 

points out the need that more anention be given to control of servireability and 

functionality, i.e., control of damage. 

Achievement of reliable and efficient EQRD requires satisfaction not only of the criteria 

for strength and toughness, but also the criteria for defonnation and repairability. Strength, 

toughness, deformation control and repairability are interrelated and hard to define. 

The following three main problematical areas have been identified in the earthquake

resistant design of structures: ( 1) Establishment of reliable critica! earthquake input 

(design earthquakes); (2) determination of the demands on the entire soil-foundation

superstructure and nonstructural components system; and (3) prediction of the real 

capacities (supplies) lo the building at the moment that an eanhquake strikes. 

While a sound preliminary design and reliable analysis of this design are necessary, they 

do not ensure an efficient earthquake-resistant structure. The seismic response of a 

structure depends not only on how it has been designed, but also on how it has been 

constructed and maintained (monitored and preserved) up to the moment that the 

earthquake occurs. There is a need to improve the construction and maintenance practices 

of structures. 

There are sevt"ral sour"Ces of uncertainty in code-specified procedures for the estimation of 

demands, whkh can be grouped into two categories: (1) specified seismic forces; and (2) 

methods used to estímate response to these seismic forces. 

Strength Demands. For regular buildings up toa cenain height (240 ft. in the U,S.), most 

of the codes in the world recommend the use of equivalen! (static) lateral seismic forces, 

which are expressed as a base shear V = (C
5
PIR)W, where C

5
P is the seismic coeflicienl 

equivalen! tu a SLEDRS (Smoothed linear Elaslic Design Response Spectra) for 

ncceleratinn, S.fg, and R is the reduction factor. Although in most coclcs the value of 
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R is given without any explicit reference to global displacement ductility ratio. JI&• these 

values depend implicitly on 11&· 

' Structural response is usually estimated usirig linear elastic analyses of the effects induced 

by the equivalen! static forces or by these forces multiplied by load factors, depending on 

whether the design will be peñormed uslng allowable (service or working) stress, or the 

strength (load and resistance factor) design method. 

• There are few countries in which codes recommend the use of limit analysis and limit 

design rnethods (plastic design methods). 

& • Stiffness and Drin Demands. Most seismic codes address design for lateral stiffness and 

for drift at service level. Only a few codes explicitly require that the contributions of 

lorsion should be. considered in estimating the maximum lateral drift, and very few give 

any guidelines regarding how lo deal with the effect of multicomponents of seismic 

excitations. Few codes give explicit requirements or recommendations regarding how lo 

estímate P-A effects_ There is o need for more rationol code procedures for estimating the 

demands regarding the stabilily effecls at ultimote limit stotes. 

Strength Supplies. Most of the Reinforced Concrete (RC) EQRD codes require that the 

supplied strength be estimated using the strength method. in which the required strength 

the materials. and then reduced by a strength (resistance) factor. There are a few codes in 

which the design and detailing of the critica! regions of the structure are based on the 

probable supplied strength capacity to the members and lo their connections and, therefore, 

to the entire structure. The slate-of-lhe-praclice as renecled by most presenl EQRD 

codes for RC buildlngs does nnl oppear lo lnclude the use of lhe concept of energy 

dis.~lpatinn copacity In a rotion:JI and relloble way through the use or lhe 11&· 
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• StifTness, Ddormation and Stability Capacities. Most of the RC codes give only 

empirical expressions lo estímate the so-called "effective linear elastic stiffness"; they do 

not specify how to evaluate the change in stiffness of the whole soil-foundation

superstruclure and nonstructural components system induced by increasing damage. 

There is a need to develop code procedures that willlead lo estimation or the global 

ddormation capacity or the structure not only under monotonically increasing 

ddormaliun, b'ilt also under generalized (repeated reversa!) deformation. This should 

be done based un the supplied local energy dissipation capacity or the structural 

members (rotational ductility ratio and degradation with repeated cycles, l.e., local 

hysteretic behavior). 

• Present practice emphasizes the use of strenglh as the primary criterion for preliminary 

EQRD. While preliminary design based on shear strength could be justified where 

serviceability controls, it cannot be accepted in cases where the design is controlled by 1he 

ultimate (safely) limit state where plastic deformation is accepted. At safety limil state 

(mechanism formation and mechanism movemenl), base shear is insensitive lo variation of 

deformalion and, therefore, lo damage. Allhough there have been sorne proposals lo base 

preliminary design on only lateral stiffness, i.e., on only controlling lhe inlerstory drifl, a 

practica! method of lhis type ~f design has yet lo be developed. A more rational 

approach is one which not only recognizes the importance or strength and stifTness 

(control or deformation), but also recognizes that while these two ractors are slrongly 

interrelated in the case or elastic response, they are less strongly interrelated in the 

case of inelastic response. To control inelastic deformation, however, it is necessary 

lo provlde the structure with a mínimum yielding strength. Therefore, lo achieve an 

efficient preliminary EQRD there is a need lo consider two -requirements 

simultaneously: the strength, based on the ralional use or ,.5 (hysteretic energy); and 

the ddurmatinn, based on the limitation of IDI. 

• The roture ur EQRD is an ene':gy approach in which the concept uf,.~ is used in the 

derivation of JllRS tlirough statistkol and probabilistic anuly~es of the IRS 
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torresponding lo all avallable tecorded or ellpecled ctltlcal gtound tnotlons al lhe 

building site, and design ls conducled using limil design melhodology with prop~~ 

tonsideration or lhe possibilily or shakedown phenomena. 

For the immediate or very near future the following compromise sl'lution is recomrnenrlrd. 

Use design forces obtained from SLEDRS reduced by reliable reduction factor R. The 

values of R musl take inlo account the reductions due to hysleretil' l"lehavior (11~). changes 

in damping and in the fundamental period of vibration of the whole huilding systern, ami 

the real overstrength. The R should be period and site condilion dependen!. 

ldeally, the use of either of the abo ve methods should be complemented with time hislnry 

non linear dynamic analyses of the. response of the preliminarily designed building system 

lo the predicted Madmum Credible Earthquake ( MCEQ), ground motions that can 

occur at the site. U this is not possible, the least that should be conducted is a static 

non linear analysis of the building under monotonically increasing lateral loads. 

To control damage, lt is necessary to control defonnntions. Contrul uf lniPrstnr~· Orín 

lndu, IDI, al Servlceabilily Level: Present seismic codcs spel"ify acceptniM limits nf 

IDI lhat vary from 0.0006 lo 0.006. Although the eslimntion of 101 ni the servkr lcvel ¡, 

usually ha•ed on linear elastic annlyses, lhere are many uncrnaintics rr¡!ardihg the effrctivr 

stiffness of the structural rnembers, the defonnation of the founclation, and the contrihntinn 

;•~¡;¡¡¡¡=--;a¡¡,¡;;¡¡¡¡¡¡;;¡¡¡;;Q'~ nansloteln~menl~. ,\nalysls•of•ltie-tleffltmfthons shmnd tiC b:rsrli on R 
' realistic 3-D model which consider~ properly the effecl of torsion unrler multicompnnents 

of ground motions. 

• Conlrul of IDI al the Safely Llmll Slate. According to presenl seismic cmlcs. the 

acceptahle maximurn IDI lo control damage varies wilh the type of structure ami its 

functinn. usually varying from 0.01 lo 0.03. The IDJ spectra drmands can he ~•timatrd 

based on the IJ)RS for stren"glh for the ndnpted l'a . The prnhlrm in using th•·•:e 11 ll 

spectra is in making a reliahle estímate of the effective perio•l. T. TI1i~ i~ so he{·au<e nf 

_;. 
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the difficulties in estimating the effective lateral stiffness. The seismic design codes are 

not specific about how to estima te the stiffness of members. In the case of RC structures, 

this is a difficult task. Although sorne rules ha ve been forrnulated for estirnating the lateral 

stiffness of buildings, the real lateral stiffness varíes with the leve! of deformation. 

Most of the practil'al methods that ha ve been recommended for design considering 101 ha ve 

been based on the assumption that the nonlinear displacement response is equal to the 

linear response spectral values provided that the system has certain minimmn yielding 

strength. Recent studies have shown that the nonlinear displacements are very sensitive 

to the dynamic characteristics of the ground motions, and in sorne cases the displacement 

can be significantly higher than !hose computed from a linear elastic response. Empírica! 

formulas have beeri suggested to estímate the denection amplification factor Cd defined as 

the ratio of absolute maximum interstory displacement to the corresponding value from a 

linear time history a na lysis. 

Seismic components and their input direction can significantly affect the response of a 

torsionally sensitive structural system. Ground components applied at the structural 

reference a.~ es may remarkably underestimate the response because lhe structuralmaximum 

response is dependen! on the seismic input direction and its magnitude. 

Code Comparison. In judging the results obtained from the comparison of different codes, 

it is necessary to keep in mind that it is not enough jusi to analyze the code requirements 

of the seismic forces and mínimum stiffness or maximum acceptable 101 to he used in the 

design. The designed structure and the seismic behavior of the actual stmcture are not 

solely the result of specified seismic forces and !DI, but are govemed by the overall design 

philosophy and the complex combination of the forces and IDI with many other factors 

such as: The satisfaction of code material requirements; the construction technology; and 

the maintenance or preservation of the entire soil-foundation-superstmcture aPd 

nonstructural compnnents system. Furthermore, the seismic forces in the cotle of one 

cnuntry renect the seismicity as well as the seismic risk of that country. and these factors 
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vary conslderably not only from one countiy lo another; but even from one region to 

another within a country. 

• Except for UBC, all the codes reviewed herein consider that ponions of the live loads are 

seismically reactive and are included in the computation of the seismic forces. 

For strength (ultlmate or capaclty) deslgn there are significan! differences in the volu~• 

specified by the different todes for the load factors as well as the ways the loncls are 

combined. 

' The codes reviewed herein are strength-based rather than ductility and damage control

based, and with the exception of the Japanese BSL, advocate a single level design. 

• Álthough the UBC and New Zealand NZS code recognize in their material specification 

the pos~ibility for overstrength, the only code that explicitly recognizes and accounts for 

overall structural overslrenglh due lo inelastic redistribution of forces is the ECCS. 

Although most of the seismic codes that have been reviewed pennit clamage that will not 

jeopardize human life, none upllcilly delines whal conslilules nccPplnlllr domoge. Mnst 

of the codes recognize that the level of acceptable damage has to be different for different 

types of facilities depending on lis occupancy type or function. Quantitatively. thi~ i• 

However; the values adopted for this factor seem to be very lo~. nml it appears to be 

incompatible with the fact that essential facilities and those housing very hazardous 

tnáterials should temain practically elastic. The values for the occup~ncy factor, spt>cified 

by the different codes revlewed herein, varied from 1 to 2. 

1 Code Specilied SLF.DRS. For buildings with a fundamental pt>riod of T ~ 2 st>cs. nnd 

located on firrn soil, the U.'S. and Japan ha ve similar requirrd SI .EI1RS whirh are 

sornewhat smaller (up to 20% for T = 3.0 sec) than the NZS. For huildings wilh T :- 2.0 
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sec and up to T • 4 sec located on very sort soil (soft clay, UBC type S4 or Zone 111 of 

Mexico City), the UBC specifies the most severe SLEDRS, and the CEB has the least 

demanding SLEDRS. 

• Use or p6 lo Reduce SLEDRS lo SIDRS. All codes except the Mexico Code use a 

constan! reduction factor, i.e., independent of the T of the structure. Site with Firm Soil: 

• 

• 

The largest reductions are those in the UBC. The Japanese BSL uses the smallest 

reduction (3.3). The BSL reduction is based on the energy dissipated only by cracking and 

local yielding since it does not allow the yielding of the sttucture as a whole system 

(mechanism movement). For tall buildings with T > 1.5 sec and up to T = 3.0 sec, the 

SIDRS specified by the Japanese BSL is more than 33% higher than any one of the other 

SIDRS. Site with Son Soils (Type S3): The largest reduction is that recommended by 

UBC which is 8.6, and the smaJlest is that specified by the Japanese BSL (3.3). For tall 

buildings with a T > 1.7 sec and up to T = 3.0 sec, the yielding strength required by BSL 

exceeds by more thnn 30%, 82% and 121% those specified by the Mexican D.F., CEB and 

NZS codes respectively. The yielding strength required by UBC for tall buildings having 

T > 2.0 sec is the lowest one of all the codes considered herein. 

Use or IDI Umitatlons in EQRD. Ahhough all of the seismic codes reviewed herein 

have regulations lirniting the maximum ID! for limit states, none of these endes have 

recommendations regnrding how the limitations should be directly introclnced into the 

preliminary EQRD of a building sttucture. The ID!Iimits specified by cocles are checke~ 

by analysis of the nlready finished prelirninary design of the stmcture. 

Mínimum Lateral Stiffness and Acceplable Llmits on IDI at Servirrahility tevels . 

Short T (T < 0.3 secs.): The NZS requires the largest lateral stiffness and therefore, 

should result in hetler damage control under service EQs. This is specifirally true in cases 

when nonstructural elements can be damaged: IDI :!> 0.0006 which is 1/2, 1/4 and 1/6 of 

those specifiell by CEB, BSL and UBC respectively. Long T (T > l.ti secs.): In the case 

of huildings located on finn soils, ihe resuhs reganling the maximum acceptahle IDIIimits 

.. ~ . .,.r•- -.- ,. - ==== ---
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are ~imitar lo lhose for short T. For buildings located on soft soil, the Mexican D.F. code 

tequirements become as severe as the NZS. 

Maxhnum Acceptable IDI al Ultlmate llmlt States. The Mexico D.F. code explicitly 

specifies tha11he maximum IDI shall hOI exceed lhe values of 0.006 and 0.012, depending 

on whether or nol the nonstructural components can be darnaged. 1l1e UBC implicitly 

specifie~ lhal the IDI shall nol exceed the values of 1.5% in the case of buildings less lhan 

65 feel in height and 1.125% for buildings greater in height Although lhe Japanese BSL 

does not specify any limit for lhe IDI al lhe Safely Level, in practice the Japanese 

designers limil the IDI lo 0.0 L The~e limits are a consensus judgrnent from experience 

based on observalions and analyses conducted during previous EQs. Compliance with 

these limils will ens~re not only human safety, but also_damage control, provided lhallhese 

limits are connecled wilh a minimum required yielding slrenglh. The minimum UllC 

required yielding slrenglh seems lo be too low. Thus, design of tall buildings attempting 

lo provide only this minimum strength will undergo, in the case of sl'vere EQ ground 

motions. signilicantly larger IDI than the maximum acceptable by the cmle. 

EMclent EQRD. Achieving an eflicient EQRD requires an iterative process. It is 

necessary to start with an efncienl preliminary EQRD. To carry out this preliminary 

design, it is necessary lirslto establish rellable design equations. 

There-is an-urgeQ!-need-to-develolra-mliah)e·pt:eHminm=r~R·(i)írlflndme bJ~ed on lwo

level design EQs, in which the following two limil states are t·onsidered: Functional 

serviceability under frequenl ground motions, and survivability and cnnlml of darnage 

under a rare but possible Severe EQ ground motion. 

To enable development of reliable procedures for establishing a twn-level EQRD, it is _.. 

necessary to conduct slatislical a11d probabilislic analyses of availahlt' dala regarding what 

can be ronsidered service ami safely EQ ground molions, ami lhen lo tlevelop reliahle 
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SLEDRS and SIDRS thal consider lhe LERS and IDRS, respeclively, of al\ available 

reconlt:d or predi•;led molions al lhese 1wo levels of EQ ground shakings. 

Because reliable measured data on EQ ground motions al different siles (soil prolile and 

lopography) was scarce until 1987, design spectra are currenlly fom1ulated using inadequnte 

stalistical information. 

SIDRS for Strenglh, Cy. For any given site, the ideal solulion is to derive lhe SIDRS 

direclly from slatistical and probabilistic analyses of the IRS corresponding to all recorded 

molions al lhe selected site or al similar sites loca1ed in lectonically similar regions and 

even of records derived through lhe use of lheoretical consideralions. 

The shape of the IRS (i.e., the variation of Cy with n varies signilicantly dt>pending on 

the predominan! frequency (or period T
8 

) of lhe recorded ground motion, which in tum 

depends on the site soil prolile and lopography from which lhe record was ohlained. 

There is sigr!ilicant reduclion of lhe LERS (i.e., for JI= 1) produced by yielding (JI>I) for 

struclures wilh a T coinciding with or very close lo the predominan! period (T
8

) of the 

ground motion. The longer 1he T
8

, lhe larger seems lo be lhe deamplilication. 

The degree of reduction of the LERS due to JI > 1 decreases as T deviates from T
8 

and 

lends lo zero as T tends to zero. 

Because of the uncertainlies in estimaling the values of T
8 

and T, caution should be la k en 

in applying in practice the observed reduclion of the LERS duelo JI > 1 when Trr8 = l. 

• For sites on lirm or medium sliff soils (lypes S1 and S2), there are already severa\ recorded 

ground motions whose IRS exceeds the SIDRS adopted by the codes reviewed herein. This 

is true even in cases of p = 6 which is not only very diflicult to achieve (supply), but also 

very difricult to justify its possible use because of the damage thal will be involved. 
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• For soft soil sites (soil profile Sj br S.J, particularly Wilh soft clays who~e depth e~ceds 

40 fl, from the IRS corresponding lo recorded ground molions which ran resisl and trnnsfer 

ground acceleralion of 0.30 g lo lhe struclure foundalion, il appcars lhal the S!DRS 

corresponding lo the ey adopled by ail codes wili be exceeded even when a p = ~ could 

be supplied and used. The only exception is lhe SIDRS specified by the Japanese BSL for 

low and medium-rise buildings of perhaps up lo 20 stories. 

• 

• 

Code rrocedures to Determine SlnRS for e
1

. The SIDRS for ey specified by code~ are 

obtained by deamplifying LERDS through tite use of a reduction or behavior fartor. 

Although this factor depends on 11: it is difficult lo judge lhe ralionale for the values 

tecommended in the codes. 

The values recommended by lhe une (i.e., ~) appear too high, particularly for structures 

with a T < T 
8 

if lhe designer atlempts lo design the structure with the ~trength required by 

lhe code: The value for the reduction factor should be tied to other requirement~ besides 

the value of p. The vnlues of lhe reduction factor should be nffected by tbe real strength' 

capacity, Le., the overstrenglh above the >:ielding strength specified by the code. 

For struclures designed according lo UBe, the required overstrength depends on lhe p, T, 

soil conditions and design tnethodology . 

overstrength has lhe largesl values for T In the rnnge of 0.1 lo 0.5 ~ec anrl vnries from 0.47 

for p = 2 lo 0.27 for Jl = 6. The correspondlng required Reducliun for Ovl'rstrength, R0 ,, 

varíes from 3.6 lo 2.1. 

• In the case of very soft soils, lhe longer the value of the predorninnnt prriod of the ground 

motions, T
8

• the larger is tite range of the period of the structure~. T. for which significan! 

over~trengtb is required. The nonnali1.rd ovr~trength for a T of 0.9 sec can vary fmm 
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1.23 for 11 = 2 lo 0.58 for 11 = 6 and lhe corresponding Rovs varying from 3.84 lo 1.81. 

The R0 v fpr a T of 2.0 sec can vary from 6. 71 for 11 = 2 lo l. 78 for 11 = 6. 

U.S. low-rise buildings usually have large seismic overstrength with respect to that required 

by U.S. codes. The taller the building, the smaller the overstrength is. Thus, it appears 

that the medium-rise buildings (panicularly those located on sites with very soft soils) are 

the ones that have to be suspected of becoming a serious threat to life ami incurring large 

economic loss in cose of a major EQ, or both. 

7.3 RECOMMENDATIONS 

7.3.1 Recommendaliuns for lmproving Code SIDR.S for Slrenglh, C
1 

• Develop a more reliable SLEDRS. 

• Develop more reliable methods for estimating the values of the reduction factor; Tilis 

requires more precise definition of this factor. Although the values of th~ reduction factor 

are affected by severa! parameters, the main two are the energy dissipated through 

hysteretic behavior (damping ratio ~ and panicularly 11) and the real overstrength. 

• The ideal solution is to attain reliable SIDRS directly from the recorded or analytically 

derived ground motions or both. This will eliminate the need for specifying RW Therefore, 

for lhe proper use of lhese SIDRS, what remains is lo calibrate lhe real strengrh 

(overstrength) of structures thal are designed according lo present cuele . 

• There is a need to consider in lhe inelastic design of structures the effects of the duratinn 

of strong ;notions which include lhe accumulative ductilily and number of yiel• 1in¡: 

reversals. This can be accomplished through the use of an energ_y approach estimating tire 

critica! re4uired llysleretic Energy, E11 . 
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• There is a need to find reliable factors that will pennit the use of ttoe computed SIIJRS for 

SDOf systems to deslgn MDOF syslems. 

As it is very difficult lo design MDOF Struclures thal will develop uniforrn story J.IB 

throu!!hout it~ height, lhere is a need lo investigate a possible concenlr:ttion of required ~'B 

al onc or more stories and lo eslalllish the yielding overslrenJ!fh required lo limil lile 

ma11:imum J.la lo 1he target ductilily used in the design based on SDOF syslem. 

7.3.2 Recommendatlons ror lmprovlng SIJIRS ror Latero! DisplacPml'nt nnd ID l. Ncnlinenr 

displacements ore very sensitlve to the dy~amic characleristics of the ground molion~ ~ncl of the 

slructure, and they can be significanUy different from those obtained based on linear behnvior. 

' For ground motions with long T
8

, the nonlineor displacernent can be significantly ( neorly 

50%) smaller than the linear displacement for structures with T "' T 
8

. On lhe other hand. 

for values T < 2/3T
8

, the nonlineor displacements are significanlly higher. l11e smnller the 

TtT
8 

ratio, the larger the difference is, and it tends to be proportional lo the value of J.l. 

' Based on derived SIDRS for strength of SDOF systems, forrnulate StnRS for displacemenl 

of SDOF syslems for different ~ ami J.l. 

• Based on the derived SIDRS for the displacement of SDOF sy~tems, olltain lower and 

• As it is difficult to achleve a constan! JDI throughout the cn•;rc height of a 1\!DOF 

structure, there is an urgent need to investigate (analytically nml c'pt·rimentnlly) val·w~ of 
1 

an amplification factor by which lhe SIDRS' lower bound of Sf10FS syslems shot~l<l lle 

multiplied lo obtain a reliable SIDRS for MDOF systems. 
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SITE-DEPENI>ENT STRENGTU-REDUt:TION FAC1 

By Eduardo Miranda' 

ABSTAACT: Strt·nc.th-rctluc¡uml.u.:hJr.., 1ha1 .LfC U\cd lo rcducl.' hn..:;_¡r da~uc lh."'I!C.fl 
'Pt.'Lir:.l \tl accuum't•lr lhl' hy~¡ .. ·rcu ... · cm::r);!y d!~~!p<..lllnn ol lh1.· ~lrw.:lun.: .lfl' ev:IJ
U.llctl. 111..: p.¡pcr prc ... cnh .1 -..umm,Jn ni h.".'!ull-.. 11l ..1 ~¡;,¡¡¡,¡¡cal .mal~-...~ •JI !>trl!O):!!h· 
rctlut..'llon ta ... ·wr~ L·nmpu!>.:tll•lT ~~n~k-·k'grcc·ol-ln.• ... ·Jom 'Y"Lcm-.. undcrgumg dll
h.:n::ol levcb •lltnciJ-..!u: Jdqrmalhlfl 'olohcn ... uh¡cctctltn J rci.Jln.dv l.Jrl!c numhcr 
•JI TL'L\lHk:J L"..trlh4u.1l..c ~munJ muuun~ Spcc1al ..::mpha~J!> 1!> ~¡veo Ío 1h~ mllucncc 
,¡¡ ~oJicontlltlun:,. Rc":>Ulh LnLiiC.Jil' that ltlr .1 gJ\co tl•~pl;•cc•ncm JuctJI!ly tlcm..Lntl. 
thc u:, .. · nf PL'rllltl-•nd •. :pcntlcnt rcdut..Wlfl IJCtnr~ 1~ maJc4uo.~tc. SuLl CtJOtlit1un~ can 
h:nc .m tmport:ml L'lkl'l tlO 'ITcnglh·lt..'duc\¡uo factur .... panKularly 10 1hc ~:a~ ul 
-..utl-~ml ''h:-.. f¡ '' rcoHnmcnJcJ lh<.ll 'lrCll!.:th-rcJucuon t.JCitlT~ 10 he u-..cd 111 dc~II!O 
l'>\." ~P'=..:1f1cd .h .1 tuo ... ·uun tll !he pt..·nutl .1111..0 tncl.t~ll.: .. ·,¡p.1..:1ty tll 1hc "lru .. ·¡ur ... · . ..~ñJ 
<~1 .11 l..:.ht !'>Ion t\re-.. tll ~•Hl .... mJIIttlO~-•mc ltJT T<lt:l.. .111J rcl.lll\..:1~ urm ~~~e~ .tod 
.!Ot)[ he f for "l!J ·'< >¡[ "ill:' ¡:, ltlt l\1. In~ thl!,..: TL't:t lllllllL'Otl.illtlO'. ,¡mphflt:d t: \PTL'.'!~Itlll:, 
ltl CtllllpU!t..' '!T<.'Il~lh-rt:ÚUt..lillO I.IUOI"o ,¡fr.! proptl"<.!lj_ 

INTRODUCTION 

Dut: to '.;."Conomic rea~ons. prescnt Je~ign philo~ophy ;_¡llows buildings and 
other types of !)fructures to undergo indastlc Jcformallons m tht: ev..:nt uf 
strong earthcquake ground motions. A~ :..1 re~uh of thi~ dc~ign philo~ophy. 
the Je~ign latt:rJI ~trength prescnbeJ in st:ism¡c ~:odes is lower. :..~nd in sorne 
ca~cs much lowcr. than the bt~ri.ll ~trength re4uircd 10 m:..~intam the ~tructure 
in thc ~.:b~tic r:mgc. 

Gcnl.:'r~llly. t hL· YJe~1gn latcr:tl ~trenglh is prc~crih!.!J by me;_¡ns of smoothed 
mciJ!)IIC Je~1gn rc:-.pon:.c '>pcctra (SIDRS). Although rccent ~tudies h3\'e 
conduJcJ that .1 mnrt: r:.ltlon:.d de~1i!.n mav be Jttami!J throu!:!h SIDRS that 
.~re Jcnn:d JHL'ctly frnm :-,tatl!)IH::af anJ ·probahlii!)llC .1nalySc~ uf tnclastic 
re~pon~c '>pcctra ( lknao t:t ;,¡1_ IY'11. ~hranJ;_¡ IIJY3). SIDRS currently u~ed 
1n Jc~l!,!n practiL'L' :ue thc rL·:.ult uf '>ffiOothed lmt:ar dasllc response .\pt!ctra 
(SLERS). wh¡ch ;,¡re thcn rcJuccJ 10 take mto account the inclasuc behavior 
tn the '>lructurt:. 

Rcductinns 1n forcl.!~ prmluccJ by thc hy~terctic cnergy Jiss1pa1ion ca
pacuy uf tht: ~tructure (i.c .. reJuction in forces Jue to nonlinear hysteretic 
hc.:hav1or) ;_¡re lyp¡c;_¡IJy :..~ccounted for through the use of strength-reducuon 
b~.:tors (somt:times also rcferred 10 as meJ;_¡~tic accclcration ratios) or throUgh 
thc1r rcciproc:..~ls ( 1ypically referred lo as Jeamplification factors). Thus. tht: 
a~~essmcnt l>f reliable SIDRS Jcrivcd lrom SLERS requm:s a good esti-
mation tlf thc :-,trength-rcJuctiun factors. f 

Strcngth-n:Jucuu-n lacwrs h;_¡vc becn rhc topic uf '>Cveral mvcstigatiuns. 
One t)f thc c:Hii.:~t anú hcttcr known ... tuJics tm ~trcn!.!th-reducuon factors 
i~ th..11 tJf Nl'wmark and i 1:111 ( IY73) 111 wh1·y·h recnmm:nJauons wcrL' m:1úe 
uf ¡,:Juct¡lm lal'tor~ to ho.: u:.c:d m lhe -..lwr·-. ml'Jil¡m- .. 1nJ lnng.-pcnnJ 
... pl'c!Tal rl'~lons. l{¡úJL'II .mú ~cwmark ( IY7Y) propo:.cd an nnprovcú ... ctof 
rcuucuon I~H:wr:-, th;_¡t wa~ h;_¡~..:J un a '>l3li~llc;_¡J analy"t~ uf thc rc!)polbe llf 

'Re.., l.:ngr., Dcp1. 1J1 Civ Engr~-· Sw1~:, FcJ. lmr. 11fTc..:h .. CH-1015. L.~u ... ;mnc, 
Sw11uriJnJ 

'\¡n¡c_ [)¡..,L·u:,:,¡on tlpL·n untd ~b~ l. 1944. Too.:.xr::nt..J rh.: do-..mg do~1c ''"l' llhHllh. 

;,¡ wrutcn rc4ut:~l mu~t h.: falc:J wuh !he ASC'E M~..m~H.!t:r of Jqurnah. -¡he 11\.111;1 .... :1 qll 
f11r tha~ papt:r >A-'a:, 'ubmmet..l tor n.:\'IL'W .and j'l(l..,...lhk puhhr.::;JtltJn o~n De~.:~·ml'·.-~ !.). 

IY42. Thl'> p;.trt:r ¡, p....rt of the )ou.rnu/ o{Structural 1-.'nt:inurim:, Vul ¡¡q '\;,¡ 1~. 
Dt:cemb.:r. llJ43 •)ASCE. I~SN OIJ_l.\1_¡_¡).'(1 11111.:: -'"''L'-''SI.OO 1- 'S.!) ¡K·r ;M¡;l·. 
Paper No_ 53115 
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'img.I~-J~grce-of-freedom (SDOF) :-,ysrems 10 10 recorded eanhquake ground 
mouon~- Mnrc recenrly, Ru.ldell cr ;_¡f. ( 19H9) pre~cnted approx1matc me;_¡n 
~trcngth-rcdw . .:lh.>n facror ~pectra computed as rhe ratiO of me~m dasl!c 
... pectra 1o mean inelastic spectra. Nassar J.nd Krawinkler ( 1991) ~tudi~d 
mean reducuun factors of b1hnear and sriffncss degrading systems when 
::.UbJecteJ w 15 ground mouons recorded on firm sites in the western United 
States. ~ey proposed approximate_ expression~ to co~pute strength re
ducuon t.Jctors .JS a funcuon of ductlhty and penod of vabration. With few 
t:XCL'ptlon~. previous studies on reduction factors have not consu.iered the 
intluencc llf local s1~e condiuons. The reader is referred to Miranda ( 1991) 
1or 3 JetJJleJ Je~cnpuon uf prev1ous studies on inelastic response spectra 
.tnd 1JO :-:.rrengrh-reducuon factors. 

The mtlucñce of sml..::onditions on reductions factors was first studicd bv 
ElghaJam~1 .1nJ \1ohraz ( 19H7). who considered ground morions recordeJ 
un roe k ~u es ...1nd on al~uv1um ~ites. This study concludl!d rhat dl!amplificauon 
factors :uc not s1gmf¡cantly mtluenced by SOl! condit10ns. and rhat for a 
g1ven Jucllhty ~nd frequency one may deamplify the elastlc response more 
for a structure on rack than for a strucmre on alluvium. Using a stocha~tlc 
procedure. Peng et al. ( 1988) computed deamplification factors for roe k 
and alluvwm sltes. Analogously to the earlier study. this investigation con
cluJed_ that the e~fects of local s~1l conditions on inelastic spectra stem 
pnmanly lrom the1r effects on dastlc response spectra; rhus. soil condiuons 
Jo nor '\Jgmficantly mfluence strength-reducrion factors. However. recent 
stuJJI!~ ba::.cd on ground motion recorded Juring the 1989 Loma Pneta 
earthquake !Miranda and Benero 1991; Krawinkler and Rahnama 1992) 
... uggc:~t 1hat 1\Kal sne l:ondHions may have a ~ignificant effect on ::.trength-
reducllo'n iJctors. parucularly m the case of 'iott ~oils. -

The :.u m 1lf th1~ study 1:::, to improve the estimation of strene.th reductions 
1n ~1ructure~ that _behave i~ela~lically dunng scvere t!anhquake g.round mo· 
uon:::,. The llhJecuves of th1s paper are: ( 1} To study rhe main factors mflu
l!ncmg -,trength-reduc~ion f~ctors: and (2) to provide approx1mate expres
SIOns that ;_¡llow a rapad esumauon of strength-reduction factors. 

STRENGTH REDUCTlON FACTORS 

Tht: l!quauon of motion of a nonlinear SDOF system subjected to carth
quake ground mouons is gzven by 

mu(l) + cu(l) + f(l) ~ wmu,(l) .... (l) 

wherc m. c. ;,md F(t) = ma~s. Jamping codficient, and restonng force t>f 
the :')ysrem. rc~pectively; ttlfl = relanve dbplacement: ll<:{t) -=; ground Jis· 
placemc:nt: Ltnd "verdot r!:p_re~ents 11:-, Jcnvauve with respect to ume. The 
10111al penod tlt lht: systcm ts givc:n hy 

...... (2) 

whcrc: k -=- Inlllal ~uffnl!ss uf the system; F. = .... ~.,tcm's yield ::.trength; and 
u, -== yH!Id Ji:-:.placement, re~per.::uvcly. 

Thc h:vel of indastic deformatiun expenenccd by thc wstem under a 
:!'ven _!:!rounJ mouon IS typically g1ven hy the di~placemcnt ·Juculitv ratio, 
wh¡~~~, -~cltnt:J 3S the ratio of maxamum i.lbsolute rclallvt! Ji~placeffient to 
lh . - ,.,..J,~pl.:.iccment 
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maxlu(tll .............. (3) 
u, 

An adequate Jesign is produced whcn the "itructure is dimensioned and 
detailed in such a way that the local (story anJ member) ductility dc:mands 
are ~maller than rheir corresponJing capacuics. Thus. dunng the prelimmary 
dcs1gn of a ~rructure 1hcre i~ 3 need 10 csumate the lateral strength (lateral 
load capacity) of thl! structure that is requued m arder to limll the global 
(structure) Jisplaccment duculity demand toa ccrtain predetermined value, 
which results in the adc:quate control of local Juclllity demands. 

The strength-reduction f:n:tor (i.e .. reducuon m strcnl!th Jemand Jue 10 
nonlmear hySterctiC bchavior) R~'- 1~ defint:d as the ratio tl(the das tic :::,trength 
Jemand to thc: inda~tic ::.trength Jemand 

R ~ F, (!J. ~ 1) 
• f,(!J.~¡J..) 

.... (4) 

where F, (!l- = 1) = later:JI v•clding strcngth requircd to maintain the system 
c:lasuc: and f, (!J- = ~.) = Íateral y1dding 'itrcngth required to maintain the 
displacement Juctility demand 1-l less nr equal to a predctermmed target 
ductility ratio 1-lr· Eq. ( 4) c:.m be rewntten as 

R ~ C(iJ. ~ l) 
• C,(!J. ~ !J.,) 

···················· ~) 

where e, (¡J. ~ 1) seismic coefficlent (yielding 'trength divided by the 
weight of the structure) re4u1red 10 avoid y¡elding; and C, ( ll- = 1-L,) = 
minlmum ~e1~mic codficient reLJuircd to control the Lhsplac.:-cment duculity 
demand to !J.,. As ,hown m Fig. l. C, (!J. = 1) and C, (!J. ~ !J.,) correspond 
ro ordinatc:s of a linear dasuc respon~e spec.:-rrum and 3 constant J¡splace
ment ductility nonlmear response spcctrum .. respectively. 

For Jc~1gn purposes. R.,. corresponds to the max.imum reducuon in strength 
that can be used in order to lirnil the displaceml!nt duculity Jc:rnand to the 

Strength required to maintain 
the struclure elastic (J.l=l) 

Strength required to limit the 
ctuc11lity demand to J.l¡ 

FIG. 1. C~nstant Displacement Ouctillty Nonlinea_r Respor 
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prcdctt.:rmuH.:J duculll~ JI., 1n a structure that "' 11 h<tvc a latentl strcngth 
c.:uu;JI to tnl Jc'>J~Il strengtl: An addit10n:.JI strc ;th reduction can h!: con 
'-IU;.'Tt..:d In tlk Jt:'-,JI.!Il of <.1 StTUCIUH: lO dCCOUnl J- thc fact th:.H ~ITUCIUTC!'I 
u~u:..tll~ havc ;.z J;uÚal strength h1gha th;.m thc d ign strength. For a more 
lh.·t..~i~~-d dJ\Cu~..,wr. on strength rcduction~ duc to ~verstrength thc rcadcr i~ 
re k rreu to O" e'""' el al. ( 19YO). Mtrand" ( IW 1 ) anJ Bertero et al. ( 19Y 1 ) 

Computauon of F,(J.L .:::: J.L,) or C.l~ = J.1,) in hlve~ itcration (for each 
pcnnd aml cach t~lf~et ductihty) on thl' latnal ~ 't:ngth F, (or thc seismic 
nll.:ff~e,cnt C, ¡ u ... 1ng ( 1) until thc computed ducti ~y demand unda a g1\en 
gr{Jund motion ~~- wJthrn a cena in tult:rance. tht: ~ me a~ thc t:..:rcct ducllht\' 

ltcr.J'Jnn on thl' latt:r:JI ~trength u~mg ( 1) in~~ ~t: C:J~C~ due~ nnt y1t:l¡.f a 
unu . .¡m· IL'~ult_ that 1~. thcre can ht." rnort than :pm· latt:ral sm.:ngth that 
produce:- tnt· ~;mw Jp;plact..'rncnt Juctihtv dernan ! In such cu~e~. onh· the 
l<ugt:~t laiL"ral ..,lrL"ngth 1.., of imerest lor dcSign pun 1~e~ Th1~ lateral str~ngth 
capacll\' corre~romb 10 thc rn<Jxlmurn strength re uctron factor R and the 

- ~~. ¡.¡. rnm1murn Sllt."ngth TL'4Urred by thc structure to 1 ~~·11 tht.' ductilny demanJ 
lo !he wrge1 ductilll\ 1 

STATISTICAL STUDY OF FORCE REDUCTION FAC ORS 

EaTrtlhquakt> Grbund
1 

Molions h f h 
1 

1 . 
1en.· 1~ a gL'Ilt'T:J con~cn~u~ t eH one o 1 e ar st sources of uncertarnty 

m the c:o.,tnnatron of thl:' rc.:spon~t· of inelastic stru Ures durrng earthquake!-
1~ iht: rm:JIC'tHHI of thl.' llllt.'n~ll)' and CharaCICTÍS (:!o, Of futurl' earthqu<tke 
ground motH1:1'- al a 1!1\'en si te. In this studv. <tn er 1

rl was m a de to consrder 
~ ~ .. 1 
a rl.'lilii\'L·h l:1r~l' numhcr ol rc.:corded ground mot 

1
11 to ~tudy the dfecb of 

tht' varrabllll~ lll thc.: charactcnstrc~ of recon.kd gro nd motion~ on strength· 
rt:dUCIHlll I.Ll'lnr:-._ . _ . ~ 

To ~tud~ IIIL 111fluenct: of local ~!le cond1tron~ < 
1 
stn:ngth reduction fac· 

tor~. :1 grour ot 1 ~..¡ ground mot1on~ rccordt:d p a "'idc range of sor! 
condltton~ Llurrng \':Lnou~ t:anhquai-..es wa~ consrde ed. Thc ground motion~ 
u~t.·d rn tlu~ 111\l.:~tlg;uwn wcrt• recordcd durrng ~ earthquake:-. lrsted in 
Tahk· 1 Mo\1 ol thc sdt:cteLI record~ represt:nt s lcalled frt:e·f1eld condi
trom. Complelt' lr:-.1111~ of thc_r~cords can be foun \in Miranda (1493). 

Ha:-.cLI on lhl' loe :JI ~He condrt1on~ at thl.' record m station. ground motiom 

TABLE 1. Earthquakes Cons•dered In Th llnvestigation 

EarthQuake 
(1) 

llllj'L'I L,d \ ,d]l \ _ C.d1f 
¡..;:L'rll ( •HIIll\ (. .LJ¡( 

~.Lil rr.I!!(I ... CP C.dd 
J',LTI..ILdd C.dtl 
~an Fa11.1nJ,,_ C.Lhl 

Hun\.Lill,o 

~~~\,Lp·k.L'Jl-01..1. J:1p.111 
lmpL'fl,,¡ \ .• ltn ( alLI 
( cJHr.d ( 'h,k ChLIL· 
~hcho.ll,lll ML'\Ln' 
S.1n ::O..•h ... IPL L: :-,,LI\·;¡Jor 
V.'hLlLKI ~.!fl"""~ L.JILI 
[ Ulll.l i'ILL'I.I ( ·,1[¡1 

Date 
(2) 

1\1,1\ 18. l4.ltl 

Jut~ :! l. lll52 
M.lfch .:!~. 195 
Junc 27. JlJ(l{l 
Fchru.uy I.J. 19 1 

March 4. 1977 1 
JUJll' 12. 1971-
(kwhcr 1:'. Jl) 
M.Lrch 3. IIJXS 
ScpiL'Illhcr JL•, 
ÜC!Ohl'f JU. JI) 

Ouohc1 L liJt-i 

1 
l)X:' 
1 

'¡ 
Octohcr 17. \9, 

1 
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Magnttude 
13) 

h _l.(,\{¡ ) 

7 7(M,J 

S ~jM1 1 
.5b\M 1 ) 

b 5IM 1 ) 

7 ltM,) 
7 4(:\1,) 
h ótM 1 l 
7 ~(¡\/,) 

}1 UM,J 
5 -HM,I 
hi{M¡) 
7.1(AI,) 

werc cl<ts..,ificd mto three g.roup:-. usrng a ~imple criterion similar to tha1 u~ed 
111 pre~cm huildrng cudes. The\c th~ee group~ are: grounJ motron~\ r¡.::corde~ 
on rock (:\S rc.:cords); ground motwn.., recorded on allunum (6_ rt:coH.b), 
:md ground motion~ rccorded on very !<.Oh ~oil ~cpo~lt~ charactenzed hy 
low ~hear wavc vt:locltle~ (2-t record~)- Record~ rncludt:d rn thc.: latter cal· 
CI!OT\' could hl' considcred éi!-. repre~entaiiVl' of the !-.oiltypl' SJ éiccordmg to 
tht: ;oil clas~ifrcation of the Un~(orm Building Codc ( Umjorm l':IKH). 

Melhod of Analysi> 1 For cach earthqualo..c record 1nL'Iasur strcng.th dernand~ were computec 
for a farnilv of SO SDOF systcm.., unJcr~tnng d1ffercnt leveb of mcla~th. 
,kformatioñ. For a g1ven penod of vihraiHlll an,! a f!l\'en targct dlspbcl'mt.·nt 
ductilrt' r..ttiO the rnt:la'iliC stren!:!th demaml 1 ,U.i. = ~.) w~1:-. cumput~:J h:
ncrati<;n on t.ht: !o,\'~tcm·~ IJtcral- V1cldm~ ~1rcn~th until tht: lh:-.pli.icc.:nlt:nt 
duCiillt\' dt>rnand éomputt:d wuh ( 1) <tnd ( 3) wa..., w1thrn 1 r:r of thc targct 
ciucuh1\·. Th~.: followin~ wrg.et ductiluic~ wcrL· sc.:kch.:d· one (lrnear el~strc 
ht:havi<-Jr) .. two. thn:e. four. fiVl'. and SI:O. Thl' numher of 1terali~Hb requ1red 
10 compute the maximum lateral strcngth th:.tt rc~ult.. m a ductthty demand 
wllhin 1 fjé ol thc targct ductilu~ \arre\ grcatl~ dcpc.:ndrng on the penod of 
v1bratwn. thc targct ductillly and thc ground mot~on In ~t:neral. t~e numher 
of itcration~ rncrca~cs with mcrcasrng targct ductJhty and dec~easmg p_enod. 

Thc SDOF S\'Stem~ cons1dered m thi~ study wt:re charactenzcd by brhnear 
hv~tcretic heh~vior wlth a postela!o,lic stiffne~~ e.qu.:tl 10 Yll of the ela~llc 
!-.iiflnes~ ami a constant damprng coeff1cient corrt:!-pondrng. to a damprng 
ratio ~ of )li( ha:-.cd on elastic propcrt1e~ and g1vcn hy 

... (6) 

wherc w, = undampcd elastic angular frc4uency on the s;·stem. On each 
itcr:..riJon. responst:-timc hrstont:"s wcr~ computcd hy num_cncal stt:"p·hy·~te.p 
101~grat 1on ot ( 1) using thc hnc:..rr accler~nron method v.:Jth a varrahl~ u me 
ster w mmimizt: energy v10lauons v.:hcn changes tn suffne!-.~ occur tn the 
sv~1cm 

.. After computing elastic and inelastrc s1rength demand~. streng.th-reduc· 
tion factor~ werc computed using (-l) An R,. spcctrum can be constructed 
h\ plotung tht: strcng:th-reducuon factor:-._ of a _fam1l~ of SDOF sysu.!ms 
uñdereoing a cenain kvel of indasuc ddorm<.~tron undt:r a g1ven ground 
mouoñ. An exampic of thl~ ~md of ~rcctrum corrt:spondrng w a _ground 
motron rccnrdcd OL'i.lr tht' epicenter of the 14S4 Lom., Prrcta. Cal1forn1a. 
t:arthquakL' t:-. ~hown 111 Fag 2. 

Mean Stren¡2:th Reduction Far10rs 
U ... rng thL' proccdurr.: JUSI dt'SCTihed. :..t t;naJ Of 31.00(1 Strength·redUCIIOil 

factors wcrl.' computc.:d (corre~rllndm~ to )0 SDOF ~ys1cms undcrgorng fiVt' 
J1fkrcm Jeveb ot inch.tsuc detormation wht•n suhjt:cted to 12..¡ earth4uake 
ground mouom). Result~ were organrzt:d and í..lllalyzt:d sta~i~ucally accor~
rnc w thc peril>d of vihration o! thL' :-.y:-.tem. thc targct ductrllty and thc ~01! 
ct;ndii!Oil whcrc the ground motJOn wa:-. rccorded . 

For grouml mouon~ recorded on rock or alluv.tum slte:-.. the strcng~h· 
rcduction lactor~ wcrt.' computed for a f1xcd ~et of pt:rrod:-. bctween 0.0) :-. 
and 3.0 ~- ~kan strencth·reducl!nn !actor~ computcd for systt:nb :-.Uil)c.:Ctt:d 
10 ground mouon.., rcCon.kd on nH.:k art: shown m Frg 3. A:-. ~hown rn ~h1~ 
f11!ure. the strength·reducl!on !actor:-. arL' ch~r:J~tcnzt:~ h~ lhe follo~tng 
features: flr~t. thc rcrJucliOn fttCIOr increase:-. Wllh lllcrca~rng target ducl!llly. 
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CORRALITOS 

10.0 

B.O 

6.0 

4.0 

2.0 

0.0 .1.._--~--~---1 
0.0 1.0 2.0 3.0 

PERIOD (sec] 

FIG. 2. Slrength-Reducllon Factors Computed tor NS Component of Corralltos 
Record 

.R~ 
B.O 

6.0 

4.0 

2.0 

ROCK 

0.0 +----~--~---1 
0.0 1.0 2.0 3.0 

PERICO (sec] 

FIG. 3. Mean Strength-Reductlon Factors tor Systems Subjected to Ground Mo
tions RecordeC on Rock 

wlth the rat~..· of mcrL':J~L' h~mg penod dcpendent. and sc.>cond. for <.1 given 
targel ductdll~. lhl' reducll<m factor~ exhibit an important ,·anauon w 1th 
changc~ 111 pn1oLI. parllcularly in thc short-period rt.:gwn In general. mean 
reducuon !actor~ 1n th1..· long-pcnod r:..tnge CHI..' approximatcl\ constant and 
equ<.tl 1{1 tht· tar!!l'l ductdn~ _ · 

Mean str~..·n~th-rcductJoll factors computed for sy~temc; suhjectcd to ground 
f!!Oimm r~..·nlfi.kd un .dluv1um <m.: !-hown 111 F1~ -t A~ illustratcd hv thJ~ 
f1gure. ~trcn!~!''}t:dullnlll f<JCillr' for structurc~ Jocatcd on <.tlluv1um· ~~~e~ 

'"·-
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A~ 
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2.0 
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PERIOD (sec] 

----

FIG. 4. Mean Strength-Reduction Factors for Systems Subjected to Ground Mo
tions Recorded on Alluvium 

A~ 
1B.O ,---------;:F:::O::::S::;:T~ER;:;-;:::C;:;ITY:;;"l 

15.0 

12.0 

9.0 

6.0 

3.0 

0.0 
0.0 

" j: 
i: 

--~=6 

------- ~ = 4 

----~=2 

/"· ... .'·~/ ¡ : ,... · ... __ ,.' 
. , ... ..._, ' ,., ... --... --,_ ... _, : .. _ 

1.0 2.0 3.0 
PERIOD (sec] 

FIG. S. Strength-Reduction Factors Computed tor NS Component of Foster Clty 

Record 

follow thl..' ~amt· gener<.tl trcnd of strength-rcduction, factor~ for structure!-1 
on rod. ~Jte!-1. 

An examplc of a R .. spcctrum correr.;pondmg toa gr~und r:notion recordt:d 
durinc thc llJSt.) Loma Pncta carthyuakc un a soh-~011 ~llc m th~..· San Fran
ri~co Bav arca 1~ ~hown ir1 Fu:.. 5. A..;. ~hown in th1s f¡gurc. strcngth-rcducuon 
factor~ .irc ven· larg~..· ;,uounJ a pcnod of 1.1-t ~. Typically. for \'cry ~tlh ~oil 
snc~ thc pcriod at wh1ch th1~ peak IS oh~crvcd in tht· R,.. spcctrurn colllCJdes 
with the prcdominant pcnod of the ~round mouon (M1randa and Hatero 
14.Jl)l; Miraml<.~ Pl41; Krawinkler and Rahnama 11/lJ::!). Thu~·. thc a~~·· .,cnt 
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of incb<.,l¡c qr~.:n~th demaJH.I.., ot structuTL''- loca te pn ~ofi·<.,OII.'.Ih:..., n:qu1re..., 
lhc: t.:<.,llffi;!IH•n o1 ¡he prcJonunant pL·noJ ol tht: rouml nwllon 

Thc prL·domLn.tnl p~:nod of the !!Tound mOIIOil 7,. ~~ ddmed h\' M1rand;1 
( 14lJ\ la-, thL· pLTiml at wlucl; thc maxunum inpu jcncn!\ of a :;r;;. dampt:d 
hn~·;¡· c:!aqic "Y'km ,..., max1mU1:n throu!!hout thc +·hol~- penod rangt:. For 
;¡ SI >Uf· ...,~..;te m. the max1murn mplll L'llCrgy ,..., ~~ el n hy 

L, = rr,,, [J (11111, 1 <111,] (7) 1 . . . . 

wht . .'Tl u, = 1o1JI acc~.:kration (grou1ni plu~ rd· ivl' accelcr;;ticn) of the 
...,~-.te m_ r\n t:x.1mpk o! the -~umpu~at¡on of the P: ~dominan! pt:nod of thc: 
~H·Unt.J nld\1011 u..,m~ th~: .. ddmlllon , .... shown in Fu!. tí(a). Thc l:!Wund motJOil 

,.., thl' .'.amL' TL'CnJd that W<J..., u~ed tn computl' thL' i 1 spcctruni ~hown m F1~ 
5 11 c.Jn ht: ~~en that the pcnod at wh1ch the ma~-·mum str¡,;ngth-reduction 
facwr 1~ produc~o:d cumcJdt!~ with the penod of m

1 
:..1mum mput energ~. 

lf the llncar L'I;J<.,{JC re~ponsc <;pcctrum of thc g 
1
und motion i~ av~ibhk_ 

the predomlnJnt p~o·nod ol ~ ground mollon recor kd on <J ~oft-soi\ sne can 
abo ht..· c ... tml<tlt..'d .J" thl' pcnod at whach the ma ffium rt:lauve vc!OL'II\ ~~ 
produc~:J ( Mn .a_nJ~ I~SIJ) The maximum relauv jve\ocit~ 1~ proportiÜnal 
to tht.' rL'Iatl\IJ I...Hll'IH.' c:nergy. Thu~. smcc ahs lutc and rclative kmctic 
encr~lt:" <Jrl- .'~-.·r~ clo~L' in the vicmny of the p dominant period of the 
excii;JIJ~m (L.an~ ;and Bertcro \SilJO). hoth proce Ure~ 10 estimate Te wil\ 
apprll\Jmah:l~ ~ lt.'ld thc same re~uiL The use of he second proccdure to 
e"umat~-.· 1, .... l"\cmphflt:d in Fig. tl{h) for the F ler City ground rnouon. 
A!- d~o·mnn,tr;.¡ll'J t'l~ th1~ f¡gure .. hoth proccdure ¡produce approxamatelv 
thc .... 1nw pl'TitlJ · 

_ Smet· th~.· :-.h.tp~o· of J R ... !->pectrum i~ strongly d pendt!nt on the value of 
1 . .-·. oht: .. lllllfl~ th~.- mean of R~-" ver!->u~ T spectra ot g.round motion with sig
mfH.:antl~ dlller..:m predomJnOJnt p~nod~ m<Jy re~u ]in a poor description of 
strcn!!th·rc.:dul'lulll l;_¡cwr~ duc to mc.:lasuc heh<Jvl r for structure~ on ~oft. 
!->oil .'.lle!- Thnl'lorl'. for ,ground motions m thi 

1
soil category. strength

r..:Lluct•on ... t:JCitlr' '-"t:n: not computed lora f1xed Set of period~. but for a 
.fi:o.ed 'el of ·r 1 ra110~ 

Me<Jn R ... vcr~u ... TI T •. spcctra <m: shown in Ftg. 7. A..._.. shown in this figure. 

E1/m t t0 3 lcm~,s2) 
20.0 ..----.,--~--~ 

FOSTER CITY 

VELOCITY (e ,s( 
120.0.,..----1!-------===-~ 

FOSTER ClTY 

16.0 

12.0 

8.0 

4.0 

0.0 
0.0 

(a) 
Tg"' 1.14 s 

90.0 

(b) 

60.0 

30.0 

1.0 2.0 
o. o 

3.0 0.0 
PEAIOD (sac( 

FIG. 6. Es11m&l1on ot Predomtnant Period of Ground 
Input Energy: and (b) Uslng Maximum Relative Veloc 
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R~ 
14.0 SOFT 

• 12.0 

10.0 

B.O 

6.0 

4.0 

2.0 

0.0 
0.0 1.0 2.0 3.0 

T /Tg 

FIG.' 7. Mean Strength-Reduction Factors tor Systems ~ubjected to Ground Mo
t•ons Recorded on Soft Soil 

!:otrenuth-reducuon factor~ for ground motion!-> recordcd on snft-soi\ site ...... 
exhihn strong vanat10n~ with change ...... m the TIT~. ratio. lt c<Jn hl' ...... een that 
stremnh-reducllon factor....., for structures huilt on soft-~oi\ depO!->Ih ar~-.· char
acterized hy hemg much larger than thL' wrget duculity for pL'nod:-. nt:ar tht...· 
prc:dommant pt:nod ol thl· ground mouon (a. e _ h)r T = 1~) Fur ...... ystt..'nl' 
"·uh pcnods shortt.'T t han tWCl thtrd!-> of the predommant penod of thl' grounJ 
motion. the strength~reducuon f<Jctor dueto int!'laslic hehavior ¡..., ~mOJI\cr 
than the target ductihty. whercas for systems with pcriod.'o Jonger than one
and-a-half time~ the prcdominant period. the strength-reduction fJctor is 
approximately equJI to the target ductihty. 

Variabilit.'· or Strength Reduction Factors 
The response of a non linear s~·stem suhJected to earthquakc ground mo

uon~ ~~more sc.?nsJtJv~: to the rharactenstJc~ of mdividual accelerauon pube!-> 
and theJT sl.!quenct: within a rccorded accdcrauon time hastory th;.m 11 1!-. thc 
rcspun!'>e of a \mear sy!'-tem. Thcrdorc. for a given target ductilny. thL' 
strength-reduction facwr can extuhn greal v;,¡natJOm, from ont' gruund mo· 
uon w another. evt!'n if hoth l!round mouon!-> an: Similar (i.l'-- the\ h:l\'c 
appro>..1matel~ the samc mten~ny. duration. and frequency conteni) For 
the design of a structure this mcans that the lateral strength capacity rcquircd 
\l) avoid dtspl~cement ductilny J¡,;mand!:. larger than a gtven hmit can have 
imponant vanation~ from one grnund mo11on to another. 

A!-. mentioned hefore. strcngth-reduction factors increase with increasmg 
duculity dcmnnds. For a gwen ~ystem wlth period of vihrauon Tanda g.iven 
target d1spbcernent ducuhty ratio. the strcngth-reduction factor will typi
cally vary wuhm a cl.'rtain T<Jilf!.l' when suhJected to a famil~ of ground 
mouon~- Thu~. it i~ import<Jnt to study not on\y thc mfluence of the di:-.
placcmcm ductility ratio on mean strength-rt:ductaon factors but abo on thc 
dispersion of these rcducuon factors. One way of eva\uatinp. the disperMon 
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of ... trcngth-rcdm:tJon factors 1s by computing thl! coefficient of variation 
tCOV). ~whu:h 1~ í.h!tined as the ratio of the standard Llevt<Hion to tht: mean. 

Codfit.:~enb 1Jf variauon of strength-reduction factnrs for sy~tems ~ub
jected to ground motlons recordt!d on rock . .md ''" <~lluvium .tre ~hown in 
Fig. ~- Thc coetfil:1cnt of vanation IS ~hown for three dasplacemt:nt ductility 
rattos. A~ dlu::.trated hy th1s figure. with the cxcepuon of syMcms wuh very 
~hon pc-noJ~ ( T < 0.2 s). coefficients of vana11on of strength-reduction 
factors exh¡blt only small vanations wuh changc:s in the period of vibratton. 
ReganJk::-,s nf the ... oil con<.hllon at the recon.hng station. the dispersion in 
::,trcngth-reducllon factors increases wuh increasmg Jisplacement ductility 
ratll). 
Snm~ \)f the factors that influence the inten~ity. frcquency ~o:ontent. and 

Juratum 1)f thc ground motion ata gtven !-.Íte ;He: the ~arthquake m:Jgmtude. 
the Ji~t:.mce to the "ource, :md the local ~ite condiuons. Thus. it is nf grc;..~t 
tmport:Jm:e tu ::.IUJy the inlluc:nce of these factors on mc;,¡n strength-reduc
uon lactors 

The mtlw.:nc~ nhoil condiuons on strcngth-n:ductions factors can be seen 
m Fig q whcr~ mean R ... spectra are plolted ior 'Y"tcms undergoing Jis
placcmcnt Juctduy Jemands of three and iive when sut'!Jected to ground 
mottons recon.k.·J on rock. on alluvium. :.md on sott-soil sttes. For soft-sml 
sues. the mc:.m N ... spectra are ploned assummg ;,¡ predominant penad of 
the ground fJlúlton of 1 5 s. As shown in thts figure. strength·reduction 
iactors ..:orrc~ponJmg to ground motions recorded on alluvium are larger 
than tho"oe corn::-.pnnding to ground motions recorded \>O rack for periods 
,m;,¡ller :h;,¡n 1 2 ~. Thus. in thts pt!rtOd rang.e nnt: c.:m Jl.:'stgn a structure on 
alluvtum \i.tth .1 ,li!,!htly ')Inaller lateral ..;trength capacity than that required 
to .l\'mJ thl.:' .. ami.:' leve! of inelasttc Jctormauon nn a "~tmtlar "tructure on a 
rack ~111!. Fnr ... y..,tems wtth pt::rioUs betwcl!n 1.3 s .1nd 2A .... th~ "trt!ngth· 
n:ducuon i:.11.'h)r~ t.::orresponding to ground motions ret.:ord!!d on rock ;,¡re 
largc:r than tho-.c t.:orre~ponding 10 grounU mo11ons recordt:J on .1lluvium. 

Althoui!h Jlikrl.!nce t:xi~ts hetween ..;trenl!.th-reductton factors for rack 
~~~e~ .1nJ lho..,c llf alluvium sitcs. thl!~e Uiffc;cncl!s are relati\'dy modl!rate 
whcn .:ompar~J 10 the differt!nces that i!xtst betWI!t:n ~trength-reductton 
ta":tors for .. on- .. oll sites and ~trength-rt:t.luctlon fa.:mr-; tor cither rock or 
alluv¡um ::.¡te::, r\~ ~hown tn thl! saml! figure. lor sy.;;tcm~ nn ~oft-sotl sites 
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FIG. 9. tnfluence of Local Site Conditlons on Strength·Reduction Factors 

wuh perious hetween 1.3 s (T = 0.85T,) and :!.3 s ( T = 1.5T,), the strcngth
reduction factor is much larger than those corrcspondmg to systems wath 
the ::.ame periods but locateJ on cíther rock or alluvium sitcs. . 

ln the short 4 penod range. strl!ngth-reducuon factors correspondtng to 
svstems on soft-soil sues Jre considcrably smallcr than thosl! t.:orrc~pon~mg 
tÓ svstems on rock sites or to those corresponding to sys.tems on :.alluvtum 
~ih:S. This observatll)n has very tmportant design tmphcattons. Mamly. that 
the use of ~trength-rt:ductíun factors Jl!rived from studies of systems sub
jccted to ground motions rt:corded on roe k anJ ;,¡Jiuvium. ~ues can \ead to 
unconscrvauvl! Jesik!ns 1f uscd tn thc dc~tg:n of ~hon-pcnoJ "'tructures lo
CJtcd on ~oft-~011 ~~L~S. For c.xample. tf dbplacemcnt Jucu\ity Jcm;,¡nJs larger 
than three want to be avotded on a suucture with a pcnod of 0.6 ~. the use 
of me;,¡n strene.th-reduction factors Jerivcd with the u~e of grounJ mouons 
recordcd on rÚck or ;,¡Jiuvium si tes would result in a lateral ~tren.gth capa.cit.Y 
1hat is approximately onl! third of the .lat~ral suength capacny tha.t tt ~s 
requircd to matntatn thc ~tructure da~.uc (t.e .. ~ ... = ~). Howl!ver. tf thts 
~trength-reduction factor is l!mployed m t.h.e destgn ot a ~tructure \acate~ 
on ~oft s01l. the mean Jisplaccmcnt ducttltty dema~~ would be approxt
matcly five. that is. ó5% highcr th~~ the target d~ctthty: 

Thc influence uf local ~ite condtuons on thl! dtsperstOn of ... trength-re
duction factors is ..,hown in Fig. lO. whae coefficil!nts of v<.~riatJOn of streng~h
rcduction factors ~1re ploncd for ~ystcms undcrgoing di:-.placement dm:ultty 
ratios of thrct: and five whcn ~UhJCCtcd to ground mutton rccurdcd on rock. 
un alluvium. ami on ... oft 4 

.. oil "'IIC~. Pcnods of vibratwn for soft-~oil 'IIICS 

corrcspond toan J~~umcd preJommant pcriod t~f 1.2 ~· lt can be ~l.!en th'lL 
for J \!.I'.Íen di~pbct:mcnt Juculíty rallo. the lh~(!erston on thl! reducuon 
I.1L.:tor 1~ :..approximatcly tht: ~ame for allthrec comhttons. T~us. cvcn thou~h 
LhHcrcnt sml condattons lcad to differcnt strength-reducllon factor~. thc1r 
variability remains pr:..acucally the.~aml!. . . 

Eanhquake magnitudc ;,md cpace~tral dt~tance ha~e hl!en shown to m
flucnce da~tic ~trcnl:!.th dl!mand,..,un SDOF ~ystems (Salva and Grecn liJKYL 
In thc present invC: ... ugation. the .intluence of ~arthquake m~gnitu~e. 110 

~trcngth"'.reducttOn factors wa~ ~tw .. hcd hy computtng. for l!ach ~otl condtttnn. 
the ml.!all U.,. ~pectra for ground mottun~ rccnrdcd on e:.arthc..¡uakt:~ wtth thro."t: 
levcb nf mak!nlluúc. Thc: tntlucncc of l.!'arthquakc magnJtudt: tul ml.!an TI!· 

ductton fach)t~ tur ~v~tl.!m~ undcrgomg Jbplaccment Uuctilitit..;~ .. \~t two anU 
J • .. ,; ,. 
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four whc:n !-.UiltL'CIL'd to ground mmilm~ rccorded un 
wuh m:tgnJtutk· r:nl_;.!Jil~ from 5.3 to H.! ~re shown i 
th<H Tl:~ardlt•..,, of tht· kvl'l of duculuv. the mOuem:l.' 
~t·ducwm I;H:tur:-. ~'' nq!lt~ihk Ttiu~. tht.· sm:tll e 
mt..·la~nc 'tren~th Lk·rn:uli.J..._ :-.ll.'m' pnmaril\· trom ll-" e 
dem~md. - · 

l'ht· mlluL"nn· ot l'jliCL'Illr;d di-"lanet: {) on -"lTt.'lll!t 

SlutJJed tH L"llilljlUim;: mt:an H.,. spcctr<.~ for grounJ~ 
threl' g~oup..., l)/ epu:t:nlral J¡q;mcc~. <.~ppro:\ 1 ma!c:lv 
lcrmt'dlalt' .• tnd ltlll~ t'f11Ct'ntr<.~l d¡...,tam·L'.., Mt·an · 
untl~'!-!''111~ d,,pJ,,,l.n1vllllhkliiiiiL'' t)f lv.t, .1nd 1<1ur w 

niO(ltllb rv,.•rdul 1111 '""k ,11 d1lkrl·n• qll(t'lllr:ll dr'l 
12 !1 •. 111 bt ,~-t'P 111.11 rnc.tn 'lrl'fl¡.!lh·rn/u,·llon t.IC 
\;lllh' 1•'1 .di lliln ~'•'lll'' t•lt'fllll'lllr.ll dt,l.tllll'' Th 
h,l\t .. nt·t:la:ll•h ~-rh .r ,,., 'llt·n~lh·JnhKittlll L 1ci\IT 

";¡, rt· .• ,lild l•\ ..._,_,,,,nl..h:: and f'.;"'·u ( ~lNIIJ. ..,..¡H 
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F1G. 12. lnfluence of Epicentral Oistance on Strength·Reductton Faclors tor Sys· 
tems S~;Jbjected to Ground Motions Recorded on Rock 

cp1cenrral diswnce on strength-rt:duction fi.lctor~ u~ing 3~ ground motions 
rccordcd durmg. thc llJri7 Whiwer·Narrow~ Ci.trthquakc. In i.tdt.huon 10 thc 
effect of epicenlr<JI dtsti.lnce. Kri.twinkler <.tnd Ni.t!-1\:.tr !'!tudtcd thl· influcnce 
of stiffnes~ degri.tdation on strength-rcductiun factor~. They concludcd that 
stiffness degradation has i.l neglig.ible effect on strcngth-reductiOn factor~. 

REGRESSION ANAL YSES 

For practica! purposes. a simplif1ed expresston i~ destred to rdate the 
strength-reduction factor du~ to hysteretic hehav10r R" 10 tht· d!spli.tcement 
ductihty ratio 1-l· Thu~. for the des1gn of a structurc. the lateral strt"ngth 
capacny reqUJred tu avo1d displi.tCCmt:nt ductility demands largcr th<m the1r 
corresponding capaciue~ can be ~asily assessed for a given site-dependt:nl 
SLERS. Similarly. if the lataal strt:ngth capacny 1~ known. a simphf1ed 
express10n relatmg R" w1th J..L permlls a rapid es11ma1ion of the di~rlacemcnt 
ductihty dt:mand corre~pondmg 10 a givc:n sHc:-dcpendent SLERS_ 

Sorne of !he factor~ that mflucnce R ... are d!!-~placement ductiht) rallo. 
period of vihration. local soil conditions, magnuude. epiccmral d1stance. 
hysteretic hchJVIOr. and dampmp.. He re only thl' first tlm.:c factor~. wh1ch 
are- the ones thattyp1cally hJvc a ~ig:nihcant innuencc on U,.. werc conc;;idcred 
whilc conductmg rq!n~ss1un anal~~c~ m order w ohtain ~unplif1cJ t•\pre~
smn~ to comput(.' strcn_glh-reduction factor~. Thert:lort::. thc i.ippro\lmatc 
forc~ rcducllon !actor /(, i~ gi\'cn hy 

k. = J(iJ.. T. SC) ... (Ki 

wherc SC r~prcsen1~ th'--· !o.oil cunduion~. Rc~ardle~~ ot thl.· ~oil conduion. 
(ri) ha~ to sausty the folilm·rng condiuom~· 

lim R ... limf(IJ.. T. SC) = 1 (Y) 
1-H 1-u 

t. m k. ilm fi~J. 1. SC) = ¡J. ...... - (JO) , ___ 
1-·' 

k. = [IIJ.. 1. sn = l. ¡J.$ 1 ( 11) 

Th~ form ot tht· lunCIJOil dc~cnbl'd 111 (~J W.J~ chu~'--·n lo lk· thl' lolhmlllg.: 
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v.:hen: q, = functlon of ~- T. and thc- !-.Oil cond1t1on~ at thc ~IIc. Scvt:ral 
Jpnm ol tuncuon~ for <tJ wcrc con~idercd. <.~nd n:¡;rc~!->JOn :.malv..,e!-. werc 
u •ndl:Cit d for ci.Jch !-.oil condition separatdy in ordt:r to fn thr: fUnction q, 
1<· th·.· u . .ta nht.um:d from nonhncar 11mC-h1~10ry analy~e!-. For rod; 0::1nd 
alluviUm ~ltt:" thl' function!-. <t) that fn best mean strength-reduction f<.~cLOr~ 
arl' g1vcn h~ 

q, 1 ~ 
IUT - ~7 

1 [-~(In T- ~)'] - cxr (for rock sites) 
2T 

..... ( 13) 

q, ~ 1 + 
12T- ~T 

2 [-2(1nr-3)'] -- exr (for alluvium sites) ( 14) 
ST 

A compari~on hct .... l'en mean strength-reduction factors computed for sy!-.
tem~ !-~UhJt:CteJ \11 ground motion~ recorded on rock !:~Íle~ and recorded on 
alluviUm ~~~e~ \A.'tlh ltll)\t' computed u~ing ( 12)-( 14) i~ shown in Fig 13. lt 
can be !'Icen that tht· U!'IC of thcsc ~imple equauons leads 10 vcry good 
approxmlaltllll' ol mean rcducuon factors due 10 inelastic behav10r. 

As !-~hown m F1~ '7 rnl!an strength-reducuon factors for soft-soil condi
llon~ tHt' ch:Jractc:nL~d hy trnportant vanations 1.\'Íth change~ in the T!Tl. -
r:.~uo The a~ ... c~'lmt'nl of th1~ rauo depends on a good e~umation of thc 
fundam":nt.JI P'-·noJ of vibration of the !:ltructure and of the predominan! 
penad u! thc pounJ mouun. both of which are !:luhjected toan important 
degree of uncen;,.nnt~ Furthcrmore. the inuml T!Tr: rallo could also chanee 
dunn~ th'-· c;_¡nhqu<Ü .. L' a:-. a n:sul! of nonstauonanues on either the responSe 
of thc ~ofl-,ml '-kro~tt or on the re~rnn ... e of the structure. Thus. if the 
computed mt·o•n ~ucn~th-reduction factor~ (Fig. 7) are directlv used in de
sign. even ;_¡ ~mall l'Tror m the estimation of the TIT~. ratio Could lead to 
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AG. 13. C9.!)!PSrison ot Mean Strength·Reductlon Factors of Rock and Alluvium 
Sltes wHh • 1¡,;·,,computed Uslng Eqs. (12)-(14) 
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and (15) 

s•gnifJcant error~ in the estimation of R,.. p;_¡rlKularl~ for systcrn~ v..nh fun
damental pcnod ... of vihrauon clo~c to the prcdonunant perioJ ni thc grnund 
mouon (i.e .. 717, ~ 11. 

Due to thc important v:.matiom in R,. wuh chtmge~ in tht: T:T •. rallo. 
combmed with uncert;_¡intte~ in thc t:sllm<tllon ol thc '/~T. rattu. JI wa" 
decided to modify the Cllrnput~d streng.th-rcducttoll factur ~rt.:'ctr;_¡ of grounJ 
mollom recordt:d on ~olt-:..oil suc~ b\' con~tdcrm~ a ::::: ltl'.r error 111 tht· 
esumatton of th~.· T1T, r;_¡tio For a gJ.\l'n J•,ri:JL'l..'lll\.'nt ductiltt~ r,1tll 1 anJ 
given T!T, rallo. the mnJiúed strength-rcJucuun !actor wa~ l"d~lputcd ;_¡!'> 
thc mimmum stn:ngth-rt:Juclion factor m tht: spc...:tral r<lngt• hmncJ h~ 
0.9TIT~. anJ 1.1 Ti TI!. Rcgre~~•on an.Jiy!->c:o. wcr\.' conductcd to _obwm a func
tion <fl that. combincd wllh ( 1~). bcst fll~ thc mean ol modtftcd ~trength
reduction factor spectra Th1::. funcuon <1 1 i:-. g1vcn b~ 

T. 3T, [ '( T 1)'] cfJ = 1 + _¿_ - - exp - _, In - - -
3T 4T T, 4, 

( fur sott ~oil !'lile:.. J ( 151 

Strcngth-reduction factor~ computcd using ( 1 ~ l and ( 15) anJ tht· mc~tn of 
modified strem!th-rcJucuon tactor~ of ~ystcm:-. ~ub,~.:ctcJ ll' grtJund nwuom 
rccordcJ on !-.l~lll·~oil sllt'~ ~m.: cump~trt:d in Ft~ 1-L A~ illu:..tr:n~.·d in thb 
ftgurc. the comhmcJ u~~.· of ( 1::!) ~mJ ( 1:' 1 pro\ tdt•:-.. in genl'ral. ~lHh.l e~ u
mate::. of strcngth-rcducuon lactur!-. for structun:~ luca~~:J on ~ult·:-.lHI ~~~e~. 

CONCLUSIONS 

The primary purpose of th1:.. investigatio_n wa~ to asses~ tht' reduc11on tn 
lateral stn:ngth dc:manJ~ producc:J hy alhlwrng rHmlrncar hystc:rctiL" ht·h:_I\'IOT 
to ¡;_¡~e place in structun:~ 111 the c:vcnt of s~vt'rt' carthquakc grounJ mnlll.lll~. 
For thr!-. purposc. a sl:.lti~tJcal stuJ.y of strc:ngth-rcduction _factor:-. wa:- nm
duClcJ. Thc !:~l:.iliStical study cornpn~t:d strength·rl!du~:uon faclllr~ computcJ 
for SDOF ~vsh:m~ undcr-c.otn!! (]lffcrcnt k\'Cb of inclasuc ddurmation whc:n 
subJected tÓ a rdauvel):- larP,L' numher of earthquakt: ground nl' ' rl'· 
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corded un dn1crcn1 local ~oil conduion~ ThL' foil v.·ing conclu~10n~ can he 
drawn from lhc Tl''ult-. ot 1hi~ study 1 

Tih· Slrl'llt.:lh rc.:ducuon facwr. wh~eh control.., ~placement duclihly de
rn;tnd .... ¡.., pnmo~rll~ ~flectt!d hy thc pcnod ol vih)tion of thl' ~y~tcm. thc 
m.t\111\Um lolt:rJblt: mdasuc J¡~placcmcnt deman .\ ;.md !he ~oil conditiom 
a: !tll' !o.lll: \ 

htr ;.¡ g¡vcn J¡.-.pJaccment duclilitv ratio. regt.~rdl 'i" of thc .-.011 conditions . 
..,tr¡:npth·Tcducuon factor!- exhihll i~1porwm van<J¡r ~m ... wlth change.., in pe
nod. panicular!~ m rhc ~hort-pcnod rangc wher .. ~ 

1
thc U\e of a pcriod-m

d¡.:pemh:nt slrcngth-rcductum fttctor 1!-. clcarly Jni.Jel quí..ltt. 
PenoJ, :u which stn.:ngrh-rcduction facwr~ hc..:n 

1 
e approxima1cly equal 

w th~.· di~pltu.:emcnl duclihty fi..llio dcpend not or.IJ fm !he! ~oil condition at 
th1. ~lit' hut al..,o on tlll.' levcl of inelastac deform;_¡tl n 

For svt;tem~ on ~olt-~oil ~ne~. tht· a!-.!-.e~sment the strenf!th-rcduction 
f<Jctor r~quirc~~ the e~timation of the predomma pcriod oi· the ground 
mouon. 

Strength-reducuon fac10r~ of systems on alluviu ~ite!-. are moderatch· 
diffcrt:nr to tho~L' ol !-.V~tcm~ on rock sne~. wherea Stn:ngth-rcducuon fat:· 
tors of ~y~tem~ on ~oll:~uil ~itcs oue :,ignificantly diff fent to tho~c of systcms 
on rod site:-. ;.mJ to thosc of sys1ems on alluviUm. \ 

Strení!th-reducuon factors of svstem~ on soft-~ 1 snes with penod~ of 
vihratioñ near tHe predominan! pCnod of the grou (1 motion are typ1c<..llly 
much largcr than the di!-.placement ductiluy nuio. 1 

For systcm~ un ~ofl-~oil si tes with period~ small than two third~ of thc 
predominan! penod. the strcngth-rcduction factor it· s1gntficantly smaller 
lhan that corre~pondm~ to system~ wllh the same riod on either rocl-,. or 
alluvium ~~~e~ Thu~. the u~e of stren!!th-reducllo \ factors den ved from 
stud1c!-. of sysh:m~ ... uh,ectc:d to ground motions re: . rded on roe k and al
lu\'lum s11e~ can lcad ltl uncon~ervauve dt:sign~ if u:, in the design of short-
period structurc:~ located on soft-soil snes \ 

The proposed e-.;pre~~ions to compute sne-depen c!nl strength-reduction 
factor~ are rclatively ..,,mple and provide a good esti l10n ofmean strength· 
reduction f;Jctor' dcnvf!LI from the statisticí.JI study fesented herein. 
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APPENDIX 11. NOTATION 

The follmnrr~ lymhoJ., are used in llri!-. paper: 

e, 
e 
D 
E, 
F 

F, 
k 

m 
R. 
R. 
T 

7, 
u = 

ü,. 
u, 
1' 
~ 

q. = 

w, 

se1smic coeff1cient: 
damping codf1c1ent: 
epiccntral d1stancc: 
maximum input energy: 
restoring forcc: 
v1eld rc~i~tancc:: 
iniu~l suffne:,s: 
nli..l~~. 

strencth-reduction facHlT. 
appn .. ;.\lm~lll' ~trc:ngth-rcduction f:..ctor: 
p~:nod o! \·ibration: . 
prcdommant penoJ of ~round mollon: 
relatiVt' dl~placcment: 
grouml acceleration: 
v1eld displacement: 
displacemenl ductiht~ ratio; 
dampmg ratio: . 
funcuon necessary to compute approx1mate strength-rc:JuctiOn f<.K· 
tors: and 
undampeLI cla~tic angular frct¡ucncy. 
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EVALUATJON OF SJTE·DEPENDENT INELASTIC 
SEJSMJC DESIGN SPECTRA 

By Eduardo Miranda' 

AaSTRACT: The effec1 o! sne condllmns on 1he response of sangle-degree-of-free
dom ancla5UC syslems LS IR'o'CSJ¡g..¡lcd. The s1udy IS ba!>ell on 124 earthqu.:ake ground 
mouons record~:d un rack, .JiiuviUm .• md soft sml s11es. Spec1al emphas1s 1S g¡ven 
to 1h.e dfecls of the kvcl of melasiJC defonnauon on 'lrength .md displaccmcnl 
demands. For each so1l group, Lnelasuc strenglh demand spectra correspondmg 10 
mean and mcan-plus-<Jne ~landard Je\'Lauon ordmales are presemed. The use of 
elasuc analys1s to esumate melasuc displacemenls is evalua1ed 1hrough mean vatues 
of the rat¡o of ma..umum melasuc to muJmum da.suc l.hsplacemems. Spc:cua ..~re 

prescmed for t.hffercm k\ eh of mei.J~ILC Jewrmat10n .:&nd for J¡!ferenl sml con
JuiOns. Re!>ults 1mlLc.ue that mcla~tiC dcmands are 'trong.ly dcpendent •m ~11e 

wnd111uns. penod ,¡¡ ~1hrauon ... md lo!'d •JI mda~m: JclormatJon ResuiLS .tre 
cumpared v.Hh Jc!>1gn torces !>pe\:U'icd hy currcnt ,c1:.m1c collcs. h ~~ ~ho"'n that 
lle~1gn force ~nd di!>pl.accment demand~ that are ba!>t!d on mclasw.: re!>pon~ !>pectra 
togcthcr wnh csum:ue!> olthe O\ll.!rstrength 01 a structurc can lcad 10 a more rauonJI 
.md tran~parenl approach than that of currcnt u_s. des1gn codes. 

INTR0DUCT10N 

Since the concept of the response spectrum was introduced into eanh
quake ongineering by Benioff (1934) and Bool (1941), lhis 1echmque has 
been widely used to estlmate force and deformation demands of structures 
imposed by earthquake ground motions. Toda y. response spectra form the 
basts of seismac t.lesign forces in most setsmic codes (Earthquake resistan/ 
1988). 

Linear elastic response spectra (LERS) provtde a reliable tool to estima te 
the level of forces and defonnations developed in structures responding 
elastically during oarthquakes (Der Kiureghian 1980). There have been 
many statistical studies that. by considering a certain number of recorded 
or artificaally generated ground mouons, have investigated the character
isucs of LERS mcluding the intluence of earthquake magmtude, epicentral 
distance. frequency content, damping ratio. and local site conditions. 

As a result of currently used se1smic design ph1losophy for building struc
tures that accept structural damage m the event uf severe earthquake ground 
mouons. de~agn lateral forces are lower, and in sorne cases much \ower, 
than those requued to maimam the structure in the elasllc range. Thus, 
buoldmgs designed according 10 this philosophy are likely 10 experience 
~1gmficant inela~tic c::xcurs1ons whosc:: corre~pomling forces and deformations 
cannot be pret.l1cted with the use of linc:.1r dJsllc models. The number of 
statl~tical ~tut.lics of rc~ponse ~pectra 1 h;,n Lav~ ..:nnsHJI!reU inelastic '-llructural 
behav1ur is much smaller than tho~e 110 LERS ami. 10 general, have vnly 

1 R.::.!.. En gr., Oep1. of Civ. Engrg., Swtss Fed. lnsl. of Tech .. CH-1015. Lm~anne. 
Swuzerland; formerly, Res. Engr.. Depl. of Civ. Engrg .. Umv. of Cahfornta al 
Berk.eley. 

N01e. Dtscu~'iton npen unul October l. 1993. To ex1end 1he closing Jale one 
munlh. J wruten requ.::~t mu~l be faled w1th the ASCE Manager of Journals. The 
manu ... cnpt for thl'o paper was '>Ubmuted for review .md poss1ble publ!cauon on May 
ií, tt/4~ Thi!> paper 1\ panul the )ournal of Strucrural EnginurinK, Vol lltJ. ,'1,>. 
5. :0..1J'-, iWJ ~ASCE. ISSN 07JJ-IJJ,...¡5,.1}Jr0005-IJI91$1.UO + $.15 per page. Paper 
No. JY51 
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cor J J ... m.all numha of ~;.,rthquak ground motion~ and havc not 
tah .ll .1Ccount tht! cffect llf :-,oill.:omli on~. 

RccctH ..,¡ulhc~ lln thc rc:-,pon:-,c nf m~tr 
1 
cnrcd "'Iructurc~ dufiiH! rccent 

' " carthyu:1¡._c:-, .. 1~ wcl\ .L~ un c.'<penment;.,J re arch tln 1h..: n::-,pon~c ni :-,calcc..l-
Jown nwdl.:'b llf hudding~. havc conciUt .. kd 

1

~H thcrc ~~a th..:t:J fnr tmprovcJ 
'lnlthHhcJ u1cl:t:-,tic dc~tgn rc~pnn:-,c ..,pcctra SIDKS) 1 l3crtt:fl) lYXIl. l3att:ro 
t:l .11. Jl)tlll fht: llhJ~o.:Cti\'CS \)f thi:-, p~pcr .1 ~ !Üst lo prL'~t?nt a :-,ummary ol 
prcv1nu~ '>t:llt:-,ttc;._tl :-,tw.J1es on LERS .Jnt..l on rlcb~tJc rc:-.pothC :-,p!.!l:trJ (IH.S). 
anJ 'IC'CllflJ 10 prc:-.~nt thc rc~ults uf :lll 1 

1

\'CStJ~atiun \\hose .11m was at 
Lmprm·uH! thr.: t:~ltmatton of 'JCtsmic Jem 

1 
Js \)n me .la~ tic ~vstcms. This 

mvc:-.tH!JI;on con~tstt:J oi a comprehensJve 'Jl ii~tlcal :-.tudv llt ine(asuc ~trcn!!th 
- 1 • ~ 

.tnJ Jct1nmauun Jcmands nn .;mglc-Jcgr ,·llf-frcedom ISDOF) "Y"h.·ms 
wllcn ... ub¡t'(!l.'d 10 ffillTC rhan 1.:!0 l!round m lHlllS rccorJcd m vanous c:trth
yuakc:-. ;-.pct'Jal cmph:1~1~ i~ g1vcn lo thc df is 1>f so¡\ l:onJition~ on tnda~tlc 
Jcm.Lnd.., ,)! --nucturc~. 

REVIEW OF PREVIOUS 5TUDIES 

Sc:vcrJI ... tuJJe~ have been conducted O\'t! thc yearo; with thc purpo~l! ni 
improvmg tht: knowledge of dc~tgn re~pons :ipectra. In llenera\. the~c- ~lud
ie~ havc: hecn lmproveJ in time a~ a re~ult 0 a raptd incr'éJse in the nurnbcr 
nf rccordt.'d ~Jrthquake ground motions. Cre. a bric:f summarv uf mo~t 
relcvant \tatL::.ILCal ... tuJics 'on response spec 'a is presented. · 

Studie> uf LERS 1 ~ 
The :1r't .lttempt te> ,tudv thc c·h"r"cten' es ••f .m cn<emhk <>f LERS ,,¡ 

rc:u1rllr.:d ..:fl'ttnd mnlltlll'l ".\;t:-, m.uJc h~ Hl)tJ 
1
cr ¡l'l."'-,1). \\hl) ..:nmputcJ th..: 

.J\l:~.!LI..'! J ~C''l ,1! r.:o..:.nt ~TilllllÚ li11Hitlrl'l fl..'ú 
1

~kJ ~ilJrLnl! ILllH C:.Jrt!h¡Ua¡._C:O., 
'Jc.:'-'nl.tr' tnd ILHit-l'..Jh:.,l prllpll,c.:J .. 1 Jc::-,1~ ~e'ptHbr.: ... -pc:ctrum 1n he u ... cJ 
m ,Jc,l~ll . •1 nud~:.tr rt)WCf ta\.·IIIILC::.. Tht• m hlllÍ L'Oil'll~tcJ llf ... ·nmlfUL'lllli! 
.1 tr.t!'t·:,•td ti ,rCL·trum h:.hcJ 1111 .J.Cn.·kr:lllU 1. \'ChlcLt\·- .. 1nJ J¡~placcm..:m-: 
Ltilltr.dk,l r,·~llln~ .k:111cd .1~ thc rroJuct •J 11hr.: ...:orfc..,r(lnt.flng maxunum 
gruund·•!ll•liolll r~r:LmCII..'fS .tnJ .tmplthc:.IIlll I:JCIOT'i Thc ,hapc .tnd kvcl 
\JI 1111l"n,¡;\ 11 thl' í1T0r'lli'Jt:Ú 'Pl.'L'trum \\',¡:-, r m.lfll\' b~I:"Ji..'LÍ <lll the LERS or' 
grnunJ :ll\1\l•ln::. rccmL.Ied Jurtn!! the ¡y...¡.l) E ~-:nti-o eanhquaJ..c 

Hc:cJu ... r.: •ll 1ncrca~ed Jnterestin ~e1~mic d Í!!n cmerm ior nucleJr power 
facilltLc ...... c .. eral ... tatl~tical 'JtuJie~ nn LERS ~t.-re c;,¡rncd 1lUl Blume et al. 
1 11}7~) ... tuJied LERS •>f .33 honzontal !.!rou · motwns. The verucal ...:om-
poncnt 1ll mlJII(ln was tirst con..,idcred h~· \1o Taz ct al. 1 11}72). who '\tUJtcd 
the re:-,pon'J..: ''' ilne;,¡r da~ tiC SDOF wstcms-; b¡ectcd to ¡...¡. \Crw.:JI motiuns 
Jnd 2S hllrll.ont:JI muuun~. Bv comhtñmg thc: 

1 
·o prcVHLU~ :-.tuJ¡c.., ~C\\ mar k 

ct .ti r 1(¡-.,¡¡ propt)Sc:d !llc :·c..,pon~e ..,pcctru I•Jf the U S . .-\tomJC Ener[!y 
Commi'l'lllll 1..\EC) .-\n .rr.provcd vcr'ilün 1 the :\EC ~pectrum wa~ pr~>
plhcll h~ H .. tll t:t ...al. 11 11/ll 1. v.ho cons¡JcrcJ L RS ni vcrttcal ;,¡nJ hunlont:..~l 
g:rounJ mutHJil~ record..:J Jt 55 :-,I;Jllons Jur ~ Jiffc:-ent eanhq_u,JI. .. es. Al
thoul!h ,1Hnc J¡fferenct..:~ were nouccd hctw ¡-n LERS nf !lrounJ mouons 
recnrJcJ 1111 rock anJ tho..,t: of mot10n~ reco dcJ.nn alluvL'üm. 11 was con
..,,l.krcJ th.11 nll vahJ ... tatl~llc;,¡l ¡nfcrcnl.:cs e 

1
IJ he Jrawn from the J:Ha. 

. md .111 LE H. S wr.:rc ;,¡\·r.:ragcJ in1u one ~pecrru J rc~arJh:~~ ut 'lite ..:om.iit1on~. 
The f1r...,t ..,¡;,¡u:-,ucal ... ruJy to c-xpliL'IIIy con~• ~r the dfc..:t o! sod conJitums 

1n LEK~ \.lo.¡:-, CLmducTcJ b~ Haya~h• ct Ji. ~IY7l ). In thc1r 'Jtudy, they 
:nc:r.1g\.·d !he LERS l)f hl accelcrogram~ re 'rdcd in 3H Japanc~c carth
l...jU..JII.I.:" \l...an~ mlluon::. u~ed 1n thc :-.tuJy ha m~x•mum grounJ ;u.u:h:r~-
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uons of lcss than 0.05 g. They condudcd that linear ~pcctral sh are si te 
JepenJent. 

After the IY71 San FernanJo carthyuakl!. s~ed ct .11. (llJ75¡ pres~nted 
the re~ults of a comprehemive study on the mtlul.!nce ot loe:..~! su e conditions 
on LERS. Th~ mvesugauon was ha::.ed nn 104 horizontal ground motions 
rccorded nn Jiffercnt .;oi\ conJillons da~sificJ into four groups. Appro'<i
matdy -W9o of thc ground motions m the ~tudy wcre recordcd during the 
San FcrnanJo earthyuake. Thcy concluJcd that there are dcar differences 
in linear ~pcctral ~h;.,pe~ for Jifferent 'Joi\ ;.mJ. gcologu.:JI conditions. and 
recommenJcd the consiJeratiun uf these dfccts m selecting carthquake
rest~lant de~ign critcna. Stmiiar results and conc\u~10n~ were prescntcd by 
Mohraz ( 1970). who :-.tudied hunzomal e.round mo11ons a~ wcl\ as the Vt!rtlc:J.I 
componen! ni ~4 t!arthyuake recunJs \~·hu:-,e m:.l)ority (ó0~}) w;¡s ;.¡gam re
cordcJ Junng rhc San Fernando carth'1uakc. 

In JdJitLon tu thc ..,¡uJv ut thc- ctfecb uf \,Jea! '>OLI conditions. Kata\ama 
ct al ( llJiS) ::.tuJ¡eJ the ·clfccts l)f magnuudc and cpu.:cntr:J.I Jbt:.mcé~ on 
LERS by consJdcnng 277 hunzontal ground mouons recorded in ó7 Japanesc 
c;,¡rthyuJkcs. The re~ults oi thts ~tudy tormcd the hasi~ ni thc 1977 Jap;,¡nt:se 
carthqu;,¡ke design critcria. The same dfects on LERS were rel·cntly ~tudicd 
by Trifunac and Lee ( llJH9) for ground mouons recorded m the we~tern 
Umted States. 

A comprehenstve study on probabilistic site-dcpendent LERS was cJrrted 
out by Kirem1Jj¡an and Shah ( 1980). who. by conSidermg the probab1lity 
uf occurrence nf peak ground accelt!rauons and Jynamic Jmplificauon fac
tors. prc~ented LERS for three types of soil conditlons for Jifferent con
fidcncc levcb (probabllity of nonexcccdence). The ~tudy wa~ bJ~cd un ~09 
l;!round mutions recorded in the wcstern UnileJ Stmcs. Thev noted that one 
~.IJ~advantJg.c of the1r J;,¡ta (a J¡~advJntag.c that ~!so :.1ppltes. ro ~ome ::.tudics 
mc:nt¡uncd prev10usly) is th;,¡t 5W.,o of the records a.re from the 1971 San 
Fern;,¡nJo c:Hthyu;,¡J..c. Th1s introduces a bias to geologic conduions en
cuumcrcd 111 thc San Fernando-Los Angdes area. as wcl\ as 10 spectral 
ch;,¡r~ctcri~tLcs 1mpo~ed by thc durauun and sourcc mechamsm of this cvcnt. 

Studies on IRS 
Rcspon::.e ~p~ctra of inela~uc systems were first studied by Veletsos ( 1969) 

who presented IRS to pu\se-typc excllallons and two recorded ground mo
uons. Murakami and Penzit!n ( 1975) computeJ probabtlisuc nonlinear re
::.ponsc spcctra for SDOF sy~tems wuh four types of hysteret1c bchavior. 
Thts study w;,¡s based on com.tant ~trength non linear ~pectra of lOO artific1ally 
generateJ eanhquakes dasstficd 11110 five groups. dcpcnding on mtensity 
;,¡nd dur;,¡uun. 
u~mg 20 ;Jrtificial ground motions who:-.e LE RS W:JS compatible wnh the 

Newmark- Hall dJstic dc:-.•gn ~p~ctrum. Lai and Biggs ( 1978) proposed rules 
to con~truct SIDRS. The etfccrs of Jampmg ;,¡nJ hysteretic behav10r ''" IRS 
wer~ 'JtuLiied by Riddell and \lcwm;,¡rk ( IY79), who computt:J con~tanl 
ducttluy IRS of lO rccorded carthquake ground'motlons. In thcir 'JtuJy. •m 
1mprovcd .... et uf reduction factors to accoum for inelastic beh;,¡vwr was 
propuse d . 

The 1ntlucnce of soil comlmons on reJuction factors wa~ fir~t stuLiicd by 
Elghadamsi ;,¡nd Mohraz ( 1 9HJ), who computcd con!)tant y¡cJJ J¡~pla..:em..:nt 
IRS of SDOF ..,ystems wnh an ela~llc-periectly pla~uc hy~Tcrctic bch;,¡viur. 
The1r ~tudy 1s ba~cd un the \ame ~el uf n:cords prcv10u~ly used by ~tohraz 
( llJ76), which do~s not induJe very ~oft soil ~ite~. and contains a Ji~pro· 

t321 



port1una1c numbcr of records from lhe San Fernando earthquake. This srudy 
propo-.c:d 1he ..:onstrucuon of consranr ducrihty IRS by interpolaung from 
cuml:lnl y1dd Ja:,placeml.!nl 1 RS. 

~ore rc¡;cntly. Riddell. c:t al. ( 1989) presented average lRS of four sers 
ol canhyuakc records. Most of !he ground mouons mcluded in 1his study 
wcrc reL'ordc:J 10 Sourh Ame rica. Empha:,is is gaven 10 reducuon factors to 
con~lru¡:¡ SIDRS from LERS: however. no mformation as given on the 
Ja~rer-.u>n llt !he recommenJed reJucllon factors. KrawankiÚ and Nassar 
( llJ40) ~ludied .Jvcrage IRS of bilincar and stiffness degrading SDOF :,ystems 
~uh1c:cted ro J3 honzontal ground morions recorded during the 1987 Whittier 
~arruw.., carth4uake. They concluded that reductton factors are independent 
1)f l:'p~eentral Jistance and are only slightly modified by the type of hysteret1c 
moJel. '-iont: of the two latter ~ludies explicitly considered the influence óf 
IL>cal -.oll conJllions on lRS. 

EARTHOUAKE RECORDS CaNSIDERED 

ln the lást six years. an extensive number of earthquake ground motions 
ha\'C heen recorded 10 different parts of the world. These ground motions 
have more 1han doubled the number oC records previously collected. For 
example. the 1987 Whiuier-Narrows earthquake alone produced more rec
ords rhJn 1he total number of records obtained in the westem United States 
between 1933 "nd 1984 (Trifunac 1988). For this study, 124 records were 
!IC!ected.' wJth emphasis on those recorded in California and on those re
corded dunng the last six years. Contrary to many previous studies, in this 
investli?:atlon. an effort was made to select ··rree-field" records. 

To -.tudy the dfects of sne ~ondiuons it 1s necessary 10 classify the re
r.::ording -.tJth.ms 1nto groups with s1malar geological condiuons. Ahhough 
Jet~uled ..,u e Jescnpuon such as the variauon of shear wave velociues with 
change~ 1n depth. exist for sorne recording stations, this informauon is not 
ava1labk for many other stations. For many stations even the approximate 
dcpth ot sml deposits is unavailable. For thts reason it was decided to base 
lhe :,ue classificauon on a simple crilerion (based on infonnation available 
for :.111 ::.1a11ons) andas close as possible to the one adopred by current codes 
of prat.:t1ce. Thus. the recording stations were divided into three categories; 
1ho~e loc:.1ted on rock. those located on alluv1um deposits. and those located 
on vcry ..,olt ~mis. Records included in the laltercategory could be considered 
repre~entative of the soil type 5 4 according to the soil classification of the 
Umtorm Bu1/ding Code (1988). Complete lislings of the ground motions 
>elected m 1h1s study are presented m Tables 1-3. 

METHOD OF ANAL YSIS 

The resp0nse of a damped SDOF osc1llator when subjected to eanhquake 
ground mouons is given by 

mu(r) + cu(r) + R(t) = -mü,(t) .......................... ( 1) 

where m. c. and R(t) = the ma~s. damping coefficient, and restoring force 
of !he >ystem, respectively; u(t) = the relauve displacement; u

1
(r) = the 

grounJ d¡:,placement; and the overdot represents its derivative wlth respect 
IO'tlml!. 

In Appendix 1 il is shown that ( 1) can be normalized as follows: 
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TABLE 1 Se1ec1ed Ground Mo11ono Recordod a1 Rock Slloo 

StatJOn name Goology Eartnquake dale MagnLtude 
(1) (2) (3) (4) 

San Franasco- $.1liccous S.an Franasco. 5.3(Md 
Golden G.ue YndsiOne March 22. 
Park 1957 

Parlr.lield-Cho- rodt Parkfield. Junc 5.6(Md 
lame Shandon 27.1~ 
No.:! 

Cas1au::-Oid sands10ne San Fernando. 6.5(Md 
R.Jdge Road February 9. 

1971 
Uolleo )ands10ne C.:mral Ch1le. 7.8(Md 

and \OI- March J. !985 
can1c rock 

Valpar;uso volcanu: roclr. Ccnual Ctuk. 7.!1(M¡) 
M.mh J. !9H5 

La Un1on met:J\I)lcanu: Mu:hoacan. ll.l!.Wd 

""' Sept. i'J, 1985 
La Y1lli1a gabbro rock M•choacan. 8 l(M~) 

Sept. \9, 1985 
Zihua¡anCJI) tunalite rodr. ~11choo~cán. 81(M 1) 

Sept. 19, 1985 
Nauonal Gco- balsamo for· San Salvador. 5 4(Ms) 

graphic lnsn- mauon Octobcr JO. 
tute 191!6 

lnst•tutc of Ur- fluv1alc pum- San So~lvador, 5.4(M 1) 

ban Cons1ruc- · 1cc rock Üc1obcr 10. 
uon 1986 

Gemechmcal flUV13IC pum· San Salvador, 5.4(Mr) 
Research Cen· 1cc rock October 10, 

"' 191!6 
Mt. Wiison- quartz diome Whutlcr-Nar- 6.1fMd 

Caltech Se1s- row'i. October 
m1c Stauon l. 1987 

Corrahtos- E u- landshde de· Loma Pncta, 7.l(Md 
reka Canyon 1)0)115 October 17. 
Road 1989 

Santa Cruz- hmes10ne loma Pncta, 7.l(Ms) 
Un.vcrsny of Octobcr 17. 
C.tMomLa at 1989 
Sama Cruz 

San Franasco- Franc1scan Loma Pncta, 7 I{M¡) 
Chff HotBC sandstone October 17. 

1989 
San Franc1sco- Franc1scan Loma Pne1a. 7 I(Ms) 

Paafic sandstonc October 17, 
Helli!.hts 1989 

San F;ancisco- ~~nt1ne l1>ma Pncta. 7 IC\fd 
Pre~¡J¡o (\:tober 17. 

"IKI) 

San Francrsco- Franciscan Lorn,¡ /'neta, 7 ](.\/,) 
Rmcon Hill ~ands10ne UttClr>cr ii', 

l<J!N 
Yerba Buena ls- Franc1scan loma r'neta. 7 l(M¡) 

land sands10ne Ocwber 17, 
l!Jiol9 

¡j.(r) + 2w~¡j.(r) + 
• R(r) 

w· -- = 
R,. 

ur2 li,(t) 

-~ m"xlri,l 

Ep1central 
a•stance Compo-

(km) nem 
(5) (6) 

11 N lOE. 
SBOE 

7 NbSE.-

29 N21E. 
S69W 

Jj N lOE. 
SMOE 

,, ~i'OE. 

S2UE 

"' ~~~lE. 

~~lE 

JJ NOOE. 
:-.IQOE 

1J5 N90W. 
SOOE 

57 270, 180 

5.3 90, ISO 

JJ 180. '}() 

19 90. JtlO 

7 90. JóO 

16 90. 360 

99 90. o 

97 360, .270 

98 90." 

.,, 'XI. 3hd 

., 1,111). JtJO 

PGA 
19) 
¡7) 

008,0.11 

0.48.-

0.32. 0.27 

067.0-U 

o 11:1. u 16 

o 17, 0.15 

o 13.0.12 

0.10. 0.16 

o 53. o )9 

0.38. 0.67 

' 

O ·U. O ó8 

o 19, 0.13 

047.0.62 

0.41. 0.43 

0.11. o 07 

o 05. 0.06 

o 20. 0.10 

1 0 IN.IJ IJH 

Ut.ltJ. 0.03 

1 2) 

wht:re 1-L the displacement ductihty ratio. Jdin...:J JS thc.: m.1X1mu:n .1h-
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TABLE 2. Selected Ground Motlone Re rded at Alluvlum Shea 

SlatJon name 
11l 

Goology 
121 

EarthQuake date Magn~tude 

(31 (4) 

El Centw-lrn- aUuv¡um 
~auon Dt$tnct 

lmpenal \alle}. 6 J(Md 
M.n lb. 1~ 

laft-lmcoln aluvtum K cm Count}, 7 7(M~l 
Scnool 1 unncl Jul~ :!1. 1952 

Ft~uerod -.W~ .alluvtum 
fi~C:/0<1 S.t 

San FC'rnandu. 6.51Mtl 

Holl~;~oood- t.lllU\tum 
f-ree F•cld 

A\lc of ¡he ~•11 and !.and 
Slan-1901 laycr.. 
A\ e of the 
Star~ 

ScndJt Cm- .~.uu,·tum 

Kokutet!u 
Bldg 

Mcloland-ln- alluvtum 
ter~tatc R 
Ü\IC'lpd$~ 

Bond~ Cornc1- alluv1um 
Hlgh"o~.iiH 91' 
and 11~ 

Jame~ Roo~d- El allu\tum 
Ccmro Arrd' 

•' Jmpcrlo:~l \' Col- diJU\'Ium 
JeFe-El Cr:n· 
uu Arrd) 117 

El Alnu:ndral cumpacted 
flll 

Vmo~ dd Mar alluv1al sand 

Zacatulc~ allu\Jum 

AlhJ.mbra- .dlu\tum 
Frccmum 
Schoul 

Febni.Jry 9, 

San fC"rnandu. 
Fcbruarv 9. 
llf?l . 

~an Fernando. 
Februar\' 9. 
1971 . 

Mi~ag:¡-1\en-Oki, 

JunC' 12. 197b 

lmpenal Valey. 
October 15, 
1979 

lmpcnal Valle}. 
October 15. 
1979 

lmpenal Valle~, 
October 15, 
197CJ 

lmpenal Valle). 
ÜC!ober 15. 
197CJ 

Central Chile, 
March 3. IIJ85 

Central Ch1le, 
March 3. 1985 

~ilchoacán. 
Sc:pt 19. JQ85 

Whnuer-Nar-
row~ Oclobe-r 
l. 1987 

6.6(Md 

6.6(M¡) 

7 8(M5l 

8.1(M5) 

AltadC'JJd-Ed· alluvtum 
Ion Can,on 

Whnuer-Nal- b.I(M1 ) 

row~. Ocruber 
Parl ) ]IJ~7 

Burbdn~ -C...~¡,. ..~uu,·•um 

iorm .. f-cdcr .. l 
Whn!ler-S.u· ó ](Mtl 

ro"~ Oclober 
~ .. ,m~~ HutiJ l. 191\';' 

dccr .illu- b.l(M 1 ) 

Coum~ M.sm- v1um 
V.'hnucr-Nar

row~ Ocrober 
l. 1987 !enance Bu1ll.l· 

'"' lngtewood-
Umon Ütl 
\ ard 

U1~ Angele~

lloth ~~ 

Lo!. Anf!dC:~
B.dd .... m H1lh 

terro~cc d('- Whnuc:r-Nar-
po.,sn~ row~ Octobc:r 

l. 1987 
terro~cr: de- Whuuer-r-.;ar-

P''~It~ ro"~- Octobcr 
l. 1987 

o~IIU\IUm Y.'hliiiC:r-Nar-
nH r ~hale rov.~ (Jc!Ober 

l. JIJH7 

ó l[M1 l 
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Ep.cemral 
dLstance 

(km) 
151 

8 

56 

41 

35 

3H 

110 

21 

3 

21 

49 

7 

20 

17 

25 

27 

Compo-
nenl 
161 

S90W, 
SilO E 

N21E. 
Sll9E 

N5~E. 

SJSW 

N90E. 
500W 

N46W. 
S44W 

N90W. 
NilO E 

360. 270 

S40E. 
SSOW 

S40E. 
S50W 

S40E. 
S50W 

N50E. 
S40E 

N70W. 
S:!OW 

SIIOE. 
N90W 

::!70. 180 

IJO. 360 

J)ú_ 40 

PGA 

191 
171 

o 21. 0.>4 

CJ.IS. OJ7 

0.15. 0.12 

0.21. 0.17 

0.14. 0.15 

0.44. 0.2~ 

o 31,0.30 

o 58.0.77 

o 5:!. 0.37 

0.33, o 45 

0.:!9, 0.16 

0.:!3. o 36 

0.26. o 18 

U 40. O JO 

0.16. o 31 

()~~.017 

270, ll:ltl () 16. 0.20 

IJO, 360 

JbO. ~70 U 4ll. O.::!IJ-

\) 17. u 15 

TABLE 2 (ConUnued) 

111 121 131 141 151 161 171 

Lm. An¡!dC:!o-- o~lluv¡um WhJIIJCr-Nar- b.I(M¡) 25 '10. )(j() u 1:!. 0.21 
Holl~wood row~. Octobc:r 
Slora~e FF l. 1987 

lm Ang:elc:~- alluv¡um Wh!tllcr-Nar- 6.11Mtl 10 360. 270 U.-'4. O 45 
Obrc:gon Park rows. Octobc:r 

1 IIJR7 
long: Beach- a!IUVJUm Whuuc•- Nar- 6 l(Md 27 90, 360 () 2.'i, 0.15 

R.mcho Lm 1'0\lo~ (Jclobc:r 
Ccrmo' 1 IIJ~C 

San Marm~o- alluv¡um Whnucr-I'Oa,. ól!Mtl 8 360. 270 ll.20. o 1~ 
~oulfl'•l ~tcrn 1'1'""' ()C\Oi't'f 

Aco~d~w- l. JIJ!-i7 
Tarz.m .. -Cedo~r alluv¡um \\'h1111er- "'-oar- ó llM¡l .... YO. 361! (J6],{)4fl 

Htll "'ur~r~ l'(l"~ Ocwber 
l. IIJS7 

Whnuer- 7215 atJU\'IUm Whuucr-~ar- 6.t(Mtl 10 YO, 360 063.043 
Bngh1 Tower ro"~- October 

1 1987 
Alba-900 S alluv¡um Wh1111er- Nar- 61(Md ' 90. 36ú (J 2'1. o 2S 

Frcmonl ro"~- October o 

1 1987 
Capuola-F1rc: allU\'IUm lom .. Pnc:ta. 7.1(Mll • IJU, 360 039.046 

S!allon Ocwber 17, 
l~tN 

Holl•ster-Soulh allu\JUm Loma Pnc:ta, 7 I(Ms) 4X IJU. 36(! 017.036 
and Pmc Oc10bcr 17. 

19HQ 
Oakland- T"o alluv¡um Lom.~ Pncla. 7 1(;\fll ., ~IJU. 20J o 2~. 0.19 

SIOT\ Ofi!Ct' Octobcr 17. 
buildm~ 14!-N 

!:l•anJort.l-P.~rl- 31JU\1Uffi Lom .. Pm:1a. 7,1(,\U 5I 36(), 9(1 u ~o. 0.:!:! 
mg Gar.1gr: Odoher 17. 

IIJHI.I 

solute value of the relative displacement divided by the yield di~placement; 
R, = 1he system's yield resistance, and w. ;. and Tl = the natural circular 
frequenc~. the damping rallo. and the nondtmen~ional strength of tht: sys
tem. respecllvely. The Jatter three quanuues are defined as 

w u~r= ........ (3) 
m 

~ 
e 

2mw 
.. (4) 

R,~ 
(51 lj = ma>IJi,l m 

where k = the mitial stiffnes~ of the svstem. 
A con~tanl d1~placement duc1iht~ 1 Rs ... -a piot of the y¡dJ str~.·nl!th of 

an SDOF !->ystem t with penod 7') n:t¡Uired to llmn the J¡~placL'mcnl to 
specified d¡splacemcm duculity ratlo~.J-l,. Th1s typt: ol spcctra ¡.., abtl rt?!t:rred 
ro a~ s1rength demand ~pcctra (1\.rawmkler anJ Na~~ar I'J~OL In thi!- s1udy. 
con~tant dJsplac~ment ductilny 1 RS wcrr: computed hy iter<H•on on tht: 
system\ nond1mcnsional strength Tl unul the ductihty computed with (2) 
wa~. wllhm a certain tolerance. the same a~ the spec1ficd ductihty (J.¡;,, 

1325 



TABLE .. J Selected Ground Motlons Recorded at Sott Slles 

Slah~n name i 
Ep1central 
a1s1ance Compo- PGA 

Geology Earthquake dale Magn~~uae (km) nen1 191 
111 1 12) (3) 1•1 {5) (6) 17) 

Hu .. h.trc~l- '~"11 Rom.Jnl.l . . \larch 7 ]1.\ld "' EW. SN o 17 u ~u 
Hu¡)Jm!! R<!- .¡_ 1'J77 

w.uch ln~u-
IUie 

SCT -~cuc\Jrl.l ~un d.1y :0.11ChO.JCln. :l II.Wd ]85 :"i<.H.JW. 0.17. o \U 
Jc (.",lmUnli...J• SepL 19. 1985 SOOE 
.:mne~ r1..~n~-

ouno 
C<!nlf.JI de \h..L\·I'><lll d.JV \hcho::~c.1n. 8 11 \1\) -~ii'J 'J',l :IJ. o Ul. o os 

!li~-Fn~•HI· i ~.:pi 10. 14!:15 77 52 
!!LO 1 

C,nt:.JII.k' \t'I.J\·¡,.,11 d.Jy :-.IIChl)..L(.,n. R 1(.\11) }K~ /ó :'tl () l)l\ () ll7 

''"--' Jt¡,·¡n.J ' '\epi ,. I~H5 ni •15 
c,)[IIOI.J Kolffi.J 1

:,un d.1y A..:apulco. Apnl o '}(.\1\J J:u N'iiJW. U UO. l) 05 

jhav mutl 
25. I'}H9 SOOE 

Emern1lle- Lum::J Pne1a. 7 1(.\11) 97 350. 2ó0 021. lJ 2b 
Fr.::c: f1dJ Ocwber 17. 
':IOUih I'Jh9 

Em.:n•llle- b.:~y muJ Loma Pnela. 7 l(Ms) 97 350. 2ói.J tJ 20. l) 2:! 
Free f1.::IJ OCiober 17. 
'lnnh I'JIN 

O.:~kl:ind-Oucer h.:~v mud Luma Pnela. 7 lf.\fd ., 305. 125 027.029 
HJrbor \loi.~n 1 . ücrnber 17. 

1'-IIN 
1 re..L~ure ¡,. l 1111 L••m.:~ Pneca. 7 ](.\Id OK <JO. 3611 o 11J. lJ lU 

l .• nJ-"\J,.,I 

' 

1 hl••~"~er ]7 
!1 "~ •• , ... ..¡ 

'l .. n 1 •,,,h ""' "" 11lh.l !11 1 f'~lt:I.L 

1 

-]1\1,¡ ' 
.,, 

'" )tll.) •¡¡ '\ ,J ~J 

l••¡. ';l •l••ol\~1 . l,¡,.pu " 1 l,,,, \11r• n !'h~ 

'l.,n J: 111..1'"1 - 1111 "''- r h," ·•m.J l'rl<'l.l 11\1,) .¡~ '1110 .\SO tilO 
:-. •1 .. [\ •"!Jl rnud 1 ),(ol~'>Cf ,. 
·n~.r., .. l :•1111.1 l'ln~ 

·11\1. 

¡, .. ¡,: 1 ,)\. ·- ''·•' muJ _, 11n.1 f'ru.:l , . 
1! \1' J o] •ll),l) 

1"" 
.¡.:o 

~ .. : . ., "' ( ¡, !Olht:l ·' 
... h ..... l•JI\<J 

tar~et ,\ul..'llhtv) Thc tnlcrance was (hosen :,uch that 11 wa~ cons1dered :.at· 
~~~J-clnr\ 1f th~ computcd Juctihty was w1thin 1% uf thc target ductility. 

Thc !11\],w,'tni!. v.du~-.·s 1lf t:.Hget duclllities wae ,elcctcJ IOr lhJ\ inn:~ti· 
~at11Jn 1 !~o:I.J~tlé hch.IVIt)rl. ~--J. -L 5. and h. For ea~.:h c:.trlh4ual\e record 
:1nJ ·:~ll .. h :argct Jul..'llhty the IRS were computed lor ;.¡ ..,ct of 50 pennds. 
Dn~.: :u !he larg:c numhcr nf r~.:cnrds. duculiue~. ami period~ l>f vJbr:JtJon 
(omnuJ~o:J wuh tht: computau"nal clfon involved m _-;tlculatmg con~tant 
J¡...,pi.Kr..:m~o.·nt duc11l11y 1 RS thrnug.h llcrauon. this .... tudy was !Jmitcd to SDOF 
"~Y'~I~m..., thal have <-1 h1hnear h~.,:~·rctic hehavior \\: 1 h a po~tela~uc ~uffnc~s 
e4ual w _:• i 11 :he cla:,tu.: :-.ulfnc~s :.md wnh a damí'ang ratio ol 5l."é-. 

1t ha~ her..:n 11i1\erved that thc .... hapt: nf both t:J.¡~lic and 1ncla~tH.: ~pc!ctra 
v:..Jrtl."'> ~reatly w1th L·hange~ nf the predominant pcnod of thc ground mouon 
(~hrandi.l .1nJ Ur..:rtero IY41 ). For Je!<!1gn purpo~cs. what is 1mportant JS to 
cn;.¡ractl.'rw.: The 'lt!l'lmu.: demands nn struclUre!<l built on ~oft ~mis wlth fun
J:..Jmcntal p.:noJ..., that Jre ~horter. longer. nr ncar the predominant pcnud. 
Thu,_ for ~round mouons recorded nn vcry \Ott '>011. thc 1 RS were not 
(l)mputl.'d !or .1 Tn:r..:J .... et of pcnod~ T hut fnr a fixcJ o;et of 50 T!T~ r:HIO\. 
wh~.:rl.' r. 1 .... !he pn:domani.Jnt pcriod .¡f the ground motion. whlch m thas 
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invesllgallon 1s approx1mi.Hed hy the penud correspondmg to the linear and 
5% Jamped SDOF '~YStcm that cxpcricncc~ thc miJxlmum vdncity. An 
examplc on the cstimallon of To.: for a '>Oft ~011 ~itc m the San Franc1~co Bay 
i.lrC as shown m Fi~. l. 

Strcngth Jemanli '>pcctra wcre normalizct.l by peák ground :.u;ccleration 
max ltit:l ( PGA) and by ctfcctivc peJk ground accelerauon (EPA) as dctined 
1n thc ~l!ismic prov1~1on~ recommcndcd hy the Applicd T cchnology Councal 
( Tentative J97H) 

EPA = 
1
S"_ 
-·' 

. (6) 

where 5,, = the average ~pectral acceleratlon of 5\'b Jamped SDOF ~y~tems 
with pcriods hctwcen 0.1 ~1nd 0.5 :,. 

lt ha~ be en .... ug.ge:,tl!d that constan! di~rlaccmcnt Juculity 1 RS c:..Jn he 
~.:ompute,J hy mtcrpobtion from con~tant .... trength IRS nr con~tant y1ciJ 
di;placcmcnt IRS (Elghadom;o ct JI. I~R7: Mahin ct al. 19R3). Wh1le ,uch 
proccdure 1~ conceptual! y correct and can produce sJgmfic:..Jnt comput:.Hinnal 
.,avings. it ha~ bl!en shown (Miranda IYYI) that it can lc:..Jd tO su?.mficant 
~rrorS 1n thc required lateral ~trength of a gaven ~ystcm in ordcr u) avmd a 
cenain ducllhty dcmand. The mi.lgnitude of thc error will Jcpend. arnong 
othcr fal..'tors. on: the tntcrpolation mcthod (linear or nonlincar), thc ~pacmg 
betwecn intcrpolauon pmnts. the penod of thc ~tructure, the target ductility. 
and the ground motlon. In particular. an interpolation procedure to compute 
constan! duct1hty 1 RS m ay produce sign1fkant ~:rrors when duculity dcmands 
do not incre;.¡~e monotomcally as thc yidd strength of the ~tructure de
crea~es. In th1:, ca~c tht.:re 1~ more than one ~trength corresponding to a 
g-1\cn targct Juc11l11y .-\n cxamplc of th1~ phcnomenon ts illw.tri.lted m F,ig. 
~- lt...,ht)W'> th:..Jtlhcre :m: thrcc Jiffcrcnt normahzed :,trengths T) that produce 
:1 Jt~plan:mcnt Jw.:llltty t:l.lual to J. For ~eismic design only the root with 
the largc~t '>trcngth 1s of une res l. Thi~ strength corresponds IO the mimmum 

VELOCITY (cm/sec) 

160 EMERYVILLE FFS 260 
140 
120 Tg • 1.5 S 

100 
80 
60 
40 
20 
o 

0.0 1.0 2.0 3.0 -
PERIOD (sec) 

FIG. 1. Esllmatlon of Predomlnant Period of Ground Motlon Rc-corded In San 
Francisco Bay Area 
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J.!COMPUTED- J.!TARGE 

2 

1 

o 

' ' -1 ' ' ' ' ' ' ' ' ' ' ' ' -2 

0.1 0.2 

1 

ALHAMBRA · HANNEL 3 

1 
l-IT' RGET ~ 3 

1 T = 0.86 s 

~-------

0.3 
1 

.4 0.5 
1 

NORMALIZED STRE GTH r¡ 

FIG. 2. Example of Multlple Yieldlng Strength& th 1

1 

Produce Same Ductlllty De
mand 

streng.th requ1rcd h~ the structure (i.e .. strengt that need~ to be supphed) 
in OH.kr w llmn thc ductdity demand to the ta 'el ductilny. 

PRESENTA TION OF RESUL TS 

lnelaslic Stren~th l>emand~ 

Fur each !\oil C<ttegory and each period (for ach TIT~ ratio in the case 
of !\Oft ~01b1 nl•rmahzed strength demands wer, averai,ed. The rt:sulting 
mean strenl.!th Jemand spectra are shown m F1g 3. The spectra are ploued 
for d•~pb~:c~ment duculity ratio~ of 1-6 (from to lo bottom). lt can be- ~een 
that thc: J.:~.rgt:~t dynamac amplifacation factor (D F) occurs for soft soil ~Hes 
for pt:riod~ th<.~t art: clo~e to the predomin<tnt 'nod of the sllc. For the 
record~ con~u.kred tn thb study. thr.:: average D~ 

1 
t~ more than 2::!7r larger 

than that oh~erved for rock and alluvaurn sue~. T ts ohservallon agree.s well 
wuh DAF cornputed from ground rnouom reco iled in the IY8~ Me>-.JCan 
earthquakt• and the J9HY Loma PnctJ earthqua (: where ground rnouon~ 
from f¡rm ~lle~ and ~oh ~oil ~~~e~ were obtained fr m relallvelv close stauon~ 
(Benero lYXo: Hatero et al. IYYI). However. 9me previÓu~ studte~ on 
LERS (Se<d et "1. 1974: Kiremidjion et al. 19H ) pre>ented lorger DAF> 
for rock and alluvium sltes than that of soft soil si S. There are two possible 
explana !Ion~ for thi~ difference: (1) Soft soils i Ciuded in this studv are 
softer than tho~i: mcluded in 'prevtous investiga Ons: and (2) in pre~·ious 
invc:s11p-at1on~ J\'t'fJgc: spectra were presented a~ ¡runction of T and not as 
a funcwm of T/1 a ... ts done in this studv. 

lndependent of the normahzing parameter or t type of soil for ductility 
dem;JOJ., Jarper !han 5. Slrength demands decrea e nlOOOlonicaJiy Wllh Ín
crea~JO!! penuJ lt can also be observcd that re 1 die~~ of soil conditions 
and ot thl· k\'cl uf duculity. normalized strength ~mands are larger when 
the normalwng parameter is EPA lhan they are hen PGA is used. This 
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FIG. 3. Mean Normalizad Strength Demand Spectra (,... trom 1 lo 6, Top lo Bonom Lino) 

is a result of PGA bem!! U.!>uall_\ br_!!~r than EPA for ag1ven grounJ motion. 
In the case of soft soil ~~~e~. the EPA. whose ddmition wa~ ha~cd on l.!rounJ 
mouons rccorded on f1rm sue~. ~~ con~1derahly smaller than lht.· PGA. 1t ¡~ 
reco~mended that the cons~am app_caring 111 the dt.•nom~nator ot (h) hL' 

modtfted al.-cc:-rdl':lg to the ~otl condu1on~ al the rccordmg station. 
A~ shown m F1~!. 3. the shi.ipe of elastic ~pectra difler ~lgmfu.:antl~ from 
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that nf 1nda~uc .specna. The larger the ductihty demand. the larger this 
d1ffcrence IS Sue COnditions SU!,nificant(V affect both dasllC and meia~UC 
strcnl?.th d~mands. However. dle cffectS are different for da~uc :-,V'items 
trom ~tho~c t)n melastíc systems. Th1s can be seen more ckarly m Fig. -L 
wh¡ch compMcs the. dfects nf ~ite cond1tlons on ela~tic ... trength dcm:.md 
and nn md:J.~IIC ~trength Jem:.md. lt dcarly -;hows that factors that relate 
lmear to mcla~lic ~pectra (i.c: .. force reduc11on factors) are ~tte d_cp~ndent. 

Whlle me;.tn ~trength Jemand ~pectra provu.ie miormation un the most 
probJbk Jemands on a ~tructure. it is 1mportant to con~ider 1he disper~ton 
of the~e demands. One way llf measuring the 1.hspersion IS by compu11ng 
the coelfic1ent of variauon (COV). whtch is defined <JS the rauo of the 
~tandard Jcqauon to the mean. Fig. 5 presents COV~ of 'itrcngth dem:mds 
norm<~lizcd u~tng PGA for ground motions recordt!d on rock. h ~hows that 
CQ\') .JTC ncarly the )<JffiC for Jjfferent levds uf JucUJity. which ffiCJOS that 
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the dispersion on inelasuc strength Jemand does not increase with increasing 
ductility demands. . 

As noted m previous investigauons (Nau and Hall 1982), the use of 
.Jccelcrallon parameters to norm:.~lize the spectra produces an increase in 
dispcrsion m the lung-period range. R~Jauvely Jarge COVs are produced 
in the long-period rcgton; however. )trength dcmands are usually very ~mall 
in this reg10n. and 1n general. the de~tgn of bu1ldings m this reg10n is more 
likely lo be governed by lateral stifrne~s (i.e .. ~tory drift). As illustrated in 
Fig 6. exccpt for penods between 0.1 ..1nd 0.5 s. COVs are larger for spectra 
normalized using EPA than for ..,pectra normahzed usmg PGA. 

There are many structures that beca use of thetr imponance or the con
sequenccs of their fatlure are des1gnt!d r'or forct!s higher than those corre
sponding to mean v::Jiues. Streng.th dcmanJ ... pectra (normalized usmg PGA) 
corrcspunding.to mean-plu)·One ... tandard Jev1at10n are shown m F1g. 7 for 
!..!.round mo11ons rel:nrdcd on rock ... ucs and rccorded nn soft -;oil -.,ites. 
Analogou~ :--.pectra t'ür aJIU\'IUffi :-.He~ as well .J~ thuse nurmalized using EPA 
can be tounJ 1n ~l1ranJa ( lYYI ). 
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To stuoy thc dkot of e;Jnhqu:..tkl' ma!!nltu' ~ on IKS. record~ on e<.~ch 
~od C:.Jtc~or~ v•~:rr: ~uhdl\'ldt..:J In ~roup' accord n!! lo lht: ~urf<JCt' W<.I\'L mag
n•H:dc:. A!,. ol tht: carthquall.' in whH.:h they :re: n:cordt'd. V;,¡natJom ol 
normallzt:d mcla~tiC strcng.th dcmanc.b wJth di ll,!.!L'~ in M, for grounU mo
tJon ... recurdell on roe h. and for d!~plac~:menl du1 lihtie~ of ~ and 4 u re shown 
in Fn.! ~ \\'hil<: normalized strength dcman 1 from record~ trom é.J 7.1 
m:.J!_!n~Hulk earthquall.' are in genaal htgher t ~n tho~e from et~rthquake~ 
wlth mal!r.llulk:-. hctwecn 5.3 and 5.6. the sa_n ' trend i~ not observcd for 
mtJ~nnutJ~.., hctwc¡;n 7.h and H. l. lt should be 'noted thar the number of 
record ... 111 cach l!roup i~ relati\'CI\' small and t ht all rt:cord~ in the znter
m~th .. ; .. : m.~gnuu·u~: grour are froin the same e 'thquake (the Lom<.~ Pneta 
eanhyuakL·¡ SJmdarly carthquakes with m¿.¡gn pele!, be_tween 7 .H :.md ~-1 
<tri.' reluted tn ~uhductJun mechamsm~. Funher bcarch 1~ ncedcd lo e~tah
ÍJ~h the_ effcct of magnuude on indi:tstic strengt \demand3 

lnelastic Displacemenl Demands 
A proper '>L'J:-.mJc de-~1gn i~ anained when th strength ¿.¡nd ddormatJOn 

capacll\' of thl' .,rructure are larger thí.tn the co 'esponding demand~. lt i~ . . ' 
common pr<.~c!let' ro as~umt: that melast1c d1spl ~ements. ~md~,1 ,c. are the 
saml· a~ el;.tstic dt3placcments. ~ci.N•c· and thu ~o U!->e elasuc analy!-.es_ to 
cstimatt' the Jnc):J.,IIc displacement~ that the str tu re may undergo durmg 
~evcre e:Jrthqb<tJ...e ground motions. 1 

To knov. to wh:Jt extcnt inelastic d1splaceme ~3 can be predicted using 
line<.~r elasuc i.lnalv~e!-.. the ratio of maximum m bstic lO max1mum clastic 
d1~placemro:nt wa~· cumputed for <1 total of 31.00 l different SDOF system~ 
{product of 12-1 pound motion~. 50 period~. and JVe levels ol d!splacement 
ducttlll\') A~ .. nn the result:-. were ci<J!-.!-.Jfted an lanalvzed stallstic:JII\' ac-
cordmi to th.L· ~~k cond1t1on3 on e<.~ch recordinl! booñ. · 

FJ!;. 4 3how" thr: me<.~n d!spl<.~cemem raii03~ ], .. ,1 .. ~ .. )~c~ .. \lrv for ground 
motiom recordcd on alluvJUm sites and !<Ioft ~oil ites. As ob~erved m pre
viou.., 3tudJe::.. 1n the :-.hort-penod r<~nge melasuc Splacement demand~ can 
be con!-.u.kr;Jhh· brgcr th<.~n ela~tic demand~. P 'viou~ studie!-. have rec
ommemJcU fJXtd p~nod!-. (lndependent of site cu d111on~ and f.L) to spectfy 
spectr~l rt.'g.Ion'> m whJCh elastic analy~es can be Sed to estimate inela:-.tic 
displacement dt·mand'> (f\,;ewmark et al. 1969: R1d 

1
11 et al. IY79). Howe\'er. 

it'can be !-.een m Fig Y that these ltmiung penod:-. 're clcarly ~cpendent on 
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ductiluv and on the loc<.~l3Jtt• condJtJOns For an alluvJum ~ite. f~n exampk. 
for a dÚcriht~· of 2 the inei<J~tic dtsplacemc:nt~ <Jre <.~pproxJmatcl~ tht· ~ame 
a!-. elasuc displacemt!nh for per,tod~ greater th<Jn U.-l s. whiiL· for a duculuy 
of 6 such an as~umprwn i~ onl~ vahd for pcnod~ greater thi.ln about 1.1 3. 
For structures bwh on soft soil and with period:-. near thc sue-predom1nant 
period. the maximum melastic di~placcmenl can be up 10 45';:(- ~m<JIIcr th<Jn 
the maximum elastic displacement. On the other hand. for v¡¡Jue~ T < 2:3 
To:. the inelasuc displacerncnb are stgniftc<Jntly h1gher. The !-.mallt:r thc 
T/T/{ ratio. the l<.~rger the dJfferencc t~. _:md 11 t.:nd~ to be proporuonal tu 
the value of 1-l· For snucture~ "'llh penod~ longcr th<Jn l.) ume~ tht" prc
dominant penad of the sil e. the melastic d!3pl<.~cement3 <.~re on average equal 
to the elastic displacemenl~. 

PRACTICAL IMPLICATIONS OF RESUL TS 

lnelaslic Design Spectr3 
Current seJsmic lo.ading for building structures m the Unned Srares :md 

manv other countne~ i~ based on the reduction of smoothed !mear cla..;;uc 
destgn spectra (SLEDS) through empírica) and penod-independent redw:
uon factors. As previously d1scussed. the difference hetween the- shapt.• of 
LERS and IRS incre<Jse~ with increase m ductillt\'. Thu~. the error Jn U!-.Ínl! 
period-independent reduction fac10r~ to estimmt: IRS from LERS abo m':. 
crea~c~ a~ ductiht\ increa~e3. 

Elastic and ine(asuc design spectr<J recommended hy tht.· N:lllon¡¡J Earth· 
quakc H<.~zard Reductíon Program ("Recommcnded·· I4HSJ for spccJ;.t) mo
ment-resJsting space frame~ (SMRSF) comparcd with strcngth demand~ 
based on thJ!-> stud~ are shown in Fig. 10. Strength dcmand~ in thi~ ftgurc 
are computed u~mg mean normalized strength demand~ as!<lummg an EPA 
of 0.5 g for rack ~ites and of 0.-1 g for the soft soil ~ites. Thc predominant 
penod for th.: !-.Oft site 1S assumed to be 1.5 s lt show~ that for rock ~~~e~. 
ela~uc strength demand~ <.~re h1gher than the codc elastic strength for period~ 
bet'-''t:en U.l and ~-2 ~- For ~ofr ~011 ~~~e~ it c<Jn be seen that. despite the 
mtroduction of soll typc 5~. cl..tstJC demand~ <Jr.: sigmfic<.~ntly htgher than 
ende clast1C strcngth3 tor penod~ bct'-''een U.J to 2.3 !-.. Comparing lnl'lasuc 
~trength demand!. wnh codc-reduced strength 11 can be seen th::H for penad~ 
smaller than 2.5 !-. the code-required strengths are smaller and m sorne ca::.e~ 
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four limes ~m~dkr than strength required to avoid d!splacemcnt ductihty 
raum of 6 Th1~ !o.UI!I!est~ that tf SMRSF ~tructure~ h<H'l' o ni\ thc mimmum 
sm:n~th rcyu1r,.:d h~· thr.= NEHRP code thc~ could collap:o.l' ·tn thc event of 
a I:Jr~t.'·magnnudl· carthquakt: · 

F-nrtun~Ht:l\. a' shown 1n vario u~ stud1e~ (Osteraa~ et al 19YU: M a randa 
Jl}t.)\: l:knt:n:, el al llJ91 ). buildmgs des1gned <.~ccordíng 10 current cude~ 
t)'plcall~ have a strength !,lgntflcantly h1gher than the one con~idcred in 
de!o.agn Th1~ adduaonal strt:ngth is usually refcrrcd 10 as overstrength F1g. 
11 ~how~ thc mm1mum overstrength required. flrC''~' by SMRSF dt:signed 
accordmg 10 NEHRP tn arder to avmd dlsplaccmenl ductihty demand!-J 
larger than ~ and Jarger than 6. lt show~ that. in general. rt:quired ovcr
Sirl'ngth~ mcrc:.t~l· w¡th decreasing period~. In sorne ca~e~ SMRSF structure:, 
necd w have ;_¡ strc:ngth more than four time~ larger than the mínimum 
reqUlrc:d h~ thl' code in ordcr to have an acceptabk performance. \Vh1le 
shon·pt· 'qructures are likely to ha ve a hagher ovcrstn:ngth than mcdiUm· 
and llll HJ ~truclure~. it l!o. diff¡cult to guarantec that all code-desJgned 
struc1u1 .. ~e:~~ ~uch l:uge overstrength!o.. 
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Thc requ1red ovcrstrcngth~ compuh:d m F1g 11 are ha..,t:d on mean !-JITI:ngth 
dcmand!o.. Much h1ghcr rcqurred ovcr!-Jtrc..:ngth~ rc~ult ¡f strcngth dcmand!-. 
a!o.~OCIJtt:d wnh ~maller prnh<.~hillty ol occurrcncc (for ex<.~mple. me~m-plu!-J· 
onc stand;ud dcviatiun strength dcmand~J <m.: cun!-Jidcrcd. or higher EPA!o. 
are considcrcd (wh¡ch i~ likcl~ to he tht.! ca~e lor rock. ~itc~ near thc.: cpicentcr 
in large-magnitudc eanhquake!-J). . 

lt should be noted that the re~ult~ pre~entcd he re are for SDOF Required 
overstrength~ for muhHJegree-ol-lreednm (MDOF¡ ~~·~tem" an: hh.cly 10 

he h1ghcr. par11cularl~ in thc long-paiod rangc. and for buildmg~ whcn: 
melastic deformat!Clll'- conccntratl' m onl\' a fcw ~ilones 

If the over.,trcn!!t!: 111 th~: structurc- '"k:..,~ thi.ln thc requm~d on:rstrcngth. 
thc structurc 1~ likch to sufft."r ~1gntl1 .. :ant dam;tgt.' and po~..,iblc collap~e 
dunng ~evere c;.srthyuah· ground nllHIUll">. There 1~ a nced tn ~tud~ and 
calibra te tht: ovn~trength of nLY. and cx1~ting building~ for a widt: r.111ge ot 
pcnod.., and structural ~ystcm~. 

Estimation of Laleral llrifls 
There '"a general conscn~u~ that both non'lructural and structural dam

agt: ~ustained durmg earthquake ground motinm ~~ prinuril~ produced hy 
lateral drift!o.. Therefore. a good t:stim<.~llon of lateral incbstic di~placcment~ 
1~ of great ímportance for the adcquate de~1gn of structure~ m se!!o.ffiiC re
!c!ÍOn!o.. In current U .S. seism1c code~. melasllc d1~placement~ are computed 
í.i!o. the product of elastic displacement~ produced b) the reduced ~CI!-JffiiC 
force~ time~ an amplificntion factor The NEHRP u~e~ the displacement 
amplif1cation factor Ca· and the UBC u:-.e~ a factor of JR.,J'f. where H .. 1~ 
the force reducllon faciOr ( rderred 1(1 111 th1:- codt: a" ~y~tcm pcrform.mce 
factor). For both provi!o.ion~ thc amplificat1on facwr~ are pc:riod mdc.:pcndcnt 
and empincal m nature A~ shown m F1g Y. thc ra11n of melasuc 10 elastic 
displi:icements l!o. not only strongly penod and ducllilly dependen!. but abo 
s1gniflcantly influenced by ~ite condliJOn!o.. Thu!o.. w1th defiCit!ncJe~ in the 
estima !Ion of melastic strength demand~ and on amphf1cation factor!o.. s1g· 
mf1cant underestimauon of inelastic deformalions i~ expected to occur h\' 
usmg current "code procedures. particularly for shon·period structures. · 

CONCLUSIONS 

Results from a comprt:hensive stallstical studv of hoth strength and de· 
formation demand~ of SDOF inelastic svstem~ wtien ~ubjectt!d to~l2~ cround 
mollons recorded on diflerent soil condníon~ has been pre~cnted Ba'"~ed on 
the!,e re!o.ult~, a number of general conclu~10ns are m a de. 

l. The shape of melastic respome spectra diffcr!' ~agnific:.mtl~ from the 
shape of das11c responst: spectra. This diffcrence dcpend~ on the level of 
inelastic deformation. the local sí te condltlons. the penod of vihra110n. Thus. 
d!Tect scalmg by using a period-mdependent factor of elasuc spectra to obtam 
inelastJC strength demand!-. is neither rational nor conservative. 

2. D1spers10n of melastic strenf!th demand~ normalized by either PGA 
or EPA increases wuh mcreasing penod. Except for period~ below 0.5 s 
the u~e of EPA result~ in a largcr dispcr~10n than when PGA i~ used. For 
both normalizmg parameter!o. the d1spersion on strength demand~ ~~ ap
proximately independent of the leve! of inelastic deformation. 

3 Períod!o. that hmit 'the use of el<.~stíc analvse~ to es1imatc ine~ di~-
placemenl demands were observed to depend on local site cond1110m and 
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PROBABILISTIC SITE-DEPENDENT NON-LINEAR SPECTRA 

EDUARDO MIRANDA• 

Earthquake Etlginrering Research Cl•nter. Uni•·rrsity nf CalifOrni'a at Berkl'ley, /306 Solllh 4fíth St .. Richrwnd. ('A 94804, U. S.A. 

SUMMARY 

This paper presenls a probabilistic approach lo !he estimalion of lateral slrengths required to provide an adequatc 
control of inelastic deformations in struclures during severe earthquake ground motions. In contras! toa delerministic 
approach. the approach presented herein accounts explicitly for the variability of the response of non-linear syslems due 
to the inherent uncertainties in the intensity and characteristics of the input excitation !->y considering the prohahility 
distribution of maximum inelastic strcngth demands. This study is based on the computation of non-linear slrcngth 
demands of single-degree-of-freedom (SDOF) systems experiencing different levcls of inelaslic deformation when 
subjected to 124 recorded earthquake ground motions. Using cmpirical cumulative distribution functions site-dcpendent 
probabilistic non-linear spectra were computed for six prohahilities of exceedance of different levels of inelastic 
deformation. lt is concluded that the lateral strength required to control displacement ductility demands is significantly 
affected by the maximum tolerable inelastic dcformation. thc systcm's period of vibration. the local si te conditions and 
the leve! of risk in exceediog the maximum tolerable dcformations. 

INTRODUCTION 

Present seismic design philosophy establishes that a structure should resist frequent minor earthquakes 
without damage, occasional moderare earthquakcs without slructural damage and rare but prob,_ 
earthquake ground motions without collapse. Severa! studies ,_, ha ve concluded that one of !he fi'P\ 
problems in the implementation of this design philos9phy is that associated with !he large uncertainty in 
predicting the intensity and characteristics of future earthquake ground motions al a given site. 

Building structures are commonly analysed and designed using lateral forces that are based on determin
istic response spectra combined with empirical rcduction factors to account for force reductions due to 
inelastic behaviour4 An importan! shortcoming of this approach is that it docs no! consider explicitly the 
uncertainty in !he response dueto the uncertaintics in the excitation. A probabilistic approach allows for the 
explicit consideration and quantification of this unccrtainly in the response of structures lo carthquakc 
ground motions. 

Using random vibration techniques severa! investigations have developcd procedures to estimate the 
maximum response of linear systems lo random excitations. H 1 In other investigations prohability-based 
concepts have been applied in the computation of probahilistic response spectra for systems responding 
elastically. 12

-
14 However. building structures designcd according to the previously mentioned seismic dcsign 

philosophy are likely lo cxperience significan! inclastic excursions whose corresponding forces and dcforma
tions cannot be predicted with linear elastic modcls. 

There are only a few studies that have considered non-linear structural behaviour in the computation of 
probabilistic response spectra. Riddell and Ncwmark 1

' computed non-linear spectra by combining mean 
plus one standard deviation elastic spectra with mean deamplification factors. For a greater degrce of 
conservatism. they providcd probability distrihulion parameters lo compute elastic spectra and deamplifica
tion factors associatcd with smaller probabilitics of cxcccdancc. M urakami and Pcnzien '". and more recently 

' 

• Rc<:cr~rch Fngincer. Currently al !he Dcpartmcnt of Ci\d FngmC"crm~. s ..... <;" F~dcral Jn,.l!lulc of Tcchnology. Cll-1015. l.:¡ u<:; 
S" 1l7crland. 

0098-8847/93/121031-16$1300 Rrcrirrd l'i Octohrr /99:! 
© 1993 by John Wilcy & Sons, Ltd. Rrl'i.<rd 23 Frhruary 1993 
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Con te et al., 17 presented constan! strength probabilistic non-linear response spectra (PNRS) based on 
artificially generated accelerograms. Neither or these two studies on PNRS considered the eiTect or soil 
conditions which according lo severa! studies 18- 20 can influence significantly the response or structures to 
earthquake ground motions. 

The aim or this study is lo improve the estimation or inelastic strength demands on structures whcn 
subjected to earthquakes. The objectives or this paper are threerold: ( 1) to study the prohability distribution 
or inelastic spectral ordinales as runctions or the period or vibration, leve! or inelastic derormation, and local 
site conditions. (2) to develop cumulative distrihution runctions based on the response or single-degree
or-rreedom (SDOF) systems or 124 ground motions recorded in various earthquakes and (3) to present 
site-dependent PN RS associated with six le veis or probability or non-exceedance ror diiTerent lcvels or 
inelastic derormation. 

INELASTIC STRENGTH DEMAND SPECTRUM 

The response ora damped SDOF system when subjected to an earthquake excitation is given by 

m.i + e:( + R = - m.~. ( 1) 

where m, e and R are the mass, damping coefficient and restoring rorce or the system. respective! y: x is the 
relative displacement. x, is the ground displacement and the dot over a quantity represents its derivative with 
respect to time. The initial period or the system is given by. 

(2) 

where k is the initial stiiTness or the system, R, is the system's yield strength and x, is the yield displacement. 
A displacement response spectrum is a plot or the period or vibration (T) versus the maximum absolute 

value or the relative displacement or the SDOF system when subjected toa certain ground acceleration time 
history. In the case orsystéms responding in a non-linear rashion, it is convenient to plot the initial period or 
vibration (T) versus the displacement ductility ratio, defined as the ratio or the maximum absolute relative 
displacement to its yield displacement, 

max!xl 
JI= 

x, 
(3) 

The displacement ductility ratio is thus an indicator or the leve! or inelastic ddormation_experienced.b -the-
systcm.-A Cilll§Jant strengtl!·nen·Jine:H;-- .-.---.-- <=~ 1sp acemen uc 1 1 y rat1o 1.e. auctility 
dcmand) or system with pcriod T having either constan! strength or constan! normali7ed strcngth. 

In earthquake-resistant design. the structure must be dimensioned and dctailed such that the local (storey 
and mcmber) ductility dcmands are smaller than their corresponding capacities. Thercrore. in the preliminary 
design ora building structure. there is a nced to estimare the lateral strength (lateral load capacity) or thc ·,, 
structurc that is rcquired lo limit the global (structure) displacement ductility dcmand lo a certain predeter
mined value. which results in thc control or local ductility demands. 

A constan! displacement ductility non-linear spectrum is a plot or the lateral strength ora SDOF (with 
pcriod T) required lo limit the displacement ductility demand toa certain value (target ductility). Computa-·.-. 
tion ora constant displaccment ductility response spectrum involvcs iteration (ror each pcriod ami cach 
targcl ductility) on thc lateral strcngth R, using equation ( 1) until the computed ductility dcmand 11 is. wirhin 
a certain tolcrance. the same :is the ta-rgct ductility. Thus. although the compulation or constan! ductil•ty 
non-linear spectra. also rererred lo as inelastic strcngth demand spectra. can involve se1·cral times more 
compulational eiTorl than !ha! in volved in the computation or constant strcngth non-linear spectra. thcy are 
more uscrul in earthquake-resistant design. 

lteration on thc lateral strcngth using equation (1) in sorne cases does not yicld a unique result. i.e. there 
can be more than one lateral strength that produces the same displacement ductilitv demand. In those cases. 
only the largcst htcral strcngth is ,,r intcrcsl rN dcsign purposes. This lateral strength capacity wrrespnnds 
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to the minimum strength required by the structure in order lo limit the ductility demand to the larget 
ductility. 

EARTHQUAKE RECORDS AND SYSTEMS CONSIDEREO 
' 

Unlike the response of linear systems. the response of non-linear systems is very sensitive to !he characler-
istics of individual acceleration pulses and their scquence within an earthquake ground motion. 20

· 21 

Depending on how artificial accelcration ·lime histories are generated they mayor may not reproduce the 
characteristics of recorded ground motions. Given the uncertainties in the characteristics of future earth
quake ground motions al a sil e. it is particularly importan! that a family of artificially generated earthquakes 
renects the variability found in recorded motions. o·connor and Ellingwood' reported coefficients of 
variation 50 to 60 per cenl higher in the response of non-linear systems subjected lo an ensemble of 20 
recorded ground motions than that of non-linear systems subjected to three different families of artificial! y 
generated ground motions. 

For this study 124 ground motions recorded on various earthquakes were selected. with emphasis on !hose 
recorded on California and on those which ha ve produced significan! damage during the last six years. l\.1ost 
of the records selected represen! the so-called 'free-field" conditions. 

Ground motions were classified according lo the local site conditions at the recorded slation. For many 
sites there exists very limited informal ion on the soils conditions; therel"ore. the site classification was based 
on a simple criterion and information which was available for all recording stations. Thus, ground motion 
records were classified into three categories: 11) those recorded on rock, (2) those recordcd on alluvium and (3) 
!hose recorded on very soft soils deposits characterized by low shear wave velocities. Complete listing of all 
ground motions including sorne data on the earthquake in which they are recorded, the epicentral distance 
and the peak ground acceleration (PGA) are presenled in Tables-1-111. 

A total of 37 200 inelastic strength demands were computed corresponding to six difTerent le veis of inclastic 
deformation (targel ductilities). and 50 periods of vibration between 0·05 and JOs when subjected lo the 
selected acceleration time histories. 

In the case of ground motions recorded on soft soils, the seismic demands on both linear and non-linear 
systems are strongly dependen! on the predominan! period of the motion. 20

· 22 Thus, for records in this 
category the inelastic strength demands were not computed for a fixed set of periods T but for a fixed set of 
fifty T/T, ratios, where T, is the predominan! period ofthe ground motion, which in this study is estimated to 
be equa! lo the period of a linear 5 per cent damped SDOF system where the maximum spectral velocity 
occurs. 

Severa! studies have shown that the shape of hysteretic models with no strength degradation has 
practically no efTect on the maximum r~sponse on non-linear systems; 1 5

· 
21

·
23 therefore, this study was 

limited to SDOF systems having a bilinear hysteretic behaviour with a postebstic .~tifTness equal to J per cent 
of the elastic stiffness and with a damping ratio of 5 per cent. Response time histories were computed hy 
numerical slep-by-step integration of equation (1) using the linear accelerntion mcthod with a variable time 
stcp lo minimize violations of the energy balance when changes in the stifTncss of thc system occur. During 
iteration the inelastic strength demand was accepted as corree! if the computed ductility demand was within 
1 per cent of the target ductility. Computed mean and standard deviation of inclastic strength dcmands can 
be found in Reference 24. 

PROBABILITY DISTRIRUTION OF INELASTIC SPECTRAL ORDINATFS 

Consideration of the unccrtainty nf the rc~ronsc nf structures suhjcctcd lo carthquake grnund mntinns 
through a probabilistic arrrnach rcquircs the knowlcdge of thc prohabilitv distrihutinn nf rcsrnnsc 
parameters. Severa! investigations ha ve bcen dcvotcd to develop approximatc mcthods for dctermining this 
prnhability distrihutinn. Shinnzuka and Yang' showed that for a narrnw-hanci rroccss. the distrihutinn ,,f 
ordinales of linear systems can he approximated by the Weibull distribution. Vanmarckc" dcvefprcd an 
approximate expression of lhe rrohability dislribution in terms of the first three mnmenls of thc p<>wcr 



Sration name 

San Francosco Golden Gate Park 

Parkfield Cholame Shandon No. 2 

Castaic O Id R idge Road 

Uolleo 

Valparaoso 

La Union 

La Villita 

ZihuataneJo 

Na1l Gc:ogr ln•IIJIUit: 

Mt Wtlson C•llech Seosmic Statton 

Corralitos Eureka CJnyon Road 

Santa Cruz UCSC 

San Francosco Cltlf House 

San Franctsco Pactlic Heights 

San F rancosco Prestdio 

San Francisco Rmcon Hill 

Table l. Selected ground motions recorded at rack sites 

L 1 1 . . a sote condttoon 
1 

Sílice lus sandstone 

Rack 

Sand one 

1 
Sand one and volcante rack 

1 
Volea ic rack 

1 
Metav lcanic rack 

Gabbr \rack 

Tunali rack 

Balsan 1 formatton 

Fluvtat pumtce rack 

Fluvtat pumice rack 

1 
Quartz iorite 

Landsli 1 deposits 

. 1 
L1mesto e 

r · 1 d r ranc1sc n san stone 

1 
Francisc n sandstone 

1 Serpc:mi 

Francisc \ sandstone 

Franc1sca \ sandstone 

1 

Earrhquake date 

San Francisco 22 March 1957 

Parkfiled 17 June 1966 

San Fernando 9 February 1971 

Central Chile 3 March 1985 

Central Chile 3 March 1985 

Michoacan 19 Sept. 1985 

Michoacan 19 Sept. 1985 

Michoacan 19 Sept. 1985 

San Salvador 10 October 1986 

San Salvador 10 October 1986 

San Salvador 10 October 1986 

Whittier-Narrows 1 October 1987 

Loma Pneta 17 October 1989 

Loma Prieta 17 October 1989 

Loma Prieta 17 October 1989 

Loma Prieta 17 October 1989 

Loma Pneta 17 October 1989 

Loma Prieta 17 October 1989 

Loma Prieta 17 October 1989 

Epictr. 
Magn. dist. (km) 

5·3 (Me) 11 

5·6 (Me) 7 

6·5 (Me) 

7·8 iMsl 

7·8 (M5 J 

8·1 (M5 ) 

8·1 (M5 ) 

8·1 iMs) 

5·4 (M5 ) 

54 ¡M,¡ 

5-4(M,¡ 

6·1 (Me) 

7·1 (M,¡ 

7·1 ¡M,¡ 

7·1 (Ms) 

7·1 ¡M5 ) 

7·1 iMs) 

7·1 ¡M,¡ 

7·1 iMsl 

29 

45 

84 

84 

44 

135 

5·7 

5·3 

4·3 

19 

7 

16 

99 

97 

98 

95 

95 

Comp. 

N lOE 
SSOE 
N65E 

N21 E 
N69W 
N lOE 
S80E 
N70E 
S20E 
NOOE 
N90E 
NOOE 
N90E 
N90W 
SOOE 
270 
180 
90 

180 
180 
90 
90, 

360 
90 

360 
90 

360 
90 
o 

360 
270 
90 
o 

90 
360 

90 
360 

PGA 
(g) 

0·08 
0·11 
0·48 

0·32 
0·27 
067 
0·43 
0·18 
0·16 
0·17 
0·15 
0·13 
0·12 
0·10 
0·16 
0·53 
0·39 
0·38 
0·67 
0·42 
0·68 
0·19 
0·13 
0·47 
0·62 
0·41 
0·43 
0·11 
0·07 
0·05 
0·06 
0·20 
0·10 
0·09 
0·08 
0·96 
0·03 

;n 
:¡:: 

"' > z 
o 
> 



Table 11. Selected ground motions recorded at alluvium sites 

Epictr. PGA 
Stat1on name Local site condition Earthquake date Magn. dist. ikm) Comp. (g) 

El Centro lrngation District Alluvium Imperial Valley 18 May 1940 6·3 !Me) 8 
S90W 0·21 
SOOE 0·34 

Taft Lincolon School Tunnel AlluviUm Kern County 21 July 1952 7.7 iM 5 ) 56 
N21E 0·15 
S69E 0·17 

Figueroa 445 Figueroa St. Alluvium San Fernando 9 February 1971 ó·5¡Mc) 41 
N 52 E 0·15 
S38W 0·12 

..., 
"' 

Hollywood Free lield Alluvium N90E 0·21 o 
San Fernando 9 February 1971 6·5 iMcl 35 soow 0·17 "' ,. 

N46W 0·14 "' Ave. Stars 1901 Ave. of the Stars Silt and sand layers San Fernando 9 February 1971 6·5 ¡M._) 38 r 
S44W 0·15 "' N90W 0·44 -; 

Sendai en y Kokutetsu Bldg. Alluvium Miyagi-Ken-Oki 12 June 1978 7.4 IM 5 1 110 NOOE 0·24 i=i 
"' • Alluvium 360 0·31 ::::¡ 

Meloland 1 nterstate 8 Overpass Imperial Valley 15 October 1979 6·6(Mc) 21 270 0·30 r:" 
S40E 0·58 o 

Bonds corner H1ghways 98 & 115 Alluvium Imperial Valley 15 October 1979 6·6 1M el 3 m 
S50W 0·77 

..., 
m 

S40E 0·52 z 
James Road El Centro Arraqy # 5 Alluvium Imperial Valley 15 October 1979 6·6 1M el 22 o 

S50W 0·37 m 
S40E 0·33 z 

lmpenal V. College El Centro Array # 7 Alluvium Imperial Valley 15 October 1979 6·6 iMcl 21 -; 
S50W 0·45 z 
N 50 E 0·29 o 

El Almendral Compacted fill Central Chile 3 March 1985 7.8 IM 5 ) 84 
S40E 0·16 ?-

e 
Viña del mar Alluvial sand Central Chile 3 March 1985 7.8(M 5 ) 88 

N70W 0·23 z 
S20W 0·36 m ,. 
SOOE 0·26 "' · Zacatula Alluvium Michoacan 19 September 1985 8.1 IM,) 49 
N90W 0·18 "' ..., 

270 0-40 m 
Alhambra Freemont School Alluvium Whittier-Narrows 1 October 1987 6·1 iMcl 7 n 

180 0·30 -; 

"' 90 0·16 ,. 
Altadena Eaton Caynon Park Alluvium Whittier-Narrows 1 October 1987 6·11Md 13 

360 O JI 

Burbank Cal. Fed. Savings Bldg. Alluvium Whittier-Narrows 1 October 1987 6·11Md 26 
130 0·22 
40 0·17 

Downey County Mamt. Bldg. Deep alluvium Whittier-Narrows 1 October 1987 6·1(Md 17 
270 0·16 
180 0·20 

lnglewood Umon Oil Yard Terrace deposits Whittier-Narrows 1 October 1987 6·1(ML) 25 
90 0·23 

360 0·27 

Los Angeles !16th St. School Terrace deposits Whittier- Narrows 1 October 1987 6·11Md 22 360 0·40 
270 0·29 

o 
'-' 
V. 



Table 11. (Contd.) 

1, . d 
Epictr. PGA 

Station n<~mt:: L a slte con 1t1on Earthquake date Magn. dist. (km) Comp. (g) 
1 

Los Angele' Baldwin Hills All 
1 . 

Whittier-Narrows 1 October 1987 6·1 (Me) 27 
90 0·17 

vtum over shale 
360 0·15 

Los Angeles Hollywood Storage FF All 
1 

Whittier-Narrows 1 October 1987 6·1 (Mo.J 15 
90 0·12 

vtum 
360 0.21 

Los -\ngelcs Oblcgon Park All 
1 

Whituer-Narrows 1 October 1987 6·1 (Me) 10 
360 0·44 

VIUffi 
170 0·45 

Long Beach Rancho Los Cerritos All 
1 

Whittier-Narrows 1 October 1987 6·1 (Me) 27 
90 0·25 

VIUffi 
360 0.15 

1 360 0·20 "' San \1anno Southwestern Academy All VIUffi Whittier-Narrows 1 October 1987 6·1 (Me) 8 
270 0.15 ;:: 

1 90 0·63 "' Tarzana Cedar 11111 Nursery All Whittier-Narrows 1 October 1987 6·1 (Me) 44 > tu m 
360 0.46 z 

1 90 0·63 
o 

Whitller n 15 Bnght Tower All Whittier-Narrows 1 October 1987 6·1 (Me) 10 > tu m 
360 0.43 

Alba 900 S. Frem<>nt All 
1 

Whittier-Narrows 1 October 1987 6·1 (Me) 8 
90 0·29 

'JUffi 
360 0.25 

Capnola Fin: Stallon Allu 
l 

Loma Prieta 17 October 1987 7·1 (M 5 ) 9 
90 0·39 

tu m 
360 0.46 

Hulltstcr S,>uth & Pine Allu 
! 

Loma Prieta 17 October 1989 7·1 (Msl 48 
90 0·17 

tu m 360 0.36 

OaklanJ ~-Storey Ollke Blug. Allu 
1 

Loma Pneta 17 October 1989 7·1 (Ms) 92 
190 0·24 

¡u;n 
100 0.19 

Stanfon.J Parkmg Garage Allu 
1 

Loma Prieta 17 October 1989 7·1 (M5 ) 51 
360 0·26 

u m 90 0.22 
1 



Table 111. Selected ground motions recorded at soft sites 

Epictr. PGA 
Stallon name Local site cor.dition Earthquake date Magn. dist. (km) Comp. (g¡ ... , 

' o 
EW 0·17 "' Bucharest BUIIdmg Rescarch lnst. Soft Romania 4 March 1977 7·1 (Ms) 174 > 
SN 0.20 "' 

N90W 0·17 !: 
SCT Sria. de Comunic. y Transport Soft clay Michoacán 19 September 1985 8·1 (M 5 ) 385 "' SOOE 0·10 ~ 

99·53 0·10 
¡:; 

Central de abastos Frigonfico Soft clay M ichoacán 19 September 1985 8.1 (Ms) 389 "' 77-52 0·08 :::¡ 
76·56 0·08 <;" 

Central de abastos Oficma Soft clay Michoacán 19 September 1985 8·1 IMsJ 389 67-95 0·07 o 
m 

N90W 0·06 ... 
C.>lonia Roma Soft clay Acapulco 25 April 1989 6·9 (M5 ) 320 m 

SOOE 0·05 z 
350 0·21 

o 
Emcryvolle Free Field South Bay mud Loma Prieta 17 October 1989 7·1 iMs) 97 m 

260 0·26 z 
~ 

Emeryville Free Fidd North Bay mud Loma Prieta 17 October 1989 7·1 IM 5 ) 97 
350 0·20 z 
260 0·22 o 
305 0·27 

z 
Oakland Outer Harbar Wharf Bay mud Loma Prieta 17 October 1989 7·1 IM5 ) 95 r-

125 0·29 z 
90 0·16 m 

Treasure island Naval Base Fill Loma Prieta 17 October 1989 7·1 (M,) 98 > 
360 0·10 , 
90 0·33 "' San Francisco lnternational Airport Bay mud Loma Prieta 17 October 1989 7-1 IMs) 79 ... 

360 0·23 m 
n 

980 0·13 ~ 
San Francosco 18-Swrey Commercial Bldg. Fill over bay mud Loma Prieta 17 October 1989 7·1 iMsJ 95 , 

350 0·16 > 

Foster City RedwooJ Shores Bay mud Loma Prieta 17 October 1989 7·1 IM 5 ) 63 
90 0·28 
o 0·26 
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spectral density functions assuming the earthquake ground motion to be a stationary Gaussian zero mean 
process. Based on the results presented by Davenport." Der Kiureghian• devcloped semi-empirical expres
sions for the reduced rate of crossings and for peak factors that are consisten! with the probability. 
distribution proposed by Vanmarcke. Yang and Liu 11 showed that if the number of extreme values is large 
and if they are statistically independent, the probability distribution approaches asymptotically Gumbel's 
type lll extreme-value probability distribution (the Weibull distribution). Furthermore, they showed that if 
the input excitation is assumed stationary, the probability distribution reduces to Rayleigh's distribution. 

Before studying the probability distribution of inelastic structural ordinales. for each ground motion 
inelastic strength demands were normalized by the maximum base shear produced in a rigid system. This 
normalization procedure is equivalen! lo normalizing the ground motions lo a peak ground acceleration 
equal to 1 g. In the long-period range this normalization will typically result in an increase in dispersion with 
increasing period of vibration. 22 However, inelastic strength demands in this period range are gene rally 
much smaller than those in the short- and medium-period ranges. An illustrated in Figure l. the resulting 
normalized inelastic strength demand. '7. is a random variable whose probability distribution is unknown. 
This normalized inelastic strength demand is given by 

r¡ = R, = C,g 
m max 1.<,1 max 1.<,1 

(4) 

where gis the acceleration dueto gravity and e, is the seismic coefficicnt dcfincd as the ratio of the lateral 
strength of the systcm lo its wcight. 

In this study attempts were made to lit the probability distribution computcd from the statistical data to 
the following five theoretical probability density functions (PDF): ' 

Normal: 

Lognormal: 

Gumbel type 1: 

[ 
1 (•¡- <P)'] j(r¡) = [2nl1'r '" exp - 2 -

11
-

[ 
1 (Lnr¡- <P)'] .f(r¡) = [2nl1 2 r¡ 2 ]-

112 exp - 2 11 

1 1 { 1 .f(r¡) =- exp - -(r¡- <jJ)- exp - -(r¡- <jJ) 
11 11 11 

Probablllty denslty 
functlon or '1 

L-----------------------T 

(5) 

(6) 

7 

.• 

Figu,re 1. Normali1ed incla.,tic strength demand spectrum "howing the unccrtainty in the prcdiction or inchtslic strength demand" in 
ruture earthquakes 



Weibull: 

Gamma: 

PR08A8JLISTIC SITE-DEPENDENT NON-LINEAR SPECTRA 

f(t¡) = rx{Jt¡"- 1 exp ( - {Jt¡") 

f(t¡) = __1!_ t/6- 1 exp ( - {Jr¡) 
r(J) 

1039 

(9) 

where rx. P. J, </J and a are probability distribution parameters and r( ) is the gamma function, which is 
defined as, 

r(J>) = f."' z''_ 1 exp ( - z) dz ( 10) 

Two methods are available lo determine whether the assumption of the data being distributed according 
lo a certain theoretical PDF is reasonable: (mainly) goodness-of-fit (GOF) plots of probability paper and 
analytic distributionaltests. In the first method the sorted data is plotted against Jhe quantiles corresponding. 
lo different probability distributions. In the second method an analytic parameter is computed. which 
pro vides a basis lo accept or reject the hypothesis of a certain theoretical probability distribution according 
lo a certain leve( of probability of a type 1 error. For cases where there exists no closed-form analytical 
expression for the cumulative distribution function (i.e. normal, log-normal and gamma distributions) the 
quantiles were computed by numerical integration of the PDF togethcr with a regula fa/si root-finding 
method. For each probability distribution and each soil group 300 GOF plots were computcd (correspond
ing to each leve( of inelastic deformation and each period or each T/T, ratio). 

Examples of GOF plots corresponding lo a particular period and a particular leve( of inelastic deforma
tion for ground motions recorded on alluvium are shown in Figure 2. For allthree sitc conditions. scatter r 
the data was observed lo increase with increasing periods (with increasing T/T, ratios in the case ofsoft soils, 

1] 1] 
1.4 1.4 

1.2 (a) 1.2 (b) 

1.0 -· 1.0 ... 
/ / .• 

0.8 

/ 
0.8 

/ 0.6 0.6 

0.4 / 11 = 4 0.4 / 11=4 .. T =0.40 • T = 0.40 
0.2 0.2 

-3 -2 -1 o 1 2 3 o 2 4 6 8 10 12 
STANDARD NORMAL GAMMA DISTRIBUTION 

Lnl] 1] 
0.5 1.4 

0.0 (e) /' 
1.2 (d) • 

0.5 
1.0 /-· 

,.../' 0.8 

/ 1.0 0.6 .. 
1.5 

- 11 = 4 0.4 / 11=4 
T = 0.40 • T = 0.40 

2.0 0.2 
-3 -2 -1 o 2' 3 o 2 4 6 8 10 

STANDARD NORMAL GUMBEL I DISTRIBUTION 

Figure 2. Goodnes~·of-fit plot" fnr c¡y<:tems with T = 0·4 and JI -= 4 when c¡uhjectcd to gwund motinno;; recordcd on alluvium ming thc 
following proh:ahilily dislribulions: (a) normal: (b) gamma: (e) Jog-normal: Id) Gumhel lype 1 
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In addition to the GOF plots, the analytical test method was used to test each probability distribution. The 
W test was used for all probability distributions except for the gamma distribution, in which a chi-square test 
was employed. F or description of these tests the reader is referred lo Reference 25. 

lf the choice of a certain model is found to be reasonable, the parametrrs of the distribution can be 
computed to obtain estima tes of the cumulative probability distribution funclion (CDF) that best fils !he 
data. Examples of computed CDFs are shown in Figure 3. These CDFs correspond to systems with a period 
of 0·3 s undergoing a displacement ductility ratio of four when subjected to ground motions recnrded on 
alluvium sites. In this case it can be seen that the normal and Rayleigh (a special case of the Weibull 
distribution with e< = 2) give the poorest lit of the data. 

For all levels of inclastic deformation, the lit of the computed CDF lo lhat of Jhe data was betler in !he low 
period range than in the high period range. In general, the best lit to thc data was provided by the gamma 
distribution, followed by lhe Gumbel type 1 distribution and the Weibull dislribulion. One disadvanlage of 
using the Weibull distribution is lhat the estimation of the paramctcrs e< and {1 requires the solulion nf Jwn 
non-linear equations when using the maximum-likelihood technique. For lhe normal. lognormal and 
Gumbel distributions, a betler fit was obtained by using linear regression analyses on the GOF plol data· 
than when using the matching moment lechnique. In thc case of the gamma distribution thc lallcr lcchniquc 
yielded an adequate lit. ' 

PROBABILISTIC NON-LINEAR SPECTRUM 

lf the probability distribution of inelastic strength demands is known. rhe computation of a prohahilistic 
non-linear spectrum is reduced to finding (for each period T,) the normalizcd strcnglh (thal necds In be 
supplied to the structure) req uircd to avoid wil h a predetcrmined probabilily of non-exceedancc of a duér ilily 
demand larger than the larget ductilily dcmand, l'i· ·. · 

lf the-displacement duclility demand is considered as a random variable. then for a sys_tcm with a given 
normalized strength. '1'· the probability of having a ductility demand lcss lhan or equal In a ccrtain 
predetermined ductility l'i is given by, 

F,(¡¡i) = P(¡1,:;; !li) = f: 1

{;(¡l)d/l ( 1 1 ) 

where j;(¡l) and f,(¡l). respectively, are the PDF and CDF of 1' corresponding toa ccrlain strcngth capa~ity. 
•¡,. Since the strengths required to limit thc ductility demand to difTercnt target ductilitics ha,·c hccn 
computcd, for dcsign purposes equation (11) can be rewrillcn as 

11 .. ) 

F(T)) F(T)) 

t .O 1.0 

0.8 0.8 
~~--

-Gumbel 1 0.6 -Normal 0.6 ' --···· Lognormal ··-·-- A<1~·l~igh 

0.4 ·--Gamma 0.4 ·-- WPibull 
• Data O <Ha 

0.2 
~ = 4 

02 
~""' 4 . •· T = 0.30 .. · T = 0.30 

0.0 0.0 
o o 0.4 o 8 12 t .6 00 04 08 12 16 

NORMALIZED STRENGTH TJ NORMALIZED STRENGTH TJ 

Figure 3 Cumulative di,.tributinn funct1ons for syslems wilh T= OJ and Jl = 4 Y.hcn "uhjcclcd lo ground mt~llflll~ ree<'ldL:d tln 

alluvium 
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where Ji(r¡) and Fi(rl). respectively. are the PDF and CDF of 17 associaJed with a target ductility l'i· The 
corresponding probability of exceedance of the target ductility !Ji is given by 

(IJ. 

Thus. as illustrated in Figure 4. for a given target probability of non-exceedance. the normalized inelastic 
strength demand that needs to be supplied to the structure.r¡, (in order lo avoid ductility demands larger than 
11i) can be computed from the CDF of r¡. 

As mentioned in the previous section. j;(¡l). F1(¡1). _/j(r¡) and Fj(r¡) are not known. In their study Murakami 
and Penzien 16 assumed F 1(¡1) lo be a Gumliet type 1 extreme-value probability distribution. while Con te el 

a/. 17 assumed F,(¡1) lo be a log-normal prohability distribution. In this study. the PNRS were computed by 
using the CDF Fi(r¡) calculated from the response of 300 systems subjected to 124 recorded ground motions. 
The advantage of this approach over the one used in the aforementioned studies is that the resulting 
empirical PN RS are based on no assumption regarding the probability distribution of inelastic spectral 
ordinales. 

For each soil condition. each period of vihration (each T/T, for soft soils) and target ductilities ranging 
from 1 to 6. normalized inelastic strength demands wcrc computed for six probabilities of non-cxceedance. 
namely. F(o¡ 1) =50. 60. 70. 80. 90 and 95 per cent. which correspond to prohabilities of excecdance of thc 
target ductility of 50. 40. 30. 20. 10 and 5 per cent respcctivcly. The resulting 5400 inelastic stren¡!!h demands 
classified according lo soil conditions. prohability of non-exceedance and leve! of inclastic deformation are 
shown in Figures 5-7. · 

As shown in these figures. for all levcls of prohahility. the lateral strength capacity required to control 
inelastic deformations is significantly affected by the period of vibration of the system and the target ductility 
ratio. For ductility ratios smaller than three and for systems subjected to roe k and alluvium ground motions. 
strength demands typically increase with increasing period up toa period which lies between 0·2 and 0·4 s. 
Beyond this period. strength demands decrease with increasmg period of vibration. Regardless of the soil 
condition. for displacement ductility ratio greater than four. lateral strength dcmands decrcase with 
increasing periods. 

A comparison of strength demands for systems of different soil conditions is shown in Figure R. Thc figure 
corresponds lo lateral strengths required lo avoid ductility ratios larger !han 2 with a 20 per cent prohahility 
of exceedance and to lateral strengths required to avoid duc!ility ratios larger than thrce with a 10 per ccnt 
probability of exceedance. 11 predominan! perind of l·'i s is assumed for the soft snil si te. In hoth cases. for 
periods of vibration greater than 0·6 s. required lateral strengths are significantly larger for systems subiected 
to ground motions recnrded on soft soil sites than for systcms suhjected to ground motions recorded o1· 
either rock or alluvium sites. For certain periods. the cornputed required strength for structures nn soft .soil! 
more than twice that required for structures on rock or alluvium sites. 

F(r¡) 

Ft'lo) 

-- [_~·~·-• ~~b-a~~lty level_...--

\_ Probablllty dlstrlbutlon 
funcllon ot 11 

Figure 4. Compulation or probabilistic strength demand <iipeclral ordmate~ using cumulativc dic;:trihution runctit>nc;: 
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Figure 5. Probabilistic non-linear spectra or normali1.ed strcngth demando; ror rod si tes 11' = l. 2. 3. 4, 5. 61 

A comparison of lateral strength demands_Le_quir_ed_to_av_oid_a_given_maximum_tolerable_ductilit -ratio-
ree 1 eren ro 11'1 so occurrence JS s own m Figure 9. Strcngtli ilcman s s own in this figure 

wcre calculated for systems undergoing ductility demands of two and six whcn suhiected tn ground motions 
recordcd on alluvium si tes. As shown in this figure, consideration of a smallcr prnhahility nf exceedance nf 
the targct ductility ratio (i.e. a larger value of f(•¡)) produces an approximatel:: p~rind-independent differencc 
in strcngth demand. In general, this differcnce in lateral strength decreases with increasing ductility ratio. Thc 
corresponding increase in lateral strength (additional strength relative to the median). however. increases 
with incrcasing period. 

Probahilistic non-linear response spcctra computcd in this invcstigation provide a more rntinnal estimn
tinn of dcsign forccs than thc one offcrcd by dctcrministic response spectra. since they allnw thc dcsigner to 
estirnate the requircd lateral strength capacity corrcspnmling tn targct prnhahilitics nf nnn-c,cccdancc. 
which m ay he diffcrent fnr diffcrcnt le~cls nf inclastic deformations or for diffcrcnt le veis of maximum gr<iund 
nccclcrntion. An illustrative example on the use nf the PNRS is prcscntcd in thc i\ppcndix. 

Inclastic strength dcmands shown in Figures S 7 are based on response nf SDOF systems underg<'ing 
various levels of maximum inelastic dcformatinn when suhjccted tn a relativcly large numhcr nf recnnlcd 
earthqunke ground motinns. The extrapolation nfthcse rcsults tn MDOF structures requircs thc knPwlr<lgc 
of the rclationship between local (storey) ductility demands and the global (structure) ductility demand. This 
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relarionship. which varies with the levcl ofimposed lateral dcrormation, is a function ofh<'lh. the dislrihution 
of inelastic deformations within the structure and the ground motion. For many types of structures. an 
approximation of this relationship can be obtained through non-linear static analyses. 22

·
26 Anothcr 

approximate procedure to extend the results of SDOF systems to the dcsign of MDOF structures has 
recently been proposed by Nassar and Krawinkler-" 

SUMMARY AND CONCLUSIONS 

Uncertaintics in the response of non-linear systcms whcn suhjcctcd lo carthquakc g.round mntions wcrc 
studicd by computing thc lateral strenglh cap:!city of SOOF systcms requircd lo control inelastic dcforma
tions below predctermined displaccmcnt ductility ralios. A rotal of 37 200 inclastic strength dcmands wcrc 

• computed corresponding to six le veis of inclastic dcformation and 50 pcriods (or T/T1 ratios) whcn suhjectcd 
lo 124 ground motions. · 

Attempts were made lo fit the prohahility distrihution nfnormalizcd inclastic strength dcmands comptrtcd 
from the statistical data to five theoretical probability distributions. For alllevcls of inclastic deformation. 
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!he fil of the Cumuiative distribulion funclion "''" Ocllcr in thc iow pcripd range !han in lhC l11gh ['CriPd .. 
range. In general. thc hes! fir was providcd hy lhc gamma di•lrihuliPn followed hy rhe Gumhcl ryrc 1 ami., 
Weibull distributions. 

Using empírica! cumulative distriburion runctions sire-dcpcndent prohabilistic non-linear sp~ctra wcrc 
computed for six probabilities or exceedance or diiTcrent le veis or inclastic dcformation. Thc lateral strcngth 

r 
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Figure 9. EfTect or the probability or e~cccdance on the lateral strength capacity required tu controlthe ma:-:imum incla~tic dcformation 

required to control ductility demands is significantly aiTected by: ( 1) the maximum tolerable ductility 
demand. (2) probability or cxceedance or thc tolerable demand. (3) local si te conditions and (4) the pcriod or 
vibration or the system. In the case or sort soils. the required lateral strengths are al so strongly dependen! on 
the predominan! pcriod or the ground motion. ' . 

In contras! to the dcterministic spectra. the spcctra presented herein allow thc cstimation or the lateral 
strength that needs to be supplied to the structure which is associated with different probabilitics or 
exceedance or predetermincd levels or inelastic ddormations. Thus, these PNRS explicitly account ror the 
uncertainty in the response or non-linear systems when subjected to earthquake ground motions. Further
more. they pro vide a clear insight into the variability aspects or the response or non-linear systems dueto the 
inherent unccrtainlies in the intcnsity and characteristics or the earthquake excitation. 
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APPENDIX 

This example illustrates the estimation or the inelastic strength demand ora SDOF system loan earthquake 
ground motion with a specified maximum ground acceleration. 

lt is assuméd that the structure has a period or vibration or O·R s. 5 per cent c1'''"ring and is located on 
alluvium. The site is likely to experience a maximum ground acceleration or0·10 ~ during minor earthquakes 
and a maximum ground acceleration or 0·6 g during severe earthquakes. 11 is req11ired to: 

(a) Estimate the lateral strength required to maintain the system elastic (i.e. 1' = 1) during mmnr 
earthquakes with a confidence leve! (prohahi1ity or non-exceedance) or 90 per cent. 

(b) Estimate the lateral strength capacity associated with a 20 per cent rrobability or exceedance or 
a displacement ductility demand or three during severe earthquakes. 

For alluvium sites !he norma1i7ed inclastic strenglh dcmands can he ohtained rrom Figure ti. To estima te 
the strength required in (a) the spectra cnrre<pondin¡! to /-"(1¡) = 0·9 is uscd togethcr with a 11 = 1 ;md a pcrin• 1 

orO·R s. to find a normali7cd strcngth dcmand '1 = ~ .15. The cnrresponding lateral strength is nhlaincd rro 
equation (4) 

R, = ""1 max 1\,1 = 111~ .15(0·10g) = m0·24g 

where"' is the mass or the system. 



1046 E. MIRANDA 

To estímate the strength required in (b) the sp~ctra corresponding lo F ( •¡) = O·R (probability of exceedance 
of 20 per cent) is used together with J1. = 3 and a period of 0·8 s. From Figure 6 we get •1 = 0·68. The 
corresponding lateral strength is given by 

R, = m'f max 1.~.1 =m 0·68(0·60g) = m0-41g 

Thus, the strength required in (b) controls the design of the structure. 
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DISE,~O SISNICO DE ESTRUCTURAS DE ACERO PARA EDIFICIOS 

OSCAR DE BUEN LOPEZ DE HEREDIA • 

INTRODUCCION 

El objetivo que se ·persigue al construir una estructura es 
satisfacer una necesidad, que puede ser salvar una barranca para unir 
dos poblaciones que se encuentran a uno y otro lado de ella. detener el 
agua de un río para formar un embalse que permita utilizarla para 
generar energía electríca, o crear un espacio en el que se desarrollen 
actividades que no podrían llevarse a cabo a la· intemperie. En el 
pricer caso se construye un puente, en el segundo la cortina de una 
presa y en el tercero un edificio. 

En un edificio 
crearse espacios en los 
de seguridad y confort. 

urbano, 
que se 

para oficinas o departamentos, deben 
viva o trabaje en condiciones adecuadas 

Uno de los fenómenos más característicos de nuestra época es el. 
gran crecimiento de las ciudades, ocasionado en parte por el aumento 
general de pob.lación y en parte por la emigración continua del. campo 
hacia ellas: a su vez, la necesidad de proporcionar alojamiento y lugar 
de trabajo a un número cada vez· mayor de personas dentro de un área 
reducida, ha sido la razón principal de que en las Últimas décadas se 
hayan construido muchos edificios, algunos de gran altura, y de que esta 
tendencia subsista en la actualidad. 

Todos los elementos requeridos para crear los espacios 
mencionados arriba, así como las personas que los ocuparán, y el 
mobiliario y equipo necesarios para desarrollar sus actividades, pesan, 
y su peso debe transmitirse hasta el terreno en el que se apoya el 
edificio: es el peso de pisos, plafones, fachadas, muros divisorios y 
de lindero, instalaciones, muebles y personas, el que crea la necesidad 
de contar con una estructura cuya finalidad primaria es transmitir esos 
pesos. y el suyo propio, hasta la cimentación y el terreno. 

Pero, una vez construido, el edificio constituye un obstáculo para 
el libre flujo de las corrientes de aire, lo que ·da lugar a que 
aparezcan presiones y succiones en sus fachaQ~s; además, en 
de nuest o o e1. la corteza- terrestre 
experimenta de vez en cuando movimientos que se transmiten a lOs 
edificios construidos sobre ella: tanto el viento como los sismos 
ocasionan solicitaciones que deben ser resistidas por la estructura, al 
mismo tiempo que sigue soportando las cargas verticales. 

Dijimos al princzp'l.o que el objeto de un ·edificio es crear 
espacios en los que se viva y .se trabaje en condiciones adecuadas de 
seguridad y confort; para ello. la estructura debe tener resistencia 
suficiente para soportar :la combinación de solicitaciones ocasionada por 
las cargas \•erticales y el viento o sismo Y• además, ser de rigidez 
~q~q!!~q~_PE.!iJ __ q_u_~-_~r¿~-.tJ~[9!P~fl90~-?!._P!JJ.9 esus sol iCi tacioncs, no sean 

• Profesor er.2rito de la F,;;cultad de Ingeniería, U.N.A.H. Ingeniero -
consultor en estructuras. 
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excesivas, con lo que se evita el pánico entre los ocupantes y se 
reducen a un mínimo los daños. en los elementos no estructurales y en las 
instalaciones. 

Las cargas verticales, muertas y vivas, se pueden evaluar con 
precisión aceptable, y se sabe bastante sobre el comportamiento de 
elementos estructurales y estructuras completas sometidos a ct¡rgas de 
ese tipo. En cambio, es imposible predecir la intensidad de los 
temblores que deberá resistir un edificio, y hay todavía bastantes 
lagunas en nuestro conocimiento sobre el comportamiento de las 
estructuras sometidas a solicitaciones sísmicas. Nos encontramos, pues, 
ante un problema que aparentemente no tiene solución, que caracteriza 
al diseño sísmico:. diseñar y construir estructuras que resistan 
solicitaciones desconocidas mediante mecanismos que no se entienden 
todavía demasiado bien1 Y• para complicar más aún el problema, teniendo 
en cuenta, como en todas las obras de· ingeniería, consideraciones 
econÓmicas de importancia fundamenta./. 

Huchos edificas construidos hasta ahora han estado sometidos a 
temblores de t{erra intensos: algunos han quedado totalmente destruidos. 
otros se han ma.ntenido en pie, pero sufriendo daños severos en elementos 
estructurales y no estructurales, mientras que el resto ha resistido los 
temblores con daños muy reducidos, o aún nulos. 

Los métodos modernos de diseño sísmico provienen en gran parte 
del estudio del comportamiento, satisfactorio o no, de edificios que han 
experimentado movimientos telúricos importantes, y Ja filosofía en que 
se basan esos métodos proviene de la aceptación del hecho de que es 
imposible construir edificios que tengan una probabilidad nula de falla 
o de experimentar daños durante Jos temblores, desconocidos. a que 
puedan quedar sometidos durante su vida Útil. 

La solución ideal, desde un punto de vista económico. consiste 
en escoger sistemas estructurales que se diseñen para soportar Jas 
cargas verticales, y que sean capaces de resistir la combinación de 
éstas y las solicitaciones sísmicas sin que el aumento de esfuerzos (o 
la disminución de factores de carga respecto a la falla) exceda el 
incremento permitido en Jos reglamentos para solicitaciones producidas 
por cargas permanentes_y accidentales combinadas; al mismo tiempo, debe 
revisarse que lbs desplazamientos horizontales relativos entre niveles 
consecutivos no sobrepasen lÍmites aceptables, y comprobarsé que ."se 
tiene una seguridad adecuada contra la inestabilidad de conjunto de la 
construcción. 

Los edificios de pocos pisos, con muros de carga, suelen 
satisfacer automáticamente las dos condiciones anteriores de resistencia 
y rigidez: al aumentar el número de niveles y requerirse una estructura 
el problema se vuelve más difÍcil. y para evitar incrementos excesivos 
en costo y en el tamaño de los el.ementos estructurales deben utilizarse 
sistemas estructurales adecuados: si el mímero de pisos no es muy 
grande, los marcos rígidos constituyen una buena solución, mientras que 
para al tu ras mayores suelefl obtenerse buenos resultados combinando 1 os 
marcos con contraventeos ·o muros de rigidez, y en edificios muy altos 
conviene recurrir a sistemas estructurales especiales • 
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Una estructura puede diseñarse de manera que tenga resistencia 
y rigidez suficiente para que su respuesta ante la combinación de cargas 
verticales y sísmicas sea predominantemente elástica, pero al hacerlo 
se obtienen soluciones mucho más costosas que las empleadas 
tradicionalmente en edificios construidos en zonas sísmicas que han 
tenido, en general, un comportamiento aceptable durante _temblores 
reales. Sin embargo, este tipo de soluciones puede ser recomendable en 
estructuras especiales, en las que se desee mantener los daños a niveles 
muy bajos. aún bajo temblores de gran intensidad¡ uno de esos casos lo 
constituyen las centrales nucleoeléctricas. 

FILOSOFIA DEL DISEÑO SISNICO. 

y JB- construccion se pierda p_or completo. 

La filosofía mencionada sigue siendo la base de los cÓdigos 
modernos de diseño sísmico¡ sin embargo, a raíz de los Últimos temblores 
intensos, sobre todo los de la Ciudad de México de septiembre de 1985, 
empieza a cuestionarse, si no la filosofía en sí, al menos el nivel de 
daños que debe permitirse durante movimientos de tierra de gran 
intensidad, pues los costos de reparación y . refuerzo de las 
construcciones son tan elevados que seguramente se justifica aumentar 
la inverSión inicial para di!f;minuir los riesgos de que se presenten 
daños importantes en estructura. acabados o instalaciones. 

ELECCION DEL SISTEHÁ ESTRUCTURAL. 

Las características principales que debe tener un edificio que 
se \.'8 a construir en una zona sísmica son: 
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Resistencia, El edificio he de tener una seguridad adecuada, 
cor. tra el colapso durante temblores i" tensos. Para ello, debe diseñarse 
para que soporte solicitaciones sísmicas relativamente altas, 
compatibles con la sismicidad de la zona. 

Rigidez, Es necesaria para evitar daños en muros, canceles, 
instalaciones y otros elementos no estructurales, durante temblores 
frecuentes de poca intensidad,. y para impedir falla~ por inestabilidad, 
debida a amplificación excesiva de los momentos por interacción carga. 
vertical - d~splazamiento horizontal, en temblores intensos. La rigidez 
apropiada se logra manteniendo los desplazamientos laterales de 
entrepiso por debajo de límites adecuados, que se indican en los 
reglamentos, 

Ductilidad. Esta propiedad no es indispensable, en teoría, 
puesto que p~eden construirse estructuras que, también en teoría, se 
comporten elásticamente bajo temblores de cualquier intensidadr 
constituye. sin embargo. una manera económica de obtener estructuras 
capaces de soportar temblores intensos. si bien sufriendo daños que 
pueden ser icportantes. 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 comportamiento real esté muy por debaJo del 
previsto. 

En las Últimas décadas se ha dado una importancia excesiva a la 
ductilidadr los reglamentos de diseño sísmico han estimulado el uso de 
estructuras dúctiles, generalmente flexibles. y han penalizado a las 
rígidas, a pesar de que en los temblores que han ocurrido Últimamente 
en distintas partes del planeta se ha comprobado! de manera sistemática, 
el superior comportamiento de las estructuras rígidas y resistentes, 
especialmente si se les proporciona ductilidad adecuada en las zonas 
donde pueden concentrarse las deformaciones inelásticas, 

R. Park y T. Paulay, en su libro "Estructuras de concreto 
reforzado", afirman lo siguiente: 

"Como e!! imposible predecir con precisión las características de 
los.movimientos de tierra que pueden ocurrir en un sitio dado, también 
es imposible evaluar el comportamiento completo de una estructura 
sometida a sismos intensos de características desconocidas•.· 'Sin 
embargo. las estructuras pueden diseñarse y construirse de manera que 
tengan características que aseguren que su comportamiento será el más 
deseable. En términos de daños; ductilidad, cfisipación de energía, o 
falla, ha de lograrse una secuencia deseable en el deterioro, y en la 
destrucción eventual, de la compleja cadena de resistencia de la 
estructura, lo que implica una jerarquización adecuada de sus modos de 
!~}]~~--~u-~-~~~~-e~:~:-!9ª~~~~~-~i_:_e __ ~~~oce la resistencia de cada uno 

• La incertid~bre es el aspecto que caracteriza todo el diseño sísmico: 
debe diseñarse para solicitaciones desconocidas, sin cc;·ocer tampoco 
el mecanismo de respuesta de" los elementos y sistemas estructurales -
sometidos e ellos, Aunque se sabe bastante más acerca de este segundo 
punto que del primero, todav{a existen lagunas muy importantes en -
nuestro conocimiento. 
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de 'los eslabones que forman esa cadena, es decir • de cada uno de los 
elementos que componen la estructura. 

A pesar de la naturaleza probabil:fstica del fenómeno, la mejor 
manera de obtener una estructura que se comporte con éxito ante 
temblores de intensidad media, y no llegue al colapso durante terremotos 
catastróficos consiste, dados los conocimientos actuales, en distribuir 
determin:lsticamente sus propiedades de resistencia y ductilidad para 
obtener el modo de falla más conveniente. Esta filosof:fa puede 
incorporarse en un proceso de diseño basado en la resistencia Última de 
la estructura, durante el cual se escogcm y detallan adecuadamente los 
elementos que fonr.arán parte de los mecanismos disipadores de energía, 
y se proporciona a los elementos estructurales restantes resistencia 
suficiente para asegurar que los mecanismos escogidos conservarán toda, 
o casi toda, su resistencia durante los ciclos de carga y deformación 
producidos por el temblor". 

La obra citada se publicó en 19751 sin embargo, los aspectos 
señalados siguen en vigor, por completo, hoy en d:fa, y se pusieron de 
manifiesto durante los terremotos de septiembre de 1985. Ha de tenerse 
en cuenta, además, que las construcciones reales son muy complejas, 
mucho más que los modelos que se emplean para analizarlas y diseñarlas. 
por lo que para lograr el comportamiento deseable mencionado deben 
satisfacerse requisitos adicionales de simetría, uniformidad a lo largo 
de la altura, trabajo de conjunto, etc .• 

NETODOS PARA EL ANALISIS SJS,'fiCO. 

No se pretende estudiar aquí los . métodos que se emplean para 
evaluar las fuerzas sísmicas para las que debe diseñarse un edificio; 
sin embargo, conviene recordar los procedimientos más comunes. El más 
sencillo Y• probablemente, el más utilizado, consiste en determinar un 
conjunto de fuerzas estáticas horizontales aplicadas en los diferentes 
pisos del edificio, cuya suma es igual a una cierta fracción, 
especificada en los códigos de diseño, del peso de la construcciÓn; en 
general, las fuerzas laterales se distribuyen en la altura del edificio 
siguiendo una ley de variación triangular, con el vértice en la base de 
la construcción. 

Un segundo procedimiento consiste en modelar el edificio como un 
sistema de masas concentradas en los pisos, conectadas ·entre sí. por 
resortes cuya rigidez lateral de ende 

=~¡¡,¡;;;;;¡;¡;;;;;;;;;;;;;;;;;¡¡¡¡,...;¡¡¡;;:<eSt.. ~ ea ar un análisis dinámico modal del sistema. Las 
fuerzas cortantes de diseño se. encuentran superponiendo adecuadamente 
unos cuantos modos-- de vibración y utilizando los espectros para úiseño 
sísmico especificados en los reglamentos. Este enfoque dinámico es más 
apropiado que el estático, sobre todo para edificios irregulares, pero 
'sigue teniendo muchas imprecisiones, que provienen en buena parte de la 
suposición de que el · comportamiento del edificio es exclusivamente 
,elástico. 

Por este motivo, las construcciones importantes se analizan a 
veces teniendo en Cuenta. Dl modelarlas, el comportamiento inelástico 
de la estructura, y somet!endo el modelo a temblores de características 
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ade:cuadas: la respuesta inelástica de la estructura. a lo largo del 
tiempo. se obtiene por medio de un proceso de integración paso a paso. 
Auno¡ue costoso y complejo. éste es el método más preciso de análisis 
s1smico con que se cuenta en la actualidad, dada su precisión conceptual 
intr!nseca: sin embargo, la intensidad, duración y demás caracter!sticas 
de los temblores futuros permanecen, como siempre, desconocidas. 

Ha de recordarse siempre que las fuerzas laterales de diseño 
especificadas en los códigos son mucho menores que las que puede 
esperarse que actúen sobre las construcciones durante un movimiento de 
tierra importante, por lo que debe reconocerse que los sismos intensos 
harán que los elementos crlticos de las estructuras se comporten 
inelásticamente: es, pues, esencial que el diseño y la construcción se 
lleven a cabo de manera que se garantice el comportamiento dúctil de 
miembros y conexiones sujetos a ciclos severos de inversión de cargas, 
independienteQente de cual haya sido el método. utilizado para determinar 
la distribución hipotética de fuerzas que obran sobre la estructura. 

El acero estructural es un material muy dúctil, y tiene 
propiedades. flsicas que lo hacen ideal para construir estructuras 
resistentes a sismos. Sin embargo, su ductilidad intr1nseca no se 
conserva necesariamente en la estruct~ra terminada, sino puede perderse 
por fenómenos de inestabilidad local, de miembros individuales o de 
conjunto, porque la falla se presente de manera que no se obtenga la 
respuesta buscada (por ejemplo, por cortante), o porque el 
comportamiento de las conexiones sea defectuoso. Por todo ello, debe 
procederse con mucho cuidado durante el diseño y la construcción para 
evitar la pérdida de esas propiedades. 

La ductilidad de los elementos de acero estructural var!a con el 
tipo de solicitación: es máxima en miembros en tensión, en los que se 
alcanza la ductilidad del material, y mlnima en elementos en compresión 
axial. Para obtener ductilidades adecuadas en compresión directa, 
flexocompresión y cortante. es necesario tomar precauciones para evitar 
fenómenos prematuros de pandeo local y/o lateral. 

SISTEMAS PARA PROPORCIONAR RIGIDEZ Y RESISTENCIA LATERALES. 

A pesar de que la razón de ser de la estructura de un edificio 
proviene de la necesidad de soportar cargas verticales, la elección pel 
sistema estructural queda determinada, casi siempre, por la manera en 
que han de resistirse las fuerzas horizontales¡ más todav!a, aunque no 
hubiese más que cargas verticales, también se tendr!a que pensar en cómo 
obtener .rigidez lateral adecuada, puesto que siempre es teóricamente 
posible que un edificio completo o alguno de sus entrepisos falle por 
inestabilidad lateral. Las solicitaciones horizontales son, pues, las 
que determinan las caracter1sticas principales de los sistemas 
estructurales de los edificios excepto, quizá, en los que no tienen más 
de dos o tres niveles. 

Las esrructuras deben ser estables bajo cualquier condición 
posible de carga. Cuando lO"' son, las solicitaciones exteriores. 
ocasionan en ellas deformaciones pequeñas, y las fuerzas interiores les 
devuelven su forma original cuando desaparecen las cargas. En cambio. 
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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 configuraciÓn inicial cuando se descarga. El 
conjunto de vigas y columnas de la fig. la. es claramente inestable, 
pues no resiste fuerzas horizontales ni tiene ningún mecanismo que haga 
que recupere su forma inicial. 

en la fig. 1 .d se ilustran los pocos mecanismos que pueden 
utilizarse para obtener sistemas estructurales estables, capaces de 
resistir los efectos producidos por fuerzas horizontales. El primero 
consiste en añadir una diagonal, con lo que se obtiene una estructura 
contraventeada. En el segundo la estabilidad lateral se logra por medio 
de muros de cortante*, de mamposter1a de tabique 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 s1 por medio de conexiones r1gidas, que impiden las grandes 
rotaciones asociadas con el colapso: la estabilidad lateral se consigue 
con el uso de marcos r1gidos. 

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. 

HARCOS RIGIDOS. 

Los marcos r1gidos tridimensionales, formados por un conjunto de 
vigas y columnas, constituyen un sistema estructural eficiente para 
edificios de altura pequeña o media, hasta unos 10 ó 12 pisos. En 
edificios destinados a habitación no suele justificarse su empleo como 
únicos elementos resistentes, pues por requisitos 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 pecmanente, por lo que en ellos sÍ puede convenir 
utilizar los marcos rÍgidas como Único sistema eStructural. pues 
proporcionan la máxima libertad en la planeación y operación de los 
edificios. 

Los marcos r1gidos constit_uyen una sol u · • 
de opc que se van a construir en zonas sísmicas 
porque, además de proporcionar 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 sin 
sufrir daños, o experimentando desperfectos locales, de pequeña cuantía 
y fácil reparación. ' 

Los marcos rÍgidos bien diseñados, detallados y construidos. 
tienen un comportamiento dúctil estable bajo cargas cíclicas que los 

~~~~~-t~~q~j~~-~~~~~-q~¿-~~~~~~~¿q_~~~~~~~o, y la mayor parte de los có

• 18mbién llamados •muros de rigidezw. 
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digas de construcción los consideran sistemas escr~cturales 
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 las deformaciones plásticas 
más importantes se concentren en zonas que pueden aceptarlas con poca, 
o ninguna. pérdida de resistencia. Esta es la filosofía de diseño 
~onocida como "columnas resistentes - vigas débiles•. 

Sin embargo, la ductilidad se convierte en la principal 
desventaja de los marcos rÍgidos cuando se pretende utilizarlos en 
edificios altos 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 
desplaze~ientos 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 (Fig. 2). Su 
nombre proviene de que los elementos principales que los co1Dponen, 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 resultan te pueda resistir por sí sola, sin la ayuda de 
elementos adicionales de otros tipos, cargas verticales y ho,izontales. 
El dimer.sionamiento de las conexiones entre vigas y columnas :>nsti tuye 
uno de los aspectos más importantes del diseño de los marcos . 2idos. 

En edificios de varios pisos se emplean marcos di-spuestos en dos 
direcciones frecuentemente ortogonales, de manera que constituyen una 
estructura tridimensional. Sin embargo, la práctica seguida para su 
análisis y diseño ha consistido tradicionalmente en separarlos en dos 
famiiias y en analizar cada marco como una estructura plana, soportada 
lateralcente por los normales a él, despreciando los momen~os 
torsionantes en las vigas pero teniendo en cuenta que las columnas están 
sometidas a flexión biaxial, puesto que cada una forma parte al mismo 
tiempo de los dos marcos que se cruzan en ella. (Fig. 2.d). 

Aunque el empleo creciente de las computadoras electrÓnicas hace 
suponer que en un futuro cercano será económieo y conveniente analizar 
las estructuras que se acaban de mencionar como lo que realmente son, 
de tres dimensiones, en la actualidad se siguen analizando, en la mayor 
parte de los casos, como estructuras. planas. y se diseñan teniendo en 
cuenta la flexión biaxial en· las columnas y la continuidad que debe 
proporcionarse en las dos direcciones. La descomposición de los marcos 
tridimensionales real~s en dos familias de ;;;;¡ecos planos es posible por 
la pequeña rigidez tor$iOnal de las vigas. 

8 



- 9 -

En edificios altos, en los que las solicitaciones producidas por 
viento o sismo se vuelven predominantes en el diseño, el marco rÍgido 
convencional deja de ser una solución adecuada, pues para darle la 
resistencia y rigidez necesarias se requieren vigas y columnas de 
dimensiones y costo excesivos. En esos casos conviene utilizar 
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 vigas y columnas articuladas entre sí, proporcionando 
la rigidez y resistencia laterales necesarias para evitar problemas de 
inestabilidad y para soportar los efectos producidos por fuerzas 
horizontales por medio, por ejemplo, de armaduras verticales formadas 
por coluwnas, vigas y contraventeos en diagonal colocados entre ·ellas, 
como se ve en la fig. 3á. (En estructuras reales no es posible utilizar 
articulaciones en los nudos, pero sí se pueden conectar las vigas con 
las columnas, que pasan a través de los nudos, por medio de apoyos 
flexibles). Sin embargo, _suele ser conveniente utilizar marcos rígidos 
aún cuaado se empleen elementos resistentes adicionales, de manera que 
las cargas verticales permanentes sean soportadas principalmente por 
ellos, de una manera eficiente y económica.· y ayuden a los muros de 
rigidez o crujÍas contraventeadas ·a resistir las solicitaciones 
horizontales eventuales (Fig. 3.b). 

En un mismo edificio se puede emplear una combinación de marcos 
rígidos, contraventeos, muros de rigidez y vigas articuladas en las 
columnas, cambiando incluso la forma de trabajo en las dos direcciones 
principales, ya que, de acuerdo con sus características arquitectónicas 
y funcionales, una combinación de dos o más de los sistemas 
estructurales mencionados puede proporcionar 1~ solución más eficiente 
y econócics. 

Elementos que componen un marco rígido. Un marco rígido está 
formado siempre por vigas, columnas y conexiones entre ellas; además 
puede haber también elementos de contraventeo o muros de rigidez (Fig. 
4). 

Las vigas son los elementos. generalmente horizontales o con
pequeña inclinación, que soportan directamente 

, r a v vas, que o ran sobre la estructura;· adearás, 
hacen que las columnas de marcos carentes de contraventeo puedan adoptar 
la configuración necesaria para resistir fuerzas horizontales, y 
contribuyen a la rigidez de-· conjunto de la. estructura; en marcos 
contra•·enteados forman parte del sistema que soporta las fuerzas 
horizontales. Están sometidas a la acción de fuerzas transversales y 
de momentos aplicados en sus extremos, que aparecen por la continuidad 
con el resto de la estructura, que ocasionan en ellas momentos 
flexionantes y fuerzas cortantes importantes! las fuerzas normales 
suelen ser despreciables, excepto en las vigas de las cru;1as 
contra\·entadas de marcos altos. Se tratan básicamente como miembros en 
flexión, aunque deben teflerse en cuenta los efectos de las fuerzas 
cortantes y normales cuando ... son ·significativos. 

Las columnas, cuyos ejes son verticales en general, deben ser 
capaces de soportar las cargas que les transmiten las vigas adyacentes 

. . 9 
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y los trat:Jos de columnas que se encuentran sobre ellas, llevándolas 
eventuelm~nte a la Cimentación, así como los momentos producidos por las 
cargas verticales que reciben de las vigas. Además, deben ayudar a 
soportar las fuerzas horizontales en marcos contraventeados, y 
resistirlas en su totalidad en los que no tienen contraventeo ni muros 
de rigidez; también contribuyen a darle al marco la rigidez necesaria 
para evitar problemas de pandeo de conjunto. Trabajan casi siempre en 
flexocompresión (la compresión axial es una condición poco frecuente), 
y los efectos que las fuerzas cortantes ocasionan en ellas suelen ser 
despreciables. En general están sometidas a flexocompresión biaxial, 
pues forman parte al mismo tiempo de dos marcos, frecuentemente 
ortogonales. 

El objeto de las conexiones es transmitir los elementos 
mecánicos, momentos flexionantes y fuerzas cortantes y normales, de las 
vigas a las columnas y viceversa, así como las fuerzas que áparecen en 
las diagonales de contraventeo al marco propiamente dicho, para que 
todos los elementos de la estructura trabajen en conjunto. 

Las conexiones se han tratado tradicionalmente como simples 
puntos de intersección de varias barras¡ sin embargo, en los Últimos 
años se ha reconocido el importante papel que desempeñan en el 
comportamiento de los marcos rígidos por lo que en la actualidad su 
diseño no se limita, como antes, al"de"los elementos de unión entre vigas 
y columnas, sino se incluye en él la revisión de la junta propiamente 
dicha, es decir. de la zona común a todas las barras. 

Los contraventeos y marcos de rigidez son elementos situados en 
planos verticales que no forman parte del marco propiamente dicho, pero 
que contribuyen a resistir las fuerzas horizontales que ·obran sobre él, 
a contrarrestar los momentos secundarios creados por el desplazamiento 
lineal relativo de los extremos de las columnas (efecto PA ), a evitar 
el pandeo de conjunto del edificio y a mejorar su rigidez lateral. En 
los marcos de varios pisos se utilizan muros de rigidez, de tabique o 
de concreto reforzado, y contraventeos compuestos por elementos de acero 
estructural colocados en diagonal, en K, o con alguna otra configuración 
adecuada. 

Comportamiento de marcos rígidos. En la discusión que sigue se 
considera tan sólo comportamiento en el plano, pues los marcos rígidos 
en estudio forman parte de estructuras tridimensionales en las que hay 
otros marcos que _ impiden que se salgan del plano que ocupan 
originalmente, en el que suelen estar alojadas todas las cargas. 

Formas de falla.· La falla de un marco rígido puede ser parcial 
o de conjunto. 

Se presenta una falla del primer tipo cuando se agota la 
resistencia de alguno o algunos de los elementos que lo forman, viga, 
columna o conexión. La falla de una viga puede ser por inestabilidad 
(pandeo lateral por flexotorsión o pandeo local) o por formación de un 
mecanismo con articulaciones plásticas•, y una columna puede fallar 
también por inestabiliáad o porqu~ se agote su resistencia al formarse ------------------------------------------
• Aunque menos frecuentes, son también posibles las fallas por cortante, 

y las deformaciones excesivas constituyen en muchas ocasiones el lÍmi
te de utilidad estructural. 

:!0 
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una o más articulaciones plásticas: una conexión falla cuando aparece 
una discontinuidad lineal o angular, producida por fracturas o 
deformaciones locales excesivas, que hace que el comportamiento de los 
elementos que llegan a ella sea diferente del supuesto en el análisis. 

Aunque una falla parcial, sobre todo de una columna, ··puede tener 
consecuencias graves, no suele ocasionar el colapso total de la 
estructura, pues el alto grado de hiperestaticidad de los marcos, 
rígidos, sobre todo los de tres dimensiones, hace que haya diferentes 
trayectorias posibles, de transmisión de cargas, y cuando un miembro no 
trabaja se produce una redistribución que lleva las cargas que le 
correspondían a los elementos cercanos. 

El diseño de marcos rígidos siguiendo métodos convencionales se 
basa principalmente en evitar fallas parciales, ya que después de hacer 
el análisis y determinar los elementos mecánicos en cada uno de los 
miembros. éstos se dimensionan para evitar las formas de falla 
mencionadas arriba, presta poca atención al trabajo de conjunto de la 
estructura. 

Además de las parciales. pueden presentarse fallas de conjunto, 
por pandeo o por inestabilidad. 

Los marcos simétricos en geometría y carga en los que ésta no 
produce flexión primaria pueden fallar por pandeo, caracterizado por una 
bifurcación del equilibrio que se presenta cuando las solicitaciones 
alcanzan el valor crítico: cuando no hay elementos exteriores que lo 
impidan el cabezal se desplaza lateralmente, pero si se evita este 
movimiento cambia la forma de pandeo y la carga crÍtica aumenta 
considerablemente: éste es uno de los papeles principales del 
contraventeo (Fig. ·s.a). Si, en cambio, las cargas ocasionan flexión 
desde un principio, el colapso puede ser por inestabilidad,, que se 
presenta eventualmente al ir aumentando la magnitud de las 
solicitaciones (Fig. 5.b). 

Las curvas de la Fig. 5 representan las formas de falla 
mencionadas: las cuatro corresponden a un mismo marco. pero I y II (Fig. 
5.a) describen fallas por pandeo, caracterizadas por un punto de 
bifurcación del eq,ilibrio, mientras que en III y IV (Fig. 5.b) el 
colapso es por inestabilidad, sin que haya andeo 

III y IV son ligeramente curvas desde el princ~p1o, a causa de 
la interacción momento-fuerza axial debida a cambios de geometría en el 
marco: su pendiente se reduce más rápidamente cuando comienza la 
plastificación del material, y se anula cuando la carga alcanza el valor 
máximo: la rama descendente corresponde a estados de equilibrio 
inestable. 

Diseño. El diseño de un marco rígido consiste en la 
determinación de los perfiles necesarios en vigas y columnas. en el 
proporcionamiento de las conexiones entre ellas, y en lB revis1on 
posterior del cOnjunto para asegurarse de que tiene un coeficiente de 
seguridad adecuado contra el-colapso por pandeo o inestab1lidad y de que 
su comportamiento bajo cargas de trabajo es satisfactorio. Si el marco 

tl . - . 
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ti¿ne rigidez lateral elevada. propia o proporcionada por contravent~os 
0 :::uros de cortante, el diseño obtenido al considerar los miemb¡·os 
aislados suele ser correcto, pues" la Única falla de conjunto posible es 
pvr pandeo sin desplazamientos laterales (se está considerando que éstos 
son tan pequeños que la interacción carga vertical-desplazamiento no 
afecta significativamente la resistencia de la esl:füi:tura) r "en cambio, 
si es poco r1gido puede fallar por pandeo bajo cargas predominantemente 
,·ert:icales, o por inestabilidad bajo cargas verticales y horizontales. 

La revisión de los perfiles preliminares obtenidos para un marco 
qCJe falla por inestabilidad cuando actúan sobre él cargas verticales y 
horizontales combinadas puede hacerse trazando su curva carga-despla
Z~!iliento. 

Curvas carga-desplazamiento. El comportamiento de conjunto de 
los marcos rígidos que fallan por inestabilidad bajo la acción combinada 
de cargas verticales y horizontales queda representado, lo mismo que el 
de los miembros estructurales aislados, por sus curvas carga-despla
zamiento, es decir. por la relación entre la intensidad creciente de las 
solicitaciones exter}ores y algún desplazamiento resultan te signi
ficativo. 

Las caracter1.sticas de la 
propiedades mecánicas del marco y 
en que se aplican. 

curva dependen de la geometr1a y 
de las cargas, incluyendo la manera 

Para que la relación carga-desplazamiento sea Única y a cada 
p•oblema le corresponda un solo resultado final se requiere que las 
fuerzas.exteriores se apliquen lentamente. de manera que su efecto pueda 
considerarse estático, y que sus intensidades guarden una relación 
constante durante todo el procesar es decir, la estructura debe estar 
sujeta a un sistema de cargas que crece monotónicamente y en forma cont
inua hasta que se alcanza la resistencia máxima. Debe suponerse, 
además, que inicialmente es elástica y está libre de esfuerzos, y que 
no hay inversión en el signo de éstos, en ningún caso, en el intervalo 
plástico. 

) 

Estas condiciones no se cumplen en las estructuras reales, pero 
_permiten simplificaciones importantes en los métodos de análisis y 

llevan a la obtención de cargas de colapso que son, aparentemenr:-e, 
conservadoras*. 

Una curva como la IV de ls Fig. 5 .b, trazada tomando como base 
-los perfiles obtenidos en el diseño preliminar, contiene buena parte de 
la información necesaria sobre el comportamiento de un marco que falla 
por inestabilidad lateral, pues además de proporcionar su resistencia 
cáxima permite determinar el desplazamiento correspondiente a cualquier 
intensidad de las solicitaciones y da una rr:edida de su capacidad de 

~~~~~~~q~-~~-~~~~BJ~~--~~~~~~~~~-!~-~~!~~-carga-desplaz~miento se puede 
* En estructuras reales hay ocasiones en las que no se considera que to-

das las cargas crecen proporcion.almcnte• en el análisis sísmico de -
edificios se supone, de acuerdo con la realidad, que las fuerzas hori
zontales se ·empiezim" a ap]icar cuando ya actúan las cargas verticales 

completas. 
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determinar el factor de seguridad de un marco con respecto al colapso 
y la magnitud de los desplazamientos que experimenta bajo 'cargas de 
trabajo¡ si el primero o los segundos no son aceptables deben cambiarse 
sus caractedsticas, ajustándolas hasta que la curva indique que el 
comportamiento es el deseado. 

Aunque teóricamente conviene conocer la curva PLl de toda 
estructura que falle por inestabilidad de conjunto bajo cargas 
verticales y horizontales combinadas, su obtención es en general 
complicada, o aún imposible, por lo que en la mayor parte de los 
problemas reales de diseño se recurre e métodos aproximados para 
determinar la carga de colapso y las deformaciones producidas por las 
solicitaciones de trabajo. 

Narcos contraventeados. Los marcos provistos de diagonales de 
contraventeo constituyen une forma eficiente de resistir fuerzas 
laterales. Son mucho más rígidos y resistentes que los marcos no 
contraventeados, pero ocasionan, con frecuencia, restricciones en la 
operación de los edificios, por lo que suelen usarse los dos sistemas 
combinados. 

En la Fig. 6 se muestran algunos posibles arreglos de las 
diagonales. En todos ellos se busca que los ejes de los miembros, 
vigas, columnas y contraventeos, se crucen en un punto, por lo que estos 
sistemas se conocen como marcos provistos de contraventeos concéntricos. 

La gran rigidez y resistencia de los marcos contraventeados hacen 
que se minimicen los daños, tanto na estructurales como estructurales, 
producidos por los temblores; sin embargo, hay algunos problemas 
relativos al comportamiento de las diagonales bajo carga cíclica. Sobre 
todo, se han observado comportamientos bastante pobres cuando se emplean 
únicamente miembros en tensión para formar al contraventeo. Por 
ejemplo, cuando se usan cantraventeos en X, una fuerza sísmica intensa 
en una dirección ocasiona un alargamiento de una de las diagonales 
mientras que la otra, incapaz de trabajar en compresión, simplemente se 
cuelga, sin aceptar fuerza alguna. Cuando, en el siguiente ciclo de 
carga, vuelve a aplicarse la fuerza lateral en le misma dirección, la 
diagonal que se alargó en ei primer ciclo no ofrece ninguna resistencia 
hasta que se res tira, y entonces vuelve a alar erse. ' 
c_iclJ:Js ' , como os que se muestran en 1 a Fig • . 7, 
en los que se observan grandes desplazamientos laterales producidos por 
incrementos muy pequeños de las cargas. lo que hace que el sistema 
absorba y disipe una cantidad reducida de la energía que recibe durante 
los temblores. Para evitar este comportamiento inadecuado, los 
contravientos deben arreglarse y diseñarse de tal manera que cada 
diagonal que trabaje en tensión esté acompañada siempre por otra que 
resista las fuerzas sísmicas trabajando en compresión. 

Aún en este caso los elementos de contraventeo han de diseñarse 
con cuidado, pues en estudios de laboratorio se ha comprobado que la 
resistencia en compresión de los miembros sometidos a cargas axiales 
c:Íclicas. que producen ten ... siones y compresiones alternadas. disminuye 
drástica¡;¡ente después del primer ciclo de carga. Por ·este motivo, en 
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las recc;,::.-::ndaciones tentativas publicadas en octubre de 1985 por el 
Comité de Sismología de la Asociación de Ingenieros Estructurales de 
California se indica que los elementos dé contraventeo deben tener una 
esbeltez L/r no mayor que 6040/ /FY (120, para acero A36), y que su 
resistencia en compresión axial debe reducirse multiplicando la 
correspondiente a carga estática por un factor de carga cíclica, menor 
que la unidad, que vale l/(l+(KL/r)/2Cc), o ·1/(l+(KL/r)/252.2) para 
acero A36. (Para este acero, el factor disminuye de 0.93, cuando KL/r 
~ 20, a 0.68 para KL/r ~ 120). Además, se indica que todos los 
elementos que forman parte del concravenceo han de diseñarse comando 
como base esa resistencia reducida, independientemente de que trabajen 
en tensión o en compresión. 

Harcas con contraventeos excéntricos. En la Fig. 8 se muestran 
cuatro marcos provistos de otros tantos tipos de contraventeos 
excéntricos. Las fuerzas axiales que aparecen en las dianc-nales, como 

· un resultado de las acciones sísmicas, se transmiten a lds columnas o 
a otras diagonales a través de un tramo corto de viga, lla,-;;ado •eslabón 
activo•, que trabaja 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 y disipando, energía de una manera análoga a la de los marcos 
rígidos no contraventeados. Se obtiene así un sistema estructural que 
posee características 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 en~rgía durante sobrecargas extremas es de importancia 
crítica para la ductilidad de conjunto del sistema estructural¡ se ha 
encontrado, por medio de estudios de laboratorio, 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 ·elástica del marco como la 
demanda de ductilidad en los eslabones activos. 

En resumen, - los marcos contraventeados excéntricamente son 
.estructuras dúctilés en lB/! que· las deformaciones inelásticas se 
confinan a regiones en las q'!e no afectan de manera adverS/1. 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 
p,ermanezcan en el . intervalo elástico. y no se pandeen¡ prácticamente 
toda 1.!! actividad· inelástica se concentra, pues, en zonas escogidas, 
diseñadas y detalladas especialmente. El resto de la estructura se 
dim~nsiona para que resistl;, trabajando elásticamente, las 
solicitaciones que- ·aparecen en ella mientras los eslabones activos 
fluyen plásticamente, las que se determinan estudiando el mecanismo. de 
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colapso del marco1 posteriormente se revisa su comportamiento bajo 
carsas de trabajo, utilizando métodos elásticos. 

MUROS DE CORTANTE Y MUROS COMBINADOS CON HARCOS RIGIDOS. 

El empleo sistemático de los muros de cortante se inició poco 
después de la terminación de la segunda guerra mundiall en esa época se 
empezó a construir gran número de edificios altos por Jo que se buscó 
un sistema estructural capaz de resistir las fuerzas horizontales de una 
manera más económica que el marco dgido, que al mismo tiempo limitase 
adecuadamente los desplazamientos laterales de entrepiso. 

Los muros de cortante se utilizaron por primera vez como 
elecentos para proporcionar rigidez y resistencia ante fuerzas laterales 
en conjuntos habitacionales construidos en la ciudad de Nueva York en 
los últimos años de la década de lo~ cuarenta, y tuvieron un impacto 
importante en . los edificios altos. Los muros, que trabajan 
simultáneamente como elementos para resistir cargas verticales, como 
muros divisorios y como eficientes contraventeos, se han convertido en 
un elemento estructural básico en edificios de altura media, al grado. 
de que en la actualidad es rara la construcción de más de 12 a 15 pisos 
que no los utiliza como elementos principales para resistir las fuerzas 
horizontales. 

Los muros de cortante no pueden usarse con libertad cuando las 
barreras que forman crean problemas de funcionamiento¡ cuando ésto 
sucede, como es común en edificios de oficinas, se pueden emplear 
sistemas estructurales constituidos por marcos rígidos o por una 
combinación de éstos y muros de cortante o contraventeos en diagonal. 

En edificios de oficinas de pocos pisos o de altura media se 
suelen utilizar marcos rígidos combinados con muros de cortante o 
contraventeos en diagonal que se colocan en los linderos o alrededor de 
los núcleos de servicios, donde no ocasionan problemas de operación. 

Cuando se utilizan muros de cortante y marcos rígidos en un mismo 
edificio, los sistemas de piso 'han de diseñarse de manera que actúen 
como diafragmas horizontales, capaces de repartir las fuerzas laterales 
entre los elementos verticales resistentes, en proporción a sus 
rigideces_. Lo~ Pisos de &BBGE.et~:z&:lowsue!!'en se1 capaces. de 
~esarrollar ese papel sin dificultad. 

La estructura de la gran mayoría de los edificios altos actuales 
está formada por una combinación de marcos rÍgidos y muros de cortante 
o contraventeos, en la que los muros de los núcleos de elevadores, 
escaleras y servicios, o los contraventeos colocados en esas zonas, 
trabajan como elementos rigidizantes, complementados con frecuencia con 
muros o contraventeos aislados adicionales. colocados de manera que no 
.interfieran con las zonas ~n que se necesitan áreas .. libres grandes. 

La capacidad de abs-orción de energía de un sistema con muros de 
cortante es menor que 1<~ de una estructura compuesta sólo por marcos 
r{gidos, lo qu'e hace· que las fuerzas sísmicas de diseño sean mayores en 
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el primer caso que en el segundo, Sin embargo, esa desventaja se ve 
compensada favorablemente por la mayor rigidez del sistema y porque los 
muros combinados con marcos resisten las solicitaciones horizontales en 
forma más econÓmica que los marcos solos, Quizá no sea exagerado 
afirmar que en edificios con alturas comprendidas entre 10 ó 12 y 15 ó 
20 pisos sólo pueden obtenerse ·soluciones econÓmicas empleando muros de 
cortante o contraventeos en combinación con marcos rígidos, 
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R~\'ista J~ lng~nkria Sísm1~a, N" -17, 35·79 (1994) 

ESTADO DEL ARTE SOBRE DISPOSITIVOS 
PARA REDUCIR DAÑOS PROVOCADOS 

POR TEMBLORES 

José M. Jara 
Escuela de Ingeniería Civil, Universidad 
Michoacana de San Nicolás de Hidalgo 

RESUI\1 EN 

Se presenta una descripción de los principales dispositivos usados 
en la actualidad que buscan reducir los da1ios provocados por eventos 
sísmicos. Se comenta el uso de sistemas Jc controles pasivo y activo, 
así como el de <:ables de presfuerLO para -la rigidizacíón de una 
estructura y su aplicabilidad en la República Mexicana. 

ADSTRACT 

A description of the main devices used rcccntly in order to scarch 
how to reduce damage produced by sismic cvents are presented. 
The use of passive and active control systcms and prestcssed cables 
in a stiff structure and its applicatio~o "' México is commented. 
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.José M Jara 

INTRODUCCIÓN 

El inlenlo por reducir los daños provocados 
por lemblores lw lleYado al desarrollo de 
elementos que se incorporan en las estmctu· 
ras para modificnr sus propiedades din:lmicas 
y. en nlgunos casos. incrementar su c:-~pacidad 
de disip:1ción de energía. 

A panir de lo itllirna década ha crecido 
considerablemente el número de dispositivos 
fabricados en el mundo. Paralelamente. l;:ls 
institHcio11es de irl\·estigación han dedicado 
cada ,.e, m:-~.vor tiempo al estudio analítico y 
cxperime11t:1l de estmeturm: con estos sisrcmas 
Los disposith·os se han agmpado como función 
de su formn de 1r:1bajo en dispo.siti' os de 
control pasi,·o y dispositivos de control activo. 

l. DISPOSITIVOS DE 
CONTROL PASIVO 

Ex:isren cnatro .:;;istcmns principales desnrrolla
doo:;; en la ;~ctu;,lidad· 

Disip;1d0res de energía 
1\ io:;ladorcs de bnse 
Oscil:ldnrcs re.;;onantes 
Cahles de presfuerzo 

Los disip:1dores de energí:1 modific:111 la 
rigidez de la estructura y h11scnn concentrar 
en ellos la mayor parle de la disipación de 
energía. P:1ra su funcionamiento dependen 
fundnmen1:1lmente de los despla7nmientos 
rcl:1tivos de entrepiso Los 01isl:ldores de b:1sc 
son elementos que se colocan comúnmente entre 
In cimentación y el edificio para intent01r :~islar 

el mo,·imicnto del terreno del de 1:1 super
estructurn. Un oscilador rcson.1ntc es un.1 o 
v01rias masns adicionnles. gener01lmcnte sobre 
el último nh·el de la cstntcturOI. con ciertas 
propied:1dcs din:lmic:1s que reducen !:1 rcspnco:;;t:~ 

de lél cstrnctur01: y los cahlcs de pre~;f11er:~o 

rigidiz.1n :1 1.1 e . .:;;rnrctum e incrementan la cmga 
axinl en las colnmnns reduciendo. en algunos 
cnsos. los giros en sus extremos. 

1.1 Disir:Ídores de energía 

Estos dispositi,·os se ubican generalmente en 
contr:l\'icntos. ~· tienen como fín:tlid;uJ di~;~ninnir 

o eliminar la disip:~ción de cnergi:1 histcréticJ 

en las conexiones viga·columna de la estnrctura. 
También se han usado en combinación con 
aisladores de base. Se pueden agrupar. de 
acuerdo con la manen en que disipan energia. 
en IÓs siguienles: 

Dispositivos de materiales con comporta
mienlo elaslopláslico 
Por cxtrusión 
Por fricción 
Dispositivos de materiales con comporta
miento dscoelástico 
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a) Comportamiento elastop/ú,tico 

Sn comport01micnto idealizndo es semcj01111e :11 
·mostrado en la fig l. La pendiente de la zona 
inel:lstica depende de las c:naclerísticas de cada 
dispositi,·o y la disipación de energi;, es m:ls 
grnnde conforme se incrementa el :lren bnjo !01 
cun·a 

El disposili,·o moslrado en la fig 2 fue 
esludiado por Skinuer ,. col (1975-b) Consisle 
en dos pl:1c:1s en form01 de U que disip:m energía 
al despla?arse una cnra con respecto a In olm 
Ln p:~rte central del diposilh·o se une :1 1111 1li\ el 
de la estnrctum y be;; partes e'\.tremOis al nh el 
inmediato superior mediante h01rr:1s. Los 
dcspla?amientos rel:1th·os entre los niveles 
ocasionnn el modnliento conocido como rolado 
por nexión medi:mte el cunl se disip01 energía. 

Aguirre ~· S:ínchez ( 19R9 ,. 19911) probaron 
e.-.:periment;,lmcnte solcr.1s tmnhién en fonnn de 
U (fig J) Su comportamiento histerétTco es muy 
eslable (lig ~) y por la manera en que se defor
man 01lcan7:m la nuencin en cr~si t0da 1:1 sección 
tr:lnS\·ersal :~1 mismo liempo El número de cicl0s 
de c01rgn _\' descnrg01 que soport01n depende de 
la amplilnd de defnnJlación (lig 5). Fl lnslilnlo 
de lngenieria de la UNAM (Ch:h·e7 ,. Gmmile7 .. 
I9R9) rcr~lizó prnch:~s cxpcrimentnlc~; en mesa 
vihr01dor01 con 1111 m:uco de unn cruji:l ~· dos 
nh·elcs uniendo dos de c~tos disposith·os fr;'!ra 
dar la forma de una oruga de lrociN) Jora ,. 
col ( 1 ?97.) eslndiaron la rcspnesla an:¡lilica de 
unn cstmctnra de 11ccro de die7. niYelcs ~· 11n:1 
cstmctum de concreto de ntiC\'C c0n este dis
po~iti' o. sometid:1s :1 tembl0rcs c0n l:1s c;~r:lC· 

1eric::tic:1s de los que ocurren cf'n m:nor 
frecncnci:1 en la ciud:1d de MC\ico Al o:;;nmetcr 
a las cstrncruras :11 temblor de ~tichortc:ln de 
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Fig. 2 Dispositivos en forma de U 
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1985 registrado en SCT. se obtuvieron resultados 
alentadores para la reducción de la .respuesta 
en la zona blanda del Distrito Federal. sobre 
todo para la estructura de acero Estudios 
posteriores del análisis paramétrico de un 
sistema de nn grado de libertad con disipa
dores de energía ,. demandas de ductilidad de 
do~ y Clléltro. mostraron que el intervéllo de 
élplicélción de este sistema en la zonn blt~ndél 

de la ciudad. se limita a periodos de las 
estructurns inferiores él 1.6 seg (Gómcz y col. 
1993). 

Urrego ' col ( 1993) estudiaron la ,·ariación 
de la respuesta sísmicr~ de marcos de concreto 
reforzrtdo con tres crujías y diez ni\'C"'"' para 
diferentes uhicélcioncs de disipndores con 
respecto él 1:1 nltura del edificio. Los re~ull;ulos 
muestr<tn In incon\·eniencia de colocar distri
buciones de dísipéldores no simétricos 

Skinncr v col ( 1975-a y b) )' Skinner y 
McVerry ( 1 '17~) estndiaron experimentalmente 
elementos sometidos <1 flexión en cantilh·er. llliC 
se coloc;-¡n en !:1 cirnent;,ción como se m11e~1ra 
en la fig (,_ Al ocurrir un despla7amiento ref;-¡. 
th·o entre la superestmctura y la cimentación 
se disipa ener~ía debido al comportamiento 
hísterétíco del cantilíver. Los ciclos son estables 
y sus p;nfunetros fueron determin;-¡dos cxpe· 
rimentalmente por Skínner y col (1'17<;-~) Por 
el lngnr en 1111e se colocéln se pretende lllle 
se incorporen cornhin;-¡dos con nisléldorc' de 
bnse. 

Kelly ( 1 1>RR) n~ó un dispo,Hi\'o sernejnnte 
:1l t~nterior c11 1111 edificio de In corp('traciilll 
K;1jima en J;1pAn. de tre~ ni\'cle~. con' trnid('t 
sohrc ni'\;1d11re' de h:--~se (fig 7l Los rc,nll:-tdn' 
:-tn;'llíticos mos1r:1rc'n qne b rc!'pnc,l:-~ C' del 
·~r-j~n ct~ 1:1 ~~r:('r:'l p::Ht(' d·:: \1 rc::~rw:~l.1 

·:l-t:::~irj:-~ ['1n \;1 ::qPI:1'1r<l · ~~~in1\ -s··~:~::t· h 
:1 tcmblorc' c0n CNllcnidos ;:¡lt·J<; de frc.•.::-ncit~s 

;¡Jt ;¡, 

A e'tc rniqno tipo pertenece el dic;pn,ith·o 
formndo por nnil plt~cn de sección tr;lpcciill 
(fig X) u~ado en In hase de 1111:1 chimene;-¡ 
construidn en N•re\·n Zelandn (Skinncr \' col. 
1 '}XII) J. oc;; par;lmctros 1111e deterndnan ~~~ 

geometría .c;:nn propnrcinnndo' en ¡!r;lficl<; que 
relacion:111 la nltur:-~ de bs "'rl:lc;-~s cr•n su 
espesor fJIIe se obtm icron con b;1~e en pmeh:-~s 

cxperimentélles. Al sistema se adicionaron bt~rras 
de acero dobladas (para permitir despla?amientos 
horizontrtles) qne combinados con rtisladores 
de base increment:m el amortigwnniento (fig 9). 

El comportamiento de la chimenea baja las 
cargas reales a que se ha ,·isto sometida no 
se ha publicado en la literatura. 

El elemento que se mue~tra en In fig 1 o. 
usado en la constmccíón de un p11c11te (Skín
ner y col, 1980). está formado por una b"rra 
circular de acero que se deform:J. por In acción 
de dos brazos. hncia arrib:1 y hncin abn_io 
disipando energía por nexión: en la figura se 
muestran también los ciclos histcréticos del 
disipéldor que resultan casi rect:1ngularcs. lo 
qnc lo hace muy eficiente en In di.c;:ipnción de 
encrgln. Los dispositi\·os se colocnron entre 
la superestmctura y el estribo de apovo fijo. 

Alonso ( 19R'J). Whittakcr v col (1 ~R<J). Scholl 
( 1990). Su y Hanson ( 1990-a y 19'.'0-b) ,. 
Bergman y Hanson (1990) estudiaron un 
dispositivo compuesto por pl:1cns de ncero. con 
sección transversal en forma de X (fígs 11 ,. 
12). llamadas ADAS (Addcd Dampíng and 
Stiffness). Lrt \'arirtción de la sección tr:ln."\·ersnl 
obedece a que al desplazarse un nh·el respecto 
al.otro. las placas se deform"n en doble curn
tura. nsí que. si se empotran lns plncas. se 
genera un dingram:1 de esfuer70S casi unifor
me en todo el peralte que canibin de signo en 
el eje neutro Esto ocnsiona qne el c~fuer7o 
de fluencin se nlcr~ncc pr:lcticnmcntc en todo 
el volumen al mi<mo tiempo. Se hon prohado 
tamhién placns de sccciñn trnq·cr,nl rectan
gulnr. Darlo que 1:1 distribncicin de c,fucrtos 
por ne"<ión ~iguc ~::iendo trianti!ulilr. en C'lc caso 
lo~ c~fucr70' de nuenci:l se nlcan7<ln ~ólo en 
pcquc!l:t' 70nns c'\trcm:l.~ lo f111C rcd11ce radi
::;-¡lmcntc 1.1 rji,ir:1:írín de en·.:-n;h ct'n rc~rectt' 

a 1~ ~e:::ci0n 1r:1~·. er::::-~1 '.:'n fr)r!ll:'l d:: ~ 
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Lns pl:-tcas ADAC) se pueden coloc;-¡r C('llliO se 
señ:-~1:1 en 1:1..:;; figs D y 1-l en mnrcf'l~ ~- mnros de 
ri1-!idcz con tr:-~hcs de ncorlnmiento. rC'c:pecti
\':lmente El comportnmiento histcrétic0 de lns 
pl:1cas se nmestr;-¡ t:-t 1:1 fig 15. Los di..-po~iti\·os 
se sometieron :1 más de cien ciclos de c;1rgn y 
de.:;;c;-,r1-!:1. 1noslré1ndo un cnmport.1mif'ntn 11111\' 

co;.tahle. sin de!!r:HI:lción De esto' rc~nltado' ~e 
desprende 1:1 rccomembción que en su diser1o se 
con,idcrcll \;-¡lores de ductilid;-¡d m;b;im;l de seis 



E 
E 
o o ... 

Estado del arte sobre dispositivos .. 

'lilAS DE IASE 

AISLADOR DE IAU 

~ 
' ' 

--VIIA IN ~LEXION 

Fig 6 Dispositivo a flexión 

HULE 

: ! 
: : 

LIMITADOR DE DEFORMACIONES 

CONCRETO RE~ORZAO~ 

TOO mm 

Ftg 7 Amortiguaoor histerético de acero 

41 



.losé M Jara 

lAS! D! 
IIII!NU 

,----,--ISI TORNILLOS 

~~~~~~~-~~ 
~ 

Dimensiones, en mm 
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Fig. 14 Dispositivos adas en cdti'tuos con muros de cortante 
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Estos dispositivos se usaron como solución 
estrucrural en la reparación de dos edificios 
de la ciudad de México daHados por los 
temblores de septiembre de 1985 (Martlnez, 
1990). 

Tsai y col (1993) estudiaron una placa 
triangular (similar a la mitad de una placa de 
ADAS) llamada TADAS. Las placas se empotran 
en uno de sus lados a otra placa de acero que 
se conecta :11 nivel superior del entrepiso. En 
el vértice del triángulo se colocan pernos que 
se conectan 1 contravientos que parten del ni\'el 
inferior del entrepiso (fig 16). Este tipo de 
conexión ocasiona que las placas se ri-:-fnrmcn 
en curvatura c:.implc Al incorporar este "islcma 
en un marco de acero a escala natural se pudo 
comprobar que las reducciones en la rec.;pucsta 
son similares a las ohtcnidas con !\DAS. Sin 
emhargo. de acuerdo con los .autores. Jos 
resultadoc; del modelo analftico del m;-~rco se 
ílcercan mús al modelo exrerimental cnn este 
dispositivo debido a que la rigidez lateral de 
las placas. por In forma de conectarlas. c;c pre-

EXTREMO INFERIOR VIGA 

TAO AS 

PLACA DE AJUSTE 

-fig 16 Di~positivo ·Tadas 
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dice con menor incertidumbre que con las placas 
ADAS, en las que la rigidez es fuertemente de
pendiente de la conexión con las placas de 
apoyo. Esta dependencia se senala también en 
el estudio de Whittaker y col (1989). 

Kobori y col ( 1992) estudiaron la respuesta 
experimental de placas de acero similares en 
sección transversal a los ADAS pero colocadas 
en su dirección perpendicular y unidas entre 
si. Por el espacio que queda entre las placas, 
se le nombró de tipo panal (fig 17). !.os ciclos 
histeréticos obtenidos son muy estables. c0n 
forma casi rectangular. Se realizó un estudio 
analftico de este sistema colocado entre un 
nivel y otro. a través de muros. en unl't estruc
tura de 29 niveles. l.as reducciones en las 
respuesta fueron de hasta un 60~1o. Adicio
nalmente. analizaron otro dispositivo de acero 
de sección circular variable empotrado en dos 
placas de acero (fig 1 8). Este dispositivo se 
analizó en el estudio analltico de una rampa 
de 98 m de altura máxima; la respuesta resultó 
40% menor que aquella que se obtuvo sin 
incorporar la barra de acero. 

El comportam:ento elastoplástico se logra 
tnmbién al .'\ometer una harra de acero a torsión 
(flg 19) (Skinner y col 1975-a y b. y Skinner y 
McVerry. 1975), que como sucede con los 
disipadores ADAS y en forma de U. alcanza el 
esfuerzo de nuencia al mismo tiempo en casi 
todo su volumen. La torsi(ln se genera sobre 
la placa 5 al conector los elemento< 1 y 2 a la 
hase y los hnzos 3 y 4 a la cimentnci0n. Este 
sistema fue usado en la construcci,'ln Oc un 
puente en Nueva Zelanda (!Jeck y Skinner. 1974). 

Estudio'\ poc:terif!res (Kelly y en l. 1 077) 
muestmn que una z0na critica en el disrno de 
estos elementos es la unión entre los brazos 
riel di<ipositivo y la rtacf\ que trahaja {\ tor~ión. 

El estudio experimental consistió ('n proh~r un 
edificio de tre" niveles provisto de aisladore'; 
de hase (fig 20). La' vi~os a torsión se com
porton elá<ticamente, y se plastifican cuando 
la excitnrión sohrepasa cierto umbral. lo que 
modifica la rigidez del edificio en condiciones 
de c;ervir.io Al disipar energfa se incrementa 
también el ílmortiguamicnto critico ('quivtllente. 
estimflndo"e eqe en JO% paríl el nwdclo de 
tres nivele'. In que Cílusa una fuerte rrduCtón 
de la rc'\pucsta_ 
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Fig 19 Dispositivo a torsión 
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tvkdcot y Albajar (1992) hacen una descrip
ción JI.! los Jispo~il ivos. incorporaJo:. en puentes 
y c::.tuJiu::. lkvJJus a l:abo en ltalm ::.ubre c::.tos 
sbtcmJ~. L.1 mJyur parle ucncn IÜtiiHl y compor
tamit.!nto stmilar a varios de los anteriores. Se 
hacc llh.!nCJón tambil!n del buen comportamiento 
Clll:llUtraJu ..:n ::.i:.tcmas hibaJdos. 

Püra que I.!Stos sish.!llla::, ::.e uscn en la 

prácth.:a pt ofesiunal, es th:ccs~rio que se obten
gan t..:cumcnJa..::iont.:s Jc ¡,JJscilo sencillas y de 
fácil aplic<Jción. Con estl! p1opósito, School 
( 1993) y Wl1iltakcr y col ( 1993) sugieren criterios 
gcncrdlcs 4ue dcbl!n considerarse para el 
análisas J¡.: estructums con Jt::.ipadort:s de ener
gía. La incurporación de esto::. dtspositJvos en 
los rcglam~ntos actuales rl!quil.!t~o: qu~: se 
continúe: con c~tuJio,) c:xperiulcntaks y analí
ticos que_ permitan contar con un mayor 
númao Jl! rc!JullaJo~ rc!)ultaJos en 4u..! funJa
lllt.!llt'Jr I<Js propuestas. 

Otra forma promisuria de rcdu...:ción- de la 
n!spuc:sta con cumpurLí.inHcnto cla~toplástico, 
pero <..~ilura en Id C!Jtructur<! m1sma, sin nt:cc~u.Jad 
de t.lispu!Jill\'US c:speciak!J, cunsi::.tc en colocar 
una barra Jiagonal dc::.Jc el nudo del nivel 
inferior hasta a un punto distante d~!l nudo 
Jel nivel supt.:rior, o dos barras desde los 
nudos dl.!l nivel inferior al centro de la viga 
superior sin que SI! conecten al mismo punto, 
como se muestra en la fig 21. Esto ocasiona 
que la partt: Je la viga ubicada entre la barra 
y el nudo o cmre las Jos barras fluya por 
conantc y disipe energía. Por la manera en que 
st: cunectJn los elementos diagonales, a este 
sbtl!ma ,)e le denomina de comravientos excén· 
tricu> (l(lcles y l'opov, 1987; Popov y col 1989, 
-Rieles- -Uolin -1990 

b) Disipación por extrusión 

En e;tos sistemas, la disipación se logra al 
deformar un material en su sección transversal. 
E~to ocurre cuando se mueve el material 
Jisapador dentro de un tubo de sección variable 
(f1g 2.:!). El sistema fue propuesto inicialmente 
por Robinson y Greenbank (1975 y 1976) y 
Rob111son y Cousins ( 1987) para su uso en la 
con::.trw.;¡,;¡(m de dos puentes en NucvJ. ZeiJnda. 

El Jbpositivo está formado por un tubO de 
Jccro con plomo en su mterior. Al deformarse 

el plumo se disipa energía, y, al recuperar su 
s~.:cción original, ::.e rccri~tulila y recupera sus 
prupieJaJes iui..:iales. El di~pu::.itivu l'ul.! ::.unH:
tiJu a ciento ve1ntitn:::. t..:iclo~ Jc carga y 
dcs..:arga ~,;un ciclos ht::.tcrl.!ticos ca!Ji rectan
guiJrc> y sin degradación apreciable (fig 23). 

e) Uisipación por fiicción 

Los Jbipadores por fricc1ón con,)Jsten en 
colocar Jos placas en la intcr::.t:cción de contra
viento::. en forma de cruz, Jr.: manera que al 
dcspl<tlarst: latt:ralmfnte la estructura proJu¿ca 
c:::.fur.:Jlu::. de fricción por d t..:Uillilr.:tu t:ntrl.! las 
placas. 

El ::.i~tcina mostrado en la fi~ 24 fue 
dc>anollado por l'all y ~lar>h ( ln2). Se 
concd<~ con barras '-11 m~¡rco y di!::~ipa energía 
pur fricción. al desplazarse una Ji¡_¡gunul con 
Jc::tpl·~,;tu <1 la otra. El J¡sci'\o bu~c~..~ evitar el 
Jesiil.tllllento bajo Cí.ll'gas Jr.: ~1.!1 "ICIO, lo que 
do.t rigtdcl adicional ttl 1\larcu y, al !::lobrcpa::,.tr 
un lllnbutl, se anicia la di::.1paL:1ón Jc cncrgw 
por f11Ct..:1Ón. Es1ud10s posh.:nurc::. Jc r.:stc :,.ÍStcma 
s..: e1H.:ucntran en PaJI (ltJ8~) y r~.:finamicntus 

en su modclación anali1ica en 1 iliatrauh y 
Cherry (1987 y 1990) y Filiatraull y col (1990). 
El componamiento de los Ji::.pm.1tivos se mut:stra 
en la fig 25. 
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Lit incorporación de este Jispo::.itivo en 
C.)tJu...:turas Je hasta dtcz nivch:s en Canadá 
se menciona en Pall y Pall ( t993 ). La modelac1ón 
analítica de estas edificaciones muestra que los 
desplalamientos laterales Je los marcos con 
los di,)ipadores son del orden de la li.:rccra parte 
de los m<~rcos solos, al ser sometidos a lo~ 

Scholl (1984) estudió un dispositivo 
desarrollado por Oiles lndustry Ca., Ltd of 
Tokio, Japón, formado con acero y hule (lig 26). 
Se coloca, al igual que el anterior, en la mtersec
ción de contravientos. El estudio cxpt:rimental 
de un marco de un nivel con estos elementos, 
muestra incremento en el amortiguamiento y 
modilkación en la rigidez con respecto al marco 
sm d1::.positivos. La principill desventaja es su 
co~to cumpJ.rativo con otros st~tcmas. 

N1111~ y col {1993) t.h:ll:rnllnaron la respuesta 
anJ.Iitu.:a de un marco de SI.!IS niv!.!lcs escala 1/3 
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Fig. 21 El marco con contraventeos excéntricos 

Fig 22 Disipador por extrusión 

50 

1 

1 
l 
¡ 



1 
1 

~ 
1 
1 

i 
4 

' 1 
! 
·1 

• o 

• 

l ¡ 
1 

Estallo del arte sobre dispositivos. 

&7 Ciclos J O Q H¡ 

ro -L 

n ( ~ 
u 

lfiNAL ICO~IIEI<ZO KNO 
,. 
~ 70. J· ,. 

i -
:! 
¡:,o iz~ o IC 

o •• plazamlentu lm•• 

1-'ig. 2J Compúrtamiento histcrético del disipador por cxtrusiún 

UIICACION DI LOS DISPOSITIVOS MECANISMO D! PAICCIO• 

Fig. 24 Disipador de energia por friccióri 

51 



.José M .Jara 

p 

llbl IKNI 
No DE CICLOS • 80 
I'AECUENCIA DE [)(C ITACION:0.20 Ha 

1 

l'ig. 25 Comportamiento hi>tcrético del dispositivo de fricción 

CONTIIAVENTEO 
·~ 

HULE 

LIQUIDO YI5C050 0!1150 

52 



.~ 
.~ 
' \ 

l 

' j 
j 

1 
' 
1 

t 
j 
l 
' 

Estado dd arte sobre dispositivos ... 

proba.do anh:riormentc en IJborutorio, con un 
ek:nu:nw J1sipador por fricc1ón. La fuerza t..le 
fricciún qu~:: se J..-:sarrolla es pruporcwnal ·al 
despiJLamicnto relativo ..:ntre .::.us ..:xtH!IIIOS. El 
disipaJor está compuesto pur un cilindro de 
accJo qu~ en su interior tient! rc!::.ortes con 
bunk:s Jc bruncc en los cxtrcmus. La rc!>pul.!.::.la 

i.lllaliti~.:.~ ::.e comparO cun la respuesta del ma!l:o 
solo y Jcl man:u con ¡j¡agunale.::.. Lo::. Jcspla
Lamicro~us Jd mJrco cun d Ji.::.ip~dor son Jcl 
orJcn Jc la lllito.~J JI.! los ubtcniJus para lus 
otro::. Jo:::. moddos y los ~..:ortant..:s son prác..:tJca
IIICnt..: q~uaks para el marco solo y el marco 
con d dispositivo; el marco con t..liagonales 
gcncra fuerzas cortantes del urJcn del tnple 
Jc los Jus lllOi.h:los anteriores. 

Grigorian y Popov ( 1993) probaron dos tipos 
de Jbpu::.itivos. En el primc:ro, la frkción ocurre 
cnt1c Jus superficit.:s Jc acero y en t:l segundo 
cntn: .1ccro y latón. La::, placas ::,e unen por 
n11:Uiu Jc un perno con un agujau para perm1tir 
d dcspla;¿,amit:nto. Lus elementos .s..: colocan 
l!n Jiagunal..:s de manl!ra que si la carga axial 
::,ubre estos c:x~cdc un umbrJI, el ::,istcma se 
d(:::,)ilil y Jbipa cnagía por l'ircción. Los ciclos 
hi::,tcrdlcus de los dispositivos son muy 
estables y casi rt:ctangulares. Los dispositivos 
.s..: incurpori.lron en un modelo de tres niveles 
en lus laboratorios dt! la Universidad de
Califoruia en Bakcley. Los primeros resultados 
publicaJus mucsnan 4ut: el .sistema no tuvo 
Jcg1 adación dcspues de ser sometido a var¡os 
tcmblorc:s. 

d) Disipadores con comportamiento 
••iscudásticu 

snntlar a los de fricción, pero su componamiento 
cs ..:1 corrc~pondiente a materiales Vlscoelás
tlcos. Se: hi..in llevado a cabo estudios t:xperimen
talcs de marcos con la inclusión de disposiuvos 
como t:1 que aparece en la fig 27 que mostraron 
este comportamiento (Lin y col, 1988). Los ciclos 
histeréricos se grafican en la fig 28. Los resul
tados obten idos muestran un fuerte incremento 
del amurtiguamiento dd marco y reducciones 
i111portinte.s t:n la respuesta. Esta misma con
du::,tun fui.! ubtt:nida en el estudio de A1ken 
y col ll990), en 1!1 que resultaron Jcspreciablcs 
los 1ncrt:mcntos dt: temperatura gcnc""rados 
Jurante: la prueba, en el material Vlscoclástico. 

Soong y Mahmoudi ( 1990) estudiaron el 
cornpunamicnto de e::,te ::.i~tema .d variar la h:m
pcratura de 22 C a 35 C. Encontraron una fuc:ne 
~k-pendencia del amortjguamicnto como función 
Jc c::,tc parámc:tro, por lu que se debe tener 
c~p!.!l:lal cu1daJo en su e\·aluat:lón. 

Ktrcl...awa y Asanu (ltJ~2) rcaltla1un una 
p1ucbu cxpaim~utal sobre un ma1co de acero 
de un n¡vd con un Jis1padur v¡~¡,;oclásticu t..k 
acriltcu. Las curvas hi::.Lt:réticas Jel Jtsipador 
~un muy estables y muestran buena capacidad 
Lit: Ji::,ipación. Sin embargo, d amortiguamit:nto 
e~ tJIIIbiCn muy dept:ndtentc de 1<~ temperatura 
ambu.:ntc a la que se lleve a cabo la prueba. 

Chang y col (1992) proponen un procedi
lllicnto de disci\o para el análisis de estructuras 
con Jisipadores viscoclá~tlco~. Las fórmulas 
proput:.stas se obtuvieron con base en resultados 
Jc c~tudios analítico~ y cxpcrimcnu.des Jc un 
moJclu de laboratorio de cim.:o IHvt:le::. de acao, 
escala 2/5. 

Con~tantinou y col ( 1 993) probaron un 
an1ottiguador consistente en un pbtón de uccro 
con un unf1cio de bronce que contiene en su 
inh.:riur lluiliO viscoso con comportanuento vis· 
cudú~ticu. A diferencia de otros d1::,positivo.s 
Jd mismo tipo, eslc reduce los <.h::spluzamicntos 
laterales y los momento~ Jlex ionantcs sin lntro
dttclr fuerzas axiales importante~. El análisis 
de un moJ..:Io de acero de tres niveles mostró 
n.:ducc1oncs de la respuesta de dos a tres veci.!S 
con re::,pccto al marco sin los d1spo~itivos, al 
someterse al registro del temblor de El Centro, 
1940. Se incorporaron también en un pucnte, 
apoyado sobre aisladores, para incrementar su 
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mentaron el amortiguamiento d!!l ::,i~tema hasta 
un valor cercano al 50% del critico. Una limi
tante d¡;: los dispositivos con este comporta· 
mit:nto es que su comportamiento histerético 
depende de la frecuencia de exciwción. 

1.2 Aisladores de base 

Esto~ sistt:mas tienen como finai1Jad aislar la 
e 1mcntación de la superestructura. 1\1 colocarlos 
.se aiJrga considcrablt:mentc el pcrioJo fu~Ja· 
mt:nt<.~l Jt: vibraciÓn t..lc la cstrucllirJ. Se han 
iipi!CL~t..lo fundamentalmente en lugarl.!s t..lonJc 
lu::, principales temblores que ocurren tu:ncn 

l 
' ' 
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gran conlcnido de frecuencias alias; así, la 
osln~<luru se aleja de los periodos con amplili
cacionc:s importantes del terreno. 

Los primeros in1e111os por usar aisladores 
como los actuales se describieron en el Tercer 
Congr.!::,u t\lundial d...: JngL:IIICría Sismica 
cdci.Hado Cll llJ65 <"-Jt::,uta ) f\.la::,hiLu, IIJ65, 
y f\.l;ilsushila e ILUIIIi, 11Jh5-a y b). 

Las primeras a pi icadou~.:s de los aisladores 
de base aclualcs fueron ~.:n pu~ntcs debido a 
que I.!SI;JS cst1 u~,;turas normallllcntc se apoyan 
sobre placa:, de ncoprcno para pcrmilir el libre 
dL:spLit..unh.:nto ocasionado por t:ambios de 
tcmpcralura. Esto permitió la sustitución, sin 
IH<l)'Orcs moúificacionc~, de las placas de nco
preno por aisladores de base. 

E111rc los primeros aisladores de base 
fabricados comercialmente se cncucnlran Jos 
apoyos C\..:ct~utg111arcs o circulares formados con 
pla,as de huk inlcrcaladas con placas más 
delgadas de acero (lig HJ Es1c sislcma es muy. 
11~:\lbh.:: horizonlalmcntc pero tiene gran rigidc..:L 
vcnic.il. Su disipaCIÓn de energía es pequeña 
y su objeti\'O fundamental consislc en flexibili¿ar 
laiCralnu.:nte la cslruCIUra. 

Los Jisladores se· han combinado con 
algunos de los sistemas disipadores de energía 
mcnr:JOnaLios, para tener en conjunto una 
estn1c1ura flc.'\iblc con disipación de e.nergia 
cu la b.1sc (Skim¡cr y col, 1975-a y b, y Skinucr 
y 1\lcVcrr), 1975). So han realiLado estudios 
Jc l;1boratorio con esta combinación, como el 
de la lig 20 (Kelly y col, 1977), en la Universidad 
Jc Califomiil, en Bcrkeley Los estudios demucs-

t.lc cucrgía para limitar los desplaLamicniOs y 
1encr un comportamiento adecuado en condi~ 
ciones de servicio. De acuerdo con la modelación 
analilica del marco, se demos1ró que la reduc
ción de la respuesta experimental se predice 
adecuadamente si se considera que el disipador 
proporci~:?na un porcemaje de amortiguamiento 
crilico equivalenlc adicional de alrededor del 
304!;;1 para el primer modo de vibrar. 

En el estudio anterior se destaca también 
que aunque en general una eslructura azslada 
llene un co•uponamiento similar al de un siStema 
t.lc un grado de libenad, al incorporar dis1· 
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padorcs de energía, pueden llegar a tener impar· 
tanda Jos modos superiores de vibmr. Esto se 
comprueba en los es111dios de Lec y Medland 
(1977 y 197K-a) y Pricsilcy y col (1977). 

T1·k• 11977-a) rcaliló pmcbas J111.ímicas con 
C!)IU!:t al!.li..idon.:s. Aunque el LUJII¡>OIIaiuiento 
htslc..:n.:li..:o para un núm~o.:Jo ele\ ;.Ju de cidos 
de c..:;uga c:n llls que se <tk<JOLÓ t111a deforma· 
~.:ióu uui1a11a al conL: de 5(1% c..:!:t 11111)' estabk, 
l<t di::.tp.H.iún de energía es pclptclla. 

Un ::.islcma similar pero formado con placas 
dc lc..:llón y acero lubricadas y sin lubricar fue 
prubaJo por Tylcr (1~77-b). Las úreas de las 
~.:urvas lustcréticas son bastante amplias, lo que 
lta12e alractivo su uso como disipador'de energía. 
Con cs1as placas Tyler ( 1977-c) propone un 
dt::.po~iiÍ\'0 p.ua desligar elementos no estruc· 
tu•.tks que a su vez incrcmenla d amortigua· 
lltll:llhJ de la estructura. 

S~um~.:r y col ( IIJ76) es1udiaron el compor· 
lilltlit.:ntu de una planta uuclear <.tislada, con 
Ji!:t¡Ju!:tlllvO!:t J¡,: acero en cautilivcr que disipan 
cn..::tgl.l por ~.:omportamiento ind;'¡~Jico. Eucon· 
lfarun reducción de las fueJL<JS y despi;.JLa· 
llllcl\los de diseño, de hasta JicL veces. 

Rob111>0n y Tuckcr (1977) y Robinson (19M2) 
rl.aliLaron cstudzos con un aislador en que se 
lnserló un corazón de plomo (fig 30.) con la 
finulttlad de disipar energía. La principal venlaja 
!:tubre los at:::.ladores anlcriores es el incremento 
susi.Jncial. de la disipución de cnergia, como 
lo 1Hucs1ran los ciclos his1eré1icos (fig 31). 

Para mejorar el comportamiento de los 

IIIUí.h.:radas. Shimoda y col ( 1992) proponen que 
se r~.:t.Ju¿ca la sección del corazón de plomo 
1211 lo!:t c.\lrcmos del aislador, al colocar placas 
Jc hule \'Cn1cales enlre el plomo y las placas 
horiLontales El comportamicnlo mejora suslan
Cidlm~..:ntc para aceleraciones menores de lOO 
galcs Para valores mayores de la acclcracJón, 
el cumportanuento es similar al aislador originJI. 

Cun la misma 1de:~ de obtener disipac1ón dt:: 
~II~.:IJ.!I.I l.UII .ll!:tlat.lor~.:s de base, Sut.u~t ) col 
( 1 'J'J 1 1 pruponc.:n un nuevo ;nslador fort11;1du por 
pl.11.: .• !1 J~..: hule mcLcbdo con ferrita. de alto 
,IIHUr!Jgu;nHI~.:nto Las curvas hlslcrcl~t.:as de csle 
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aislador son mucho más amplias que las obte
nidas con hule normal. 

Al usar las propiedades calculadas en Lec 
y 1\ledland (1978-a). dichos autores (1'!78-b) 
cstudi:uon \':uins estructuras de seis ni\·clcs 
sometidas n 1 ~ tipos de temblores con y sin 
nisladores. Los resultados muestran reducciones 
de la respuesta de hasta 80%, con respecto 
a la estructura sin aisladores. Los autores dan 
también algunas recomendaciones de discfto 
para cstructurns aisladas. 

1\lcgget ( 1978) realizó el estudio del primer 
edificio aislado en Nuen Zelanda. Consta de 
cuatro nh·clcs con estructuración de mnrcos 
de concreto reforzado (fig 32). Para protegerlo, 
se usaron ílishtdorcs con corazcín de plomo 
(Robinson 1' Tuckcr. 1 'J77). El dise1lo se realizó 
con dispositivos lo suficientemente rigido~. p:ua 
que el plomo se comport:Jr:l el;lslic:~mcnte nntc 
lns m:íxim:~s luerzns esperadas producidns por 
1·iento. El costo de los aisladores representó 
el l 5% del costo total del edificio y se estimó 
simil:tr al costo requerido del edificio sin :~isla

dores, par:~ soport:~r las mismas acciones de 
diseño. 

Kell)· y col ( 1 '>X!I) e<tudiaron un marco de 
ncero de cinco ni\·cles con aisladores de h;1se. 
a escala 1/l. en el laboratorio de la Unil·ersidad 
de California en Berkeley. Se adicionó nn 
sistema de seguridad que entra en funciona
miento al presentarse la falla de los aisladores 
y cC'!l~i~te en 3pC'yco~ adicionales que disipan 
energía por fricción y limitan los desplaza
mientos. nunque incrementan las aceleraciones 
transmitidas a la estructura. 

Tyler y Rohinson ( 1984) encontraron 
satisfactorio el comportamiento de aisladnrcs 
de base con corazón de plomo para dcrnnl':l
cioncs unitari:~s por corte m:~yores del 11111'~{. 

Estudio" postcriorcc; que corroboran el hncn 
comport:~miento dd aic;Jador. par:-~ 1111 ¡~ran 

número de ciclos de carga (Rodwell ,. col. 
199!1) 

Fu_iita ( 19K5) hizo una revisión de los 
sistcrnns drc;nrrollndo.s en Jnpón p;-tr:l :-~ic;l:-~r 

equipos Los sistcm;-¡s se h:1n combin:~do con 
amortigu:-~dorcs de :~ccite y friC"Ción y/o disi
padores 

Constantinou y Tadjbakhsh ( 198~) muestran 
las ventajas del uso de aisladores de base en 
un estudio analltico mediante la teoria de 
vibraciones ~reatarías y modelnron la excit<1ción 
como un proceso no estacionario. Esta mode
lación permitió analizar un gran número de 
casos: se concluye que los desplazamientos 
y fuerzas cortantes se reducen de manera muy 
importante al incorporar los aisladores 

Con la finalidad de contar con métodos que 
permitan probar nn mayor número de estructu
ras con aisladores de base. Tagami y col ( 1 990) 
desarrollaron un método de prueba pseudo
dinámico. para el análisis de estructuras aislnd:~s. 

al recurrir a técnicas de subestructnr:1Ción. 

El efecto de la aceleración vertical. en un 
sistema de dos masas, sobre la respuesta de 
aisladores que disipan energia por fricción. fue 
estudiado analíticamente. por Lin y Tadjh:1khsh 
(1986). Los resultados bajo carga armónica 
muestran incrementos en la fricción y los 
despl:1zamientos relati\'OS ni incorpor;1r la 
aceleración vertical. Sin emh:ugo. su innucnci:-~ 

fne pr:lcticnmente nul:1 al someter :11 sic;!cm:~ 

al sismo de El Centro. de 1 ?·10. 

Kelly y col ( 1 9R6) estudiaron la '11pcr
eslrnctura de un pncntc sobre aisl:~dorcs con 
y sin corazón de plomo. El aislador con rlnmo 
resulto crccth·o p:na disiprtr energía ~- li mit:-~r 
los desplazamientos laterales. Encnnlrnron 
también adecuado el método lineal equiqlenlo. 
para el análisis de la estructura 
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Para el dise~o de aisladores. se ha iniciado 
el desarrollo de criterios que permiten obtener 
recomendaciones pr.kticns como l:1s de rric!'tlcy 
y col (1977), Kelly y col (19R6). 1\lchrain ~

Ciayton (1987), Chal!wuh y Kell)· (l<l'llll. Kclll' 
(1990), 1\layes ,. col (1990). Kuntz (l<>~ll) 1' 

Griffith v col ( 19911-b) 

Tadjhakhsh 1' l.in (I?R7) estudiarnn el uso 
de aislndores con fricción proporcinn;-tl :~1 

despla7.:lmicnto La rari:-~ción en la fricci0n c;e 
logra mediante la colocación de dos cahles que 
producen un incremento de la fucr?a :l:\'1:11 c;Cthrc 
1:-~s placns al dc.spl:l7ar.sc lateralmente lnc; 
aisladores Los resultados mnes:1r:1n 11uc el 
incremento de fricción reduce la rcc;;puc"-1.1 de 
mnnera importnnte 

\ 



. ·-. ~..,. ~ ..... '1.~----· ~----· ---------- -- . ·~ ··- ~ ........... .._ ___ . __ -~·: .... "--·- '~ 

/ 
H 

1 
. .JI !.Oe I!SPACIC jl>l! OI"ICINAS 

11 
I~+R:::::::t=t; 

1 
~/~ 1 Ul DI! .,.. >e ljl ! 

;~;~ ~;;~~ ~ ~4~.1:1 ~!SM:::Ci. DIE OI"ICINAS~'f¡:::¡::::¡::p::l P.::::r--' ,;; 

r" o 1 1 1 il 1 ·~ ··----~· ---- ·~".JI 
'¡ 1 1 1 ,~ 

11 

l 

w : 

1 .. ! D C 8 A 

Fig. 32 S .; transversal de un edificio con aisladores de base de corazón 
de lomo 

......... "" .•• ,_ .• "'L·•lt<.!:_. 

r.-: 
" 
"' c.. 
o 

c.. 
~--

< o 
<r. 



.losé M Jara 

Anderson ' Saunders ( 1987) estudiaron el 
uso de nislndorcs en In rcparnción y en el rcfor-
7amiento de edincios antiguos Los elementos 
m~cánicos y desplazamientos obtenidos bajo 
acciones sísmicas. corrobom los resultados de 
otros im·estigadores. con rclnción a los porcen
tajes de reducción de la respuesta. 

Audriauo ' Corr ( 1 'JR7) colocaron aisladores 
de bnse en C<;¡trncturas de muros de concreto. 
Comprobaron. con buenos resultados. la aproxi
lllilción del método linc:1l equivalente y la 
distribución de fucrz:1s propuesta por Pricstley 
y col (1'!77). 

Constantinou v col ( 1987) determinaron 
e:xpcrimcntalmenlc In \'ilriilción de 1.1 fricción 
en unn intcrfnse de tcnón con acero. La fricción 
se incrementó ni crecer la :1celeración y di<:n:i
nuyó al ;wmcntar la presión sobre las pi tc;lc; 
Para frecuencias de In cstmctura menor~ ... ·1 11 ~ 
H7. y pre::::ioncs ha_j;1s, el sistema propo1 ci'1na 
un aislamiento eficiente p;1m tcmhlorc.s mode
rados y gr;11HJes P;tr:l otras combinaciones se 
carece de ~.:slurlios experimentales que mucstren 
el comportnmiento 

Mokha ,. col ( 1 ~'JII-a v b) rcali7aron estudios 
experiment:1les de nisladores con superficies de 
tcnón. Determinaron que este mnterial reduce 
);1 trnsfercncia de frecucncins nltns n 1:-~ estmc· 
tur:1 por 1:1 dependencia dt..: In fricción con In 
\·elocidnd de desliJ:lmiento. Con bnse en estos 
estudios se dan propuestns p:-~ra el modelarlo 
nnnlitico de este mnterial 

Kcllv tl'IRtJ e tkonolmon (I'IX~J proponen 
l;1 sustituCión de las plnc;1s de acero por trfl(m 
en los aisladnrc.;¡ de hase. El sistemn cuenta 
con unn \·;ui 11:; d:: acero que concctn la "iuper
cstrnctura con l;1 subestructura disei\ada JKtrn 
fallor cuando los fuerzas producidas por el 

temblor exceden de cierto umbral (fig "'· 

Griffith ,. col ( 1 <JXR) estudiaron un mocleto 
experimental de siete niveles. escala 1 1". 
es.tmcturndo con muros de concreto sohrc 
aisladores de hose formados de placas de acero 
\' hnle El modelo fue sometido rt Y:lrins 
tcmhlorec;: entre loe; fl!IC' se cncqrntra l:1 com-

-,pnncntc F -\V de la cc;:t;,ción SCT del tcmhlor 
del 11> fle c;cpti•_'tnhrc de I'JR) de .. ~1é'<ico Ante 
1;-~ :tccion de tctnhl0rcs de gran rn;-¡gnitud !:1 

(jf) 

estmctura se sepnró de los apo~·os. Para c\"itar 
tal separación Griffith y col ( 1990-a) proponen 
un aislador con un dispositivo en el centro 
que le permite trabajar en tensión )" reducir los 
desplazamientos (fig H). La efectiddad del 
dispositivo se comprobó al estudiar un modelo 
de nueve niveles sometido a varios temblores. 

Nagarajaiah y col ( 19R9) dcsarrolbron nn 
programa de computadom para analitar estmc
tums aislad;1s tridimensionalmentc. C:1libr:uon 
los resultados con estudios cxperiment;1les de 
otros investigadores. Posteriormente Nng:un_j:1i:1h 
y col (19911) aplicaron este programa v demos
traron que el comportnmiento biaxial tiene m;,yor 
importancia en los aisladores con fricción que 
en los aisbdores con cornzón de plomo. 

Un aspecto poco estudiado es el rcbcionado 
con la fatiga de los aisladores. Rocder v col 
( 19911) rcali7aron ,·ario; pmcbas de .tohoratorio 
con aislndores de hule y ;1cero p:1ra determinar 
la importnnci:1 de los parámetros que interdC'ncn 
en el fenómeno. De acuerdo con los res.ult;"tdos. 
la \'ariación de lil tempernturn y lil ilmplit•td de 
los ciclos de histércsis son lns ,·:uiahlcs qnc 
más contribuyen al fenómeno. qne p11cdc llcg;1r 
a ser un aspecto importante en el diseiio. 

Zavas v col ( 19?0) ,. Bozzo v col ( 1 ')')fl) 

proponen un sistema de aisl:-~miento de superficie 
cóncm·a basado en el ntO\ imiento de ntt pén
dulo La fncrzn rcstituth·a es proporcionad.:1 ror 
la fom1a del di•positi,·o. El material con ~uc 
se fabrica es ncero ~· en la 7011;1 rfe dc,li1:uniento 
cromo ffig :l5). Por la geome1ría del ai~lndor. 
el periodo no depende de la carga \"Crl ical 
aplic;-¡da ~· su ri~idez es directamente JHOpor
cionill a la cnrga lo fliiC hace rJne las tot siones 
pro\'ocndns por concrntmciones de 111.1.<::1 en 
la estructura disminuyan C'll el nivel de <lisia
miento. Sn comportamiento histcrético se 
muestra en la fig 16. Su principal desHntaja 
es que el cromo (similarmente al tefléln) se 
adhieren con el tiempo. 

F.n Mé.,ico a mediados de los r.n. el lng 
Manuel Gonz:ilcz Flores ( 19Cí4) desarrolló un 
sistema de aislamiento de base con placas de 
acero ,. holinc• (fig 17) El aislador fue 
incorpor<1do en dos edificios de cinco nh e lec:; 
que h:1c;t:1 la f..:cha h:-~n mostr:1dn buen 
comport;-¡rnicnto Su principal li1Ílil:1ción se 
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Fig. 33 Sislcma de aislamienlo usando placas de lellón 

0.170" •lo 

1" •••. 

Fig. 34 Aislador de base con disposi1ivo para lomar lensiones 
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Fig. J5 Pénchilo de fricción 
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fig. 3 7 Aislador de base del lng. Manuel González Flores 

disip<~Jor de energía que reduzca la demanda 
de disipación de la es1ruc1ura. Sosa y Ruiz 
( 1 Yn¡ Jelerminaron el componamienlo analí· 
1ico de uno de los edificios de cinco niveles 
incorporanoo disipadores de energía de solera 
en fonua de U. Los resullados mueSiran un ade· 
cuado comportamiento para edificios con 
periodos iJHermedios ubicadas sobre terreno 
duro. 

lJn ~istc111a similar pero con control de 
dc;plaLamocollo (fig 3~) fue propucsiO_por 
AnJ~rson ( 1 'liJO) El dispositivo redujo JO% la 
acdcr.t~o:tón en un marco de acero de diez' niveles 

Su comportamiento hislcrético se muestra en 
la fig 39. 

Kaneko y col ( 1990) csludiaron la cfeclividad 
de cuauo 1ipos de aisladores de base colocados 
en estructuras reales de Japón. Se analizaron 
dos aisladores de hule laminados combinados 
con dispositivos amortiguadores con accile y 
con disipadores formados por placas de acero, 
aisladores de hule de alto amoniguamienlo y 
ai~ladun.:s de hule con coraLÓII de plo1no. Dos 

·de 1Us edificios son de concreto n;for~:ado de 
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tres y cuatro niveles y uno de aL:cro de ocho 
niveles. Se estudió su componamicnto bajo los 
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VI8A HISTI!RETICA 

Fig. 38 Aislador con control de desplazamientos 

o 
a 
o 

f ~ .. 
e o 

o 
1 

N 

"' .. o 
::> o .. • o 1 J 

o 
a 
'-4.8 ·4.0 ·SI ·1.4 -1.1 o.a 0.0 o.a ... 

DESPLAZAMIENTO IINI 

Fig. 39 Comportamiento histerético 



~ 
~; 
a 
~-.... 
': ~ .: 

'"'~Jo Jd <lile sul,rc dispositiv'"··· 

lt:llii.Jku ¡,;S lH.:urrit.Ju~ l.!ll Japón t:Jlln.! llJ86 } IIJM9 
cun un lllh.:n •. do de m.agnitudc~ cnlrt: 3 -1 )' 6.H. 
L.:l cuu¡purL•micntu ub!~CfVdJ\, p.ar.J ~.:::dOS 

C\'CIIIU~ IIHII.:!IIf.J rcJut:t:IUIIC!I lk !.!lllfl: -IÜ }' () 7% 

en la ill.l.'I.IIIIJ acclt:I.J.CIÓII Jc la aLoh:a, nurnH1-

IizaJa ~.:un IC!IlJCCiu a la .tL~o:kra..:iou rcgi:::,trada 
Cll la ..;IIIICIIIJC!Óil. 

Bucl-.lc: > f\.lay~:::, (I~'JU-<.1) J~.:tt.:JIIIIIlarun 

illl.dlli...:iJIHCIJIC d LU111purti.illlh:IIIO Jc Ull pttCIIIC 

ClHlllllUu ,h.; CU.Jiro daw:::, culucauJu .u::al..tt..hJI ~.:!:1 

Jc Ua:::,c I.IJI\ cua..tZÓII J~.: pluutu cn lu::, t::::>llilhiS. 

Se Clh.:uJHt.trun r..:Jucl.:hJIIC!:l 1.:11 Lh.:!!pi.•L<~IIIklllu:::, 

y hH.:i'L.!::. ..:ulliUih:!:l Jc -hJ~ Ó ) )U~ u 1 C::.jJI.!Ltl\ ~Lllll:lliC 

i<.ccicllkiHCIII~ !IC h,m ht:l.hu i.&it:J.l:h.JilC!I CU) U 

l:ulii!Jull.unl~.:ulo c:::.fucr.t:.J UduJJJhh.::ion ~.::, COIIIO 

d mu::,ii.Jdu ..::n la f16 -h.1. L<~ g1 áflt:l.l dd llh.::iso 
a) ~DI r..::.ponJ..:: i.1 telllpi.!r.JIUfd:, lliCIIUICS a CicJ (O 

uJ11b1 •. d. ::,1 Id tcmpci.JLUJ'i.J·i.JI fonuar la alca~.:iún 

~t: ¡u¡.;rL.IIIt:llta, :,~ ¡_Ju..::J~ Lcn..::r un l.:omporta-
11111!1110 ~.:o1no d Jc la f1gu1a b) (que Ji~ipa 
cnagia ::.in Jdorm<lción pamaneuLr:) o el de 
la figtlla e). Gtaesscr y Coaarelil ( 1989) """ 
propu!!slo ::,u uso para aislado1c::a de base. 
l\.LJh;rJ.dc::, t.:un c~tas Li.lli..ll:l~rísticas podrían ::al!r 
In ... qu~.: -:n un futuro ::,~ u::.cn en la ~o;on::atrucción. 

Pucu ::,,: hd i..iVanL<.~Jo en c::.tuJios que 
mucstrl.!ll Id factibaliJad et.::onomica dr: los 
»>tetllas ai,ladorcs de base. Kelly y col ( 1989) 
IIJ~o:cn una c::a11macaón para una I!Slfuctura 
a1::alaJa y otra sin aislar según la mc10dologia 
Jesanollada por Ferrita (1984). Los costos asl 
obtenadus no pueden considerarse generales, 
Jo ~uc rcilfilmiJ la nccc::,ídad dc·dirigir futuros 
c::.tuJiu::. con cst.;: objc1ivo. 

la prcfabricación. 
Est..: c::,ILIJio, sin embargo, no incorpora aspectos 
impunautes pMa obtcnt:r conclusiÓnes genc
raks, como son los criterios de reposición. 

DcbiJu al crcdcntc in1erés por los aisladores 
de ba::ac ::,e han proput:sto criterios de toma 
dc Jcci::,1oncs para determinar la fa~..:tibilidad 

JI! ::au lbu (Oisun y Lambrighl, 1990 y Sharpc:, 
19'.)0) lJnu Jc lo::, pnnc1pal!!s ob::.táculus para 
1...~ llll:Urpuid~IOII Jc c::~lu::. .::,isll!maS a la prácth:a 
prut'~sJuni..li e::. la carcn~.:1a de ~.:ódigo::a que lijan 
>U Ji>c~o (~laye> y col, 19~0). 

SL: ll.tll COII::,IfUiJu V<Hias C:.LrUl:IUrt~S COn 
di::,l.tJ"r..::::, Jc ba.::,e cun1o IJ.::, JcSL.I ita::. en Charh:
::.un y ~ol (IIJKOJ. SJ...innc1 li~Hl), AnJ1iauo y 
Can ii'IX7). Tabyama y cul ( 1'.187), Skinncr y 

col (1%0), Kclly (19MM), ~lcVcrry) Rubllt>On 

( I~M~), Way y llowarJ (1~~0), T.<jirian y col 

( 1 '1~0 J, Galc> y cul ( 1 ~90), Andcr>uil ( 19~0), 
s·. cim.::,oJl y col ( 1990), Ashcr y Clll ti ~90), II.Jrt 

y ud t I•J•JU), Ui.J~hnnw y col ( llJ'JUJ, Junc::, y 
Clll tl•JKIJ), t-.layo y cul (19~1J), Jon~.:::, (I9 1JU), 
lligu::.lntlv t llJIJU), S<.~rutJ y cul \1 1JlJlJJ, l.:1n::acrb~1g 

)' l.l¡j \ J•N:::J. \'otrulll) L.ul tJ 1JlJ2J, J'anab.,: )' 
~.ul (!·'''~) So.Jrr..Jllll y Muw111 (l'rJ2J. All1lll) 1..ul 
li'•'JJ), lhu:: l~d:..tlll.tl \IIJ'JJ¡, Kdl)) liu.JtJm<.Jn 
¡¡IJlJJ J } Ul-.u::.lil y ~:ul 1 1 'J'JJ J 

\ di<.~VcrJ~.: tJIJ'JJ) hace UIIJ IL:\'I::.IUII Cllllla 
Jc lu::. .::,bktlli.t.::, Jc (.;UIIIIol aclivo ) p.i!:ll\'0, y 
Jt:::.L.Itbc [.J.:. jllllll:ip.JIC::a c:.::,lructura::a .:11 IJ::a .. ¡uc 

:.1.: l~.w JtnpklllcntaJo. LJcl c~1uJ1o ::.e concluye 
quc L.t .~~IIL.H.IOII dc cad<1 di::,po::allivu JcpcnJc 
Jc l.t::. prup1cdadcs Jinámicas lh: lus ::ai::.lllU!~ 

y Jr.: l.n cJrach.:rbtica::a propiilS de la c::.tru~.:Lura. 

Lo::, ... u::,tu::. o.Jdualcs Jc cstus .::,bLCIII'-1::> Jcbcrán 
J~::>IIIIIIUH en un futuro ~uanJu !:.u utillt..JLlün 
::,e ~to:'\lll..:llda Jc mant:ra gcnt:raJ¡zaJil 

I.J (hcilallorcs resonantes 

La indu::.Jón de una o varias masa~ ad1donalcs, 
con prupit:dades dinámicas cunoc1Ja::a, sobre 
un cJJ!JcJu pul!de reducir considcmbkmentt: :,u 
rc::,pu~.:::.la <tnte eventos sísmicos. 

65 

lkn llurtog (1956) fuo uno do lo> primeros 
invc::.lig .. nJurcs que abordó el tema Jc sbtcJTIJS 
con u.::,~.:daJurc:s resonantes, Jc.:mosrró <.jUt: cun 
c1erlu::, parámetros dinámicos Jcl ~ist~:ma 

n_o bt en t! r~c_rc d u e~,; i 011 cz:a_ i 1 
1 

grdJo::. .Jc IJbcrt<.~J, si el periodo Jc la e<Hga 
cu11H.:1Jc con el periodo Je v1brar Jcl scgunJo 
n1vd tp1.::,o adiciOnal), el muvimitntu Lid primer 
JliVcl e::. nulo y el segundo se ve ::aomctido a 
una JucrLa de 1gual magnitud y st:miJo ~ontrario 
a l.& lucrLa de cxcit.&~ión. Al existir amorti
gudlllll!nto ambas nH1sas se mueven pero lo::a 
d~.::.pi<~/Jnllcnlus Jc la primera pueden rcdu~..irsL: 
Jc tll...tll..::l <J llnporLanLI! al elegir aJccu...tddmentc.; 
l...t~ prupt~.:J.~J~.:s JtnámJcas ¡,k la ::.cgunJa 1\I.J::>d 
C.. u .. wJu ~.:1 ~~~kll\J .:::. dá.::,liCU y la::a lrc~UCII!..IJ::a 

c~l.stt 111..:11 :,cpJr...tJ..ls, Den· liarlO¡; ublu\u c.\prc:
::.tuuc::. p.&r.J ~.:valudr h.Js par.ímdros Jd uscli.JJor 
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Fig. 40 Curvas esfuerzo deformación de dispositivos de aleación 
con memoria adaptable 

66 



c~c ·~·,'. _ .. · ...• 

1 ' ' , 

' 

,l 
i'j 
í 

: ~ 

EstaJo Jél 3rte sobre dispositivos 

En la Rl:publica dl: Anucnla sl: h.m cs1udiadv 
analtll..:.;. ~ ~:-.pcrimcmJimcnt~ ~Jtft~tus de Yarius 
gr.JJlJ:, Jc lilh::nad COII un piSO aJi~hl\\..JI SUIHl:· 
tido:, a eventos sísmi~,;os con cartlctcristicas · 
dintlmi~as diversas, obtl.!niéndosc reducciones 
Jo la 1 cspucsta a la nutaJ do la obtenida sin 
~stc pi::.u ¡ Kur~nc\' \ R~t.llil--u' llJ~~ \ 1\.ha ... :luan 

~ol I~IJd) 

Pan1agui.l y col ( llJKlJ) ~...::,tut.Jiarou analí
tic:unelll~ un sish::ma J¡,: .Jos t.r.ado:, de lib¡,;rtad 

, 111. o~t1...: •. 111Uo ... 111111 11 ... '· .•ll!.'!illl ¡, 111. lll•ol• 1 

¡,;on <.~gua. Ló.J llW) or '~Juc~1ú11 1..k la rl:spuesta 
Se CIICOIIIfÓ para L:.\ClliiCii.HlCS CUirL:SpOIIdicnlCS 

iJ r~.::gbtros t.k la LOIIa Uland;,¡ dd \'allc de 1\.·k.\iCo 
(h.:mblorl::, de banda ango~ta). 

Gcnr.:ralmcnte. la masa y amortiguamiento del 
piso aJiciunal difieren considcr;.¡bkmenle del 
resro de la eslniclura. Esto diflcuila el análisis 
d¡,;bidu a la carencia de modos clásicos de 
vibrar. El problema ha >ido tralado por varios 
in\'estigat.Jor¡,;s enlrc los qw .. ; Sl: CL"th.:ntr~m: War
bunun y Su ni ( 1 n7), 1/¡llavcrdo l Newma•k 
(1~~111, Villan:nk (l~!l6y i'J!lo), Y;mg y cul (1~!1!1), 

Chou .1 Sooug (In~). ILrahiul y col (In~) o 
lgliSil ( 1 "~O) 

Actuallncnl~, se 11~\'a a ctlbo un estudio 
.uwlitico dl: un sistc111a de dos grados de 
lib¡,:rtad, en el que el primero repres..::nla a la 
...:stru¡,_;lur;,¡ y d scguuJo a la masa adicionill 
IAguuiiga y Jara, ~~~3). Los resultados del 
análisis clúsrico penuitcn \'Cr que unil limitación 
i111pmtanh.: para aplicar estos sistemas es que 
d oscilaJur se \'C sometit..lo a demandas de d~.:s· 

pl<ll.alllicntos qu~ r¡;sultan inalcanLablcs desde 
un pu111c de ,. isla práclh.:o Sin ..::mbargo, de 

pcrmll..! que la cs(ructura· ll.!nga demandas de 
duclilidad moderadas, los desplalamientos del 
oscilador disminuyen considerablemente. lo que 
podría hacer aplicable al sistema. Los resultados 
no son todavía concluyentes, por lo que el 
r.!studio sigue en proceso. 

1.4 Cables de presfucrzo 

Los enormes daños provocados por los 
t¡,;aul>lor~s de septiembre de 1 ~K5 obligaron a 

bust:ar sistemas ahernati\'OS de rcp:uación y 
rcforl.auu(:nto de estnu.;turas. Uno de los '"siste· 
111as p10pucstos y usado en el reforL:Hnicuto 

l.h: ¡;:;~udas fui! l., in..:-lusiun J.: ..:.1llh:s J.: 

prr..:~Úi.:I'LiJ ..:umu .::01HI.i\ a.:Hb.,l~ ~L: 1.1 0::!-lflJ..:Il•r.t 

¡J.I!.t 11\..:r¡;;mi!HIJf SU fl:~ISII.:ll..:l,\ ~ 11:=,1j.:¿ \Riubuu 
y ¡.;al, 19H9). Se han lh:\dlÍú a ~,.,dJo !.!~ludios 

analíticos (Paniagua y col. 1 ~~~) 1 c\¡Jolimcuwks 
(f\tiranda) tJ~.:11~.:ro. I 1 J~')¡ Jd ~,.·lJill!hll'lamkntu 

J..: -=~~o~ ~l.:,t...:m.b qlll: llllh..:::.ll.!ll ¡..:Ju..:..:iuu...:s 
iulpdil~lllil:::, en la a.:::.pu~..::.t.l al ¡¡¡.:u1pur,¡r lus 
callk:. Aum¡uc uo es propia111t:u1..: 1111 ::.J:::.II.!IIIa 
de Ji::.ipa~.:IÓII, d COiupunallll..:lltu de las 
...:::-tru ... ·turas analitadas lo h;ll . .'l.:ll al1:11 .. 1ivo ~..·uuw 

ji\· ¡'··-il·!, ·d!l:.·:.·\, i !, ,'1~\ .. '.";,¡i. d. 

danu:, :,ISIIIicos. Los ~.::,tuLhus aau~..:no•cs se han 
limitado a estructuras ~H.:qudJa~ con cs1ructu· 
radonc:, simii<Hcs a las que se utilizan en la 
construcción de escuelas bajo C:\citacioncs 
sísmh;;,¡s de registros cercanos a los cpicclllros 
(costa Jel pacifico de México) y alejados de 
ellos (Ciudad de México). Uno do los pará
metros considerados en los aa:ilisis fue la 
\'llriación dc las fuerzas cort:mtes de entrepiso 
¡,;ou la 111clinación de los cabks. Para lus casos 
(;!:llt~J•aJos se concluy¡,; tlU~.:, al g1aficar h.i fucrta 
(Olla:.!-: contra dc:,plal.tiilllcnto rci;:ILI\'O dd 
cntrqli·.I.J al incorpora• lus calJics. d coaupor· 
tauuc.,¡,, l.111.:ral ~.:s pr:'actH.:alllt.:lll\ .. (:(;i:,ti¡,_;o, por 
Jo que lo~ edificios t.kbcn Ji:,..::llar!:ll.: par<J una 
dewant.Ja de duclilidat.J de 1111u. 

La bondad del sistc111a Sl: ha co111probadO 
en csludios de edificios d..:: uuu y de dos 
niveles. La solución, sin embargo, es alractivil 
para ~..:dificios pcquciios y de 111~diaua altura, 
cuu10 s~ comprueba en los csludios analíticos 
Jo Jara y col (1992¡ y GóniCLY col (1~~3), donde 
se u~o,.;.)tra que para ..::dificios Jisdladvs origi· 
:: .. .dui~..:Hiir..! con demant..I<J.) de ductilidiad de dos 
y cuat¡ u, es la pueden rcduCJr::,C Jr; manera 

2. DISPOSITIVOS DE 
CONTROL ACTIVO 

El co111rol aclivo se basa en el principio de 
eliminar las vibraciones de una (:Structura me· 

. diante la aplicación de fuazas e~lernas. El 
movimicnlo se detecta median1..:: la inclusión 
de scusores, en varias panes d~ líJ cslmctura, 
que 111iden la respuesra de esta y las 
C.\CIIaC!OilCS C.'\ICfllaS. 
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Lus :,enseres se concct.ln a un<J ~.:u111putadora 

que cn\'ia señales a sistemas (actuadort.:s) que 
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aplican fuerzas a la eslmciUra con la finalidad 
de contrarrestar el movimiento. 

Los principales sislemas desarrollados en 
!:1 nctmtlidad se describen a continuación: 

2.1 1\lasa activa 

Este sistema es 1111:1 extensión del sistcmn pasi\'o 
con o~cilndorcs resonantes. El movimiento de 
la nwsa sobre el último ni\·cl de la cstructur:1 
es controlado por medio de unrt comput:1dora 
CJIIC dctcct:1 el 1110\'irnicnto del edificio a tr:l\'és 
de los sensores ~· envía a los actuadores el 
moYimcnlo que se debe aplicar a las m1sas (fig 41). 
A dircrcncia del sistema pasivo. el :1ctivo 
controlél el mm imicnto del edificio pam temblores 
de bnnd:1 angosta y de banda ancha. La primcr:1 
:1plicnción de este si"tcma se hizo en bpcín 
pnrn un edificio de nccro de 11 niveles (Toy;Hnn 
y col. )1_1(}2) t\kdiciones de In respucst1 ;-¡ptc 
la ncci0n del dento han mostr:-tdo fll!C C'l 
mo\'imien'Ll l;-¡tcral del edificio es de alrcciccinr 
del JO'};". del que tcndrín. si no C.'<isticm b 111;1'\fl 

acth·a. 

Un:-. de la" principales dcsvent3j:ls de eslns 
sis.temns es l:1 gr:1n dcnwnda de cncrgÍ:l que 
se requiere p:m1 aplic:1r las fuerzas de control 
Encnmin;1rlro" a iltnpliar !:1 nplicación de c<;;~os 

dispositivos. se han propnesto diversos sistcm:1s 
como el descrilo por Macbayashi y col. 19'12 
Se propone nn sistcm:t de control similar :11 
nntcrior. pero con el uso del sistemn de m:ts<t 
t;,nto acti\·n como pnsiva. con lo que se lor,ra 
disminuir In cnergín neccsarin a 13 tercern pnr1e 
para el conlrol de Yienlo y sismos moderados. 
El sistema se encuentra instalado en un edilicio 
del Japón de sicle niveles. 

Similar al anlerior, Fujila y col (19Q2) 
describen el eslndio e'perimenlal de un modelo 
:1 escala nntnr:1l de seis nh·cles en el que se 
i.ncorporó 1111:1 mr~o;:a de control {ICth·o p;1r:1 
\'icnto y tcmhlores morfcrndos. que se com ier1c 
~n pasiv3 p;H:l tcmhlorcs de grnn m<1gnitnd. 
L;, reducción de 1:1 rco;:puesta p:lfa estos 1Htimos 
c1·en1os es de alrededN del -10% Una propues· 
ta simil;1r es In de Kitamum ~· col ( 1')91:). que 
incorpornn cnmo m:IS;l adicional seis tanrJues 
sobre :1islndcHes de hao;:e. en el !lllimo nh el 
de l:1 cstn1clnra El sistema se incorporó en 
1111:1 estn1ctnra de 21 pisos y 130 m de altura 
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La respuesla analilica de los desplazamicnlos 
con conlrol aclivo represema el 15% de la 
estructura sin control. Cuando la mas<! nctlla 
como sistema pnsi\'o. la máxima reducción 
enconlrada es del 10%. 

2.2 Tendones activos 

Los tendones son contravientos coloc;1dos 
dingonnhnentc en forma de X que nbnrcan uno 
o varios nil·cles de la eslmclura (fig 42). Las 
fuerzas que se requiere aplicar a los tendones 
se obtienen de manern similar al si!'tem<l 
anterior 

Se han desnrrollndo tnmbién tendones 
acth•os para modificar las propiedades dinámic:-ts 
de la estructura cuyo objcth•o es alej:1r el 
periodo fundamenlol de la eslrnclura de las 
frecuencias dominantes del temblor p:1ra cadn 
instnnte y con esto edtar el efecto de rc!'C'
nttncia Unn de lns posibles ttltcrnnth·n!' eo;; In 
de modificar la inclinnción del tendón c11n el 
tiempo. lo que permite c:tmbiar la rigidc1 de 
los 111;1rCOS. 

Descripciones más dctallad:1s de C"l o!' 
elementos y estudios de lnhor:1torio se c!lcncn
lran en Higashino (l'l~ll) v Soong (19<111 ,. 1'1'>1) 

Se hm1 propuesto métodos de an:ilisis p:1rn 
cslos sisrernas como los descritos en Chcn!! 
( 1 ~~11). Suhardjo )' col ( 1 ~'10) )' Y amada ,. col 
(19~0). 

2.3 Dispositivo de fricción activo 

Akbay )" Aklan ( 1990) propusieron un si >lema 
de control activo. que disipa cncrgin rnr 
fricción. similar al pash·o de Pall (I'IX2l f'l si<· 
lema puede conlrolar la fnerza umbral de rksli· 
?amiento de los dispositivns en condici('lflCS 
de ser\'icio y en condiciones últimns 

COI\IENTAIHOS FINALES 

La nplicación de los !'istcmns anteriores depende 
de par;imelros. que im·olucmn las caraclerislica< 
de los eventos sísmicos, In locnlizacinn ' el 
tipo de CSifliCIHr:l 

Los disipndorC'!' de energía snn 1111:1 r'pt.:'"" 
viable para In disminución de d;ulos pn:n C'CH.In", 
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/ 

Fig. 41 Sistema de masa activa 

Fig . .J2 Sistema de tendones acllvos en un modelo estructural Je seis niveles 
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por temblores en la República Mexicana para 
ciertas caracterfsticas de las edificadones. Sin 
embargo, es nece~<~rio comparar su comporta
miento con sistemas alternativos que permitan 
elegir el más t:~decuado económica y estructu
ralmente. Por la manera en que disipan encrgfa 
(mediante dec;plazamientos relativos entre dos 
niveles Cflnsccutivos) y de acuerdo con los 
resultados hast;, ühnra obtenidos, su utili1aciÓn 
resultn atr<lctivo pnra edificios pequef1os y de 
medinna altura. 

Fl princip<1l objetivo de los aisladores de 
base con~ic;te en nexibilizar a la estructur<1. La 
cc;bcltez ce; unn de los partlmetros que rcc:.tringc 
c;u uc;o dchidn a lo~ lnf1tncnto5 dr: volteo y " 
loe; de:":rln7tnnicntos laternles. Las m~yrH~" 
reducciones ue l<t rC'c:.puesta se obtieucn en 
estructurac; con perindos pequeHos \1a_1o C'<ci
taciones con grandcc; contenidos de frecuC'nr.:iJs 
altas. Dehido a lo antrrior y a los posibles 
ascntamicntoc; diferenciales, no porece atr<1cti"o 
su uso en la 7ona blanda de la ciudad de Mé:dro. 
aunque si en otras ptu1es de la República. como 
son l<tc; c0c;t~c; rlcl P<tcffico. 

El oscibdor reo;.nn<tnle es un sistem:l pro
ni isorio p:-~rn cc;trnctnras con cornporl:lm icnto 
lineal. Los cc:.tudios que actualmente "-C llcvt~n 

a caho pcrmitir:'in d•:finir la aplicnbilid:HI c1•1 
c;istcma. El incremento de la capacidarl dC' 
dic;ipaciñn del o;.j~tcm;-¡ se porlrfa lngrar con In 
incorpomci(ln efe di,ipadnrec; de cner!;!Ííl. 0 hicn 
c0n un pie; o adicinnnl rlc comporlam icnto 
clnstopl:'i,licf' y r1decn:hla ductilidad. (Htn poc;¡j. 
hilid<1d qnc h~f'::' íllractivn rtl o;ic;;tema co; pcrmiti1 
demanda" de ductilidad pcqucnas en l<1 
estructura cuand0 se vea sometida a eventoo; 
,¡,micos de gran ma~nitud. 

Los c<1hlrc;; de rre~fuerzo son una solución 
atractiva para estructuras pequeHac:. y de 
median<1 altura par;¡ cierto tip11 de trm~lores. 
Aunque no m0dificr~n, de maner1. importante. 
la c;¡pacidild de dio;.ipación dr eneq:da de la 
cstructuríl. incremcntíln su rigidez y re~io;.fencb. 
y meioran el rornrortamientn si"imico. c0n la 
contrihucir'•n rk la C'>tructura ~xistente. 

1 oc; sic;tcmn." dl' conTrol activo o;.e cncucntrnn 
en dc"-ventr1in. en nnc,.tro p11ís c0n re"-rcrlf' a 
lt'" p;~c;;ivoc;;. pnr "-11 elevado co~n y l:-1 nece
<;itbd de 111;1!llcnimicntn periódico: no ~·1-<:umre. 

pueden controlar más eficazmente el movimiento 
de la estructura. Es de esperarse que en el 
futuro se desarrollen con mayor frecuencia 
combinaciones de sistemas pasivos y activos 
(sistemas hlbridos) que disminuyan las 
limitaciones de los primeros y reduzcan las 
fuerzas de control necesarias. con la 

·consecuente disminución del! costo. 
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Revista "Ingeniería Sísmica", No. 36, . 

MODIFICACIONES A LA PRACTICA DE DISEñO SISMICO DE ESTRUC
TURAS DE CONCRETO 

• 
Roberto ~leli * 

Alcance 

Fue en las estructuras de concreto donde se registró el 
mayor nGmero de daños en los-sismos ·de 1985 en la ciudad 
de México. Esto ocasionó que se avanzaran algunas dudas 
sobre la idoneidad. del concreto reforzado para estructu
ras en zonas sism·icas. Si se compara el nGmero de cons
trucciones de cor1creto falladas con el de aquellas que tu 
vieron ur1 desempeño satisfaclorio en el sismo mencionado
y en otros sismo!l severos, se concluye oue es perfectamc~ 
te factible construir edificaciones seguras en concreto 
reforzado. Es necesario· sin embargo hacer modificaciones 
radicales a las practicas de construcción que se seguían 
en el pasado. Estas modificaciones van más allá de la 
adopción de mayores coeficientes sísmicos en el diseño es 
tructural: deben emplearse sistemas e3tructurales más ido 
neos Rara resistir acciones sísmicas, materiales con rro~ 
pi•eaade's mas adecuadas, metodos==ae diseno qde meJOI r:.: .. le 
jen el comportamiento sísmico de las estructuras y d~ta-
lles del refuerzo que permitan que los elementos soporten 
grandes deformaciones inelásticas sin deterioro de capac~ 
dad. 

Parte de estas modificaciones se derivan de lo especifica 
d~ por los nuevos reglamentos de construcciones. Otras -
modificaciones deben ser reflejo del criterio y la con
ciencia de los responsables del proyecto y construcción 
de las edificaciones. 

En lo·,que si~ue se harán algun3.s consideraciones sobre los 
can1bios más i~portantes. 

•rnslituto de Ingeniería; UNAM 
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Materiales 

La verificaci6n de la calidad del concreto en algunos edi 
ficios dafiados reveld que, aunque en t~rminos generales -
la resistencia del concreto era superior a la de proyecto, 
la variabilidad de esta propiedad en las distintas partes 
de la 0structura era elevada y en ciertos casos la resis
tencia insuficiente. Los defectos más frecuentes fueron 
los relacionados con mala colocación del concreto, corno 
evidencia de segregación, de mala cornpactaci6n y de jun
tas de colado mal ejecutadas. Por tanto la mejora más 
significativa al respecto será la que se derive de un me
jor control de calidad en la elaboración y·en la coloca
ción del concreto. Los cambios que se han hecho en la 
reciente revisi6n del reglamento de construcciones, rela
tivos a la exigencia de una supervisi6n más estricta y 
más calificada de la construcci6n, tienden a lograr este 
olJjetivo. 

El concreto que se ha producido tradicionalmente en el 
valle de México no cumple con algu~os requisitos de cali
dad que se establecen internacionalmente para el concreto 
estructural. Para su elaboración se emplean gravas ande
siticas o basaltos vesiculares de bajo peso volurnótrico y 
arenas andesíticas con altos contenidos de polvo; con es
tos agregados se obtiene un concreto con un peso volumé
trico algo menor que el normal, pero con características 
propias de los concretos más ligeros: bajo rn6dulo de elas 
ticidad, alta contracci6n por secado y elevadas deforma-
ciones por flujo plástico. Puede lograrse la resistencia 
deseada de proyecto con una dosificaci6n adecuada; sin em
bargo las característicás antes mencionadas presentan des 
ventajas en cuanto al comportamiento estructural, por la
mayor flexibilidad de las estructura~ res~ltantes, por la 
tendencia al agrietamiento y por las elevadas deformacio
nes con el tiempo. 

En un estudi~ realizado recientemente (Ref 1) se encontró 
que con el empleo de gravas de mejor calidad, corno las 
que se obtienen de la trituración de rocas calizas o ba
sálticas, se pueden superar los defectos antes menciona
dos y obtener concretos con características iguales a las 
que se recomiendan internacionalmente. Como ejemplo, l~ 
Pig 1 muestra el aumento Jadical en el módulo de elastic~ 
dad que se logra al emplear gravas calizas en lugar de 
las andesiticas. Las mejoras en las características de 
contracción y de flujo plástico son también notables. F.l 
nuevo Reglar~nto de Construcciones para el Distrito F~Je
ral exige e 'mpleo ~e un concreto de mejores caracterís
ticas ¡Jara .. ~ructuril"S ir~portantes. El nuevo concreto 
(clase I) ya está disponible en el rnercado a un costo no 
cxcco.(vamcnte superior al del-tradicional (clase II) Y su 
empleo debe difundirse rápidamente. 
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fig l. Relación m6dulo de elasticidad-resistencia a la 
compresión de· los concretos ande sí ticos y calizos. 
(De Mendoza y Mena, Ref 1). 

Otro aspecto preocupante de la práctica actual de elabora
ción del concreto es el uso de mezclas con proporciones 
excesivas de arena y consecuente escasez de grava así co
mo con revenimientos muy elevados. Estas dosificaciones 
son típicas de los concretos que se transportan por bom
beo y dan lugar a contracciones muy elevadas, las cuales 
ti-enden a prodllc;-r 11 Pa fi-suratión mpy dt-fnnd j-dij en )-a S 

· estructuras·y·a debilitarlas para la resistencia a otra~ 
solicitaciones. La escasez de grava da lugar además a 
concretos con módulos de elasticidad bajos. Debe eliminar 
~e por tanto esta práctica y lograr la fluidez que se re-
quiere para el bombeo, sin salirse de las dosificaciones 
que permitan producir un concreto con todas las propieda
des adecuadas para un buen comportamiento estructural. 

Para el refuerzo de las estructuras de concreto en zonas 
sísmicas conviene contar con aceros que tengan una am~lia 
~ona de fluencia definida, para un esfuerzo no excesiva
mente elevado. Con frecuencia las barras de refuerzo que 
se producen en el paíi (Grado 42) tienen una composición 
química tal que la zona de fluenc1a e~ muy reducida o de
saparece totalmente, (esencialmente por el alto contenido 
de carbono). Deben evitarse estas situaciones ya que, al 
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no existir fluencia definida, los esfuerzos en las barras 
crecen en forma continua al ser deformada la estructura 
por el efecto de un sismo y no existe un límite en.la ca
pacidad por flexión de los elementos de concreto, el cual 
impida que se produzcan en dichos elementos los modos de 
falla que pueden ser de tipo frágil (cortante, torsión, 
compresión en columnas, adherencia). Este punto se acla
rará más adelante. Particularmente crítico es el proble
ma de la adherencia: si los esfuerzos en el acero crecen 
excesivamente, la transmisión de esfuerzos de adherencia 
al concreto tiende a producir el aplastamiento del concre 
to en contacto con las corrugaciones de las barras y un -
corrimiento progresivo de las barras dentro del concreto 
ante la repetición de ciclos de carga. 

Otro aspecto desfavorable de los aceros•con alto conteni
do de carbono es la dificultad de lograr soldaduras ade
cuadas. Se ha estado promoviendo la producción de aceros 
de grado 42 de baja aleación, con bajo contenido de carbo
no en los que se tiene una zona.de fluencia.muy amplia y 
que son muy fáciles de soldar. Aceros de este tipo son 
muy recomendables en zonas sísmicas. 

El problema de la soldadur~ de barras en obra es crítico. 
El control de calidad de estas operaciones es muy delica
do y en barras de gran diámetro el traslape ya no es admi 
sible. Debe prornoverse el empleo de conectores metálicos 
para este tipo de barras. 

Sistemas estructurales 
........--

La edificación en las zonas urbanas se caracterizó hasta 
hace pocas décadas por su baja altura y por la abundancia 
de muros de mampostería de gran espesor; en los primeros 
edificios de cierta altura existía un esqueleto de estruc 
tura de aceró, cubierto y rigidizado por gruesos muros de 
piedra o de tabique. Posteriormente, al aumentar la altu 
ra de los edificios y al popularizarse la construcción de 
concreto, subsistió la práctica de colocar un gran número 
de muros de tabique o de bloque en ambas direcciones y en 
todos los pisos. Poco a poco, sin embargo, los edificios 
se fueron haciendo más altos y más flexibles y el numero 
de paredes r!gidas de fachada y divisorias fue disminuye~ 
do. Al mismo tiempo las formas se fueron haciendo más 
atrevidas e irregulares. 

En la edificación tradicional las paredes divisorias y de 
fachada proporcionaban una resistencia apreciable a cargas 
laterales, suficiente para lograr un desempeño adecuado 
ante sismos de intensi~a~ baja o moderada. Sin cmbarqo 
la estructura resisteñte era inherentemente frágil y pro
rielaba el colapso ante sismos de excepcional intensidad. 
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En los edificios modernos, tanto en la ciudad de México 
como en la mayor!a de las otras zonas s!smicas del pais, 
no se sustituyó la resistencia y rigidez proporcionadas 
por los muros de mampostería, por la de otros elementos 
equivalentes como pudieron haber sido los muros de concre 
to: se adoptaron sistemas estructurales flexibles en los
que el área de columnas y muros·era relativamente pequeña 
y en los cuales la capacidad para resistir sismos de gran 
intensidad se basaba en la uisipación de energía mediante 
deformaciones inelásticas. 

Los resultados de la Fig 2 son muy ilustrativos. Se con
signan los periodos fundamentales de vibración medidos en 
edificios de distinto número de pisos en la ciudad de 
México (Ref 2). Se aprecia que en promeqio la relación 
entre el periodo (en segundos) y el número de pisos es 
0.10 para los edificios en terreno firme y 0.15 para aque
llos ubicados en la zona del lago. En contraste esta re
lación vale en promedio 0.06 para los edificios tipicos 
que se construyen en Japón. Ya que el periodo es inversa
mente proporcional a la raíz cuadrada de la rigidez, lo 
anterior indica que en promedio los edificios en Japón 
tienen una rigidez lateral ~uperior en más de seis veces a 
la de los edificios t!pico5 de la ciudad de México en la 
zona del lago. !'arte de la diferencia se debe al efecto 
de la falta de e~potramiento en la base que tienen los edi 
ficios desplantados en la zona de lago; los desplazamien-
tos y rotaciones de la base reducen significativamente la 
rigidez lateral efectiva de los edificios. Los periodos 
mencionados se midieron para vibraciones ambientales de 
muy baja amplitud. Para vibraciones producidas por sis
mos intensos los periodos serían muy superiores. La razón 
principal de los elevados periodos de vibración es la adoe 
ción de sistemas estructurales muy flexibles. Esta deci
sión es particularmente desafortunada si se considera que 
los movimientos s!smicos en la zona del lago tienen perio
dos dominantes elevados or lo afectan ar.ticularmente 
a 

Por lo anterior los sistemas estructurales que conviene 
adoptar en edificios deben permitir en forma natural que 
se alcancen resistencias y rigideces elevadas ante cargas 
laterales. El marco es un sistema poco eficiente para 
tal efecto. Los muros de rigidez, los contravientos en 
distintas combinaciones y modalidades resultan mucho m5s 
ventajosos. convienen, entonces, construcciones más ro
bustas con abundancia de elementos rigidizantes distribui
dos uniformemente de manera de transmitir a toda el área 
de la cimentación las fuerzas debidas a los efectos sísmi
cos. 

Se ha señalado repetidamente que uno de los factores que 
constrlbuyeron m5s significativamente a la falla.o mal 
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Fig 2. Relación de periodo fundamental contra número de 
pisos de edificios en distintas condiciones (de 11ef 2) 

comportamiento de los edificios fue la falta de regulari
dad del sistema estructural reflejada en formas irregula
res en planta o en elevación del edificio,en asimetria en 
la disposición de los elementos resistentes, en cambios 
bruscos de rigidez y resistencia, en excesiva esbeltez o 
en discontinuidades en el flujo de fuerzas entre los ele
mentos resistentes. Las ventajas de contar con estructu
ras regulares son indudables ya que se evitan las concen
traciones y amplificaciones de solicitaciones y el com90~ 
tamiento sismico es más sencillo y más fácil de entender, 
por lo cual el·diseño puede hacerse con reglas más simples 
y más comprobadas. El Reglamento del Distrito Federal co~ 
tiene ahora requisitos bi~n definidos para considerar una 
estructura como regular y poder adoptar así factores menos 
conservadores en el diseño. La Fiq 3 muestra algunos ca
sos de estructuras irregulares. 

Merece un coment~rio especial el sistema de losa plana 
reticular. Desde mucho antes del sismo se hab!a llamado 
la atención sobr2 el abuso que se estaba haciendo de este 
sistema, al cmpl.artq en construcciones cada vez de mayor 
altura y sin considerar adecuadamente la limitación de las 
deformaciones laterales ante efectos sísmicos, ni los pco
blernas de cesistcr1cia al cortante en la losa alrededor de 
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Fig 3 Sistemas estructurales irregulares 

la columna y en las columnas mismas. Las fallas espectacu 
lares experimentadas por algunos edificios de este tipo 
han llevado a muchos proyectistas y constructores a la opi 
nión de que el sistema debe proscribirse por ser inadecua~ 
do para resistir cargas laterales. La posición parece exa 
gerada. La losa reticular ofrece un gran numero de venta~ 
jas constructivas que pueden aprovecharse. Lo que es ina
decuado es pretender resistir los efectos sísmicos en edi
ficios de cierta altura, exclusivamente con la acción de 
marco que se forma entre las columnas y la losa. La re
sistencia a car a lateral debe ser ro orcionada 

e concre o o por e emen os ae r~g~ ez y capac a s1m~ ar, 
dejando al sistema losa-columna la función de tomar las 
cargas verticales y una pequeña porción de las cargas la
teralés. La Fig· 4 muestra esquemáticamente cómo podría 
combinarse una estructura de losa plana y columnas con un 
marco robusto de fachada que por su alta rigidez .:~bsorbe
ría la casi totalidad de las fuerzas sísmicas. La auscn
ci.:~ de vigas en el interior del edificio mantendría las 
principales ventajas de la construcción con losa plana. 

Un criterio de estructuración que debería oromoverse tam
bién es que el edificio cuente con un nOcleo robusto •!ue 
proteja contra el cctapso total de los entrepisos y la 
caída de las losas una sobre otra. Este mecanismo de falla 
fue el más catastrófico en el sismo de 1985 ya que fue res
ponsable de la gran mayoría de las pérdidas de vidas 
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Fiq 4 Edificio con marcos robustos de fachada y estructu
ra interior de losa.plana 

humanas. La Fig 5 muestra un ejemplo. La existencia de 
un núcleo robusto central, como en la Fig 6 proteger!a 
contra este modo de falla a la vez que proporcionaría una 
ruta segura de escape a los ocupantes, al ser c'olocado al
rededor de. la zonas de escaleras. 

Una limitante muy severa a la construcción de edificios de 
cierta altura en la zona de lago la constituye la gran de
formabilidad del suelo. Hasta la fecha ninguno de los sis 
temas de cimentación empleados en la ciudad ha sido total= 
mente satisfactorio. La combinación de pilotes de fric
ción con cimentaciones compensadas, que ha sido la .solu
ción más común, da problemas de excesivas rotaciones de 
la ~ase ante efectos sísmicos y en ocasiones de deforma
ci~nes permantes. Los cimientos con pilotes de punta pro
porcionan un apoyo y empotramiento adecuados para cargas 
laterales, pero dan lugar a una emersión inaceptable del 
edificio debido al hundimiento regional del valle. Los 
pilotes de control han dado problemas por la inestabili
dad del dispositivo de control. 

Es necesario que se desarrollen e implanten sistemas de 
control más eficientes y seguros, ya que estos permiten 
la combinación de un apoyo del edificio en terreno firme 
y de evitar los hundimlentos diferenciales. 

Existe desde hace tiempo una polémica sobre la convenien
cia de aprovechar el comportamiento inel~~tico del concreto 
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para reducir las fuerzas .sísmicas de diseño. Obtener un 
comportamiento dúctil y estable ante repeticiones de ci
clos de cargas en estructuras de concreto requiere de pre 
cauciones muy estrictas para evitar modos de falla que -
sean frágiles o que den lugar a un deterioro progresivo 
de la capacidad. La observación de los ciclos carga-defor 
mación que se obtienen en ensayes de laboratorio muestra -
que en elementos sujetos a cargas axiales elevadas o en 
los que haya efectos importantes de cortante o de adheren
cia, el comportamiento se aleja mucho del elastoplástico, 
y tiende a deteriorarse, · 

En la Fig 7 se muestran las curvas carga-deformación ante 
ciclos de repetición de cargas para espec!menes con·dife
rente modo de falla. Se aprecia el deterioro notable cuan 
do la carga axial o la adherencia rigen el comportamiento~ 
Los requisitos para garantizar un comportamiento estable 
ante grandes deformaciones son mucho más, estrictos que los 
que se seguían en la práctica de diseño antes de los sis
mos de 1985. Los cambios radic~les que al respecto con
tienen las normas de concreto del Reqlamento de Construc
ciones para el Distrito Federal asi lo reflejan. Algunos 
de los requisitos que conducen a modificaciones drásticas 
con respecto a la pr5ctica ~ue se tenía antes de 1995, 
son el del refuerzo por confinamiento en los extremos de 
columnas, como se aprecia en el ejemplo de la Firy B, la 
longitud de desarrollo y el confinamiento del concreto y 

a) Falla por flex
ión 

Momento 

b) Falla por flexo
compresión con 
carga axiill ele
vada 

el Falla por fle~ 
ión con co:-ri
miento de las 
barr.J.s por 
adhercnciil 

Fig 7 Lazos cilrga•deformaci6n de elementos 
diferente modo de falla 

de concreto con 
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el anclaje en las conexiones viga-columna, Fig 9, el con
finamiento en los extremos de vigas, Fig 10 y el refuerzo 
transversal de las columnas en extremos de muros. La ob
servancia de requisitos como los ilustrados en las figuras 
anteriores implica no solo un costo adicional por las can
tidades de refuerzo que se requieren, sino un particular 
cuidado en la colocaciOn de1 refuerzo y en el colado del 
concreto. 

140 

4#8 

Estribos sencillos 

<DO 

1 40 1 

ErnJ-,o 
' _ .. 

Estribos dobles 
#3 

Aco1oclonoa, on cm 

Fiq 10. Ejemplo de refuerzo para extremo de viga de mar
co dúctil según requisitos de NTC de concreto 
del RDF87 

Las precauciones para garantizar un comportamiento dúctil 
deben entenderse no como un medio para permitir qrandes 
reducciones en las fuerzas sísmicas de diseño, sino como 
una protecci6n contra el colapso de la estructura en caso 
de que las fuerzas sísmicas ~dquieran una intensidad exce~ 
cional. Un criterio de diseño que se ha estado propu1nan
do desde hace algunos años para las estructuras de concre
to en zonas sísmicas es una adaptaci6n de métodos de dise
ño plástico de estructuras de concreto que se conoce en 
inglés como "capacity design". Se basa en la estrecha re
laci6n que existe en las estructuras de concreto entre la 
distribuci6n de las fuerzas que se introducen en los dis
tintos elementos estructurales y la forma en que estos se 
refuerzan y se detallan. Puede diseñarse la estructura 
de manera que, si el sismo alcanza intensidades excepcio
nales, esta sea capaz de disipar grandes cantidades de 
energía mediante ol comportamiento inelástico de algunas 
zonas donde puede11 desarrollarse grandes deformaciones 
sin problemas de falla frágil, mientras que el resto de la 
estructura se mantiene esencialmente elástico. Dado un 
sistema estructural, se·elige el mecanismo de falla ante 
cargas laterales que s~ considera más apropiado p~ra disi
par energía y se diseñan las secciones que intervienen en 
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este mecanismo-para que tengan la resistencia que corres
ponde a las cargas ,de diseño y se las detalla para un com
portamiento dQctil.' El resto de las· secciones se diseña pa 
ra capacidades superiores n las fuerzas que corresponden 
al mecanismo preseleccionado, de manera de asegurar de 
que no van a intervenir en el comportamiento inelástico. 

De este criterio de diseño se han derivado.el procedimien
to de diseño que se prescribe para marcos dúctiles en las 
Normas de Concreto del Distrito Federal y de manera simi
lar en las Normas del ACI. El procedimiento tiene como ob
jetivo hacer que el comportamiento inelástico esté reqido 
por un mecanismo de falla de "columnas fuertes-vigas débi
les~ como el que se ilustra en la Fig 11. Se trata que ocu 
rra com~ortamiento inelastico solamente ~n los extremos de 
las viqas por la formaci6n en ellas de articulaciones plás 
ticas debidas a flcxi6n. Se requiere detallar estas regio= 
nes para que sean capaces de desarrolla~ alta ductilidad y 
de diseñarlas para los momentos flexionantes que se obtie
nen del análisis s!smico. El diseño por cortante de las 
mismas vigas, el de las uniones viga-columna y el de las 
columnas por flexocompresi6n y cortante se hace con base 
en las fuerzas· internas que se obtienen por equilibrio de 
los nudos cuando se alcanza el momento de fluencia en las 
secciones extremas de las vigas. Las Fig 12 y 13 ilustran 
esquemáticamente los procedimientos para la revisión de 
las viqas v de las columnas, respectivamente. 

L 1 
1 

,l".j ~A 

\. ~ 
. 1 1 -1 1 

al Mecanismo,de falla ~e 
"columnas fuertes-Vi
gas débiles" 

~ 1 

t 
Mea 

' ' M+ : 
1 -, u _, 

¡o. ... 
M- • .~: u ·. . .¡;¡: Me, 

' 
Detalle A 

b) Relación entre los momentos 
en vigas y columnas 

Fig· 11. Mecanismo de falla postulado para marcos dúctiles 
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d) Cortante total 

Son los momentos de fluencla paro el refuerzo colocado 
en las secciones respectivas 

Fig 12. Determinaci6n de las fuerzas cortantes de diseño 
para vigas de marcos dúctiles de concreto 

H/2 

H 

H/2 
Veo! 

_............... ...L.. PosiciÓn supuesto del 
~punto de InflexiÓn 

Fig 13. Fuerza corta11tc actuante en la columna, para el 
mecaniomo do "columna fuerte-viga débil" 

El nuevo Reglamento de Construcci6n para el Distrito Fede
ral y las Normas correspondientes de concreto especifican 
el procedimiento anterior pero permiten un método opcional 
con el que tratan de lograr el mismo objetivo mediante la 
definici6n de factores de reducci6n de resistencia mas 
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severos para los distintos elementos y modos de falla que 
no conviene intervengan en el comportamiento inelástico. 
Es deseable, sin embargo, que en estructuras importantes 
o con sistemas resistentes distintos de los convenciona
les, se identifiquen explícitamente los posibles modos de 
falla y se diseñe según el criterio anteriormente señalado. 

La aplicaci6n de los requisitos contenidos en los dos do
cumentos mencionados va a ocasionar un cambio radical en 
la forma, las dimensiones, el refuerzo y el detallado de 
las estructuras de concreto en los edificios. Debe tener
se bien claro que los cambios van mucho más allá del mero 
incremento en los coeficientes sísmicos. La reducción en 
las deformaciones laterales permisibles, en los factores 
de comportamiento sísmico (Q) y en los fMctores de resis
tencia (F ), así como una serie de requisitos mínimos pa
ra las di~ensiones y para las cuantías de refuerzo longi
tudinal y transversal, van a redundar en•incrementos sus-. 
tanciales en la resistencia necesaria a cargas laterales. 
Estos van a influir en la modificaci6n de los sistemas es 
tructurales que sean econ6micamente más convenientes, así 
como en las alturas mismas de los edificios que se puedan 
construir. 

• 

Los Reglamentos no prohiben sistemas estructurales que son 
poco eficientes para .resistir efectos sísmicos ni recomien 
dan explícitamente los que si lo son. Desalientan el uso
de los primeros exigiendo el empleo de m~todos de diseño 
más refinados y de factores de seguridad más elevados que 
inciden en la economía de cada solución estructural. El 
diseñador no debe forzar las soluciones a entrar en los 
límites permitidos por el Reglamento. Debe pugnar por la 
adopción de un sistema estructural sano que proporcione 
defensas claras ante los efectos sísmicos y cuya seguridad 
se puede comprobar mediante m~todos aproximados y sencillos. 
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COMPORTAMIENTO DE MATERIALES 

PROPIEDADES CUASIESTATICAS. 

PROPIEDADES DINAMICAS. 

ACERO ESTRUCTURAL 

CONCRETO REFORZADO. 

MAMPOSTERIA. 

MADERA. 
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DISERO SISMICO DE EOlFICIOS 

TEMA l: aM'ORrliMIEN'ID DE Ml\mRIAUi:S Y J::l:ao~E!I'l'a> ~ A~ ~ 
REPEI'IDAS (Te.:áo: CapUulo 13 de ta R~¿ 1 pp 381 .:! .JZZl 

La respuesta stt:"ica de una estzuctura clep:>nde ée sus Caracterlsticas carqa

defonr.cci6n ante C<J.Lgas dinamicas alternru:!r.s. 

:..... fisc;sofía L'tpi.!c i.ta en los reglam=."ltt.:; ~;:; d.;_""','..._· _,.::n._t;e qwo :..a.; <'~c.;.'l.:c.tu

ras sobrepasen el i. 1t.crvalo de CCJIPOrtamiE.:~W eli1stioo bajo el efecto del Si! 

liD de diseño. Interesa por tanto el OCIIp)rtamientc hasta la I'1.lptura. 

La respuesta ele la estructura ~leta depende de la de los elerentos que 

la oarponen y esta. de la ele las secciones y de los materiales. Es necesa-
' rio entonces conocer las relacia1es estuerw-defol:maciOn de los principa-

les r.ateriales y ~larentos estructurales. 

nna rel11.ci6r. c.o;r;-'-Oefoi!OaciOn tipica ante c-arga n\:.n.:~·~nicarnente c=cciente 

se muesua en la üg l. Ios par.!riEttcs de la curva que interesa., son ric;i

dez, resistencia y ductilidad. De la rigidez depÉ!nclen no solo las defoi!Oa

ciooos que va a presentar la estructura bajo una aCC16n dada, sin> tan*lién 

la ~tu::l. de la accl.On s!smica que esta va a tener que soportar. De la 

oiuctilidad .;eper,.:e esenc:ialllente la capaddad de disipar la E:o•CISÍa del Si! 

liD. Para muchcs materiales es valida una idealizac-'61 elastcplAscica de la 

roiaCIOñ carqá::aefofiñ#ínNl. 

El factor de ductilidad D. ,j A y es la rredida más o:mOn de la ductilidad1 

un material frágil tiel1e factor de ductilidad cercano a ID>, CXIl'Q por ej

plo el concreto no reforzado sujeto a tensi6n; el acero de grado estructural 

puede alcanzar factores de ductilidad superio%es a 20. 

La ductilidad de una estructura en su a:>njunto es general!rente mucho nenor 

que la ductilidad lc..cal_ que l)uede desarrollar una secci6n: depende del n~ 

ro de seCC1ones que entran en fl~cia antes del colapso de la estnx:t:ura, 



fiq 2. Para el ClCllp)rtallien s!aaico de una estrUCtura 1ntexesa su cllctil! . ' 
dad global; para lograr un factor de ductilidad g.l.ol:lal alto se raqu:1en! G\le 

las secc.icnes :individuales tengan ductilidades qr~ y que ':3'1 el I1II!CIII\iaao 

de colapso de la estructura intervenga el mayor nCrtero posil:lle de ar"-.i.cula

ciooes pUsticas. 

Ante repeticiones de cargas altema.das la rel.ac:i& carqa-defo:cnac::il5n se 1111>' 

-ió.f·. :• t<l" fol:rroa ~ ~·: ort.a."lte mientras más se sobrepase el intervalo •f~ 

;:.~.:.··· ..Je mtp>rtamie:.to, fig 3b. Las =vas desoe.ndentes (de descaxga) di

fieren cada \leZ nás óe las de caii;Ja y se fODnan •f.1;:c& • o ciclos h!,:t.<:ln§ti

cos. L.<l respuesto. sísrro.Lca depende fundattenta!rr.e.."lte del ~ í..neluidi.l en los 

l<.zos histerétioos que define la energía disipada P"lr l2 es1:rllet\L"<< y por 

tantc su arrortiguamiento histezdtico, fig 4. 

En algunos materiales y en ciertca el.Eaantos estructurales las =vas his

texéticas se asemejan a las de un o::mportamiento e.la.6topUJ.tic.o perfecto, 

fig 3c, en los que la curva para el pr:i.ller cielo de ca"Cga se mantiem ~ 

x..imi111<Wcnk aonstz .. ,t..:- .1nt-.e ~ticiones de ciclos y se tiene una gran ~ 

.:mad de C1i.sipaci6n de energía a trav& de ciclos hi~tioos est".ables. 

Otros !l'ateriales dan lu;¡ar tamtdél a ciclos his~tioos estables pero oon 

una forma rad:i.callrente distinta a la del ptimer ciclo y que incluye 171 ~ea 

mucho renor que la que se tiene en un OCIIpJrtallliento elast.apl4stioo, fiq 3d; 

fw<.drn•nte en otros casos se tiene un deterioro progresivo de rigide~ i ro

~i.:;i::li:'··:~ ... , fig .3eJque representa un daño i.rreYersible en la estructUra y una 

reducción progresiva de su capaddad de absorcic5n de énet9ta. 

Se h.:u1 pror•uestc di\lerscs IOOdelos tl!orioos del CXI!p)rtamientc his~ico. 

los ~nles se ESTplean para estucliar el cat¡JOrtamientc <lin&D.ico no lineal do 

estructuras (.Masing, Ralltlerq-<lsgc, Tri linear, etc) • 

:t::l carportamientc sísmico en el intervalo inel4stico depende esenclalmente 

de las características de los ciclos histerétioos, el par¡lnet.ro du.c..t.i.Udll.d 

no es suficiente para definir el a:uportamiento sísmico ya que a un ll\iSI:II::) 

factor de ductilidad pueden cor:teS¡XIlder rapecidades muy c:1:ist.intas de di9! 
¡:>aci& de energta. 
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Carportamiento ante cargas dinánicas y estáticas: La mayorla de lee estu

dios sobre el ~ento inel4stioo M~ aa han r:ealizado cea 

ensayes ante pocos ciclos de carga est!t1éa alternadas. Se ha CD"91"'enri? 

sierrpre que esto es CCI'ISel:Vadcr a:n respeCto al oarportamiento ante cargu 

d.in.1micas, aunque hay al.qlmos casos en que parece· no ser así. 

2. 

a.) Conc!tUo ~.únpl.e (ref 2 pp 65 a 150) 

J..a curva Cl-i en oarpresi6n y tens:!.&t, fig 5, muestra un OCJitl(lrtamiento 

fr~il en anilo.'3 casos. Las defcmnaciones de falla son pequeñas. El mi~ 

agrietamiento causa desviaciones de la liftealidad a partir de o. 4 f' y pro . e -
duce deformaciones irreversibles. 

ESecto de la veloci.dad de CMga, ~ 6. Al.lnenta la resistencia y la rigi

dez, pero disminuye las deformac:i.ales de falla, y vuelve mS& fr.§gil el al! 
pG:ttamiento. 

f.íecto del cot!6..i.,.uniento VI el conC)te.tc (ver ref 3 pp 20 a 30). Al a~~Der~tar 

el esfuerzo ele a:nfinamiento a\Jie'ltan tanto la resistencia caro l'l capac1dad 

de deformaci6n, fig 7; los resultados de ensayes de CUIIplesi6n triaxial san 

extrapolables para el estudio del efecto del a:nfinami.ento prcporcia\aÓD por 

P.l refuerzo transversal. La diferencia de eficacia de un zuncho espiral y 

""' .:stribos se nuestra en la fig 7b. Cal espiral puede inw:a•e•tarse resi! 
t•mcia y duc:tilidad¡ a:n estri.l:lo8 solo-ductilidad, pero en fozma lllX:ho menor 

<JUC con espiraL 

f6ecto de la 1tepeUci.6n de CMga, frig 8. Para repeticiales esfuerzos altos 

de cc:mpresi6n el C:UICLeto no CXll'lfinalb se deteriora dpid!mente. 

b) 4c~Jto e~tltuctuAal, d~ 1t11.6~zo y de ~6~zo (ref 4 pp 42 a 64) 

La curva esfuerzo-clefomaci6n del aoerc depeude de su c:u•p:¡sici6n qu!Mica y 

del tratamiento a que haya sido SCI!Et:ido. • El rr6dulo de elasticidad es ca\8 

.",1, 
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tanta. El eafueno de fluencia (: L o aparente) .mDenta cx:rs el QCI'lt:l!nidc> 

de cadXIlo y puede iliCL151dltarlle par ~ recbrrUn de ~ o par torcickl 

efectuado en frlo, fig' 9. La meseta de fluencia se pl.erde a medida que a!! 

menta f y si se trabaja en frlo. La mlaci6n L/f y la é. d1..:imin\.iYen y ~ y u 
al a\JI&ltar f • Los factores de ductilidad. son siellpm grandes, exceden 

y 
de lO aan para los aoe%06 IIEI'I08 dOctiles. 

El e ~..,.:-:~.o de la velo:-.ci".r..1 de catga en la resistencia y e."'l la ductiliCad es 

pooo inp:>z:-...mte. 

Mu. ., ... c;fecto ele cargas altemadas que evoeden ld fl;;,¿;,cia, el 1:;:.-.~u. tic 

proporcionalidad se reduce y la ü- t' se hace mas redoodeada (efecw de 

Bausc:hinger); los ciclos son muy estables y no muestran Co;terioro (fl.g 10). 

e) 

En los me.talu el OCI!p)rtamiento es cualitativamente cx:m:> el del acero. 

En la mampo6te!L(a varla rrud!o seglln los materiales que la \Xliiponqan (;:>l.eUS 

y acrteros) • La fig ll muestra alqunas curvas t!picas parci ll1alllll0St.e.--ía, 

mf 5 • El CCJitX)rt.aml.ento en general muy fr&;il, especia !mente cuando se S! 
p~ean l!Olteriales de alta resistencia. El <X~~p>rtamiento ante carqas alter

naóas lllUastra un deterioro total a menos que se cuente ocn un zefueno ade

cuado. 

i.as prop.i.edades de la madeJu¡ vadan seglln la especie, la densidad, el con~ 

nido de, hwedad y son llllY sensülles a la velocidad de aplicllciOn cie la car

ga, fig 12. El m:xlo de falla del material es muy fdgil aurx¡ue las estructu 

ras de madera pueden tener alta d1s1paci.6n de ~ si se detallan adecua

<lairente las uniale& (ver cap!tulo oorre&pald:iente). 

3.1 Viqas y oolumas de CCilCreto reforzado (ver ref 3 pp l95 a 169) 

a) Flewn: La relaci6n ur.manto-curvatura ele seo:imes de concreto 
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reforzado se cbtiene a partir de las ~s basicas del ~rtam:iento 

del ca....,eto en flE!XD' • 11ptes1fln. Las curvas de la fig 13 uuastran la in

fluencia en la resl.stencia y la ductilid.sa ~ :i.as cuant!ás de aoaro de te!! 
si6n y c:atpresi6n en su re::.ac:I.On = la cuantia l::al:moeada. Se wr.ch .. -ye que 

si la cuantia de refuerzo de tensiOn es n:u.;y ::Jlferior a la balanceada se cb

tienen grandes ductilidades (carparaa:..es a las del acero). El re::uerzo de 

~ es de gran ayuda en inc:re111entar la ductilidad. El efectO del re 

ft-"t-.n transver~ '1 .... ;,~ re~acil'ln rratr.nt"l <-.JIVatura de vigas se ve en la fig 

1.:. F.l ccnfinallu.ent:.J que esu, proporciona .UJIIE!Ilta la Ullctiliddci r.umdo la 

falla es cercana a la oalan.:<!ada. 

l..J) 

oo.-. "'l misro pro.::cdiir.ic.1m que para elerrenws en flexi6n. La du..-t~:i.idad de 

ptmde del nivei oo c.:a..-ga axial (fig 15). Para f.;.ll.a de caq:¡res16n la ducti

lidad es casi nula a rrenos que se cuente cc:n cc:nfinamiento :inp:lrtante, fiq 

16. Para falla de tensi6n se tiene cierta ductilioad, pero solo para cargas 

axiales muy ~ esta es inp)rtante. 

e¡ E6ec ;.; ;;; : c.vt.g.u Jtepe-Ucúu. en d~mell-to4 en 6lexocomplle4.iórl: En 

fioxi.6n s:iJ!t>.'..e- ,. ,....,. cuantias bajas de acer'l el <XJIP .. c~.amiento •"-' .:.~.:.;.lita~! 

vdlle'lte =e,;. ~ .. acero: gran ductilidad y pxc deterioro. Puede predeciE_ 

se con buena aproximaci6n erpleando las hipótesis para o::ncreto en fle>.xoo::m

i'I'""-".i.6n. El deterioro ocurre so:i.o para defcmnacione.:; muy altas debido al ?11!! 
óc.'O del acero de oatpresiOn. La degradaci 6n es llllrllo mayor CIJal'<ln l'ay es ñle!: 

1:.drn0l..ful cuando hay posiblidad de deslizamiento de las barras por adherenc1a, 

ver=ftg=r;. Lu¡;:crt:anteS é!tüdióiMil rapa;w"l'ian-:Jt&Fze:a:l:twa-! c:1t 

ilerkeley (ref 6), y en Nueva zelanda. Se recaniendan estribos ?XC espaci~ 

dos pira evitar ;=."Uldeo de barras y para ccnfiMr el concrE'to, :-1:-.ro..s cuar.tías 

át. acero de cxilpresi6n y desprec1.ar la contriblci6n del concretO a la resi~ 

wncia en cortante. r::., el terna. de estructuras de ooncreto se tratara con 

r.ayor detalle este punto. 

cuando hay cargas axiaies inp)rt.antes la ductilidad es baja y el deterioro 

anre repeticirn de ~gas es inp)rt.ante, fig l7c. 

·~·· 
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y tcmi6n es netamente fdqil; éCI cuando exi.ata refueno transversal ea 

gana poca ductilidad y el deteroro es 11D.rf rapió:>. Alqo lU!Dilar es el cxm

portaaiento cuando hay problaras de adherencia. Pcr tanto deben ta:arse 

factores ele seguridad mayores centra estos efectos que contra flexi6n. 

3.2 flemen-toi> de c.onC/letD fJitU601lzado (ver ref 7 pp 49 a 81) 

su CXII¡)Ortamiento no difiere mudlo del reforzado: pueden alcanzarse las mis

mas ductilidades sielpre que la cuant!a ele refuer7.o se; h:.ja (q == 0.2) y el 

nivel de carqa vertical tani>ién. El admitir que ante e.l sisrro de diseño fl~ 

ya el a= de presfuerzo es debatible, porque si fluye ::.:! pierde el ?resfue! 

· zo y es dif!cil restaurarlo. 

linte ca%gas repetida!. ,.¡ cntllOrtamiento es distinto: fig 18; se tiene mucho 

üe1'IOS disipaci6n de energía; por tanto para resistir un ll1ism::l siSIIO se re

quiere mayor resistencia o mayor defomaci6n inelástica q.Je en QOncrct.::> r~ 

forzado, fig 19. 

:::1 U!Fle;:¡ de elener.toz oont1nuos presforzados es JXXlO usual. 

3, 3 Elemen-toi> de ttCei!D u.tJuu:.tulutl (ver ref 8 pp ::.25 a 159) 

El cx::aporcamiento en flexi6n es S\lllillle'lte dOctil, pero la ductilidaG puede 

~rse afectada por pandeo local o pandeo lateral despué~ de la fluencia, 

:Oig 20. El efecto de Bausc:h:inger suaviza el acero y lo hace ::-.is prcper.so 

al pan~. Hay que restringir las dími!ns1ales de las secx:ia:es para a~ 

rar la plastificaci6n total sin que ocurra pandeo o oolcx:ar atiezadores P.:. 
oo espaciados. Secciones cmpactas. En oolumas la capaMdad de :rotaci6n 

es 11D.rf reducida. La práctica re • ¡¡e@hle es scbrediseñar las ooll.lre'laS _de 

manera que las articulaciones plásticas se fcmnen en las vigas. 

Ante carqas alternadas los ciclos son 11D.rf estables (si no hay problemas de 

pandeo) y hay gran disipaci6n de energía, fiq 21. 



,. 

' ' 

Hay que tener cuidado CXI\ las unia'les: deben &ilresideñarse porque IIODII!ll

mente sm menos ductiles que las secciones de las vigas. 

3.4 MUI!Dll 

Sal elementos que proporcionan gran rigidez a las estructuriiS y fxecullnte

nente se requieren en edificios de uediana o gran altura para limitar las 

dcflex:i.ales a val.(nes aóni sibles. 

a) MUIID4 de conCII.e.tc (ver ref 3 pp 610 a (;€0). Su c:r:mp:¡rtamiento 

·k--oenoo esencialmente de su relaci(r¡ altura a longibD 11/L (o m&: =ecta 

~te de ~. Usl.lol.IJrente 11/L '2 y sen por lo tanto elaDento& & flex16l -

oon bajos niveles de carga axial. se CX:UtJOLtan CX!ID viqas; DUd!a ductilidad, 

fig 22. Ante cargas alternadas su absarci& de enerqfa es alta y su dete

rioro bajo si t:ic;c flexi&l, fig 23. Si rige cortante llllCho deterioro, :tig 

24. En IIUII'OS bajos rige cortante casi siaqme y la falla ea poco dOctil y 

hay mucho deterioro. Problallas en las v19a& que aocplan los ruros entre sf 

o IJOO maroos t~ """..r!ln cx:n '* detalle en el tena de Estruct:ures re eonae
to). 

bl Mullo~ de rmmpoúeJ!l4: (ver ref 9). Sen elanentos rígidos y fr! 

<;' 1'-lS; aceptan nuy poca defomacifa\ lateral. Rsqu:ieren de confinamiento y/o 

ref=m para tener cierta ductilidad, f1g 25. T1oanen III.1Cho deterioro~ 

·•almcnte si la.::; piezas sen huecas. Puedm diseñarse para que rija flexi61, 

,.,.tonces el carportam!ento puecle ser IIUCho ads tamrable. 

, . 

. , 
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The overa/1 effects of the 1985 Mexico earthquake on 
buildings are summarized, with specific consideration of the 
performance of prestressed concrete buildings. Then, for five 
typical prestressed concrete buildings, results of analyses of 
the dynamic response, with due considera/ion ot the soil
structure interaction, are presented. In general, the computed 
response of the buildings under the effect of a ground motion 
simulating the 1985 earthquake, corresponded reasonably 
we/1 with their observed performance. Nevertheless,. in sorne 
cases the analyses indicated that the buildings should have 
experienced a greater nonlinear behavior /han the ones 
perceived trom their leve/ of damage. Sorne reasons for these 
differences are discussed. Recommendati01?s on earthquake
resistant design ot prestressed concrete buildings are given. 
The importance ot providing lateral stiffness by shear walls or 
bracing, and of achieving ductility and · 

S caree evidence is ava!lable on 
the perfonnance of prestressed 
concrete buildings subjected to 

severe earthquakes. The few well
documented cases of failures are re
lated to gross errors in the conceptual 
design of the structural system and, 
matnly, to poor connecuons between 
precast concrete members. 1 Spectfi
cally, therc are \·e_ry few k.nown cases 
of"Jetailed analyses of prestres~ed 
concrete bu1ld1ngs tn wh¡ch thetr ob
served behavior under severe earth
quakes was compared to that com-

puted ¡¡ccording to well-e~tJblt'>h~d 
pnnciples reg<~rdtng the setsm•c re
sponse of build•ngs~ 

The 1985 eanhquake 10 ~1ex1co 
City constituted :::1 severe test in the 
ability of building structures to \~ l!h
stand seismic forces Thcref(,r~. n uf
fered a u m que opponun1ty to 1..'\ .llu .• ll..' 
current destgn practiCL .md ~··llb!rc, 

110n method~. Althou~h n,,¡ :11.1:1\ 

mulustory prestrcssed con~rL·r~· ,¡¡~;~ 

tures extsted tn Me-.:.tcn <.'11~ .1 ll""'

dozen buildtngs in the rangc from .J lll 

12 stories had prestresst:d framt: ~tru~..·-

PCI JOURNAL 



-. lndeed, some of these buildings 
wen: located in the most severely af
fected pan of the city and were sub
jected to very intense ground shaking. 

The object of this paper is to first 
present an overview of the perfor
mance of prestressed concrete con
struction in Mexico City during the 
September 19, 1985, earthquake, and 
then to show the results of a case 
study of fi ve buildings whose struc
tural drawings could be obtained. Al
though none of these buildings fully 
complied with modem code require
ments for eanhquake resistance, they 
survived the ean.hquake with minar or 
no damage. Severa! practica) recom
mendations, regarding different as
pects of the eanhqu;ke-resistant de
sign of prestressed .- .ncrete structures, 
are drawn from thc ~~ evaJuations. 

ASSESSMENT OF 
EARTHQUAKE DAMAGE 
The eanhquake of September 19. 

1985, with a magnitude Ms = 8.1 
(Richter Scale), originated near the Pa
cific Coast of Mexico and was felt with 
extraordinarily large intensities in sorne 
pans of the Valley of Mexico, approxi
mately 400 km (250 miles) from the 
epicenter, causing the collapse or se
vere darnage of many buildings. 

The intensity of the ground motion 
varied considerably throughout the 
Mexico City area. Peak ground accel
erations were less than 0.04g in sites 
of firm soil, while they reached 0.20g 
in sorne pans of the bed of an old lake 
which contains very deformable clay 
deposits. Unfortunately, this is also 
where the most populated pan of the 
city is located. 

A descripnon of the main structural 
aspects of this earthquake can be 
found elsewhere.' Briefly, the long du
ration ground motion with prevailing 
long periods mostly affected multi
story flexible buildings, whereas low
rise stiff buildings, even those appar
ently rather weak, suffered very little 
darnage. 

Reinforced concrere frame buildings 
of more 1han five stor1es were the 
mosr damaged structures. They had 
been typtcally deSJgned for a base 
shear coefficient of 0.06 and. in most 
cases. 1he reinforcement 1n members 

-¡-1'-- r+- _,..._ 
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Fig. 1. Cast-in-place trames with post-tensioned concrete beams. 

and joints had not been detailed with 
the current strict code requirements for 
ductile frarnes. 

Failures were mainly dueto shear • 
eccentnC compression in columns a.·. , 
to bond or shear in joints. Irregulan
ties in the structural scheme, such as 
lack of in-plane symmetry and discon
tinuity or sharp changes in stiffness of 
structural members. frequently con
tributed to the failures. Hammering 
with adjacent buildings and excessive 
rocking of the foundations were other 
sources of damage and collapse. 

As a result of the darnage evaluation 
following the earthquake. design 
forces for seismiC resistance have been 
significantly increased in the new 
Mexico Building Code, which also 
imposes stringent requirements for 
ductility in concrete structures. 

PERFORMANCE OF 
PRESTRESSED 

CONCRETE BUILDINGS 
Detailed evaluations of the perfor

mance of prestressed concrete build-

Mild s1eel 

ings were published a few months 
after the earthquake.'-' Additional 
comments given here will augment the 
earlier repons. 

Within the large variety of construc
tion systems, including prestressed 
concrete members, that have been 
used for buildings m Mexico City. two 
majar types can be distinguished: 

l. Casi-in-place concrete rrame 
structures, with beams that are 
post-tensloned in at Ieast one direc
tlon (those with Iargest spans) -
Continuity is provided by mild rein
forcing steel and by draped prestress
ing tendons (see Fig. 1 ). As a variation 
of this system. Oat plate or wafOe slab 
floor systems are post-tensioned in ;J 

similar way. 
2. Structures with casi-in-place 

concrete columns and precast, pre
stressed concrete beams or diiTerent 
shapes - Joint continuity is provtded 
by a cast-in-place concrete topping wnh 
mild steel reinforcement (see Fig. 2). 
Frequently, long span prestressed con
crete beams in one direction are com
bined with non-prestressed reinforced 

Preces! pres:resseá ~ecms 

Fig. 2. Continuity for negativa moments tn precast, prestressed concrete trames 
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¡ COilcrete beams. of shoner span. in the due to the weakness of the columns the five buildings under normal condi-
other direction. and was not related to the behavior of tions were measured to determine their 

Most prestressed concrete buildings the precast or prestressed members nor dynamic properties and to calibrate the 
were of mid-rise construction. between to their connections to the columns. analytical models used to compute the .,. 
four and eight stories. In sorne cases, This conclusion is confirmed by the theoretical response. The technique, 

the buildings were stiffened by shear inspection of the remains showing in- used for these so-called ambiem vibra-

waJls, but more often frames were re- tact beam-to-column connections.l tion tests will be described in the ne:<t 

quired to resist the total lateral force. lt can be argued, nevertheless. that section. 

Sorne of the collapsed or severely the lack of thorough in-plane stiffness 

damaged buildings contained precast of the precast floor could have caused Methodology 

structural elemems. In most cases. the the concentration .of shear forces in The methodology used in this study 
precast concrete members were part of sorne of the column lines, thus sorne- was similar to that applied to other 
the floor slab supported by cast-in- how conuibuting to the failure. types of buildings in evaluating the 
place reinforced concrete beams on The remainder of the prestressed design methods and the required pro- ( 
column lines. Therefore, monolithic concrete buildings did not suffer any visions of the building code for earth-
reinforced concrete frames constituted significant structural damage, even quake-resistant design. An evaluauon 
the main lateral load-resisting system. !hose located in the most severely af-

¡· 

of the performance of concrete and of 
A rather thin reinforced concrete top- fected area. Nevertheless. severa! of masonry buildings can be found else-
ping was typically cast over the pre- the buildings showed signs of exces- where (see Refs. 5 and 6. respec-
cast floor to provide for in-plane con- sive latera] displacements. resulting m tively). A detailed presentation of the 
tinuíty. Quite often. this type of floor non-structural damage such as crack- evaluation of prestressed concrete 
showed signs of in-plane distortion, ing of partitions and distortion and buildings. summarized in this paper. 
indicating that an effective diaphragm falling of ceilings. Sorne very slender can be found in the doctoral dissena-
action was not ach1eved. buildings, founded on friction pites tion of the first author. 1 

Effom were made to retrieve the over very soft clay soil, suffered sig- Analytlcal models with different 
structural drawings of the five pre- nificant base displacements and rota- levels of sophistication were used to 
stressed concrete buildings which, ac- tions, and even sorne residual tilting. study the seismic response of the five 
cording to Fintel's evaluation,1 had buildings. Linear response was inves-
suffered severe damage or collapse. 

CASE STUDY OF tigated using a three-d1mensional ,. 
Only for one of these buildings could 

SPECIFIC BUILDINGS 
model, with proper considerauon for 

sorne information about the structural the stiffness of the joints. The com-
design be obtained. A search for detailed information on puter program SUPERETABS was 

This building was a six-story hos- the srructural design of prestressed used for this purpose. 
pita! with cast-in-place columns. The concrete buildings was undenaken to To take into account the relarive de-
Ooor system was composed of pre- be able to fully evaluate whether their formations between the structure and 
cast T-bearns. The beams on the col- performance during the earthquake lhe soft soil where it was founded. an 
umn lines in both directions had a could be explained through analytical artificial story was added at the bot-
precast soffit with ducts for straight computations. About 20 prestressed tom of the structure. In this story, the 
post-tensioned tendons. Mild steel concrete buildings were identified, but axial and lateral stiffnesses of columns 
reinforcement for positive and nega- only for five of them could complete were determined to reproduce !hose of 
11 ve bending was placed inside stirrups structural drawings be obtained. These equivalent springs represenring the 
protruding from the precast soffit. A five struccures were_anal zed-in-det 
Rractically monolith·c e reporte ere. of the surrounding soil.' A stiff di-

ea m dlis manner. Only one of these buildings was lo- aphragm was assumed to connect all 
The scarcity of available informa- cated in the area of heaviest darnage. the members at each floor. 

tion did not allow a detailed evalua- Three buildings were founded on soft The buildings were modeled as a 
tion of the seismic response and safety soil deposits of moderate thickness. in frame structure where the comribuuon 
of this building. Therefore, it could the so-called transition zone, where of the slab to the lateral stiffness was 
not be included in the case studies. the intensity of the earthquake was included in the moment of inertia of 
Nevertheless. approximate computa- still high but less severe than in the the equivalent beam. Proper conslder-
tions showed that the shear and bend- lake area. The last building was lo- ations were made for the effect of ma-
ing strengths of the columns in the cated m an area of firm soil where the sonry infill walls through equ1valent 
longitudinal direction were clearly in- ground shak1ng was m1nor and no diagonal members. 
sufflcient to resist the forces 1nduced damage occurred From the linear analy"e". the dy· 
by ground mouon. ... Each buildtng was mspcctcd to de- n:.tmic properties of thc bUJk!tng. 1 e . 

lt can be concluded that. in this tecrdamage c.:~ust:d by the eanhquake. vibra[lon patods Jnd mod;..d $hJpe ..... 

buJiding- as it was in the large ma- to check 1tS proper11es agatnst those were flrst determined :wd compared to 

Jonty of the damaged reinforced con- reponed m lhe drawmgs and lO detect those measured in the ambn::n! v¡bra· 
crete structures - the collapse was construction defects. The vibrauons of 11on tests. The dynamJC response of 
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· Fig. 3. Ground mot1on records at two sotes of Mexico City for the September 19, 1985 earthquake. 

each building to ground motions 
recorded in the 1985 earthquake for 
soil conditions similar to !hose of the 
sites was computed using a step-by
step dynamic response analysis. 

From the available records of the 
1985 eanhquake, the SCT-EW record 
was ·Selected as the most representa
uve for the lake bed area and the VIV
EW for zones of firmer soil. Neverthe
less. it must be taken into account that 
the characteristics of the ground mo
tion varied considerably in each zone. 
Therefore. most buildings were ana
lyzed for more than one ground mo
tion to find bounds for the response. 
The accelerograms of the two previ
ously mentioned records are shown in 
Fig. 3. The large differences in maxi
mum amplitude, duration and fre
quency content between the records 
can be observed. 

u 

(a) Perfectly elastoplast•c 

Lateral displacements and interna! 
forces induced by the selected ground 
motions were computed and coro
pared with those that could be resisted 
by the building. For this type of linear 
analysis, no specific difference was 
made between the model typically 
adopted for a non-prestressed, rein
forced concrete frame and that corre
sponding to a prestressed concrete 
building. 

Despite sorne evidence indicating 
that prestressed concrete struc_tures 
have lower darnping ratios than !hose 
of non-prestressed, reinforced con
crete structures, the same damping 
ratio was assumed for both cases, i.e., 
5 percent. lt was assumed that the 
majar source of darnping in buildings 
is the friction betweén structural and 
non-structural members; therefore, the 
difference in damping between pre-

V 

u 

stressed and non-prestressed concrete 
should not be significant. The validity 
of this assumption is discussed in the 
next section, based on the results of 
the ambient vibration tests. 

For buildings in which the linear 
analyses indicated that the theoretical 
capacity of sorne structural members 
should have been exceeded for the 
ground motion considered. nonlinear 
analyses were performed on a planar 
model to ascertain the arnount of inelas
tic behavior that should ha ve occurred. 

Severa! models were considered to 
represen! the nonlinear behavior of a 
prestressed concrete member. The 
classic elasto-plastic model [see Fig. 
4(a)] was compared to a stiffness de
grading model [see Fig. 4(b)] and to 
the S-shaped model that has been pro
posed for prestressed concrete mem
bers [see Fig. 4(c)]. 

V 

(b) St1ffness degrad1ng (e) Prestressed concrete 

Fig. 4. Model of nonhnear behavior under cyclic loading. 

March-April 1993 61 

. 1 

' 

¡· 
1 



----~--~--------- --------------------------- --

'' 

The response of one-degree-of-free
dom systems with the three models of 
nonlinear behavior to different ground 
motions has been studied. For the El 
Centro record, the difference in the 
maximum displacements (and the duc
tility demand) was negligible between 
the perfectly elasto-plastic and the 
stiffness degrading models. The re
sponse was significantly larger for the 
S-shaped model. Nevenheless, for 
systems with periods m the range be
tween 1 and 1.5 seconds. the differ
ence did not exceed 25 percent. 

Analyses performed for the type of 
ground motion recorded in the soft soil 
of Mexico City indicated that, for peri
ods larger than 1 second, the difference 
arnong the results for the three models 
was smaller than that obtained for the 
El Centro record. Since none of the 
buildings studied had shown Significan! 
evidence of inelasuc behavior. the non
linear analyses we're mtended to pro
vide only an approximation to the theo
retical inelastic deforrnation. Therefore. 
it was decided ro use the elasto-plastic 
model because it required the least 
amoum of computer lime. 

Another _imponam simplification in 
the nonlinear analyses was the use of a 
planar model. which neglected the 
three-dimensional behavior of the 
building. A represenrative frame was 
selected for each onhogonal direction. 
A portian of the total mass of the 
building was assigned 10 this frame 
proportional to its relative stiffness. 
This simplification allowed the use of 
the widely lmown computer program 
called DRAIN-20. Since the layout of 
the buildings was symmetrical, th_e 

mate of lhe overall response. 
1 n computing the strength of the 

members. the usual assumption of 
compatibility of deformations was 
used. All partial safety factors were 
eliminated. For beams, the yielding 
moment was used. and for columns, 
the complete imeraction diagram for 
ax1al force and moment was def1ned 
by l1near segmenrs connecung three 
J...ey pomts. Nom1nal values for the 
rnodult of clastlcny and the gross di·"" 
mcnstons of the ... ectwns were as
:.urned for lhe .. su ff ncss computation. 

In a first stage computal!on. the 
nominal strengths of the structural 
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members selected were those normally 
used in design practice. In a second 
stage compuration, the expected (aver
age) strengths' of structural members 
were used to estímate the most proba
ble response of the bu.tldings. There
fore. average material strengths and 
ultimate member capacities were used 
instead of specified values. Also, the 
contribution of the slab remforcement 
lO the flexural strength of the member 
was considered. 

AMBIENT 
VIBRATION TESTS 

The availability of high sensitivity 
accelerometers has allowed the mea
surement of very small vibrations ex
perienced by buildings under normal 
operating conditions. Traffic, wind 
and mic~o-seismic activity produce 
small amplitude vibrations which can 
be recorded by suJtably distributed in
struments. Using this technique, the 
majar dynamic propenies of buildings, 
such as periods, shapes for the first 
modes and damping coefficients, can 
be determmed. 

In the lake zone of Mexico City, 
ambient vibrations are greatly ampli
fled due to the flexibility of the soil; 
thus. free-noise signals are obtamed. 
The technique has been wtdely used to 
determine dynarnic propenies of struc
tures for different purposes, i.e., to 
check the validity of theoretical com
putations. to ascertain the innuence of 
sorne specific facrors such as the soil
structure interacuon. orto evaluare the 
effectiveness of rehabilitation schemes 
in"increasin · 

uilding. The signals of one or more 
sensors are recorded, filtered and am
plified. and their power spectra are 
computed through a spectrum ana
lyzer. Typically, a large sample of 
measurements ts taken and average 
spectra are used as results. 

Measurements were taken in the 
five pre~tressed concrete buildings 
studied. A detatled descnplion of the 
techn1ques and results !S found in Ref. 
9. The matn ohJecl!\'C uf these mea
... urt:mcnb v.;,¡~ to \.Jl!dJtc the analytt
cal moJel.., u>;,ed In Lht.., :-.wdy. Results 
are ::,urnm.mL..:J In Table l. As an ex
ample. m F1g. 5 the acceleration spec
trum for the vtbrauon 1n the transverse 

direction of the QRO Building is 
shown. At least three modal frequen
cies can easily be identifted. In Fig. 6, 
the shapes of the ftrst three modes in 
the transverse direction are show':' for 
the sarne building. The translauon and 
rocking of the building at the base can 
be clearly observed. 

A study of the results shown tn 
Table 1 depicts that, m general. the 
fundamental periods of the build1ngs 
are greater than those that would be 
desirable. at least for the dtrection 
with no tnfill walls. This indicates that 
the structural system adopted IS very 
flextble and that large lateral displace
ments can be expected under setsmJc 
effects. 

A good agreement is found between 
measured and computed periods. espe
cially when the deformauons at the 

base of the building are taken into ac
count. The average error for the f1rst 
translational mode is l percem and the 
coefficiem of variallon is 2 percent. 
Only for the buildings on soft sotl 
were the vibraüon penods and the 'tal· 
eral dtsplacements significantly m
creased dueto the defonnations (tra~s· 
lation and rock1ng) at the base of th~ 
buildtng. 

It can be concluded that 1he model 
and the dynamic properues assumed 
for the analysis were adequate to repre· 
sent the dynamic responses of the 
buildings. Nevertheless. n must be ap
preciated that for larger amplitudes of 
v¡bration, as those mduced by severe 
eanhquakes, the leve! of stresses wtll 
be greater, the structural snffness 
lower and. therefore. the vtbration pen· 

indicate that the model adopted overes
timates the actual stiffness of the struc· 
ture under severe ground mouons. 

Damping coefficients were com
puted from v¡bration records A sigmf
icant variation was found in dtfferem 
records for the same bUIIdings. There
fore, for sorne cases, 1nstead of ::1 sin
gle value. a range al v:lr!Jt1on uf the 
dampmg coeffic1en!s l'l g¡v¡,:n 111 T Jble 
1 The overall range 1~ bt:t\~t:cn : ..1:1.: 

5 perccnt, and 11 1:- \~r: qmd.Jr tll ~~·~ 

obta1ned from mi!J"urcnh.:nh 111 :l·: 

forced concrete buiiJm~" 
S1nce struc\Ural J:.~mp1n~ llllft.:.J<· 

w11h the ampl!!uJt: of \tbr..~ttun. 11 u: 

be concluded thal the 5 pen:ent dJm~1 
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Tabla 1. Camparison al computad and measured periods lar five prestressed concrete buildings 

1 

1 

Computed perlod. 
1 

Dampina 
1 

Typo Number Typo Dlrectlon (seconds) Measured coemclent 
Building or or or or 

1 
Base period 1 

(pe~n, 

identincalion i soil stories strudure measurement• 1 Flxod dbplacement (S«<ndsl 1 critica 

' 

1 

Posl-lensioned T 

! 
1.16 1.34 1 39 

1 QRO sor1 11 beams L 0.59 0.78 0.83 4-l 
1 (cast-tn-place) e 1 0.63 0.64 0.78 

1 ' ' 
1 

Post-tensioned T ' 0.72 0.77 o 73 1 

TAM Transnion 10 ' na! plate L ! 0.38 0.45 0.45 3 
1 (cast-tn-place) e ! 0.24 0.26 ,0.30 1 1 

1 

1 

Posl-tensloned T 
1 

0.97 1.00 1.00 
1 TAC ' Transition 

1 

5 beams L 

1 

0.21 0.22 0.21 1 -
1 (cast-in-place) e 0.36 0.37 0.44 

1 

1 

1 

Prc:stressed L 

1 

0.50 - 0.43 
IMP Transit•on 5 columns and T 0.77 - 0.78 2·3 

1 

beams e 1 0.52 - o 52 
(precasl) 

1 ·-
' 

Prestressed 1 1 

SMO Firm 7 columns and T 
1 o 54 0.54 2 1 -

beams i 
(pn:cast) ! 1 

• T::: trans~e~ (shon) dtrectJon. L = longnudmal dtrect10n. B= ror.auonal, m-planc v1brat10n 

ing ratio assumed in the 3nalysis is a 
reasonable estimate of what can be ex
pected far moderate earthquakes -
and it is probably conservative for 
very severe ground motions. On the 
other hand, the fact that similar damp
ing coefficients are obtained for rein
forced and prestressed concrete build-

. ings does not mean that the same re
sult will be obtained for large 
amplitudes of vibration. lt is expected 
that reinforced concrete structures will 
show greater damping when subjected 
to high levels of stresses, due to the 
energy dissipation provided by open
ing and closing of flexura! cracks and 
to more stable and fat hysteresis loops 
for well detailed members. 

QRO BUILDING 
This is a 10-stary building located 

in the most severely.damaged area of 
the cily. Severa! buildings collapsed 
in a radius of 200 m (656 ft) fram this 
structure. lts plan 1s relatively small 
and elongated. with one bay in the 
short (transverse) direction and five 
bays in the longitudinal direction (see 
Fig. 7). 

The structure Js casr-in-place with 
reinforced concrete columns and post
tensJOned beams wnh grouted pre
srressing rendons. Mlld steel remforce
menr provides additJonal conunuity at 
beam-to-column JOintS. All the bays of 
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Fig. 7. Plan and elevation of the ORO Build1ng. 

the end frames in the longitudinal di
rection are infilled with brick walls, 
which provide a significan! contribu
tion to the lateral stiffness. Masonry 
walls also enclose the elevator and 

sta~rcase shafts. The building is 
founded on friction piles beneath a 
basement and a foundation box. Typi
cal reinforcing details of structural 
members are shown in Fig. 8. 

E levotion 

An inspection of the building aft~l 
the earthquake re\'ealed extensive 
cracking in the masonry walls arounc 
the elevawr shaft and diswruon anc 
falling of sorne ceiling panels. Nc 

cp 360 
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F1g. 8. Re~nforcement deta1ls of structural members of the QRO 8UIIdmg. 
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Fig. 9. Response spectra of ground motions used for the analysis of the 
ORO Building. 

Fig. 1 O. Maximum lateral displacements using 
linear analysis for the ORO Building. 

cracks were found in the rnain struc
tural members. The building showed a 
significan! tilting in its short direction 
(corresponding to about 2 percent of 
the building height). 

lt cannot be excluded that sorne tilt· 
tng already existed before the earth
quake. although it had not been no
[lced by the tenants. lt is assumed that 
overturning moments. caused by the 
lateral forces. produced compressive 
forces on the piles in excess of those 
that could be transmJlted through fric
tion to the soil. Seulement and non
symmetrical vibration of the building 
were then generated. 

The design of the building was 
checked agatnst the requirements of 
the buildtng code enforced at the time 
of the constru_ct10n. The strength for 
gravity and lateral forces was found to 
be adequate; nevenheless, lateral dis

placements in lhe transverse direction 
stgnificantly exceeded al!owable lim
us. The curren! code includes much 
stricter requirements wh1ch are not 

t '5at¡sfied by this building. 
For the computatton of the linear re

"ron<;e of the butldmg to the 1985 
e.l!1hquJke. two ground mouons were 
u ... ed F1rs1. the SCT record was cho
..,en because it 1S the only actual record 

obtained for the most damaged area 
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where the building is located. After 

the eanhquake. the network of seismic 
instruments was greatly enhanced in 
Mexico City. In panicular, one instru
ment was placed ata distance of about 
1000 m (3500 ft) from this building. 
Records of two moderate eanhquakes 
have been obtained at this station, 
called ROMA. 

For the same event, the amplitudes 
of the ground motion recorded at 
ROMA were consistently greater !han 
that al the ser site. There is convinc
ing evidence that the response of the 
soil is linear in this area, even for very 
Iarge eanhquakes such as tha1 of 1985. 
and that the shape of the linear e!astic 
response spectrum remains essenüally 
the same, except for a scale factor 
which depends on the eanhquake in
tensity.10 Therefore. an estímate of the 

ground motion experienced at the 
ROMA site in !985 can be made by 
multiplying the spectrum obtained in 
1989 at this site by a scale factor ob
tained from other stations where both 
motions had been recorded. 

In Ftg. 9. the scaled-up ROMA 
1989 \pe.-tR!m t'i "hov.n Th1s ls qg. 
ntf1camly more severe than the SCT 
1985 spectrum. This findlng 1s consis
ten! wllh the greater damage observed 
around the ROMA site with respectto 

that at the SCT area. The factored 
(scaled-up) ROMA record was, there
fore. also used to estímate the re
sponse of the QRO Building. 

Only the response of the building to 

the ground motion in the transverse di
rection will be discussed. The effects 
in the other direction were signifi
cantly smaller. the response remaining 
essentia!ly in the elastic range. The 
maxim-um lateral displacements at 
each !loor leve! are shown in Fig. 1 O 
for both ground motions. Fig. 11 com
pares the maximum bending moments 
induced at the beam ends with the re
sisting moments compmed consider
ing expected (average) matenal prop
enies. Atthe Ieft end of the beams. the 
comparison is made for the SCT 
record. and at the right end, for the 
factored ROMA record. 

From the analyttcal results. it can be 
observed. firstly, that the factored 
ROMA motion produced a response 
exceeding that of the SCT motion by a 
factor of approximately 3. The differ
ence is explamed by the observatwn 
of the response -;pectra of the l\~o 
records. For a pertod of 1.3 second'>. 

corresponding to the fundamental pe
nad of the QRO Butlding. the ratto ,,¡ 
the spectral ordtnates of the two 
records is 3.7. The factthat the ratto of 
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Fig. t 1. Bending moments (ton-m) at beam end ol the ORO Building. 

the responses is similar to the ratio "of 
spectral ordinates means that the suuc
ture responded essenlially in the first 
vibration mode. 

Secondly, the computed lateral dis
placements were extremely large. The 
maximum interstory drift was 0.7 per
cent for the SCT record and 2.5 per-

,.---------, N 10 

rNega11ve moment 

¡_ 

\_Posit1ve moment 
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2 

NI 

cent for the ROMA record. Lateral 
displacements of this arder of magm
tude should have caused significan! 
suuctural damage. 

Finally, the bending moments that 
should have been induced by the 
ground motions in the building, if the 
response remained linear elastic during 

S 

\:/ 
4 

\ 
+1.0 
-10 

j_j_ 

S 

Ma>imum ductil11y demand for 
ro1aiíons at plas1ic hinges 

F1g. 12. Dislnbu1ion ol plastic h1nges and maximum duc11l1ty demand lor 1he SCT 
accelerogram 1n 1he ORO Building. 
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the earthquake, exceeded the flexura! 
strength of the beams by a factor up to 
15 percent for the SCT record and up 
lo 240 percenl for the ROMA record. 
The base shear force corresponding lo 
a linear response 1s 0.30 and 0.55 of 
the total building weight, for the ser 
and ROMA records. respective! y. 

The results of the nonlinear analysis 
for the SCT record indicated the for
malion of plastic hinges for positive 
and nega1ive momems. as shown in 
Fig. 12. with a maximum ductility de
mand of 3. Under the effect of the fac
tored ROMA record. the plastificalion 
was more widespread and the ducrility 
demand much larger. 

From the analysis. H is apparent that 
the observed response d1d not corre
spond 10 thal predicted. since the lack 
of suuctural damage indíca1es that the 
structure remained linearly elastic. lt 
cannot be excluded that sorne cracks 
fonned during the vibrarion and rhen 
closed, leaving no v¡sible evidence; 
nevenheless, strains in the steel and 
concrete could not reach the values in
dicated by the analySIS. 
· lt is assumed 1hat the shaking actu
ally mduced in the building was much 
smaller than that which corresponded 
lo the factored ROMA record and was 
probably also smaller 1han that of the 
SCT record. The reason for lhis can be 
attributed to the energy diss1pauon. as
socialed w¡th the loss of friction be
tween the piles and soil. that took place 
at !he base of the building. 

Another possible reason for the dif
ference is 1hat the aciUal strength of 
the struclUral members significantly 
exceeded_that.comouted-hv 
dOna' ues1gn methods. Sorne addi-
tional comments on this issue wi\1 be 
made in the finaJ section of th1s paper. 

TAM BUILDING 
This eight-story office build1ng 1s lo

cated al the boundary of 1he lake bed 
area. where the depth of the <ofl clay 
deposits is about two-thirds of lh31 al 

the QRO Building. In 1985. the dam· 
age m the area was moder: . .ll~. ¡nJI(JI· 

1ng that the ampluude ut thc= ,h.1~1ng 

w"as significantly k::,s thJn thJt 1n thc: 
most damaged zone The buJIJ¡ng hJ, J 

casHn-place concrete waftlc: ,Jab ~up
ported by reinforced concrete columns 
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Fig. 13. Plan and elevatian of the TAM Building. 

The ribs of the waffle slab an the 
calumn lines are pasHensianed. Mild 
steel reinforcement in the ribs is very 
light, particularly for positive ma
ments. Addilional mild steel reinfarce
ment is lacated at the salid zanes 

® f 1:: 

araund the calumns. in both directians 
and in both faces. Thus. a sharp reduc
lian in bending strength developed at 
the perimeter of the salid zone. 

The end bays in the longitudinal di
rectian are filled with masonry walls. 

® -

l:l 
10@ 201 1 - E#2.5 

@ 30
1 ¡ 10 @ 20 

'@ 30 
' 

Mild steel reinforcement 

® [4 cables 12<1>7 @) 
80 1 1 210 1 210 210 1 210 1 1 80 

1 1 JI 1 1 

32Il \ 32 
-...... 1 -- 32\ IH41 

21 10 21 

Layout af prestressin~ cables 

Reinforcement of ribs at column- l1ne 

- 1-
32 o 

1 
3 

- 1-
o 

1 - -
2 32 

32 o N 

.;- -17 
1 

1 
J_ 

Ir-3-;- ""1 
13 .IT~ 

SS 
.:..:_<¡__ 

Eleva! ion, transverse direction 

Interior panitions are af flexible mate
rials. The faundauon is through paint 
bearing concrete piles. A sketch af the 
structure is shown in Fig. 13 and the 
reinforcement of principal members is 
shown in Fig. 14. No evidence af 
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damage was found when 
the building was inspected. 
Tenants mentioned that 
large lateral displacements 
were felt and that light 
non-structural darnage was 
caused by the earthquake. 

The study of the dynamic 
propenies of the analytical 
model showed that the ef
fect of the soil-structure in
teraction was small for this 
building, as can be deduced 
from the small difference 
between the fundamental 
periods computed for the 
model fixed al the founda-
tion and the one consider-
ing deformation at the base 
(see Table 1 ). 

Since the building was 
located at the boundary of 

Story 
9 

8 

7 

6 

5 

4 

3 

2 

VIV SCT 

2 4 6 8 
Ll,cm 

transverse direction and 
would have been signifi
cantly affected by the 
earthquake if siluated in 
the most cntical zone. 

OTHER BUILDINGS 
The three other buildings 

under study are located in 
areas where the seismic ef
fects were smaller, and 
none of them experienced 
any damage. They will be 
described briefly. Further 
detai ls on their properties 
and on the analytical resuhs 
can be found in Ref. 7. 

the lake zone, it was ana
lyzed both for the effect of 
the SCT and VIV ground 

Fig. 15. Maximum lateral-displacements in the TAM Building. 

• The_ building labeled as 
TAC 1s a four-story struc
ture which is used for 
the storage of fumiture. 
lts story height [6.8 m 
(22.3 ft)] is greater than 
usual, giving rise toa 
total height of 27.2 m motions. Maximum lateral displace

ments are shown in Fig. 15. For the 
SCT records, interstory drifts in sorne 
S[Ories reached values that are com
monly assm.:1ated with structural dam
age. Bending moments in the beams 
at column faces exceeded resisting 
values. 

The situation was panicularly criti
ca! for positive moments at the 
penmeter of the solid zone, where, 
due to the very low amount of rein
forcement. a very l1mited flexura! 
strength was avaJiable once seismic 
moments exceeded the effects of verti-

cal loads. Ductility demands at sorne 
sections exceeded 10. 

Under the VIV record, the displace
ments were moderare ano the interna! 
lvrces did not exceed the resisting val
ues. The base shear force induced by 
the SCT record corresponded to 21 
percent of the building's weight. com
pared to 1 O percem for the VIV record. 

lt is assumed that the ground mo
tion at the site of this building was 
much lower than in the mosr affected 
area, being closer to the VIV record 
than to the SCT record. The building 
is rather weak and flexible in the 
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(89.2 fl), roughly corresponding 10 a 
typical eight-story building. h is lo
cated at the foot of the hills on the 
west side of the city, where !he area 
of firm soil begms. There are only a 
few meters of soft soil over lhe sol1d 
strata. 
The structural system is composed 
of cast-in-place concrete frames 
with rather long spans [ 10 and 
11.7 m (32.8 and 38.4 ft)]. Beams 
are post-tensioned with draped 
tendons. Mild steel reinforcement 
at the ends of beams is small. The 

~ 2#3 

J::t8 .,_ 

e: 
1 
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F1g. 16. Oetalls ot beam-lo-column JOlnl¡n the IMP Bu1ldmg. 
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Fig. 17. Details of beam-to-column joint in the SMO Building. 

perimeter frames are completely • Finally, !he SMO Butlding is a com-
infilled with masonry walls, which pletely precast eight-story structure 
contribute significantly to the lat- which has double T-beams over-
eral stiffness. layed with a 6 cm (2.4 in.) thick 

. The analyses showed almost no eí- concrete topping, providing di-
fect of soil-structure interaction and aphragm actwn of !he floor and con-
that the building is very flexible in tinuity with the columns. A detail of 
the transverse direction. Neverthe- the beam-to-column connection is 
less, under the effect of the VIV shown in Fig. 17. 
record, !he lateral displacements re- The analyses of this building were 
mamed within allowable limits and made for the CU record (obtained 
the moments in the beams did not on firm ground) and indicated a 
exceed the flexura! strength, thus very small response. not exceeding 

------~ex=plaining tlie lack ofaamage-totli'"e----=anowab!e va!ues. Accordingly, no 

building. signs of damage were observed in 
• The IMP Building has five stories this building. 

and a basement and is located in the 
so-called transition zone, which has 
about 10m (32.8 ft) of clay deposits 
over finn soil. The structure is com
pletely precast. with only one long 
span in the transverse direction and 
10 shon spans [5 m (16.4 ft) each] 
tn the longitudinal direction. The 
floor system is composed of pre
stressed T -beams with a compres
sion topping reinforced with mild 
steel to provide cominuity with the 
columns (see Fig. 16). 
The analyses showed that the build-

' ' tng is rather flexible in both direc
uons and that. under the effects of 
th~ VIV ground mouon. nenher the 
allowJble displacements nor the 
<;;trength of the members were ex
ceeded. ThiS butlding did not suffer 
any damage from the eanhquake. 

March-Apnl 1 993 

DISCUSSION OF 
THE RESULTS 

The five buildings whose seismic 
responses were analyzed in detail 
are representati ve of the different 
techniques used for prestressed con
crete construction in Mexico City. 
They are mainly frarne structures with 
prestressed concrete beams and non
prestressed columns. Beams were ei
ther cast-in-place and post-tensioned. 
or precast and prestressed. 

Frame members were rather slender, 
g1vlng nse w flexible stroctures wnh 
long vi.b~t!On periods. wh1ch are par
ncularly susceptible to the type of 
ground mot10n 1nduced in the soft 
clays of Mextco City. In four of the 
ftve buildmgs, masonry walls filled 

irrups tt3@ 10 

Dimensions in cm 

the exterior frames adjacem to other 
constructions. These walls signifi
cantly increased the lateral sllffness 
and strength of the structure. There
fore. these buildings were much 
stronger in one direction. i.e.., perpen
dicular to the streel. than in the othcr 
direction. 

Analytical models adequately esll
mated !he dynamic propenies of these 
buildings when proper consJder:.Hton 
was made of the contribution to 1h~ 
stiffness by the floor system. oí the 
stiffening·effect·or masonry·infillsand ____ _ 

of !he deforrnations of !he base of !he 
buildings on soft soils. 

The vibration periods of the first 
modes computed analytically wcre 
very similar to lhose meas u red by a m· 
bient vibration tests on the structure 
The average error was only 1 percent 
with a standard deviation of 2 percent 
When the masonry infills were Jn
cluded in the models, the vibratiOn pe· 
riods decreased by as much as 40 pcr· 
cent, corresponding to a two-fold In
crease in the lateral stiffness. On thc 
other hand, the displacements and 
rocking at the base of the butldtngs 
were significant only for slender buLIJ
mgs on thick stratJ of soft \OJI T~w 

maximum ¡ncrease 10 the pcn,'I\J duc.· •.· 

th1s effect was abou\ JO perccnl 
Dampmg coefftcJenls meJ"urc.•.J t"\ 

ambient v¡brallqn technique., c..Jtlc.·J 

between 2 and 5 percent, wnh Jn .J\l"r 

age of 3 percent. These value.-. o..~rc 
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very similar to those that have been 
determined in non-prestressed, rein· 
forced concrete buildings. It must be 
emphasized that ambient vibration 
tests correspond 10 very low stress lev
els in the strucrural members. and that 
for larger vibrations, as those induced 
by severe earthquakes, both the darnp
ing and period increase. Then, the 
damping coefficient of 5 percent, 
which is generally assumed for seis
míe design, appears reasonable. 

Since there were no instruments to 
measure the responses of the buildings 
or the motions induced at their bases, 
no quantitative comparison can be 
made between the actual and the com
puted responses to the 1985 earth
quake. Furtherrnore, significan! varia
rions in ground mouons originated by 
the same earthquake, even between 
nearby sites. make ll difficult to esti
mate the shaking experienced by a 
panicular building. For these reasons. 
only very general conclusions can be 
drawn. 

Three of the five buildings were lo
cated in areas where the amplitude of 
the ground shaking in 1985 was mod
erate. Therefore, the analyses showed 
that the response should have re
mained in the linear elastic range of 
behavior, which is in agreement with 
the lack of darnage experienced by the 
buildings. 

Another buildtng (TAM). with a 
post-tensioned tlat plate system, was 
panicularly flexible and weak in one 
direction. The analyses showed that it 
should have undergone large inelastic 
deforrnations if it were affected by the 
ground motion measured in the most 
dama ed-
good behavior is partially due to a 
structural capacity in excess of that 
computed by analytical methods, and 
mainly to the fact that the ground 
shaking at this particular site was 
weaker than in the critica! area. 

The most interesting case IS that of 
the QRO Building, which is located in 
an area where the ground motion was 

70 

particularly strong. The lack of severe 
darnage in this building can probably 
be explained by the fact that the en
ergy induced by the shaking was 
mainly dissipated by the nonltnear de
formations between the foundation 
and the soil, rather than by inelastic 
behavior in the structure. 

CONCLUSIONS ANO 
RECOMMENDATIONS 

lt is importan! to emphasize that the 
five prestressed concrete frame struc
tures showed good behavior under a 
severe earthquake, without any sign of 
di stress in the joints or elsewhere. This 
suggests that, by following the much 
sllicter code practice now accepted for 
this type of structure, an adequate 
safety leve! can be obtained for even 
the most severe seismic condirions. 

On the other hand. particular care 
must be given to sorne structural de
sigo features which were common to 
the buildings under study, as well asto 
most prestressed concrete buildings in 
Mexico. These features must be sig
nificantly improved in arder to attain 
an adequate seismic safety leve!. 

The structural system must be later
ally stiffer and stronger than that pro
vided by the rather slender frame 
members typically used in the build
ings under consideration. This can be 
attained by using more robust columns 
and bearns, but, preferably, by adding 
stiffening members such as shear 
walls or braces. The advantage of hav
ing stiff structures is panicularly im
portan! for buildings located on soft 
soil. where the long_periods.prevailin 

ton parttcularly af
fect flexible structures. 

Flexural capacity at bearn-to-column 
joints must be increased, especially 
with regard to posilive moments. The 
concept of parual prestressing, in whtch 
the capacity w resist seismic effects is 
mainly assigned to mild steel reinforce
ment. must be favored because of the 
greater ductility and conunuity that can 

be obtained from this method as com
pared with full prestressing. 

Reinforcement detailing in beams. 
columns and joints must be improved 
to auain Iarger ductilities. In panicu
lar. the confinement of concrete and· 
longitudinal steel in sections of possi
ble formation of plastic hinges must 
be achieved using closely spaced 
transverse reinforcement. 

When precast concrete elements are 
used in floor slabs. measures must be 
taken to ensure that they consutute a 
stiff horizontal diaphragm - for ex
ample, by casting a thick reinforced 
concrete topping. Otherwise, in-plane 
distortion of the slabs and a concemra
tlon of lateral forces m sorne frames 
could occur. 

The imponance of instrumen[lng 
prestressed concrete buildings· to 
record their responses to setsmic ef
fects must be emphastzed. Only m th1s 
way could the analyses and design 
methods discussed be fully valtdated. 
The frequent se1smic activity in the 
Mexico City Valley and the large vari
ety of types of strucrures existing m 
the area malee it a panicularly conve· 
nient sire for seismic instrumentation 
of buddings. 
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EVALUACION Y REPARACION ESTRUCTURAL DE EDmCIOS 

Ing. Osear de la Torre Rangel. 
Gerente General- Proyecto Estructural, S.A. México, D.F. (1994) 

A). EVALUACION ESTRUCTURAL 

A.l RECONOCIMIENTO Y EVALUACION DEL COMPORTAMIENTO GENERAL. 

A.l.l Reconocer hundimi~ntos y dc::-;plnm~s g~nl!rai!!S, referenciando aristas de fachadas con las 
edificaciones v~cinas, y observando gnetas. ondulaciones o corrimientos en banquetas, calles y 
posibles .movimi.:ntos relativos en las juntas con colindantes. 

A.l.2 Identificar el sitio con r~::specto a la z.onificacilin del Reglamento de Construcciones. 

A.l.J Identificar presencia de edificaciones o de instalaciones importantes cercanas, como metro, 
lumbreras, drenaje profundo. subestacion~. pozos profundos, torres de transmis1ón, edificios altos 
dentro de la manzana con posiblo.' pilotos Je punta. 

A.l.4 Ubicándose en la azotea del inmueble, r.conocer posibles movimientos en las juntas con 
colindantes, rotura de tapajuntas, golp~ ~ntre edificios, materiales atrapados eotre edificacion~s 
vecinas. 

A. l. S Verificar el uso dd área útil dt:! cac.la riso. 1!1 tipo de canceleria, así como sus movim~entos, fractura 
de vidrios, fractura de recubrimi~ntns. corrim~~::ntos en plafones, falla de instalaciones hidráulicas y 
sanitarias, y funcionamiento de c:l.::vaUorc:.'> o montacargas. 

A.1.6 Verificar en el cubo de escaler.L.co ti~ur.LS o fracturas de recubrimientos, muros y rampas. 

A.!. 7 Verificar el interior del cuho de etevadoros y muros del sótano, para reconocer fracturas, 
desPlomes. deformaciones de guia" m~ánicas y_ fugas Qe agua. 

A.l. 8 Investigar el tipo de documentación Jisponihte y propósito futuro de propietario en cuanto al uso 
del inmueble y posibilidades de adc::cua~.:iún al nuc::vo reglamento. 

PROPOSITOS Y OBJETIVOS EN ESTA ETAPA 

Definir la categoría del inmueble (A) ó (B), así como la posibilidad de una nueva 
imagen arquitectónica y cambio de uso de áreas. 

2). Conocer la documentación di~ponible. 

3). Establecer y programar los estudios y trabajos siguientes: 



3). Establecer y programar los estudios y trabajos siguientes: 

J.a. Levantamiento geométrico estructural, plomos y nivel.os. 

J.b. Levantamiento de fisuras y daños eslructural.os y de recubrimientos. 

J.c. Sondeos y calas para conocer selectivamente arrna<.los y calidad de materiales. 

J.d. Sondeos y calas para conocer ellipo de cimentación. 

J.e. Exploración del subsuelo. 

3. f. Sondeos y calas para identificar el tipo de "empaque" entre muros y estructura. 

J.g. Sondeos y calas retirando recubrimientos, para delectar fisuras de losas en .ospecial en las cercanías 
con elementos de rigidez (cubos de elevad<>r.os y .oscaleras y colindancias), para establecer si el trabajo 
como diafragma horizontal las hubiera provocado. Ver tabla anexa y comentarios sobre el tamaño de 
fisuras y grietas. (hojas 9 y 1 0) 

4). Definir si las deformaciones generales de la estructura, durante eventos sísmicos 
provocaron los daños visibles en recubrimientos, acabados y grietas estructurales, así 
como en muros de relleno o de rigidez. El propietario debe conocer las deformaciones 
límites que establece el reglamento, y se decidirá de común acuerdo la estrategia y 
posibilidades de reparación local y/ó reestructuración. 

Si no hubiera daños visibles, y las fisuras no son debidas a movimientos sísmicos, debe 
plantearse la conveniencia de preparar documentación suficiente, que deje constancia de 

____ la ca¡¡acidad estruc~ · ·31, para futuras acciones sísmicas. 
-------

A.2 EVALUACION DE LA CAPACIDAD ESTRUCTURAL BAJO ACCIONES SISMICAS 

A.2.l. Edificaciones con muros de eargá. 

Si la edificación tiene menos de 13 metros de altura cabe la posibilidad de que cumpla o pueda 
facilmenle adecuarse, para que cumpla con las condiciones de aplicabilidad del método 
simpliticado d~ análisis, previsto en d reglam~nto, en cuyo caso, no es necesario venficar la 
seguridad contra el volt~. ni calcular deformaciones horizontales, ni tomar en cuenta efectos de 
torsión. 

Sólo tiene que verificarse que la suma de r.osistencias de muros en cada piso sea igual o mayor que 
la carga actuante sísmica factorizada en cada clirccción principal. 

A.2.2 Eyaluación simplificada de ~::structuras de: concreto. 

Plra edificaciones de mc:Jiana altura~ ha Jc:..;arrollado en Japón un procc:dirn.Jento parct ev.tlua~1ún 
de: la capacidad sí..;m¡ca de.:\:dlfic10s ~.'\iSic::ntc:s de: concr~to rc:forz.ado, y qu~ ha sido adapwJo p,¡ra 
su u~o c:n M¿xJ¡;o ror la UAM Azcapolz.alco. 

2 
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El resultado <.<timado para un edificio, no reproscnta el nivel o rango de comportami.nto sísmico, 
pero si un indice que repre~nta la potencial capacidad contra una intc:ncidad sísmica en forma 
cualitativa. 

Bá.<icamente .ste procedimi<nto originado en Japón, se ha estado aplicando para edificios de 6 
pisos o menos. con un sistc:ma estructural a base! de marcos con columnas o trabes de concreto con 
o sin muros de cortante. 

Para edificios de más de 30 años, con deterioro severo, con exposición evenmal a fuego, con 
concn:tos de muy baja resistencia o con un sistema estructural h1brido o sin definición clara, el 
procedimiento o norma Japonosa no es aplicable. 

El procedimiento de evaluación desarrollado en la UAM Azcapotzalco y derivado de la norma 
japonesa. consiste en definir el coeficiente sísmico reducido por ductilidad correspondiente a la 
condición de falla, denominado coeficiente de resistencia • k, • y expresado como si¡:ue: 

en donde: 

( VR ), es la fuerza cortante resistente en el entrepiso i 

(VA), es la fuerza cortante actuante en el mismo entrepiso i 

S factor com:ctivo 

Suponiendo que la falla de entrepiso, se localiza en Jos elementos verticales de sustentacióo, la 
fuerza cortante resistente se calcula mediante la combinación de su resistencia proporcionalmente a 
sus riyideces, (Iglesias, UAM 1987) 

Recientemente Jos mismos estudios en la UAM han tratado de simplificar las evaluaciones, de tal 
forma que para un edificio típico de mediana altura con materiales comunes en nuestro medio 
( VR )1 se calcula multi¡>licando las_áreas.transversales-do-Jo -

ntrep1so, por e e."' erzo cortante resistente promedio para cada una de las piezas ~tructurales de 
que se trate. 

La fuerza cortante actuan-te (V.), para el mismo entrepiso i estudiado, se calcula con el método 

esllltico del reglamento de construcciones, aplicando el factor de carga que le corresponda, según la 
categoría de la edificación. 

• 
L,w¡h¡ 

(V,),= (F.C.)':' WTOT 

L,w,h, 
¡=1 

n = numero de: p•sos 

W1 = peso dd P''o j 
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h1 = altura del piso j desde el nivel del terreno 

(F.C.)= Factor de carga (1.1) 

W707 = peso total de la estructura 

El factor correctivo (S), toma en cuenta la influencia que sobre la resistencia tienen las 
irregularidades geom¿tricas, problemas de cimentación, afectaciones de estructuras colindantes y el 
deterioro propio de la estructura. 

Este procedimiento ha sido empleado en un número importante de edificaciones para el D.F., y 
reducido a 162 casos para fines de zonificación sísmica en el D.F., y ha sido calibrado 
satisfactoriamente con evaluaciones dt!talladas. 

Recientemente en la misma UAM, se han hecho estudios complementarios mediante los cÍiales se 
pueden estimar tambi¿n en forma aproximada los desplazamiento y el periódo fundamental de las 
estructuras típicas del D.F. 

,. 
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En el proceso de evaluación simplificada. aparece una clasificación de daños causados por sismo. que es básica 
también en la norma japonesa. y que puede dar una buena idea y ayudar al ingeniero estrucrurista para tomar su 
desición final ó dictámen de una edificación. por lo que se reproduce a continuación: 

TIPO DE DAÑO DESCR!PC!ON 
O No estructural Daños unicamente en elementos no 

e~tructurai!!S. -
1 Estrucrural ligero Grietas de menos de 0.5 mm. de ancho en 

demntos de concreto. 
Grietas de menos de 3.0 mm de ancho en 
muros eJe mampostería. 

2 Estrucrural fuerte Grietas de 0.5 a 1.0 mm de ancho en 
- ... ·- - - ·c::~emcntos de concreto. 

Grietas de 3 mm a 10 mm de iiicho en 
-----

muros de mampostería. 
3 Estrucrural grave Gnetas de más de 1 mm de ancho en 

elementos de concreto. 
A~rturas en muros de mampostería. 
Desprendimiento del recubri mi~nto en 
columnas. 
Aplastamiento del concreto, rorura de 
estribos y pandeo del refuerzo en vigas, 
columnas y muros de concreto. 
Agrietamiento de capiteles. 
Desplomes en columnas. 
Des~lomes del edificio_en_más del 1-% de 

.,tura. -

Hunc.limicnto o emersión de más de 20 
cms. 

--
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8.2). 

A medida que crece d apoyo técnico y variedad de soluciones, así como materiales nuevos, se 
pueden idear mejores y más numerosas soluciones para lograr el objetivo final que es el 
comportamiento o respuesta aceptable de la estructura. 

OBJETIVO 

Lograr un mejor comportami~nto o respu~sta ~tructural, ante futuras acciones sísmicas. 

El concepto del comportamiento o respuesta estructural debe definirlo el estructurista de común 
acuerdo con el propietario y/ó usuarios, para establecer o definir la solución de refuerzo o 
rehabilitación. 

La respuesta de una estructura puede modificarse, para cubrir diferentes requerimientos, desde la 
seguridad de vidas humanas, hasta el control riguroso de daños en la propia estructura y sus 
elementos, accesorios o cont~nidos. 

Por lo anterior, no existe la solución "optima" o "única" que logre el objetivo establecido, pero al 
confrontar diversas experiencias y resultados, ~ pu~en establecer los siguientes conceptos: 

8.2.1 Diferentes criterios de comportamiento, llevan a diferentes conceptos de refuerzo. 

8.2.2 Las condiciones dd sitio pueden obligar a un tipo de soluciones. 

8.2.3 Para estructuras de pocos pisos, pueden existir diferentes -soluciones que llevan a 
comportamientos comparables. 

8.2A Para estructuras de alturas mayores (no edificios altos) en suelos poco compresibles, el uso 
de muros de rigidez puede represc:ntar mejor solución que contraventeos diagonales, 
especialmente contra colapso. 

8.2.5 El uso de dementes de rigidez como muros de concreto o mampostería enmarcados, no es 
compatible con el uso de contraventeo diagonal metálico en una misma estructura, ya que 
el trab,Yo eticiente de estos últimos, opera después que un elemento de rigidez ha sufrido 
daño. 

B.3 PROCEDIMIENTOS PARA REFUERZO. 

111 camliiar el sistema resistente a fuerzas laterales. 

8.3.1.1 Reforzando las losas para que su efecto como diafragma horizontal sea más 
eficiente.es~ialmente si sufrieron agrietamiento. 

8.3.1.2 Reforzando trabes, columnas y/o muros existentes, para garantizar que su sección 
transversal, participe con toda su área e inercia, aU.emás de que resistan los 
elementos m«ánicos qu~ les corr~spondan. 

B.J.I.J M~jorando o rehaci~ndo la unión entre el~mentos estructural~s existentes, para 
garantiz.ar su trdhajo de conjunto previsto en el diseño original o en la revisión. 

--
8.3.1.4 R!!eim~:ntamlo para relluc1r la amplificaciÓn de efectos, por volteo del conJunto o por 

desplaz.am11::nto ~~cesivo de la Clm~ntaCIÓn. 
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8.3.2 Cambiando el sistema resistente a fuerzas laterales. 

8.3.2.1 Introduciendo nuevos elementos a la estructura original, como muros de rigidez, 
contraventeos diagonales, columnas y trabes nuevas. 

8.3.2.2 Eliminando piezas estructur•les del proyecto y construcción originales como muros, 
contraventdOs. ~te., d" modo qu.: no panicipen más para resistir fuerzas laterales. 

8.3.2.3 Recimentando. para modificar las condiciones de apoyo de columnas, muros 6 
contraventeos así como para reducir las caracteñsticas de volteo y/6 desplazamiento 
del conjunto. 

En cualquiera de los dos procedimientos. ,. trabajo simultáneo entre dif" eres piezas debe ser 
garantizado, a menos que se pretenda apro.echar las caracteñsticas de :111idad de algunos 
elementos, cuya participación completa y eticitmte, sucede después de que ot. ,:; piezas o elementos 
han sufrido daño parcial "acoplable". 

En general creo que es valido generalizar, que además de evitar colapso y salvar vidas humanas 
~che!: procurarse que el comportamiento estructural garantice la continuidad de funcionamiento en 
operación dd inmueble. este concepto no es fácil asociarlo al aprovechamiento de ductilidad como 
se dijo en el párrafo anterior. 

-·---·----~En-todos lós casos fa "integración" o "incorporación" total y completa de nuevos elementos 
estructurales debe garantizarse, de tal modo que la estructura reforzada responda como si estas 
nuevas piezas hubieran estado presentes desde la construcción original. 

Los siguientes croquis, esquemas, detalles y recomendaciones han sido propuestos por el autor, y 
construidos en diversas edificaciones, algunos de ellos sin respaldo suficiente de pruebas o 
investigaciones como pudieran desearlo otros estructuristas, y siempre serán objeto de adecuación y 
optimización para cada proyecto de refuerzo y ojalá en el futuro cercano, este arte llegue a 
convertirse en ciencia que aprovechemos todos. 

-:.• -~· 
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flSURAS Y GRJET AS 

ANCHOS TOLERABLES EN FISURAS O GRIETAS 
EN CONCRETO ARMADO (A.C.n 

CONDICIONES EXTERNAS ANCHO TOLERABLE 
(EXPOSICION) mm 

AIRE SECO 0.40 
o 

MEMBRANA PROTECTORA 

HUMEDAD - AIRE SECO 0.30 
SUELO (TIERRA) 

PRODUCTOS QUIMICOS PARA DESHIELO 0.20 

AGUA MARINA - BRIZA MARINA 0.15 
HUMEDECIDO - SECADO 

MUROS DE CISTERNA O RETENEDORES DE AGUA 0.10 

NOTAS SOBRE RELLENADO DE FIS!JRAS O_ (;RlETAS 

1.-) El rellenar fisuras de 0.5 mm y mayores, con resina epóxica, produce mayor seguridad sobre la suposición teórica 
de área completa e Inercia efectiva en la sección transversal. 

2.-) El proceso de rellenado dehe hacerlo porsonal espocializado, con calafateo previo. para decidir inyección simple 
o a presión. 

3.-) Después de <fectuar un primer proceso de rellenado, es muy conveniente verificarlo. ya sea con ultrasonido o con 
extracción de muestras. 

9 
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4.-) El proceso de rellenado de una fisura se hace de 
abajo hacia arriba, para evitar aire atrapado, 
calafateando previamente el tramo por inyectar. 

Se inicia el relleno inyectándolo por el taladro 
1 , hasta que la resina se manifieste, 
escurriendo por el taladro 2. 
Se repite el proceso para el rellenado del tramo 
2 3 inyectándolo por el taladro 2 , y así en 
tramos superiores hasta completar todo el 
desarrollo de la fisura. 

T _ _ T ~~ 
~ 

T/ 
~ 

J 
Grieta o fisura debida a contracción volumétrica; y es 
muy probable que se presenten durante el proceso de 
fraguado del concreto, por defecto de curado. 

Generalmente no pasan a la losa y coinciden con la 
posición de los estribos. 

10 

Grieta o fisura debida a una tensión diagonal que es la 
combinación de una fuerza de corte (vertical) y otra de 
contracción volumétrica y/o fuerza horizontal de trabajo 
bajo carga, especialmente por descimbrado prematuro. 

Se presentan en las cercanías del apoyo de la trabe, y 
si aparecen después del proceso constructivo, por 
defecto de estribos y/o baja calidad del concreto, 
generalmente se prolongan a la losa. 
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m SUPERFICIE PICADA 
NUEVO CONCRETO CON r y UBRE DE POLVO 
ADITNO ADHERENTE ~ Y MATERIAL SUELTO 

• ¿,"lA 

\ MALLA-REFUERZ~ 

1 1~ 
~1 . l ¡ 4 4 1 ----Jle 

1 J_r 
LOSA • 

3.0 

• • • • • 
1 \ .-,

\_CAJAS CONECTORAS 
1 ( 1 Ox 1 Ox3.0) 

REFUERZO D E L O S A 
1).- PARA MEJORAR EL EFECTO DE DIAFRAGMA DE LA LOSA COMO 

ELEMENTO DE UNION ENTRE MARCOS Y MUROS. 

2).- PARA MAYOR CAPACIDAD A FLEXION. 

45" a 

MALLA-REFUERZO 
1 ~ 1 /2' DENTRO DE 
TALADRO DE 1 .30 cm. 

.a 4 

R E F U E R Z O D E LO S A 
CON CONECTORES METALICOS DOBLADOS ANTES d DESPUES DE 

COLOCAR LA MAULA-REFUERZO. EN LUGAR DE CAJAS CONECTORAS 

(

REFUERZO PERIMETRAL ADICIONAL 
A LA MALLA PARA CADA TABLERO 

/ L MALLA-REFUERZO 

- ~-- J ~ • ·A ~ 
/ __l_" 

fr.;U;:;;;¡~-.--¡~A • • 'i" LOSA 

11 

=r· 
LOSA 

·~ 1 
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L o S A 
REFUERZO 

'' 

MALLA-REFUERZO 

' GRAVA CEMENTADA * M"-- ''AL LIMO ARENOSPOROoCTOR CONFINADO 
C -~~00 AL 95'1 _ 
P':- 'OALMENTE 

F 1 R M E 
A LA CIMENTACION 
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Q ~~ - N.P.T 
o.::!Y f LOSA . ¡-- FIRME 

~----- -~---- -- ---~-------------,e----------=~-- --- 1-- ------:-- -- --; r :----=~------ --~:-- .--- --=~--1----; 
• • • 

1-- -. 1· 
- 1 - 1 -
..... • o. •• 

1 ¡1/i 

1~1 1 
- ~ 

- 1' •• 
:i ' \__ ~ \:1 TRABE 

1 1 
1 

GRIETA* 

~ MAX. 

:. l :. ' :. -:,. 
1 

1 /1 
1)/1 1 

·""; 

'~ 1 

• •• :.1 :.1 :. :.1 

1 

1¡1 

1 ' ' 1 

1 .. r- 1 . ,. 
L '<ji!" 

TRABE 

* RIETAS DE 0.5 mm. Y MAYORES, RELLENARLOS CON RESINA EPOXICA 
NYECCIONES POR TRAMOS DE 10 o 20 cm. DE ABAJO HACIA ARRIBA, 
PREVIO CALAFATEO) 

V 1 S T A L A T E R A L 
ELEVACION 

REi tUERZO DE TRABE - ESTRIBOS EXTERIORES 

• ., l. - 4 

. . 
di - r-

d -

•• 1 -

- ~.1-

TRABE J 
~ 



N.P.T. 

1 
----~--
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• 

PERFORACION PARA 
PASO DE ESTRIBOS 
(TALADRO) 

APLANADO 

CABEZA TORNILLO -

5 

e o R 

• 

• 

-. 
• 

T E 

• 

VARILLAS LISAS CON 
ROSCA PARA TUERCA 
EN TRAMO SUPERIOR 

(ESTRIBOS) 

• • 
•• 

• • 
• 

TRABE 

PLACA (P.B) 
PLACA (PA) 

b 1 ~ 5 

1 

• 

LOSA 

1 
R E F U E R Z O O E T R A 8 E _ 

PROCEDIMIENTO PARA LA COLOCACION DE ESTRIBOS 
EXTERIORES EN FALLAS POR TENSION DIAGONAL 

1.- DEMOLER EL PISO PARA DESCUBRIR LA LOSA. 

2.- TALADRO PARA EL PASO DE VARILLAS USAS CON ROSCA EN SUS EXTREMOS SUPERIORES 
(ESTRIBOS). 

J.- HABILITACION DE PLACAS CPA) Y (P.Bl PERFORADAS Y DE VARILLAS CON CABEZA DE 
TORNILLO Y ROSCA PARA TUERCA. 

4.- ·eotoCAclo~< oE PLACAs v-vA'Rii::J:As 1:15As: PINTAR- coN· PINTuRA ·¡,.¡;¡ncoR"RoslvA c2 MANos¡ 
LAS PLACAS Y VARILLAS PREVIAMENTE. 

5.- COLOCACION DEL RELLIENO DE PERFORACION Y NUEVO N.P.T. 

6.- APLANAR CON MORTERO LAS CARAS DE LA TRABE HASTA AHOGAR TOTALMENTIE LAS VARILLAS 
LISAS, EN TODA LA EXTIENSION QUE OCUPEN LOS ESTRIBOS ADICIOONALIES, USAR TELA DE 
GALILINERO PARA REFORZAR ESTIE APLANADO. 

1 41 b+2 1 41 

[~E~ 
PLACA (P.A) Y (P.B) 

(e=0.6 cm) (1 /4") MINIMO 
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... 

1! 

' 
S-1 

1 
1 1 
1 
1 

N.P.T. 1 

~ 
1 

1 ~ S-1 [ 2.0 cm. 
1 

• • • • •• • •• ·:n • • • 
1 • ' ·~ ~ at • • • • • • . ~ 

' 1 •• ~ ' • i"' 1 •• i"' 
1 .. 1 
1 S-1 [ 1 2.0 cm. 
1 
1 
1 
1 

e• 
1 

•e 1 
S-1 1 1 

1 
1 

~ 

1 -
COLUMNA ) 
EXISTENTE 1 

1 
1 S-1 l S-1 
1 t1 :r@ 1 r @ ANGULO EN~ 1 V --' CADA ESQUINA 1 

11 1 
1 ALTERNATIVA 
1 S-1 
1 1 

1 
1 

N. P. T. 
1 
1 

~ 1 
- 1 S-1 [ ~-0 cm. 

~· .... - • . -.- • . . • - . . . --- . ._ ._ •t.:_af_---,~ • • • • X • • .. -· - ~ --
•• 

1 • 
1 . ·. 
1 1 
1 S-1 [ 
1 

2.0 cm. 

1 
1 1 
1 
1 1 
1 
1 S-1 1 

, 

REFUERZO PARA COLUMNA "ENCAMISADO METALICO" 

ELEVACION 
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PLACAS (S- 1) EN CADA 
: EXTREMO DE COLUMNA E b INTERMEDIAS 

COLUMNA 
EXISTENTE 

11 
11 
11 PLACAS (S- 1) 
11 ALTERNATIVA EN 
11 r CADA CARA CON 
lf RELLENO 

11 
11 
11 
11 

~======~======d~ ~~ 
~---dlf 
~1 

S 

3 a 4 mm. 
MINIMO 

PARA RELLENAR CON 
MORTERO FLUIDO Y 
ADinVO ESTABILIZADOR 

E e -e--,-- o N 

E F U E R Z O o E 
p L A N T 

ANGULOS EN LAS ESQUINAS Y 
EN CELOSIA EN CADA CARA 
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... 
i" 

11 11 

Ji 11 
,¡( 11 

11 
, 

11 
11 11 ARMADO EXISTENTE 
1 DE lA COLUMNA 1 11. 

11 11 
11 11 

-- --.e • • a • 4 .e a • • 4 4 • • • • 1 

-- --
-

, - -TRABE - ' -
-

-

/ 
\._ TRABE NUEVOS ESTRIBOS DE V 11 11 DIFICIL COLOCACION 'y 11 11 

..... 
'-- REFUERZO DE 

:: :: 
COLUMNA 

_U_ IL 
11 ,¡( 11 

¡¡ ;; 

REFUERZO D E C O L U M N A 
AGREGANDO ARMADO EXTERIOR Y AUMENTANDO 

SECCION DE CONCRETO 
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ARMADO 
~EXISTENTE 

11 
11 ., 
~ ~ 

, 

11 
11 

11 

11 NUEVO ACERO 

~ ~ 
V DE REFUERZO 

11 

' 
11 
11 

11 

PLACA :A~ 
UNA EN CADA b UNO EN CADA 
LADO DE LA ESQUINA 

COLUMNA 
1 !Y :V 1 
1 

.a • 1 
• ~ .e 1 ~ 4 4 • 

1 
1 
1 
1 
1 

"i' 1 
1 

A2 _/,- l 
1 
1 
1 
1 

V 

CONC 
EX PAN 
POR 

'"' '" """' / : SOR, CONFINADO 
LOS ANGULOS (A2) 

Y PLA CAS (S-2) 

~ . 

~ 

f---
• 
• .e 

• 
4 

.e 
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* LA FUERZA DE CONFINAMIENTO QUE TEORICAMENTE PROPORCIONAN 
LOS ESTRIBOS ELIMINADOS, PROVOCA FLEXION EN CADA ANGULO (A2) 

RmE F 8 E R-z-~e~~o-~e~~rc~o~-~c=~o~-n~--N~-~~~~----------

P L A N T A 
CONFINAMIENTO TRANSVERSAL CON 4 ANGULOS 

Y 8 PLACAS EN LA ZONA DEL NUDO CON TRABES 
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P L A N T A 
NUEVO MURO DE CONCR b RIGIDEZ ADICIONAL 

COLUMNA _/ 
EXISTEN lE 

A LA EST UCTURA 

(b) 

D E T A L E A 

N O T A S 

1 ).- SUPERFICIE PICADA Y LIMPIA DE TODO MATERIAL SUELTO Y POLVO. 
POSIBLE FORMACION DE "CAJAS' EN LA COLUMNA EXISTENTE PARA 
SER RELLENADAS CON EL NUEVO COLADO. 

2).- TALADROS PARA COLOCAR PERNOS DENTRO DE JAQUElES, QUE SER
VIRAN COMO CONECTORES ENTRE EL NUEVO MURO DE RIGIDEZ Y LA 
COLUMNA EXISTENTE. 

3).- ARMADO FORMADO POR 4 VARILLAS EN FORMA DE PEQUEÑO "CAS
TILLa' COLOCADO EN LA POSICION DE VENTANAS PARA COLADO. 

4).- COLADO DEL MURO INFERIOR A TRAVES DE VENTANAS QUE SE FOR
MARAN DEMOLIENDO LA ESTRUCTURA EXISTENTE. 

0 

C O R T E 8 - 8 

1. 

1. 
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1.: '2"@40 cm. MAX. SOLDADA 
A , , ·¡ ACA DE REFUERZO DE 
LA COLUMNA 
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CASTILLO DE 
EMPAQUE 

10 

EXTREMO DE MURO PARA 
CONECTAR A COLUMNA 

20 

NUEVO MURO DE CONCRETO 
APAÑADO ó AL EJE DE CO
LUMNA 

~~ UNION DE MUROS A COLUMNA 
.·¡¡ P L A 1N T A 
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1. DBSCRIPCIOH 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. ESTROCTORACIOH 

a) Material 

Concreto reforzado: economia 

+ resistencia de diseño del concreto a la 

compresión: f/= 300 kg/cm 2 : clase 1 

+ resistencia de fluencia 

fy = 4200 kg/ cm2 

b) Estructuración 

marcos dúctiles: RDF, Q = 4 
muros, Q = 3 

marcos-mll&:OS r Q 

Sistema resistente de fuerzas laterales: 

del acero: 

muros acoplados en la dirección NS 

núcleo de elevadores y escaleras en la 
dirección EW 

**** Los muros acoplados controlan 
_ desplazamiento• 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 rigido, aunque la forma del edificio 
sugiere "aleteo" del edificio 

se supone que el cajón de cimentación es rigido 
los elementos no estructurales (muros divisorios) no 
se consideran en el análisis 

El edificio se modeló y analizó como estructura tridimensional 
usando el programa SUPER-ETABS 

40 lineas de columna 
69 crujias 

102 elementos muro (paneles) 
12 "contravientos flexibles" 

distorsión (AE/L=6.4kg/cm) 

para estimar la 

13 
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ANEXO 

En el artículo se dan diversos criterios generales para mejorar 

el qomportamiento, principalmente ante sismo, de construcciones 

sin refuerzo construidos con adobe, piedra y tabique. A·conti-

nuaci6n se darán reglas conservadoras que asegurarán la superv~ 

vencia de una construcci6n tipo rural;. así como un método para 

realizar un análisis simplificado de este tipo de construcciones. 

A} Relaciones geométricas. 

La tabla que a continuaci6n se muestra limita la geometría de -

la construcci6n en funci6n de los·parámetros H/t (relaci6n 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 simetría en la construcci6n. 

VALORES MAXIMOS DE H/t o L/2t 

Peso del SIN REFUERZO rol CADENA DE CON:RETO 
techo, en kg/ m2 ':I. li :t. n 

< 50 4.1 2.9 9.1 6.5 

< 150 ' ' 2 . .; 7.7 5.:5 .>.~ 

< 500 2.9 2.0 6.6 4.7 

Estos valores son resultado de análisis te6ricos desarrollados 

en la referencia "Seguridad de casas de adobe ante sismos", pu

oa.:,.~a po~el;ml¡¡s.Gi<bu·t.~-aa I.ng.ariez-!Ea==Jc lawt!JNA:fl. S*l.Wca·so...m=e-s 

para construcciones situadas en la zona de más alta intensidad 

del pa!s (costa del pacífico, abarca los estados de Michoacán, 

Guerrero, Oaxaca y Chiapas}, mientras que el caso~ sería apli

cable a zonas de moderada intensidad sísmica. 

Si se emplean las relaciones anteriores se asegura que las cons 

trucciones serán capaces de soportar el sismo de diseño de las 

zonas correspondientes. 



• 

Este es un procedimiento conservador pero que se considera pL " 

ser de gran ayuda para reducir los daños, cada vez mayores, que 

se presentan en construcciones de adobe. 

B) Procedimiento de análisis 

a) 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 

- -,-r:-

1 

\ • o 8 
.:"'"··-·~···i·.. /'1. 

los zonas esrón cfosificodos 

,· ~ 
'···- .. -·' .... ·,.,....,~ ., 

_ ....... : _ ... =·~ 1 
.· : : .. , 

..... ·····-·:· 

en orden crecienre de sismicidad 
de A hasra O 1 

___ __j 
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11 

1 

b) Se calcula al fuerza cortante en los muros alineados en la -
dirección que se está analizando 

V= C W'/Q 
S 

Q es el factor de reducci6n por ductilidad que torna el valor 

1 si la construcci6n no tiene ningún 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 

L 

peso de los 

Hrnites. 
materiales incluidos den 

/ 
B 

/ 
-------)< 

en casas sin refuerzo 

L' = 2H
2 /L .::_ L ; H' = H/4 

en casas con cadena de ooncreto 

L' = 3H2/L .::_ L ; H' = H/3 

cuando se tiene un techo r1gido 
L' = L ; H' = 3H/5 

\ 



Este análisis se debe hacer para cada cuarto que forme a 

la construcci6n. En muros intermedios se asigna el 60% d~' 

valor calculado y 40% al muro exterior; si no hay muros 

intermedios 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 • 

el Se compara el esfuerzo actuante en el muro con el resis-

tente, que conservadorarnente se puede tomar como vr = 

= 0.4 Kg/cm 2
• 

d) Se revisa que los esfuerzos por flexi6n en el adobe no re

basen el permisible (ft = 1 kg/cm 2 ): esto se puede hacer -

aplicando el siguiente procedimiento: 

l. Se calcula el momento flexionante en los extremos del muro 

M = Cs w X2 /K 

K = 20 si existe cadena de concreto o S si no tiene re

fuerzo 
V !! 8 L/2, c2.. :-;-.e:;. o~ 

W carga por unidad de longitud en el muro, incluye: pe

so unitario del muro, la mitad del peso del techo y -

el de laviga de concreto (si es que existe) 

2. Se valúa el esfuerzo de flexi6n 

ft = M/S S= t 2 /6 

3. Se debe cumplir 
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COMPORTAMIENTO DE MATERIALES 

PROPIEDADES CUASIESTATICAS. 

PROPIEDADES DINAMICAS. 

ACERO ESTRUCTURAL 

CONCRETO REFORZADO. 

MAMPOSTERIA. 

MADERA. 

SUELOS. 

ELECCION DE MATERIALES ESTRUCTURALES. 

PROPIEDADES CUASIESTATICAS 

CURVAS ESFUERZO • DEFORMACION UNITARIA. 

RESISTENCIA. 
COMPORTAMIENTO ELASTICO 

. RIGIDEZ. 

RESILIENCIA. 
COMPORTAMIENTO INELASTICO 

DUCTILIDAD. 

ACCIONES MECANICAS. 

. FUERZA AXIAL 

FUERZA CORTANTE. 

MOMENTO FLEXIONANTE. 

MOMENTO TDRSIDNANTE. 

. COMBINACIONES. 

Fl UNAM DEC DISEÑO SISMICO EDIFICIOS JL TRIGOS COMPORTAMIENTO MATERIALES Y ELEMENTOS 418 
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PROPIEDADES DINAMICAS 

EFECTOS DE FATIGA. 

EFECTOS DE CHOQUE E IMPACTO. 

PROPIEDADES DE AMORTIGUAMIENTO. 

. AMORTIGUAMIENTO VISCOSO. 

. AMORTIGUAMIENTO HISTERETICO. 

. AMORTIGUAMIENTO DE COULOMB. 

COMPORTAMIENTO DE ELEMENTOS 

FUERZAS AXIALES. 

FUERZAS CORTANTES. 

MOMENTOS FLEXIONANTES. 

MOMENTOS TORSIONANTES. 

ACERO ESTRUCTURAL 

COMPORTAMIENTO. 

CARGA AXIAL 

. FLEXION. 

FLEXOCOMPRESION. 

CONEXIONES. 

EFECTOS DE CARGAS REPETIDAS. 

Fl UNAM DEC DISEÑO SISMICO EDIFICIUS JL TRIGOS COMPORTAMIENTO MATERIALES Y ELEMENTOS 518 
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CONCRETO REFORZADO 

COMPORTAMIENTO. 

CARGA AXIAL 

FLEXION. 

FLEXOCOMPRESION. 

CORTANTE. 

CONEXIONES. 

EFECTOS DE CARGAS REPETIDAS. 

MAMPOSTERIA 

COMPORTAMIENTO • 

• PIEZAS • 

. MORTEROS. 

ACERO DE REFUERZO. 

. MAMPOSTERIA: 

ENSAYES DE PI! AS 

ENSAYES DE MUROS. 

Fl UNAM DEC DISEÑO SISMICO EDIFICIOS JL TRIGOS COMPORTAMIENTO MATERIALES Y ELEMENTOS 6/8 
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ELECCIDN DE MATERIALES ESTRUCTURALES 

ALTA DUCTILIDAD. 

ALTA RELACIDN RESISTENCIA 1 PESO. 

HOMOGENEIDAD. 

ORTOTROPIA. 

FACILIDAD PARA HACER CONEXIONES DE RESISTENCIA PLENA. 

MODELOS ANALITICOS 1 MATEMATICDS DE EDIFICIOS 

INFORMACION BASICA. 

INTERACCION CON OTRAS DISCIPLINAS. 

ESTRUCTURACION. 

PROPIEDADES GEOMETRICAS Y MECANICAS. 

CONDICIONES Y COMBINACIONES DE CARGA. 

MODELOS ANALITICOS. 

MODELOS MATEMATICDS. 

APLICACIONES 

Fl UNAM DEC DISEÑO SISMICO EDIFIOOS JL TRIGOS COMPORTAMIENTO MATERIALES Y ELEMENTOS 7/8 
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GUIA DE ESTUDIO 

l. DESEMPEÑO EN SISMOS RECIENTES 

2. COMPORTAMIENTO DEL CONCRETO ANTE CARGAS ALTERNADAS 
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9. REFERENCIAS, 



GUIA DE ESTUDIO 

l. DESEMPEÑO EN SISMOS RECIENTES 

EL NÚMERO DE CONSTRUCCIONES DAÑADAS HA SIDO 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 sfSMICO 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 ESTRUCTURA 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 

M O M E N_T_O RE S.LS_U N TE (~O S I T 1 V O Y N E G AT !.V.O.) QUE D-I-SR O N E LA S E C-

CIÓN DE ACUERDO CON EL REFUERZO PROPORCIONADO, 

los MOMENTOS SE REDISTRIBUYEN DE ACUERDO 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 ANÁLISIS 

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, 

Los CRITERIOS DE DISEÑO DE LAS NORMAS ACTUALES EXIGEN 

DISEÑAR DE MANERA QUE SE PRESENTEN MECANISMOS DE FALLA DÚC

TILES Y TOMAR FACTORES DE SEGURIDAD ADICIONALES PARA MODOS -

DE FALLA FRÁGILES O QUE CORRESPONDAN A UN COMPORTAMIENTO CON 

DETERIORO, 

4, CRITERIOS DE DISEÑO SÍSMICO 

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 sís

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, LOS PRIMEROS (DESPLAZAMIENTOS ADMISIBLES) DEFINEN 

ESENCIALMENTE LAS DIMENSIONES DE LOS ELEMENTOS ESTRUCTURALES, 

LOS SEGUNDOS EL REFUERZO, LA DISTRIBUCIÓN DEL REFUERZO "LONGI

TUDINAL Y TRANSVERSAL OBEDECE LA BÚSQUEDA DE LOS MECANISMOS DE 

FALLA DÚCTILES, 

LAS REDUCCIONES POR DUCTILIDAD DE LOS COEFICIENTES SÍSMI

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 DISE~O. 

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 DIFiCIL 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 PARA VIGAS: 

CUAN 1 1 A MAX 1 MA DE REF OERZU i GOAE A 'fi% ViO EA B'A"EA"N'CEADA, 

TENER UN REFUERZO MfNIMO POSITIVO Y NEGATIVO EN TODAS 

LAS SECCIONES (pMIN : 14/Fy); MfNIMO DOS BARRAS EN CADA 

LECHO, 

COLOCAR EN LOS EXTREMOS REFUERZO POSITIVO 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 D!SENARSE 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 SOBRED!SEÑARSE LAS 

COLUMNAS, 

Sr 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 CONFINAR 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, 

1 



1' 

6. 

LA CUANTÍA DE REFUERZO ESPIRAL SERÁ 

AG ~ F' 
() ~ 0.45 - ll '; 0.12 _f 
\.S A e Fy Fy 

EL ÁREA DE ESTRIBOS DE CONFINAMIENTO S~RÁ POR LO MENOS 

IGUAL A SH NO MAYOR QUE 10 CM, 

PARA REDUCIR LA LONGITUD .~ H PUEDEN EMPLEARSE GANCHOS DEL 

MISMO DIÁMETRO QUE LOS ESTRIBOS CUYA DEFORMACIÓN REQUIERE 

RETRINGIR, 

SEPARACIÓN MÁXIMA DE ESTRIBOS: D/2; DISEÑADOS PARA RESIS

TIR EL CORTANTE QUE SE INTRODUCE EN LA COLUMNA AL FORMARSE 

LAS ARTICULACIONES PLÁSTICAS EN LAS VIGAS, 

LAS CONEXIONES VIGA-COLUMNA SON PUNTOS CRÍTICOS DEL COMPOR

TAMIENTO DE UN MARCO, HA HABIDO FALLAS FRECUENTES SOBRE TODO 

POR ANCLAJE INADECUADAS DEL REFUERZO DE LAS VIGAS, 

LAS CONEXIONES EXTREMAS SON MUCHO MÁS CRÍTICAS 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) PoR CORTANTE, REVISANDO LA CONEXIÓN PARA UNA CONDICIÓN DE 

CORTANTE ÚLTIMA, 

CJ PoR ANCLAJE; EVITANDO TRASLAPES; DANDO LONGITUD DE ANCLAJE 

SUFICIENTE A LAS BARRAS LONGITUDINALES (ESTO RIGE EL TA

MAÑO DE LA COLUMNA), DANDO UN TAMAÑO SUFICIENTE A LA VIGA 

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 TIENDEN 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 T. PAULAY "REINFORCED CoNCRETE STRUCTUREs", J. 

WILEY, 1975, 

2, DOWRICK, D.J, "EARTHQUAKE RESISTANT DESIGN", 2A EDICIÓN. 

J. WILEY, 1988. 

3. BAZÁN, E. y R. MELI "MANUAL DE DISENO SíSMICO DE EDIFICIOS", 

LIMUSA, 1985, 

a, 
¡, 
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4. LOERA, S. "MANUAL DE LAS NORMAS T~CNICAS DE DISENO Y CoNs

TRUCCIÓN DE EsTRUCTURAS DE CoNcRETO DEL RDF 87", lNSTITuro DE 

]NGENIERÍA, 1991. 



REQUISITOS DE DUCTILIDAD 

PARA ESTRUCTURAS DE CONCRETO 
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10.11 
r-....,.__..,.- Combinaciones de ellribos y 
P'IPIS admisibles para confUIImiento de 
columnas, aegún el Reglamento ACI 83. 
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ESTRUCTURAS DE CONCRETO REFORZADO ( 1 ) 
Aspectos fundamentales sobre elementos viga y columna, 

comentarios sobre estructuras de cimentación 

l. Introducción. 

Osear López Bátiz 
CENAPRED 

De/fin Madrigal 665, Coyoacán D.F. 

Las estructuras de concreto reforzado son estructuras heterogéneas producto de la combinación o mezcla de materiales 
con caracteristicas diferentes como son el concreto y el acero de refuerzo, los procedimientos de dise~o para estas 
estructuras 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, también las tecnologfas de construcción y los procedimientos de dise~o han avanzado 
de manera que las estructuras de concreto reforzado son de reconocida importancia en los ámbitos arquitectónico e 
ingenieril. Principalmente, en las décadas recientes los avances en el conocimiento sobre el componamiento de los 
materiales y las estructuras de concreto reforzado 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 construcción, la 
versatilidad para su empleo en formas arquitectónicas caprichosas, propiedades que constituyen la fuerza que genera 
avances en la tecnologfa y conocimientos sobre el concreto reforzado. As!, a panir del inicio del siglo XX 
prácticamente cada pafs cuenta con códigos y manuales propios para d.ise~o y construcción de este tipo de estructuras. 
Para lograr los códigos y manuales actuales para estructuras 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 tecnologfas de dise~o y construcción. Sin embargo, debido a la velocidad con 
que se logran materiales nuevos y de mejor calidad, a la rapidez con que aparecen nuovas tecnologías en procesos 
constructivos y métodos de análisis estructural, surge la necesidad de revisar con mayor frecuencia la normatividad 
de dise~o y c.onstrucción para este tipo de estructuras. 
Respecto a procedimientos o métodos para dise~o estructural 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 ~os 
1964 y 1970, este comité introdujo un procedimiento nuevo, consistente en el dise~o 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 todavfa no es suficiente, provocando que el código 
CEB-1991 se constituya como una filoso tia de diseno a considerar o una opción para desarrollar un diseno estructural 
lógico y razonado. 
Los objetivos del diseno estructural, son proporcionar al due~o un inmueble que cubra las necesidades y con las 
caracterfsticas que desea, generalmente esas necesidades pueden resumirse como: 
1) Asegurar, con una estructura, el proporcionamiento de un 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 disenar ,ariJrán 
dependiendo de la función que se asigne al inmueble. En condiciones de servicio, una estructura deberá mantmcr su 
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estabilidad ante grandes deformaciones y vibraciones. En el caso de estructuras de concreto refol23do, donde la 
presencia de grietas de gran apertura facilitarla el efecto del intemperismo 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 eual es considerado al plantear las formulaciones de resisten~ia en los códigos y reglamentos. De igual manera, 
las condiciones de servicio de una estructura deberán mantenerse ante la incidencia de carga cfclica, como son los 
casos del sismo y el viento. 
Ante carga sfsmica o de viento, el dise~o de las estructuras se plantea para que mantenga su estabilidad total ante la 
incidencia de la carga o efecto máximo esperado durante el periodo 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 (cr.J. Las resistencias a tensión, flexión, cortante, de adherencia, asl como el módulo de elasticidad 
del concreto, presentan una fuene 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 02% de deformación se alcanza la resistencia máxima a compresión del rruuerial, 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 definir el módulo de 
elasticidad del concreto a panir de la curva esfuerzo-deformación, definiéndose como la pendiente de la secante al 
origen del punto de la curva para un esfuerzo de 1/3 la resistencia a compresión. También, el módulo de elasticidad 
del concreto se defme en la mayoría de los códigos y reglamentos de dise~o 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 {cr8)
0

' {kgti'cm2
) 

ACJ Ec =y" x 0.14 (era)'·' (kgfi'cm2, para valores y= 1440 a 2480 kgfi'm') 

AIJ Ec = 2.1 X 10' X {y/2.3)" X (cr8 /200)" {kgfi'cm2) 

donde: RDF: 
Instituto de Arquitectos de Japón; Ec: módulo de elasticidad del 

concreto; y: peso volumétrico del concreto. 

La resistencia a tensión del concreto tiene estrecha relación con la resistencia a compresión, para resistencias a la 
compresión entre 180 y 240 kgfi'crn' 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 Fig2, 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 principalment~ transversal. la distribución de esfuerzos confinantes no presenta la misma 
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unifonnidad que la distribución proporcionada por el l!quido y genera resultados como los presentados en la Fig.J, 
donde es evidente también que el efecto confinante del refuerzo en el concreto es importante para incrementar la 
resistencia a compresión y capacidad de deformación del mismo. 

2.2 Acero. 
El acero de refuerzo empleado en estructuras de concreto reforzado se puede dividir, por su forma, en corrugado y 
liso. Por sus mejores caracteristicas de adherencia con el concreto, generalmente se emplea el acero corrugado. 
Las caracterfsticas esfuerzo - defonnación del acero estructural, en pruebas a tensión uniaxial, son como la mostrada 
en la Fig.4. Hasta el punto de fluencia, la relación es aproximadamente lineal. Independientemente de la resistencia 
a la fluencia y del proceso de producción, el módulo de elasticidad se puede considerar igual a 2.1 x 1 O' kgflcm'. Como 
se muestra en la Fig.4(a), en barras forjadas en caliente, la curva esfuerzo- defonnación presenta un punto de fluencia 
bien defmido aproximadamente a 0.2 % de deformación unitaria, posterionnente sigue una planicie de fluencia y para 
deformaciones unitarias entre 1.5 y 2.0 % se presenta el fenómeno conocido como endurecimiento por defonnación, 
aumentando la resistencia de la barra de acero. Para el caso de barras de acero forjadas en frlo, como se indica en 
la Fig.4(b ), no se presenta un punto de fluencia bien defmido. 
Para el disef!o de elementos estructurales comúnmente empleados en estructuras arquitectónicas, considerando los 
niveles de defonnación a los que se verán sujetos y. eliminando los elementos de claro corto, puede asumirse que las 
barras de acero estructural no incursionarán en el rango de endurecimiento por deformación. Por lo que generalmente 
se considera a las caracteristicas esfuerzo - deformación en el acero estructural como perfectamente e lasto - plásticas, 
igual a las mostradas en la Fig.S. 
En el caso de barras de acero de alta resistencia, como se indica en la Fig.6, generalmente a mayor resistencia menor 
es la capacidad de deformación inelástica, menor su capacidad de alargamiento, menores sus cualidades para traslape, 
por lo que para su empleo se requiere de cuidados y estudios especiales. Es por esto que al disenar estructuras de 
concreto reforzado, no es posible generalizar que para mayor resistencia a la fluencia del acero de refuerzo, el diseno 
resultante tendrá un mayor factor de seguridad. 

3. Comportamiento de elementos lineales a flexión (vigas) y flexocompresión 
(columnas). 

3.1 Comportamiento de elementos sujetos a fle:Uón. 
El comportamiento de las estructuras de concreto reforzado se basa en el comportamiento básico de los materiales 
que lo constituyen. Es por eso que ante la poca capacidad del concreto a resistir esfuerzos de tensión, se cuenta con 
el refuerzo de las barras de acero. Asf, ante los efectos de flexión, los eSfuerzos axiales de compresión serán 
soportados por el concreto, y los esfuerzos axiales de tensión serán soportados por el acero de refuerzo. 
Generalmente, cuando se realiza el análisis de esfuerzos de un elemento a flexión, como concepto básico se deben 
satisfacer ciertas condiciones como son: "compatibilidad de deformaciones", "equilibrio de fuerzas en la sección de 
análisis" y "las caracteristicas esfuerzo - deformación de los nWerlales involucrados". 

3 .1.1 Hipótesis básicas de comportamiento para un análisis de flexión 
a) Las secciones planas permanecen planas posterior a la flexión (condición de compatibilidad de deformaciones). 
También denominado principio de Bernoulli, el cual plantea que las deformaciones longitudinales sigue una 
distribución triangular, que las deformaciones en cualquier punto de la sección transversal son proporcionales a su 
distancia respecto al eje neutro y que existe una adherencia perfecta entre acero y concreto. 
b) Se conoce la curva esfuerzo- deformación del acero y del concreto (caracteristicas esfuerzo- deformación de los 
materiales). Aunque los materiales se encuentran bajo un estado de esfuerzos multiaxial, para definir las caracteristicas 
esfuerzo - deformación se consideran resultados de pruebas donde se sujetó al material a un estado de esfuerzos 
uniaxiales. 

· e) Los esfuerzos internos están en equilibrio con las fuerzas externas (equilibrio de fuerzas en la sección de análisis). 
Las fuerzas resultantes del estado de esfueg.os en la sección transversal deberá estar en equilibrio con los elementos 
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mecánicos de la misma sección, producto de las cargas a las que se sujete el elemento (momento flexionante y carga 
axial). · 
El principio de Bemoulli es una hipótesis razonable en la zona a compresión del concreto, pero no es estrictamente 
aplicable en la vecindad del agrietamiento. Sin embargo, es aplicable a la deformación P''' rensión media de la zona 
agrietada. El principio de Bemoulli no se cumple totalmente en regiones sujetas a alto:· e: ruerzos 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 dt iine cuando la deformación 
unitaria máxima 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 varfan de 0.003 a 0.004. 
La mayoría de los reglamentos de construcción hipotetizan la distribución de esfuerzos ' compresión en la sección 
transversal como rectangular definida por dos o tres parámetros, de tal modo que la reoPltante de esta distribución 
rectangular y la resultante y la posición de la misma, producto de considerar la curva esL'=- deformación "real" 
uniaxial del concreto, sea la misma. Así, se presentan distribuciones esfuerzo- deformaciór. .';implificadas en secciones 
sujetas a flexión como las presentadas en la Fig.7, donde se muestran aquellas disu ibuciones adoptadas en las 
reglamentos RDF, ACI y AU. Resultando en fórmulas para el cálculo de resistencia úlf;rna como las siguientes: 

RDF M = (A,. - A,J ~ (d - a/2) + A,., x ~ (d - d') 

Si, (p, • pJ ~ ( 4800 1 (6000 - ~) ] X ( (d' X 0.85 a.) 1 (d X ~) ) 

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,J 1 (b X d) ~ 0.85 ¡31 ( (a8 X d') 1 (~X d)] 6115 1 (6115- f,) 

M = (A,. - A,J ~ (d- a/2) +A,., x ~ (d - d') 

donde, a= (A, - A.J ~ 1 (0.85 a 8 x b) 

si, (A,. - A.J 1 (b x d) es menor que el valor indicado, A,., puede no considerarse. 

AU M = a 8 X b X !)' {g1 (A, X ~)/(a8 X b X D) } 

donde, AK: 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 refue~ longitudinal a tensión; p,: cantidad de acero de 
refuerzo longitudinal a compresión; ¡3 1: factor que depende de la resistencia a compresión del concreto {13 1 = 0.85 para 
a8 s 280 kgfi'crn2

, el valor de ¡31 disminuye en 0.05170 d': · 
acero 

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 tfpica de una relación momento-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 cuando el concreto alcanza su deformación unitaria ' 
máxima al mismo tiempo que el aeero de refuerzo fluye por tensión), otros parámetros importantes que determinan 
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la calidad estructural del elemento son la capacidad de deformación (considerada como la ductilid•J del elemento) 
y su capacidad para disipar energia incidente ante carga monotónicarnente creciente o clclica. 
La ductilidad o capacidad de deformación post-fluencia, se define como la relación entre la defom;o·,ión (curvatura) 
última alcanzada y la deformación (curvarura) al punto de fluencia; 

Asumiendo una relación esfuerzo-deformación, se determina la posición del eje neutro al alcaiuar el momento de 
fluencia en la sección (e,). Por relaciones trigonométricas se defme la curvatura a la fluencia como se indica: 

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 resisteucia última de flexión 
(e,,), y se determina la curvatura ultima de la sección transversal: 

<1>,= •~ 1 (e,, x d) 

donde: e,.: 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, e, y e,, como se muestra: 

C1 = [ (n X p,)1 + 2 X O X p1 1" - n X p, 

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 niayor capacidad de deformación. La ductilidad de la sección traitsversal se puede defmir entonces: 

f1 = <1>, 1 <1>, = •~ (1 - e,) 1 e, (c,J 

Defmiendo al parámetro "lndice de refuerzo q (= [p,- pJ r, 1 o-8 )" y, por medio de las expresiones para determinar 
e,, e,, y fl, se establece una relación entre este lndice 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 
indice 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 energla por medio de deformación se puede cuantificar, de una relación momento-curvatura 
monotónicarnente 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 energla absorbida por deformación se puede representar con la siguiente expresión: 

U= o-8 x b x d [e~- e,, x e, /2 (1- c,J 1 (1- 0.425 c,J 
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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, afectan en proporción directa el incremento en la capacidad de absorción 
de energfa 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 refuerzo 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 e,, 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 lúnites permisibles de carga axial. 

3.2 Comportamiento de elementos sujetos a Oexocompresión. 
En estructuras a base de marco momento resistentes, los elementos coluinna en la mayoría de los casos estarin 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 diseflo de dicho elemento. 
Respecto a las hipótesis básicas para análisis de elementos sujetos a flexo-compresión, estas son exactamente las 
mismas que aquellas consideradas para elementos bajo flexión súnple. 

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 Jugar geométrico de los puntos que indican la carga axial y 
momento flexionante que provocan que un elemento alcance S1l resistencia última (deformación unitaria última en 
la fibra extrema a compresión de la sección transversal), su representación gráfica se muestra en la Fig.l O. 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 dieha 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.lO, existen tres puntos importantes que definen las caraaeristicas de resistencia en el 
diagr.una de intenu:ción de una columna. El punto localizlldo donde el diagrama intersecta al eje vertical, corresponde 
a una columna sujeta únicamente a compresión axial, pero producto de la excentricidad existente por problemas 
intrínsecos al. proceso de construcción, se m:omienda para diseno el uso de .un valor mfnimo de excentricidad de 
diseno (em,.), dando como resultado una disminución de la resistencia por compresión hasta alcanzar la curva original 
en el punto A. El punto B representa el estado de falla deno~o "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 1 
relación entre el se 

se intersecta con el eje horizontal en el punto que representa 
al elemento en flexión pura, representando obviamente el momento de falla por flexión uniaxial. La pane del 
diagrama de interacción correspondiente al elemento bajo tensión axial y flexión, se calcula de la misma manera que 
para compresión y flexión, sin embargo, es un estado poco común e indeseable en el diseflo de estructuras de concreto 
de mediana altura. 
La detcnninación del punto de la falla balanceada es importante desde el punto de vista de los reglamentos para 
dise4o estructural, porque para elementos cuya excentricidad sea menor que la excentricidad balanceada (eJ. 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 aplastatniento" (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 
am características dúctiles). ' 
En la Fig.l 1 se muestra, para un di~ de interacción carga Úial - momento flexionante de una sección transversal 
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determinada, el correspondiente diagrama de curvarura última calculada. Se aprecia que para cargas axiales menores 
que la carga axial correspondiente a la falla balanceada, la curvarura correspondiente al momento de falla presenta 
un brusco incremento. Contrariamente, si la carga axial incidente es mayor que la balanceada, la capacidad de 
deformación post-fluencia tiende a ser nula. Es por lo anterior que al diseflar una columna ante efectos sfsmicos se 
proponga un limite en la carga axial permisible. 
En el caso de columnas sujetas a flexión biaxial y compresión existen dos formas tfpicas 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 simetria, 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 geometrfa y 
excentricidades dadas, aplicando el procedimiento básico para elementos sujetos a flexo-compresión paniendo de 
conocer las caracterfsticas 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 paniculares 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 tfpico la 
llamada "Fórmula de Bresler". Bresler desanolló 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, + 1/P,- 1/P, 

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.,(<;= 0); 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 = a 8 X b X D' {g1 (A,. X f,) / (a8 X b X 0) + 0.5 X [.N / (a8 X b X 0) 1 X [ 1 - N 1 (a8 X b X 0) 1 } 

expresión con confiabilidad de ± 20% en el 90% de su comparación con resultados experimentales. Expresión válida 
para: 

p, =A,.! (b x D) ; entre 0.4 y 2.8 % 

N 1 (b x D) S N, 1 (b x O) 

donde, N: carga axial ·actuando en el elemento; Nb: Carga axial en la condición de falla balanceada. 

4, Comportamiento de elementos lineales (vigas y columnas) ante fuerza 
cortante. 

La falla por cortante en elementos de concreto reforzado, a 'diferencia de la falla por flexión, es repentina Y 
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generalmente produce un estado de inestabilidad irreparable en el elemento en panicular y la estructura en general. , 
Por lo que los procedimientos de diseno presentados en los reglamentos tienden a tratar de clilllinar este tipo de falla 
y lograr un factor de seguridad lo mayor posible respecto a este comportamiento indesea!.lr rn la estructura. 
Respecto al mecanismo que define la falla por cortante en elementos de concreto reforzac:o, ,,j 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 disefto ¡ .or cortante indicados en 
la mayoría de los reglamentos tienen una fundamentación empirica, apoyada con concepic •. < teóricos substrafdos de 
la teoría de la elasticidad de los materiales y recientemente de la teoría de la plasticióad aplicada al concreto 
reforzado. 

4.1 Modos de faUa por cortante. 

4.1.1 Vigas con relación claro a peralte grande (a!d > 2.5, donde "a" es la longitt>d del claro de corte). 
a) Falla por flexión (Fig.l2.a). Las grietas por efectos de flexión se propagan convirtiéndn>c 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 de las características antes 
citadas, no se presenta tampoco aplastamiento del concreto a compresión, es una fclla frágil e inestable. 
Incrementando la ca'ntidad de refuerzo lateral se reduce considerablemente la posibilidad ocurrencia de este tipo de 
falla y se logran ductilidades que varfan desde 1 hasta 4. 

4.1.2 Vigas con relación claro a peralte pequeil.o, también llamadas vigas cortas ( 1 < a/d < 2.5). 
a) Falla de tensión por cortante (Fig.lJ.a). EL agrietamiento por problemas de adherencia entre el acero de refuerzo 
y el concreto se propaga a lo largo del refuerzo longitudinal empezando en el extremo de la grieta inclinada de 
cortante. Como mecanismos resisten!.;. 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 Pw (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. Igualmente, 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.lJ.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 proporcion"e mayor confinamiento al concreto sujeto a esfuerzos de compresión. 

4.1.3 Vigas de gran peralte (a/d < 1). 
En esta clase de elementos se generan esfuerzos significativos de en los 

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 pane superior del m=nismo 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). 
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La resistencia a cortante estará detertninada por los siguientes mecanismos de transferencia de cortante: 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 particulas de agregados que se encuentran entre y/o en las superficies de la grieta, 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 pequefto para elementos sin acero de refuerzo 
lateral; V, = O, por lo que la expresión anterior se puede representar como sigue 

M= T xj, 

La fuerza de tensión en el refuerzo longitudinal a una distancia (X - j, cota. ) 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 
conoce como efecto de arco; dTidx: 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~rencia de fuerza cortante: 
a) Fuerza de adherencia, Ll.T = T1 - T1 

b) Cortante transmitido por cortante directo o cizalleo en el agn:gado localizado en las caras de la grieta, u,,, u., 
e) Fuerzas por efecto de dovela, V.,, V41 

El momento en el cantiléver provocadas por las fuerzas de adherencia Ll. 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.l S. 
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 resistencia 
a tensión del concreto siendo prácticamente nula. Cuando se cuenta con acero de refuerzo lateral, la contribución del 
efecto de dovela no excede el 25% de la resistencia total del cantiléver. El ancho de la grieta, la rugosidad de su 
superficie, la deformación por cortante y la resistencia del concreto determinan la resistencia por cortante directo o 
cizalleo en el agregado, siendo aproximadamente del SO 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 hasta alcanzar un méximo de 2S a 40% del total de la fue= 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 dQJ!dx 

En este mecanismo la fuerza cortante se transmite por compresión diagonal en el concreto de los elementos 
estructurales. La intensidad de los esfuerzos de compresión diagonal dependen de la inclinación del campo de 
esfuerzos principales. La relación entre claro de cortante y peralte de la sección (a!d) 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 respectn 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 pequefta (a/d < 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 mecanismos 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.l 5), mediante una fuerza diagonal de compresión producto del efecto de armadura. 
e) Limita la apertura de 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 confinamiento 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. Asl, como punto inicial de la teorla de los mecanismos de transmisión y resistencia de fuerza 
cortante está el concepto de "analogla de la armadura" propuesto por Riner en 1899, pasando por los trabajos de Riner 
y Morch de 1903 sobre la transmisión del total de la fuerza cortante por el 

y el 1/3 restante el concreto en la zona a compresión. En los ados 50's, Walther y 
Morrow segulan haciendo trabajos anallticos 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 concepto 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 Riner y Morch, y es en base a estos conceptos y resultados que la mayorla de los eódigos y 
reglamentos actuales proponen sus formulaciones para el cálculo de la resistencia por cortante de elementos de 
concreto reforzado. 
A continuación se presentan las fórmulas básicas propuestas en los reglamentos del DDF, ACI y AU: 

RDF para p, :S 0.01_ 
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V, = b x d ( 0.2 + 30 p, ) ( a 8)" + A.. x f..., x d (sen8 + cos8) 

para p, ~ 0.01 

V,= 0.5 x b x d (a8)" + Aw x f..., x d (sen8 + cos8) 

ACI V,= V,+ V, S 2.12 (a8)" b x d 

V, = p. X f..., X b X d 

V,= 0.53 [ 1 + 0.0071 N 1 (b X d)] (a8)'·' b x d 

IAJ Vu = { 0.068()w,'2l(a8 + 180) 1 (M/(Q X d) + 0.12) .¡: 2.7(:p.f...,)" + 0.1 N 1 (b X D)} lo x j 

donde, A..: área del acero de refuerzo lateral en una vuelta del mismo; f...,: esfuerzo de fluend• dd acero de refuerzo 
lateral; 8: ángulo de inclinación del refuerzo lateral respecto al eje del elemento; N: carga •xiol en el elemento; 
b: ancho de la sección transversal; Pw,: porcentaje de refuerzo por flexión, acero de refuerro > tensión (%); 
MIQ: relación entre momento y fuerza cortante en la sección transversal; p.: cantidad de acero de refuerzo lateral 
(= A..l b x s); j: distancia entre 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 kgf, 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 incrementar la resistencia por cortante de los elementos columna. Sin embargo, en todos los códigos ' 
hace una consideración puramente emplrica sobre dicho efecto, lo que se aprecia claramente en las formulaciones d. 
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 a 8 + 2000 A,. 
si, P, ~ 0.7 a 8 + 2000.A,., el valor de P se variarla haSta ser nulo para 

P, = A,. X 0.85 a 8 + A, X ~ 

donde, P,: carga axial en el elemento; A,.: área de la· sección transversal del elemento; A,: área total del acero de 
refuerzo longitudinal en el elemento. 

S. Propiedades de adherencia y anclaje acero - concreto. 

Para que un elemento de concreto reforzado se considere monoUtico, 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 transferirse 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 mecanistnos como la adherencia qufmica entre acero Y concnto, 
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 
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adherencia quirnica, 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 dirnensiones de 
la corrugación en esta clase de acero, determina el tipo de falla en el elemento si este falla por problema de 
adherencia. Asl, 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 mlnima de la corrugación y valores 
máximos y mlnimos de separación entre corrugaciones. Dos tipos comunes de falla por adherencia y anclaje, 
dependientes de las caracterlsticas geométricas de las barras de refuerm corrugadas, se presentan en la Fig.IS. 
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) Caracterlsticas 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 pequei\os. 
e) Posición y orientación del acero de refuerzo: La resistencia por adherencia en aceros colocados venicairnente 
resulta 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 refuerm 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 distribución 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 minima entre las mismas y dimensiones minimas de recubrimiento, entre otras condicionantes, 
están fundamentadas en la necesidad de impedir degradación o decaimiento deJa resistencia por adherencia y anclaje, 
para garantí= que se alcanzará la resistencia última del elemento en panicular y la estructura en general, resistencia 
última que fue propuesta en la etapa de disei\o. 

viga y columna. 

6.1 Factores que determinan el mecanismo de falla. 
Como factores importantes 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 
acero-concreto y por lo tanto se incrementa la resistencia por adherencia y anclaje. Sin embargo, existen lirnites en 
el tamafto mfnimo del acero de refuerzo longitudinal debido a que, como resultado de trabajos experimentales, el 
tamallo 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. 

220 



.. 
' 

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 características 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 refuerw lateraL Esto incrementará la capacidad y 
resistencia del refuerw 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 durante 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 ortogonales es de gran importancia sobre todo al realizar, para el diseflo de la 
estrUctura, análisis planos. Se ha comprobado experimental y anallticamente 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 axiaL 
Para lograr incrementos en la cap.Cidad de deformación en elementos sujetos a efectos principales de carga axial y 

· flexión (columnas), como producto de análisis teórico-experimentales se recomiendan contemplar los siguientes 
aspectos: 
· Reducir la carga axial suficientemente bajo la carga axial del estado de esfuerws "balanceado" 

N 1 ( cr8 x b x O) ;!; 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 i:riticas a flexión (vgr. aquellas-donde se prevé la (ormación de aiticulaciones plásticas, principalmente 
en las todas las vigas y las columnas del primer nivel). En la Fig.20 se presentan algunos ejemplos de refuerw lateral 
en columnas básicos para lograr comportamientos adecuados de lbs elementos. 
• Reducir los esfuerzos por cortante al alcanzar la resistencia por flexión, a limites como el indicado:' 

· t, ,;; 30 kgflcm' (t, representa al esfuerw cortante en la sección transversal) 

e) Carga cíclica 
El efecto de carga cíclica provoca efectos, a largo plazo, similares a loa provocados 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 refuerw 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 esfuerws de adherencia hacia el concreto (Fig.21) 
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 longitu<Ü!ial 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 AIJ), 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 tfpico 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 ínterin del 
claro y el detalle de la llegada de una viga secundaria apoyándose en una primaria. 

7. Comentarios sobre el diseño de estructuras de cimen·tación. 

Para diseftar 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 disefto, asf 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 diseftar 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 diseftar una estructura, dependiendo dei reglamento a emplear, se pennite la formación de los llamados 
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 Jos elementos de la estructura de 
cimentación deberán diseftme con la filosofla de disefto elástico. 
Cuando en la superestructura se consideren muros estructurales de cortante, la contratrabe de cimentación deberá 
diseilarse para ser lo suficientemente rfgida y resistente para soportar las rotaciones del muro al trabajar este como 
cantiléver al formarse un mecanismo de tluencia 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 diseftará para soportar desde las fuerzas 
generadas por si hincado (como es el impacto axial), fuerzas de tensión prov'!Cadas 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 

del pilote para 
entre los segmentos. 

Finalmente, es evidente que para lograr un disefto confiable de la estructura de cimentación, el diseftador deberá 
contar con la información precisa y confiable de la mecánica del suelo del sitio de constntccion (cuyos niveles de 
precisión y confiabilidad dependerán del tipo de estructura). 
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Fig. 25 Detalle de refuerzo para duetos en el alma de viga 

Fig. 26 Detalle de refuerzo en viga con desnivel y del apoyo 
de una viga secundaria en una primaria 
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COMPORTAMIENTO Y DISEÑO DE 
ESTRUCTURAS DE CONCRETO REFORZA• lO 

MUROS ESTRUCTURALES 

Sergio M. Alcocer 
Centro Nacional de Prevención de Desastres e 

Instituto de Ingeniería 

l. INTRODUCCION 

Es común que se denomine a los muros de concreto reforzado como "truroc ,le cone" o "muros de 
cortante" porque resisten un alto porcentaje de la fuerza cortante lateral total. Sin r.mb:ugo, estos términos son 
desafonunados y un tanto engañosos puesto que la mayoría de los muros se pueden diseiiar 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 disel!ados y detallados ofrecen varías ventajas par. 5U uso en zonas sísmicas: 
l. Poseen una mayor rigidez que la de marcos de concreto reforzado. 
2. Dada su alta rigidez, ellbiben un comportamiento adecuado ante sismos moderados. 
3. Poseen una buena capacidad de deformación (ductilidad) que les permite resistir sismos intensos. 

Los muros estrucrurales deben diseñarse para resistir la variación del cortante en la altura (que es mállimo 
en la base), del momento, que produce compresión en un extremo y tensión en el extremo opuesto, así como las 
cargas gravitacionales que producen compresión en el muro (Fig. 1). La cimentación debe diseilarse para resistir 
el conante 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 panicular, 
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 como sea 

demanda por refuerzo de y más facil será la transmisión de momentos de volteo a la cimentación. Por tanto, 
a menor 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 
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proporcionar un confmamiento 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 no sufren cambios de dimensiones en elevación. 
Sin embargo es frecuente que su espesor dismínuya 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 aberruras. En el último 
caso las aberturas se dejan para colocar ventanas o puenas o ambas. 

La mayoría de los muros estructurales sin aberturas se puede tratar como una viga-columna. 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,./1 •. se distinguen muros esbeltos con relaciones h/1 mayores que 
dos, y muros robustos para relaciones menores o iguales a dos (Fig. 4). Es imponante señalar que los ·muros bajos 
(robustos) poseen una elevada resistencia a la fle~ión, aun para refuerzo venical rninirno, por lo que es necesario 
aplicar fuerzas conantes muy altas para desarrollar dicha resistencia. Esto provoca que el componamiento de este 
tipo de muros sea dominado por cone. 

Las aberturas de los muros deben colocarse de forma que no disminuyan las resistencias a la fle~ión y al 
conante. Un ejemplo de ello es la Fig. 5a. Si las aberturas se colocan de manera alternada en elevación es 
recomendable la colocación de refuerzo diagonal para ayudar en la formación 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 componarniento 
sísmico (Fig. 6). 

2.3 Según su Comportamiento 

Según su componarniento, los muros estructurales de concreto se pueden dividir en: 
l. Muros de conante, en los cuales el cone controla las deflexiones y la resistencia; 
2. Muros de flexión, en los que la fle~ión 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 componarniento 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 ame sismos, es inaceptable el uso de muros de conante; es preferible un muro dúctil. 

3. MUROS ESTRUCTURALES ESBELTOS 

3.1 Modos de Falla y Criterio de Diseño 

Un prerrequisito para el diseño de muros estrucrurales dúctiles es que la fluencia del refuerzo de flexión 
en zonas de articulación plástica definidas controle la resiStencia, las deformaciones inelásticas y la capacidad de 
deformación de toda la estructura. De esta rnaneu. la pnncipal fuente de disipación de energía será la plastificación 
del acero a flexión (Fig. 7b y 7e). ~e deben ev1tar los modos de falla debidos a la fractura del acero a flexión (Fig. 
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7f), a tensión diagonal (Figs. 7c y 7g) o a compresión diagonal causados por cortante (Fig. 7b). Asimismo, se 
deben evitar las fallas causadas por inestabilidad del alma del muro o del refuerro principal a compresión, el 
deslizamiento por cortante a lo largo de juntas de construcción (Fig. 7d) y la falla por cortante 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 corte. 
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_comportamiento de muros estructurales dúctiles es comparable con el de columnas; su capacidad 
de rotación plástica es afectada por fuerzas axiales y cortantes. 

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 corte, el diseño de flexión debe garantizar que: 
L El agrietamiento diagonal del muro no ocurra aun ante los momentos máximos que se pueden 

producir por el muro; 
2. Si ocurriese el agrietamiento diagonal, el conante sería resistido por el refuerro del muro, y 
3. Los esfuerzos nominales de corte 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 satisfecbos en muros esbeltos cuyo comportamiento 
por naturaleza es dominado por flexión. Sin embargo, es prácticamente imposible diseñar los muros robustos para 
que su comportamiento 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 capí_tulo sobre columnas, este di~grama describe el 
comportamiento del elemento; es similar a un diagrama esfuerro-deformación de un material. Afortunadamente, 
los diagramas se obtener 

Suponiendo un bloque equivalente de esfuerros en el concreto a compresión y que el acero a tensión está 
sometido a un esfuerzo igual o menor que el esfuerzo de fluencia, se puede obtener por equilibrio de fuerzas en la 
sección que la capacidad a flexión de un muro estructural está dada por la Ec. L 

donde A, es el área de acero a tensión en el muro (refuerzO' vertical); 
f, es el esfuerzo de fluencia del acero vertical de los muros; 

240 

(1) 



1. es la longitud del muro; 
N, es la carga axial actuante; y 
e es la profundidad del eje neutro medida desde la fibra a compresión máxima. 

Si continuamos con la analogía de muros estructurales esbeltos con columnas, es claro qtE' :.e puede obtener 
una mayor resistencia a la flexión si concentrarnos el refuerzo venical (a flexión) en las fib"''' extremas de la 
sección transversal. En la Fig. 10 se presenta la comparación del componamiento de dos muros c!:Lcltos con misma 
cantidad de refuerzo por flexión, pero en donde en uno de los muros el refuerzo está distribuido 11•.uformemente en 
la longitud del muro y en el otro se ha concentrado en los extremos, manteniendo solamente re!uerzo mínimo 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, mis resistentes y mucho más dúctiles. Este incremento en 
la eficiencia, sin embargo, se puede ver contrarrestada si el acero a flexión alcanza defonn,ciones dentro del 
intervalo de endurecimiento de deformación ya que la ductilidad disminuye. Es necesario entonces continar 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 me, mento flexionante 
obtenido del análisis de la estructura, es teóricamente posible la formación de la aniculación plástica en cualquier 
pane de la altura del muro. Por tanto, si deseamos que la aniculación 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 conarse de manera que la aniculación ocurra en la base. Con base en infonnación experimental, la 
longitud de la aniculación plástica sobre la altura del muro varia entre 0.3J... y 0.81 •. Fuera de esta región, las 
varillas deberán tener una longitud igual ala longitud de desarrollo. 

3. 3 Resistencia al Cortante 

La resistencia al cone 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 tisuras por flexión-conante. 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 estrucruras de concreto ,del Instituto Americano del Concreto, 
se presentan dos expresiones alternas 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 conante 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.SJ.... 
Para una longitud de muro dada, el peralte efectivo dependerá de la cuantía y de la distribución del acero venical. 
Sin embargo, se puede demostrar que la hipótesis convencional de tomar d=O.S l.. es razonable. 

Resultados experimentales han indicado que, manteniendo las otras variables iguales, se mejora la respuesta 
histerética de muros cuando el refuerzo en el alma es mediante varillas 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 mínima 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 mínima es igual a 0.25%. 
Esta cantidad de refuerzo es adecuad!' para controlar los cambios volumétricos del concreto. 
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De manera similar al caso de vigas y columnas, la resistencia al cortante disminuye rn regiones donde fluye 
el refuerzo a flexión. Por ramo, es importante diseñar y detallar refuerzo horizontal por cortr, adicional para la zona 
de la articulación plástica. 

El deslizamiento por cortante en muros estructurales esbeltos es menor crírko \1ue en vigas debido a la 
carga axial actuante y a la distribución uniforme del refuerzo venical. Este úllin~o ayuda a controlar el 
agrietamiento horizontal y resiste el cortante mediante la acción de dovela (transversa; ;,; eje de la varilla) y cortante
fricción. En planos de deslizamiento potencial es recomendable colocar el acero verticai a una separación igual al 
espesor del muro. Estudios experimentales han demostrado que la falla por deslizamiento puede retrasarse si el 
esfuerzo cortante nominal es menor de 3 Vf",. en kg y cm' .. 

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 Quye 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 inestabilidad de la zona a compresión del muro (Fig. 11) es recomendable 
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 confine, es probable que pueda fallar por inestabilidad lateral del núcleo confmado. 
Esta falla puede evitarse si se colocan patines en los extremos del muro. En la Fig. 12 se muestran detalles típicos 
del refuerzo transversal en los patines. 

3.5 Diseño 

Las NTC-Concreto contienen requisitos para el diseño y detallado de muros estructurales sujetos a fuerzas 
horizontales en su plano. No se pretende en este acápite transcribir dichos requerimientos; solamente se comentarán 
algunos de ellos. 

Los edificios, en 
para extremos: de otra 

manera se emplea Q=2. El valor Q=3 presupone que la capacidad de disipación de energía y la ductilidad del 
muro estructural son buenas. de aquí que es indispensable una inspección y supervisión estnctas durante la 
construcción. De particular relevancia es la colocación del refuerzo transversal, traslapes y anclaje según los planos 
estructurales. 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 h. 11. mayor que l. 2. el corte del 
refuerzo longitudinal se hará a una altura igual a 1.21 •. La razón es la de asegurar un anclaje adecuado del 11:fuerzo 
en la zona de la articulación plástica. 

Para usar Q=3. los elementos extremos de los muros deben confinarse con estribos colocodos a ¡><queñas 
separaciones. Los estribos deberán ser cerrados y de una pieza, ya sea sencillos o sobrepuestos. El d1amttro menor 
será varilla del No. 10 (se refiere a 10 mm, es decir, de 3/8 pulg). Los estribos deben rematar en en• <'quma con 
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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 confmar .:. 
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 venical p, (Art. 4.5.2c, Ec. 4.7) indica que si h,.llw 
disminuye, la cantidad de acero venical 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 conante ntáximo se limita a 2 v'f*,, en kg y cm2
• para evitar el aplastamiento del concreto 

asociado a fallas por compresión diagonal. La sección critica por cone está a media alrura de entrepiso. 

4. MUROS ESTRUCTURALES ROBUSTOS 

4.1 Tipos de Muros 

Se denomina muro estructural robusto a aquél con una relación de aspecto h,.llw menor o igual que dos. 
De acuerdo a su componamiento se les puede clasificar en tres categorias: 

l. Muros elásticos. Es usual que la resistencia de muros bajos sea tan alta que respondan en el 
intervalo elástico ante sismos intensos. La mayoria de los muros penenece a este tipo. 

2. Muros que pueden cabecear. Es el caso de muros que resisten la mayor pane de la carga lateral 
aunque soponan una carga venical 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 componamiento 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 
componamiento inelástico limit_ado. 

Es común que la resistencia a flexión de estos muros sea tan alta que es difícil desarrollarla sin que fallen 
por cone antes. Es imponante 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 venical mínimo distribuido 
unifonnemente. El principal problema es cómo resistir la fuerza conante. Al igual que para los muros esbeltos, 
la distribución unifonne del acero venical ayuda a resistir el deslizamiento por conante mediante los mecanismos 
de conante-fricción y acción de dovela de las varillas. 
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4.3 Resistencia al Cortante 

En los primeros ensayes ante carga lateral realizados en muros bajos, se aplirf. 1> fuerza concentrada en 
las esquinas de los tableros. Los muros robustos, cargados de esta manera, pueden rr5istir cargas importantes 
debido a la formación de un puntal de compresión interno. Sin embargo, los muros robdstos son generalmente 
cargados mediante cargas punruales transmitidas por los diafragmas de piso en cad• réel. En estos casos el 
mecanismo resistente de puntales de compresión no es tan eficiente como en el caso dr. C'<l.rga concentrada. 

Al igual que en los muros estructurales esbeltos, es indispensable la colocación de refuerzo horizontal para 
resistir pane del cortante. Sin embargo, también es necesario colocar refuerzo vertical para tomar el cortante. Si 
observarnos la Fig. 13, es claro que para equilibrar el componente vertical del puntal a compresión, es necesario 
un censor, es decir, refuerzo vertical. Se concluye que el cortante solamente se puede rr.sistir si se coloca refuerzo 
vertical. La cuantía mínima de refuerzo, canto horizontal como vertical, 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 refuerzo horizontal es insuficiente para controlar la 
grieta. La resistencia a tensión diagonal depende de cómo se aplica la fuerza cortante. 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 esfuerzo cortante es elevado y el refuerzo horizontal es adecuado, el concreto puede aplastarse bajo 
la compresión diagonal (Fig. 14c). Ese e 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 esfuerzo cortante 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 esfuerzo 
cortante nominal y si se coloca refuerzo horizontal. Por tanto las deformaciones inelásticas (fluencia) ocurrirán 
en el refuerzo vertical. 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 adberencia del acero vertical y la rigidez de la acción de dovela. Evenrualmeme el principal 
mecanismo resistente será el pliegue del refuerzo vertical. 

Ensayes en muros han indicado los efectos negativos que desplazamientos por corte excesivos producen 
en la respuesta hiscerética. También han evidenciado el mejoramiento del comportamiento cuando se coloca refuerzo 
diagonal que cruza el plano de deslizamiento para reducirlo y para resistir el cortante de 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. 15c corresponde a un muro con refuerzo diagonal (Fig. 16) disel!ado para resistir el 30% 
del cortante de deslizamiento; es notable el cambio en las curvas. Para controlar el desplazamiento en la base se 
ha propuesto que el 50% del cortante 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 refuerzo vertical. 

244 



4.5 Control de la Tensión Diagonal 

Para resistir la fuerza de tensión diagonal se debe colocar refuerzo horizontal que equiJil,, e el conante que 
actúa sobre un plano de falla supuesto con una inclinación a 450. Si existe acero diagonal (ver r.ección 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 3.5. 

5. SISTEMAS MIXTOS MURO - MARCO 

Es común el empleo de muros esuucrurales esbeltos en combinación con marcos de ;wcro o de concreto 
reforzado. En estos casos, los muros se construyen entre columnas, tal que los elementos exlrc·nos del muro sean 
las propias columnas. El sistema mixto marco-muro combina las ventajas de ambos compone,nes. 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 cone (Fig. 17), mientras que un 
muro se compona como un voladizo venical dominado por flexión. Dada la compatibilidad de desplazamientos 
obligada por las losas de piso, el marco y los muros campaneo la resistencia en los pisos inferiores pero se oponen 
en los superiores. 

En comparación con un muro aislado ante cargas laterales, la interacción con el marco produce menores 
momentos máximos (en la base), pero fuerzas conantes mayores. Esto aumenta la tendencia a una falla por cone. 
Lo anterior es panicularmente imponante 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 seria conservador. Sin 
embargo, el diseño por cone seria peligrosamente no conservador ya que los conantes 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 conantes que deben ser resistidos por las columnas 
de los marcos. En realidad la contribución de los muros a tomar conante 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 cabeceo. Este fenómeno se traduce en cargas axiales mayores sobre el muro que 
aumentan su resistencia a la flexión. Este aumento, extrañamente quizá, no es conveniente, ya que aumenta la 
fuerza conante. Si este incremento no es tomado en cuenta se puede dañar al muro por cone prematuramente. 
Además, el levantamiento del muro introduce conantes en vigas transversales para los que generalmente no son 
diseñadas. Estas fuerzas conames 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 aniculaciones plásticas en zonas no detalladas para eUo. 

Análisis dinámicos más refmados han indicado un buen componamiento de sistemas mixtos bien detallados 
en los cuales los muros se extienden de la base a pane de la altura del edificio. 
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los comentarios hechos en las secciones anteriores sobre el confinamiento. anri~._;e y deslizamiento son 
aplicables a este caso. 

6. MUROS ESTRUCTURALES ACOPLADOS 

6.1 Vemajas de los Muros Acoplados 

Una desventaja potencial de los muros estrucrurales con componamiento controlado por flexión es que la 
mayor pane 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 aniculación plástica. Este tipo de dano '; dificil de reparar puesto 
que, por lo general. los muros resisten la mayor parte de las cargas gravitacionaJcs c:ld edificio. 

Si consideramos el caso de dos muros acoplados, la rigidez del sistema 'umentará con el peralte de las 
vigas de acoplamiento. Sin embargo, la principal ventaja de este tipo de sistema <ctá en su componamiento 
inelástico. La deformación de los muros ante cargas laterales causan grandes desplaz,•;nientos relativos entre los 
extremos de las vigas de acoplamiento (Fig. 18). Esto provoca la formación de aniculaciones en los extremos 
mucho antes de la formación de las aniculaciones en los muros mismos. La estrucrura puede disipar una cantidad 
significativa de energía 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, la,s vigas de acoplamiento son 
sometidas a varias ciclos de momento. 

Una ventaja adicional del sistema es que si las vigas son severamente dañadao rturante 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 estrucrural 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 aniculaciones 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 bu<nas caracteristicas de disipación 

de energía. 

del muro. Esta capacidad se calcula 
considerando la reducción en la carga axial deb1do a la formación de aniculaciones plásticas en las vigas de 
acoplamiento. En efecto, al fluir las vigas, las fuerzas conantes en ellas se traducen en una reducción en las fuerzas 
axiales en los muros. Si la carga axial nela en el muro de sotavento es baja, se reduce la resistencia al corte y se 
favorece la degradación por deslizamiento_ 

Respecto a la resistencia de las vigas de acoplamiento, es imponante señalar que la relación claro·peralte 
de las vigas de acoplamiento es menor de dos, lo que resulta en elementos vulnerables a fallas por conante. 
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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 esbeltas 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 
pennanece a tensión en todo el claro, de manera que el cortante se transmite por medio de un puntal diagonal (Fig. 
l9c). 

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 
esfuerzos 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 
mínimo 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 defonnará 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 disipru;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 despla=iento. Para desplazamientos elevados, los muros diafragma se 
comportarán como puntales equivalentes de compresión y la estructura responderá como un marco amostrado. 
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: 
1. 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 
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una falla en la columnas se requiere usar una alta cantidad de refuerzo transversal de manera que resista todo el 
conante transmitido cuando el muro diafragma se agriete. Así, la resistencia al cone en los extremos de la columna 
deberá ser mayor que la carga de agrietamiento del muro diafragma (por lo general o! c;ftwrzo de agrietamiento 
es del orden de I.Svf·,. en kg y cm'). 

3. El muro diafragma puede desprenderse del marco y no disipar energí>. Para evitar ello se 
recomienda la colocación de una cuantía mínima de acero venical 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 
componamiento de los muros estructurales. A continuación se enfatizan los aspectos de juntas de construcción y 
anclaje. La imponancia del confinamiento ha sido destacada en otras secciones. 

8.1 Juntas de Construcción 

Los muros estructurales de concreto normalmente se construyen colando por !ramos, mismos que quedan 
separados por jumas 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 pane 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 venical 
(acero en el alma) con baja separación o acero diagonal (ver sección 4.4) para resistir el conante mediante el 
mecanismo de fricción<onante. 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~e serán equilibradas por la compresión a ambos lados de la junta. La resistencia asociada a este 
mecanismo es proporcional al área transversal 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 conante-fricción es razonable. 
Por tanto, el conante rasante resistente será función de la fuerza normal a la junta y de la fuerza desarrollada por 
las varillas que la cruzan multiplicados por un coeficiente de fricción. De esto último se la necesidad 

o cualquier otra sustancia que afecte la adherencia con el nuevo concreto. Ensayes de laboratorio han 
indicado que el uso de aditivos no modifica sustancialmente la resistencia al cone. 

El refuerzo venical 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/cm'. 

8.2 Anclaje 

El refuerzo venical en muros, ya sean esbeltos o robustos, debe anclarse en la base del muro; esto es 
evidente. Parecerla que el anclaje del refuerzo del alma no es tan necesario en la pane superior del muro; sin 
embargo, es de similar irnponancia, en panicular en muros bajos en los cuales la mayor pane del conante es 
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. .'- resistido por el refuerzo venical después 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 
geometria 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, paniculannente 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 hoquedades 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. 8 Respuesta histen!tica dominada por la resistencia al corte de un muro estructural 

Fig. 9 Respuesta histen!tica estable de un muro estructural dúctil 
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Fig. 21 Detall..s del refuerzo de una viga de acoplamienlo 
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COMPORTAMIENTO Y DISEÑO DE 
ESTRUCTURAS DE CONCRETO REFORZADO 

~ONESDEELEMENTOS 

Sergio M. Alcocer 
Centro Nacional de Prevención de Desastres e 

Instituto de Ingeniería 

l. INTRODUCCION 

El diseño de uniones ha sido un aspecto que no ha recibido la debida atención por pane de investigadores. 
y de profesionales de la construcción y diseño. A menudo se argumenta que la imponancia que se la ha dado 
recientemente a las uniones, en panicular 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 inadecuado de columnas .. 
Sin embargo, sismos recientes, como el de El Asnarn en 1980 (Fig. 1), los de México en 1985, San Salvador en 
1986 , Loma Prieta en 1989, y el de Los Angeles en 1994, han evidenciado fallas por con e y de anclaje en uniones 
viga-<:elumna. 

Es común que los diseñadores olviden el detallado de las uniones. Se deja al constructor la definición de 
detalles críticos que influyen en el componamiento de la estrucrura. Las uniones son críticas porque aseguran la 
continuidad del edificio y porque transmiten fuerzas de un elemento a otro. Así, las cargas y fuerzas deben 
transmitirse del sistema de piso a las trabes, de ellas a las columnas, y de las últimas a la cimentación. La 
transferencia de fuerzas entre 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-<:elumna se pueden formular como sigue: 
l. La resistencia de la unión debe ser mayor o igUal 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 somere a-acciones-cíc!iras·cn-el·inreya'o·jpel§stisg 

2. La resistencia de la columna no debe afectarSe por una posible degradación de resistencia de la 
unión. 

3. Ante sismos moderados, las uniones deben responder en el intervalo elástico. 
4. Las deformaciones de la unión no deben contribuir significativamente al desplazamiento de 

entrepiso. 
5. El refuerzo en la unión, neCesario para garantizar un componarniento 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. 
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3. COMPORTAMIENTO ESPERADO 

Puesto que la respuesta de uniones viga-columna está controlada por mecruicmos ,¡.. cone y adherenc1a, 
que tiene un componamiento histerético pobre, no es posible.considerar a la unión c<>n>o un" iuente imponante de 
disipación de energía. Por tanto, la unión debe e<perimentar oajos niveles de agriet .. Jnieniro y plastificación. La 
unión debe detallarse de manera que sus deformaciones no contribuyan signific,,:·.;me¡,¡o a la distorsión del 
entrepiso (se entiende por distorsión al cociente del desplazamiento relativo entre la uruw ele entrepiso). 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 
fisuramiento 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 edificios que les condiciones de apoyo de las 
vigas en las columnas son iguales a un empotramiento. En realidad, el refuerzo de las vigas se deslizará aun para 
bajos niveles de esfuerzo, de manera que un empotramiento perfecto no es posible. la '.llli<Hl <C deforma en conante 
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 "¡;arecen cuando los esfuerzos 
principales de tensión e.ceden la resistencia a tensión del concreto. Puesto que las g;·ie!!IS son similares a las grietas 
por conante en una viga, las primeras recomendaciones de diseño se basaron en ecuaciones adaptadas de 
requerimientos de cone para vigas. Es imponante 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 imponantes a éonsiderar en el diseño de uniones viga-columna 
incluyen: 

l. 
2. 
3. 

Conante. 
Anclaje del refuerzo. 
Transmisión 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 (las barras se anclan mediante ganchos, 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 el Intervalo de Comportamiento 

Aunque es preferible diseñar las uniones para que permanezcan en el intervalo elástico, es muy posible que 
ocurran deformaciones inelásticas 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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5. MECANISMOS DE RESISTENCIA AL CORTE EN UNIONES INTERIORES 

Un marco de concreto reforzado, diseñado según el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal 
(RDF-87) debe disipar energía ante cargas inducidas por sismos, mediante la formación de articulaciones 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 cortantes 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 cortante en columnas es 
el correspondiente al desarrollo de los momentos máximos enia vigas. 

Se han identificado dos mecanismos de resistencia al corte en uniones interiores. El mecanismo 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 horizontales de compresión que actúan en las secciones criticas de vigas y columnas. Es 
importante 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-cortante. En la Fig. 7 
se muestran los lazos histeréticos de una unión que falló por cortante. 

En el segundo mecanismo, llamado de armadura, se forman pequeños puntales diagonales distribuidos en 
la unión (Fig. 6<1). Estos puntales deben ser equilibrados por esfuerzos de tensión en el refuerzo vertical 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 mecanismo de la armadura se 
degrada, de manera que el puntal diagonal de compresión tiene que resistir la mayor parte de las fuerza cortantes 
en la unión. 

Las expresiones de diseño de las Nortnas 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 corte de uniones aumenta con la resistencia del 

Por otro lado, se ha mostrado que es necesario colocar una cantidad mínima de refuerzo transversal para 
mantener el concreto y la resistencia al corte. También se ha notado que si se incrementa la cantidad de acero 
lateral en la unión, no se obtienen mayores resistencias al corte. 

Los resultados de ensayes indican que la presencia de vigas transversales. sean cargadas o no, mejoran el 
comportamiento de la unión porque contribuyen a preservar la integridad del concreto del núcleo. En forma similar, 
el ancho de las vigas también influye en el comportamiento. 

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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La losa de piso ha sido incluida en alguno especímenes. De acuerdo a lo observado, se ha deslo la 
panicipación de la losa en el confinamiento de la unión y en la capacidad a flexión de las vigas. Se ha en ado 
que la contribución del refuerzo de la losa sumado a aquélla del acero de la viga, aumenta la resistencia a m ento 
negativo (lecho superior a tensión). 

Se ha encontrado que un deficiente componamiento de la adherencia afecta severamente la rigidez y 
capacidad de disipación de energia de la unión. Aun más, el deterioro en la adherencia modifica el mecanismo de 
transmisión de fuerza cortante. 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 través de las uniones son: 
l. Confmamiento, que afecta significativatnente el comportamiento de la adherencia bajo condiciones 

sísmicas. La adherencia de la barras de vigas puede mejorarse si se aumenta el confinamiento, 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 a la adherencia, sí 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 importante ya que la adherencia 
depende de la resistencia a la tensión del concreto. 

4. Separación entre las varillas. Si la sepaiación es menor de cuatro veces el diámetro de la varilla, 
la resistencia de adher~ncia disminuye en un 20% . 

S. Tipo de corrugación. La reacción de la corrugación contra el concreto circundante es la fuente 
más 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 

V;h = T - Vcol 

Análogamente a las 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 componamiento adecuado de uniones exteriores ambos lechos de las varillas de 
las vigas deben doblarse hacia la unión; el gancho debe colocarse lo más cerca de la cara externa de la columna 
como sea posible, a menos que la columna sea muy profunda (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 diagonal (ver Fig. 9) entre el radio del doblez de la varilla superior y la esquina inferior derecha de la 
unión. Es imponante destacar que para mantener este mecanismo de transferencia de carga es indispensable 
confmar la unión con refuerzo transversal. 
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En efecto, el acero lateral 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 gancho que tratará de salirse por la cara externa de la colutruJa. 

Los siguientes aspectos deben considerarse en el diseño de uniones exteriores: 
l. Si se espera la formación de una articulación plástica en la cara de la colutruJa, 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 partir de la cual se mide la longirud de desarrollo, coincide con el paño externo 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 pequeño. 
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 

gancho. 
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 zonas sismicas. 
4. Colocar el doblez del gancho lo más cercano a la cara externa de la columna. 
5. Cuando la arquitecrura del edificio lo permita, o cuando vigas peraltadas lleguen a columnas 

esbeltas, se recomienda terminar las varillas de las vigas en pequeñas extensiones en la fachada (Fig. 10). Este 
detalle mejora notablemente las condiciones de anclaje de las varillas, lo que se traduce en un comportamiento 
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 nudo a fuerza cortante en cada dirección principal, 
en forma independiente, se considerará un plano horizontal a media alrura del nudo. Para esta revisión. las NTC
Concreto distinguen dos casos: 

l. Nudo confinado. que es aquél al cual llegan cuatro trabes y en donde el ancho de cada una es al 

que no 

Para nudos confmados el esfuerzo máximo nominal es igual a 5.Yf", y para otro tipo de uniones es igual 
a 4.5V'f",. Se supone que un nudo confinado resiste cargas superiores a otros nudos. El esfuerzo nominal obrará 
sobre un área definida por la profundidad de la columna y un ancho efectivo, que es. por lo general. tgual al 
promedio de los anchos de la o las vigas y de la columna en la dirección de análisis. Los esfuerzos máxtmos 
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. "' debe 
colocar refuerzo transversal minimo como en columnas. Al igual que en columnas, el acero lateral estará torm.ldo 
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por estribos cerrados de una pieza, sencillos o sobrepuestos. U>s estribos deben rematarse con dobleces de 115 
grados, seguidos de tramos rectos de no menos de 10 diámetros de largo. La separación no debe excede 
cuana pane de la menor dimensión transversal del elemento, ni de 10 cm. U>s requisitos anteriores • .o1 

preservar la integridad del concreto de manera que se mantenga el mecanismo de transferencia del puntal diagonal 
de compresión. Es imponante cumplir estrictamente con los requisitos anteriores para evitar daños severos, dificiles 
de reparar, en la unión. Si el nudo está confmado como se indicó arriba, las NTC-Concreto permiten usar la mitad 
del refuerzo transversal mínimo. Esto reconoce que las trabes que llegan a la unión la confman por lo que no se 
requiere la misma cantidad de acero lateral que para nudos no confinados. 

El segundo aspecto imponante en el diseño es el anclaje de las varillas. Para evitar fallas de adberencia 
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 cm, el diámetro máximo de varilla que puede usarse 
es del No. 25 (la designación esta en milímetros y corresponde a una varilla de 1 pulg de diámetro). Se permite 
que el peralte de la viga sea 15 veces el diámetro cuando más del 50% de la carga lateral es resistida por muros 
estrucrurales 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 longirud 
de desarrollo se mide desde el plano externo del núcleo de la columna hasta el paño externo de la barra en el 
doblez. La ecuación para calcular la longirud de desarrollo en kg y cm' es 

d 
fy 

Lh = O • 07 6 b --
{r;r 

donde d, es el diámetro de la varilla. El tramo recto después del doblez no será menor de 12d,. 

Un último aspecto relevante con uniones viga<alumna es que las varillas longirudinales de las vigas~- .• n 
pasar por el núcleo de la columna. Esto se debe a que no existe suficiente información experimental que permita 
extrapolar los requisitos de diseño vigentes a casos en los que el refuerzo 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 estrucruras, presentan un 
problema especial de detallado. La esquina puede estar sujeta a fuerzas que la traten de abrir o de cerrar (Fig. 11). 
Una siruación similar ocurre cuando dos muros se intersecan. Desafonunadarnente no existe suficiente información 
sobre el componamiento de este tipo de uniones y del las del siguiente 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 refuerzo), 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 refuerzo debe colocarse como se 
ilustra. El refuerzo se debe anclar con ganchos. Para confinar el concreto que resiste compresión se deben colocar 
estribos cerrados. 
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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 dirección 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 
desconchamiento 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 PLA.t'IIOS 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 estrucrurales. 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 los refuerzos longitudinales de la columna 
y la viga coincidan. Si en este caso la sección transversal de la columna se agrandara no habría problema. Las 
NTC-Concreto requieren que se incluyan dibujos acotados y a escala del refuerzo en uniones viga-columna (An. 
5.4); sin embargo, lo anterior debe ser aplicado en otro tipo de uniones. 
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Fig. 1 Falla de uniones viga-<:alumna"" (a) el sismo d~ El Asnam y (b) "" un espécimen de laboralorio 
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Fig. 7 Falla por cortante en una unión interior viga-columna 
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Fig. 8 Influencia del anclaje l!n la respuesta histerética de una unión mterior viga~olumna 

Fig. 9 Mecanismos .. de resistencia al corte en uniones exteriores viga-columna 
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Fig. 10 Extensiones de viga para colocar las varillas 
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Fig. 11 Uniones de esquina 
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Fig. 12 Unión de esquina que se trata de abrir 
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SEISMIC BEHAVIOUR OF STRUCTURAL CONCRETE LINEAR ELEMENTS 

( BEAi'lS, COLUi'lNS) , fu'IID THEI R CONNECTIONS 

COMPORTEMENT SISMIQUE DES ELEMENTS STRUCTURAUX LINEAIRES 

(POUTRES, POTEAUX) ET DE LEURS JONCTIONS 

Vitelrno V.BERTERO 

University of California 
Berkeley, Calif. U.S.A. 

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 improved design and construction rules for seismic resistant structures; 
discusses problems without satisfactory solutions; and formulates 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. Section 
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. 

RES UNE 

,Ce rapport_résume les connaissances du comportement seismique des éléments 
lineaires du beton armé. 11 souligne les études qui ont conduit a une améliora
tion des méthodes de "design" et de construction des structures résistantes 
aux secousses séism_i_ques. Ce rappor:t d.iscute auss.i des . ' 

' , rm ·e e recommen a 1ons relatJVes 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 troisiime, quatrieme, et cinquieme sections sont con
sacrées a u c'omportement séismique des poutres, des colonnes, et des connections 
poutre-colonnes. Ces sections se limitent aux éléments de béton fabriqués 
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 séismique des é'1éments précontraints et préfabriqués, 
et leurs connections. Finallement, un re>umé, des conclusions, et des rec
commandations pour les futures recherches et développements sont présentés. 
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1 . 1 NTRODUCT 1 ON 

1.1 General 

Significant advances have been made in the U.S. in the last·two 
decades in understanding seismic 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 Hanual 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 six world 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 appl ied, because usually there are several 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 Tenti!tive 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 summarized in one short paper. Therefore sorne restric
tions·will have to be placed in the objectives and scope of this report. 

1 . 2 Obj ect i ves 

The main objectives of this report are: 

1) to summarize present knowledge of seismic behavior of linear 
reinforced concrete elements; pointing out those studies 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 of 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 probtem of the design and construction of seismic resis-
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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 
sections. report has been divided in to eight main 

l. 
2. 

3. 
4. 
5. 
6. 

7. 

8. 

Int roduct ion 
Review of General Aspects 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 Col umns 
Seismic Behavior, of Beam-Column Joints 
Seismic Behavior of Structural Lightweight Concrete Linear 
Elements and their Connections 
Seismic Behavior of Prestressed and Precast Linear Elements and 
their Connections 
Summary, Conclusions and Recommendations for Future Research and 
De ve 1 op men t. 

A review of the state-of-the-art of experimental work on seismic 
behavior of 1 inear elements up to 1972 has bee'n presented by the author in 
Ref. 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-Res i stant Reí nforced 
Concrete Building Construction" (ERCBC) sponsored by the U.S. National Science 
Foundation [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 presentan 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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2. REVIEW OF GENERAL ASPECTS ANO PROBLEMS · 
INVOLVEO IN PREOICTING SEISMIC BEHAVIOR OF STRUCTURAL 

CONCRETE LINEAR ELEMENTS ANO 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. Oue to these collapses, and the relatively lower strenath and 
ductility per unit weight of ordinary'(unconfined) reinforced concrete when 
compared with structural steel, it has been 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 maintenance. Oue to this sensitivity, to 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 seismic structural performance. It is not 
enough to design structures in accordance with the requirements of the latest 
seismic codes. 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 es sen ti al faci 1 i ti es has .been we 11" estab 1 i shed and proposes to: 
prevent nonstructural damage in frequent minor earthquake ground shakings; 
prevent structural damage and minimize non-structural damage in occasional 
moderate earthquake shakings; and avoid collapse or serious damage in rare 
major ground shakings. This philosophy is in complete accord with the 
concept of comprehensive design. However, current design methodologies fall 
short of·realizing 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: (1) ground 
failures dueto fault ruptures orto the effects of seismic waves; (2) vi
brations transmitted from the ground to the structure; (3) seismic sea waves 
(tsunamis) and tsunami-like disturbances and seiches in lakes; and (4} other 
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 codes, is 
the response or vibration of a building to the ·ground shaking that might occ"r 
at its foundation. Although-damage dueto other effects may exceed that aue 
to vibration of the building, this paper considers only the effects of ground 
shaking at the foundation gf concrete structures. 
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2.2 Construction and t-1aintenance Aspects 

As pointed out earlier, a building's response, and the damage it sus
tains during any kind of excitation depends on how the building was actually 
constructed, not on how the designer thought it would behave. Furthermore, 
design and construction are intimately related: the achievement of good work
manship depends, toa large degree, on the simplicity of the detall ing of mem
bers, connections, and supports. This is especially true for reinforced con
crete structures. Although it is possible (on paper and even in laboratory 
specimens) to detall reinforcement in such a way that seismic behavior is con
siderably improved, in the field such design details may be too elaborate to 
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 dueto poor quality control of structural materials and/or 
poor 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 code provisions 
which specify only minimum and maximum material strengths, and recommend that 
the design and capacity of members be based on these code specified strengths 
alone, are unreliable and can lead to unsafe designs. This is especially 
true in designing connections and in designing for shear for reinforced con
crete structures. 

2.3 General Features of Seismic-Resistant Oesign 

Efficient seismic-resistant construction necessitates careful atten
tion to 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 son
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 flow aiagram show in Fig. l. This diagram shows the intimate relation
ships of the different aspects and steps in the design process. The inelas
tic response of a structure and therefore of its components, is extremely 
sensitive to the dynamic characteristics of ground motion to which it is sub
jected, as well to mechanical characteristics of its structural and non
structural ·components. Studies of the response of concrete structures to 
severe earthquakes show that the performance of any specific critical region 
of an element is not only very sensitive to the gound motion and the 
mechanical characteristics of the structural materials but even to the final 
main and secondary reinforcement. This sensitivity must be recognized in 
arder to properly analyze the significance of the results to be presented 
later. · 
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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 al so be defined. Establ ishing 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 uncertainties 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 of 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 Jirsa discusses the effect of various loading systems. 
The_importance of this problem was brought out in the workshop on Earthquake
~eslstant Reinforced Concrete_Building Construction, conducted in Berkeley 
1n 1977 [ 17 ]. Several work1ng groups made strong recommendations regarding 
standard loading histories 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 ~ystem, the structural material, and the type of 
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non-structural components. Proper solutions of the problems encountered in 
this step require clase collaboration between the architect, structural 
engineer, and manufacturers of materials. Sophistication in the selection of 
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 inertial forces depend upon the mass, damping, and the structural 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 1 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 ~efs. 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: (1) High strength (tension and compression) per unit' 
weight; (2) High stiffness per unit weight; (3) High internal damping per unit 
weight; (4) High toughness 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
ab 1 e and conduc i ve to formi ng fu 11-s trength connec ti ons hav i ng the same cha r
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 strain 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 
wei ght concrete suggests the des i rabil ity of us i ng 1 i ghtwei ght 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 reinfor:ced_conc~ete_matedal-in-use- · · · 

- 1 en types o aggregate concrete (normal or 1 ightweight) 
and reinforcing steel (prestressed or non-prestressed) 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 anrn 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 1Jf studying the behavior of basic structural elements 
of a complete structure has been considered in Refs. 16, 26, 31 and 32. 
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It may appear ideal to test real buildi~gs 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 
necessitates the development 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]. 
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3. SEISMIC BEHAVIOR OF STRUCTURAL CONCRETE BEAMS 

3.1 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 critical regions 
of these elements, classifying them as: (1) 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 critical 
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 dueto 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 critical 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? 

des i gn? 
state? 

Monotonically increasing 

Cyclic with no for-ce reversal 

Cyclic with force reversal, but not deformation reversals 

Cyclic with partial deformation reversals 

Cyclic with full defonnation reversals 

3. Which is the critical limit state, i.e. the one that will control 
ls it the serviceability, the damageability, or the collapse limit 

4. What is the acceptance criterion for strength capacity and defor
mation, or energy absorption.and energy dissipation capacities (ductility)? 
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increasing loads. However, this kind of critical region, under n'Pt·au:d 
moment reversals and particularly under full rotation reversals, vrill undergo 
a degradation in stiffness, and energy absorption and dissipation capacities (J~. 
considerably larger than the degradation of a similar critical region 1·1ith ' ) 
very low shear stresses. Degradation in strength starts to occur ,,, i.he 
number of similar loading cycles inducing reversal of rotation inu·r.c~es. Al
though such regions are capable of developing flexural yielding strf't!C!th, an 
early shear failure mechanism (sliding shear) starts to develop aftt;r one 
cycle of full bending reversals beyond the yielding strength level. ·rhis 
behavior was discussed in Ref. 16 in 1972 but at that time it was p1d11ted out 
that the data available was scarce. Sources given at that time inchde 
Refs. 64-67. Since 1972 significant advances have been achieved thunks to 
the work of many researchers. Some of the results obtained have been published 
and discussed in Refs. 25, 28, 37-43, 47, 62, 68-72. 

A detailed 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 eífl'ct~; of a high 
shear force on flexural critical regions [40]. These beams we;oe ·identical 
except for their shear span. The shear span of R-5 was i/d = 2./o; the shear 
span of R-6 was i/d = 4.46. Comparison of Figs. 12(a) and 12(b) !how the 
pinching effect induced by high shear on the load-displacement relationship. 
This pinching effect resulted in a reduction in the energy dissipation 
capacity 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 co~pares the shear force-shear distortion loading curves 
of beams R-5 and R-6 at comparable ductilities. As the deflection-ductility of r:' 
the loading reversals increased, there. was increasingly.more degradation in V,) 
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 
toa o/oy of about two was 200 k/in. for beam R-6, while shear distortion óOsh 
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 o/oy of about four, the values 
of K h and lllsh/o 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 the 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 ~eam 
R-5 in Fig. 12[a]) the degree of shear s,tiffness degradation becomes very 519-
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 
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uncracked concrete; (b) aggregate interlocking and frictional resistance along 
cracked faces; (e) web reinforcement resistance at incl ined cracks; and 
(d) dowel action of the main steel reinforcement. As the beam is subjected 
to several loading reversals, flexural and/or flexure-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 critical 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 Sliding" and the resis
~nce mechanism "Interface Shear Transfer'' [72]. 

(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 yielding and or slippage of the main reinforcement; 
(b) the spalling of the concrete cover around tfle periphery of the flexuralr
critical region; (e) the degradation in the stirrup-tie anchorage due to 
large variations in the strains wflere 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 tfle 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 óeam displacement ductility 
ratio of ene, and tfle first reversal at a ductility level of two. rhe_most 
im Ol't - - -. · a ppe 
to e t e aggregate interlocking along the large cracks and the dowel action 
of the longitudinal steel. Hhen loading reversals were carried out at a dis
placement ductility of two, the aggregate interlocking resistance could not 
be predicted ~Y the analytical model 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 yield~d first te produce the desired initial crack width 
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portian of the transverse force could be resisted after diagonal Cl<•cking by 
arch action, óecause of the small shear span-to-depth ratio. Ho~¡evcr, this 
arch action cannot be developed in coupling beams after yielding of the web 
reinforcement, because the reactive shear forces at the boundaries are appliedf) 
over the full depth of the beam; not in concentration form at the top and 
bottom surfaces. To prevent separation failure a long a main diagnn¡¡l (i .e. 
diagonal tension failure), shear must be transferred entirely by 1~eb reinforce
ment. Other mechanisms which might assist in -shea·r resistance should not 
be relied on. 

The Effect of Cracking on S ti ffness. 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 flexural cracking has on flexural 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. lS(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. lS[b]) instead of using the conventional ~ 
steel arrangement (Fig. lS[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 lS(b)-shows the load-rotation relationship for 
a beam similar to that in Fig. lS(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 coupling beams 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 sufficient 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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critical 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 efféctive in improving the rota
tion and energy capacities of R/C flexura] critical regions. This is so not 
only because more shear reinforcement is provided, preventing formation of 
inclined cracks, but also because such reinforcement provides better concrete 
confinement and provides more effective lateral support for the longitudinal 
compression steel. In very short beams, however, a majar 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. 
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LR = Actual distance between critical regions where MR 
e developed max 

Le = Nominal clear height of the columns assumed in the e analysis and design of column 

"<e = e o de strength reduction factor for shear V 

e 
"-(M,P) = e o de strength reduction factor for e o 1 umns 

(b d)R = w Actual size of columns 

(bwd)e = Assumed size of columns 
estimating v~ 

u sed in code equations for 

In eq. 1 • the M~ax 1 Me 
u can be expressed as: 

MR fR ['. ~ l ( 2) max = s max F max 
T fe pe & M~ J u y 

where: 

fR = Maximum steel stress that can be genera ted 
S max 

fe = Code specified yield strength y 

PR = Actual axial load action on section where MR i S 

generated max 

Pe = Axial load estimated based on code force acting 
on section where Me is computed 

eonsidering that f~ max can be up to twice f; and F~PR & M~ax -j can also 
Pe & M e 

u 

be considerably larger than o~e. either because PR is a compression force 
smaller t~an the P corresponding to the balanced point but larger than the 
assume.d 0r estimated pe or because pR can be a tension force decreasina the 
actual shear resistance, the value of the M~ax /M~ can be larger than two. 
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. 
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1nererore tne real nom1na1 unn snear stress, vmax' can oe rour or more t1me~ 

than the value obtained using cede procedure v S ; the value for which the shear 
reinforcement ~1as designed. Thus it is not surprising that many of the frame 
failures· observed have been due to shear failure of the columns. Therefore there · 

is a need to conduct statistical studies of the value of v~ax /v~ in existing 
buildings. 

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 following deserve 
special mentían. 

Newl De velo ed Transverse Reinforcements--The three types of lateral 
reinforcement shown in Fig. 16 a , typical of present construction, were 
tested, considering three levels of reinforcement ratio for each type. The 
results reviewed in Ref. 16 and summarized in Fig. 16(b) show the advantages 
of tied (type A) and spiral (type S) columns when compared with hooped 
columns (type J). However construction of tied columns presents sorne diffi
culties. Therefore, new types of transverse reinforcements that could offer 
good confinement 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 to that 
observed for tied columns (Fig. 16[b]). Figure 16(c) shows the different 
types studied and Fig. 16(d) shows the results obtained. lt is clear that the 
KS type columns showed the most stable and ductile behavior. The other two 
types which showed good behavior 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 to 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 on the behavior of 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 on the behavior of lapped splices and mechanical 
splices at high-level load rever:sa.l.s. 

4.2.3 Concluding Remarks Regarding Experimental Studies. 
results obtained in different investigations up to date it 
that: 

From analysis of 
can be concluded 

(1) Short R/C columns, if designed and detailed to satisfy cede recom
mendations for ductile moment-resisting frames [36] can develop moderate in
elastic deformation prior to either a brittle shear failure or significant 
shear degradation, when subjected to high constant axial loads and to cyclic 
shear reversals. The word moderate should be emphasized. It is felt that 
the inelastic deformation capaclties found in the investigations (particular
ly in Ref. 88) would preve adequate when compared to the magnitude and nature 
of inelastic deformation demands that may be expected for columns that are 
components of frame systems designed on the basis of a weak girder-strong 
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:olumn philosophy. However, these deformation capacities may be insufficient 
;hen compared to the magnitude and nature of deformation demands that may be 
~xpected in frames designed with soft stories. Furthermore, the above obser
lations are valid for cases where there is essentially no fluctuation in axial 
force. The change from a ductile shear-compression failure mode in columns 
;ith certain axial compressive force to a brittle diagonal tension mode in 
;imilar columns in which the axial load decreased, suggests the need to in
lestigate the inelastic behavior of short columns in which the axial force 
1aries. The axial force should be varied \;ith shear reversal from a maximum 
:ompression to either a tension value or a smaller compression. 

(2) A comparison of analytical and experimental shear strengths indi
:ates that code 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 code 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 al so 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 close 
spacing provide excellent confinement for the core concrete and restrain the 
width of inclined shear cracks. However, the close 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 Columns. Many 
attempts have been made to predict the hysteretic behavior of columns, start
ing from the mechanical characteristics of the materials used and following 
the classical approach of continuous mechanics. In Ref. 88 Zagajeski 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 flexural 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 g()jld agreement obtained by using conceptual models is 
shown in Fig. l7(a). 
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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 te 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) 11any factors affecting nonl inear response hav"e 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 peor, especially after two or 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 col umns the variation of axial force 
during the 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 te 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 
stud_i_es o.f the effects of 2D gr:ound mot-ions wel'e started. 

4.3. 1 Analytical Studies on the Effects of 2D Ground Motions and Biaxial 
Loading en Columns. Japanese and American researchers have conducted a series 
of analytical studies en the effects of 2D ground motions en columns. The 
analytical work of Takizawa and his associates in Japan [99] and Pecknold and 
his associates in the U.S. [lOO] deserves special mentían. · 

In Ref. 99 Takizawa concludes that "The margin of safety against col
lápse of R/C structures is very small when the effects of biaxial response, 
deteriorating ductility, and gravity are.all combined. In Ref. 100 Pecknold 
and Suharwardy review the analytical work conducted until 1977 and summarize 
the findings as follows,: 
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''20 excitation of single mass systems produces a greater perind 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 appPar to de
cisively influence the general trends. The combined effect of correlation of 
the orthogonal components of response and of inelastic interactior. generally 
appears to increase with relative strength of the excitation. 20 ductilities 
about twice as large as 10 ductilities are typical at 10 ductilities of about 
5 or more. 

Since the effect of gravity load is consistent, an examination of 
responses ~ithout the P-o 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 10 ductility demand ralculated 
from a ene-dimensional inelastic response analysis. If ·the syster11 strength 
is sufficient to restrict the 10 ductility demand to about two, n•• difficul
ties should occur. In conjunction with this, however, the system period 
should be taken into account, since the consequences of a slight •rnderdesign 
are more serious for short period (stiff) systems than for long period (soft) 
systems. 

Frames resisting seismic loads in both horizontal directions should be 
designed so that column deformations do not substantially exceed "yield". 
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 20 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 loaq 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 on 
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 
10 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 20 loading h"istories are shown in Fig. 17: The measured and 
analytical responses for the square (or diamond) loading history (Fig. 17[b]) 

152 

~-----·--· ·---. ----- .. 



are shown in Fig. 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 deformation 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
istics about the other axis should be taken into consideration when conven
tional seismic resistant design methods (i .e. methods in which lateral forces 
are applied independently in two directional orthogonal to each other) are 
used for reinforced concrete columns." 

Okada, Seki, and Asai [102] compa~ed experimenta~ results with the analy-1 

tically predicted ones using a finite element model, and concluded that their 
analytical model 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 lateral loading history. 

4.3.2.2 Shear Behavior under 20 Loading. From the point of view of seismit 
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 pre111ature 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 cons.idered in des.i n"~ The shear: str:en th of r:ectan ular: column sections 
oa e a ong a 1agona as receivea li tle attention in te pas . es s 

ha ve be en conduc ted recen t ly in New Zea 1 and [ 103] on four rei nforced concrete 
members with a 16 in. (406 mm) square section subjected to uniaxial or dia
gona 1 shea r force and fl ex u re with no ax i a 1 1 oad app li ed. Two a rrangemen ts 
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 shear force is smaller, the diagonal tension crack has a 
greater projected length and therefore intercepts more transverse bars: 
these effects compensa te each other [25]. ·. 

Jirsa and his assoeiates have started an extensive experimental program 
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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 stiff 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 l8{a) and 18(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 appl ied 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 loadin9 in the orthogonal direction. This is shown by 
the force orbit in Fig. lB{ e), for the specimen subjected to a square load 
path. If, under 20 loading, the resultant force (VR = V~+ V[wl is plotted 
against the resultant deformation or the radial deformation from the original 
position ('1¡ = ~lS + ~wl• differences between 10 and 20 response are notas 
large (Fig. 18[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 Taranta, 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 req~iring large inelastic deformations. From the re
sults obtained, Otani concluded that: 

(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; 

30 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 
uniaxial bending; the work done by Jirsa was under biaxial bending. Jirsa 
concluded that while constant compressive loads hada slight influence, con
stant tensile loads had a oreater influence on columns subjected to biaxial 
bending in comparison to añ axially unloaded column subjected to biaxial 
bending. In particular, under cyclic biaxial bending, compressive loads in
creased the shear capacity sl ightly and tensile loads substantially re.duced 
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 directien influence subsequent response in the orthogonal 
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direction. lt should be noted that since columns were short, the P-o effect 
'.<as negl igible. 

4.4 Concluding Remarks 

Although there have been many advances in understanding column seismic 
behavior most of these have been for columns under uniaxial bending and shear. 
Several analytical methods and models have been suggested for the prediction 
of real behavior of columns. However, most of these models are reasonably 
accurate only for the test program for which they were derived. If other 
factors modify the behavior or if a different type of loading is applied, the 
agreement between analysis and test is often poor, especially after two or 
more load cycles beyond yielding of reinforcement. Furthermore, most of the 
models are too complex for use in analysis or design practice. However, 
they are needed todo parametric and sensitivity studies, thus helping to: 
identify the importance of various factors; and aid in the planning of com
prehensive experimental programs. 

The Building Research Institute in Japan recently reported the result of 
140 tests carried out during 1973-1976 [108]. "This report presents sorne of 
the most comprehensive infonnation available on the behavior of R/C elements". 
Thorough analyses of this and other data ~1ill. pennit the improvement of 
present seismic design of columns. 

Present seismic code provisions regarding detailing of columns appears 
to guarantee sufficient ductility to resist moderate demand of inelastic 
deformations if these take place in just one of the principal planes. However, 
during an earthquake a column can be subjected not only to biaxial bending 
but also to varying axial force. Although there have been sorne studies of 
these problems, there are many more factors influencing behavior for 30 than 
for 10 response. Therefore, it is not surprising that few advances have been 
made and that sorne of the results obtained do not, apparently, agree. lt 
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
cal solution to minimize the problems 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 30 loading inducing high shear and variable axial load. 
Some_ex erJmental- ro ~ams-have-been-st r 

ormu a e suc amo el. Tnis moael is neeaed to carry out realistic analysis 
of the actual performance of real reinforced concrete structurei under seismic· 
ground motion. 
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5. SEISMIC BEHAVIOR OF BEAM-COLUMN JOINTS 

5.1 General 

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 to 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, bas·ic 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 
information 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 included and that there is distinction between the exterior and the in.te
rior beam-column joints. As will be discussed later, the actual subassem
blages should be 30 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 poor 
detailing and construction. However, because of numerous failures in beams, 
and particularly in columns, recent seismic codes 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 of the problem.of joints in a space frame loaded in 
three directions. 

5.2 Beam-Column Joints in Planar Frame System 

In Ref. 16, the author made the following observations: 

(1) Types of specimen: Subassemblages like those indicated in Fig. 
19{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. Toe proper loading sequence can only be obtained by 
integrating analytical and experimental studies. The usual sequence of 
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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. lf 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 majar 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 portian of the anchorage of the beam-column 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 advisable 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 resisti~g 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 sorne of the pro
b.l ems_sti-Ll-~ema.in -a-1-th 
s n many coun ries since 1972. Experimental resu1 ts up to 1977 [25,28, 
39,42,47,84,85,109-116] and their imp1ications have been discussed by Park 
[25], Jirsa [28], Pau1ay [47], and Ohmori [84] during the workshop he1d at 
Berke1ey [17]. The resu1ts of these studies have been incorporated in a se
ries of recommendations [15,16] and even in new seismic cede provisions [12, 
14]. A 1 though some of these recommenda ti ons ha ve be en ques ti oned [ 117·, 118] , 
there is no doubt that overa11 they are a step toward more efficient seismic 
resistant joint design. 

Since 1977 new studies have been conducted on beam-co1umn 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 l i~:le 
improvement in predicting- stiffness, stiffness deterioration, and defor::cJ:icn 

157 



capacity of reinforced concrete joints. These problems will be discussed 
la 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
mance should not present undue constru'ction difficulties. 

Although most researchers and 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-Column Joints. As Park [ 25 ] points out, an analysis of 
the forces act1ng on an externa] 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 
len9ths of bar; (b) flexural 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 r.ore and are yielding in tension below the 
core, approximately twice the yield force of the bar needs to be transferred to 
the joint core by bond over the depth of the core. The extremely high bond 
stresses so induced, and the anchorage forces from the beam bars, can result 
in vertical splitting of the concrete along the outer column bars. Thus the 
concrete cover over these bars spalls easily, particularly when heavy horizontal 
ties are used. This spalling may extend beyond the joint area, ;ignificantly 
reducing the flexural 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 column strength sh•)uld be based on the strength of the colul'1fl 
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 tne steel enters. An anchorage block, in the fonn 
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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 Ne~; Zealand. The maximum diameter of longi
tudinal column bars should not exceed l/20th of the beam depth for steel ~;ith 
f = 40 ksi = 275 HPa or l/25 of the beam depth for steel with fy = 55 ksi = 
3BO NPa. 

It is recommended that the nominal shear stress, v~, carried by the 
concrete shear re5isting mechanisms in the joint core should only be taken into 
account if the compressive load on the column exceeds O.lfc Ag. _The degrada
tion of shear carried 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 joint 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 cerner to cerner. 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 shear force. This design shear 
force should be resisted by the concrete,if the compressive load exceeds 
O. lf(:., and by the force in the horizontal shear reinforcement which crosses the 
cerner to cerner 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 col umns shoul d not be use d. 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 
relaxed. 

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 
philosophy 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 flexura] 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 re.int:or:c.ing bar:s throu h the ·oin · · 

e age s energy 1ss1pa ion capacity. The importance of this de
gradation is illustrated in Fig. 21, which shows test results for one specimen 
L39,4l]. 

Using the third-floor framing in a 20-story moment-resisting rein
forced concrete building as a prototype, a half-scale subassemblage with 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, cou1d be ap~lied to it. Whereas the top hinge of the 
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subassemblage remained fixed in position, the other three hinges coulu be 
displaced horizontally upon application of a horizontal force at the lower 
hinge. At large displacements of the lo11er· hinge, the P-8 effect caused by 
the vertical load in the column was significant. 

Eight sim'ilar subassembla9P.S :1ave been tested to date. A b1·ief dis
cussion of the majar results.follows. One of the cantilever specimc·ns was 
tested under a monotonica'lly ·increasing load. Tl1e lateral load-defrq·mation 
relationship ( H vs 8) is sl1own in Fig. 21 (e). From this figure, it can be 
seen that the curve is of Che softeni119 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-8 effect. The siqnificance of the P-8 can be noted 
from the comparison of the two curves shown-in Fig. 2l(c). 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 relationsh·ip, Heq = H + Po/hcol· 

In Fig. 2l(d), an analitic hysteretic loop is compared with the ex
perimental one of Fig. 2l(c). The ugreement for the monotonically increasing 
story shear is excellent. Hm1ever, 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 reversal, after just the first loacling toa displacement ductility ratio 
of 4.5? 

(2) flhy is there such a pronounced degradation in stiffness during 
the first reloading, after just one cycle of a full reversal? 

Since nominal shear stress developed in the beams was small [on the 
arder of 3v'f¿ (psi)(0.251f¿ (I~Pa))], similar to that induced in the cantilever 
beams of Fig. 21(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 ü1 Fi g ·. 21 ( f) . These res u 1 ts were obta i ned from tests conducted on 
the specimen used in obtaining the results of Fig. 21(c) after it was re
paired by injecting epoxy into the cracks. Although it was possible to 
achieve the strength attained during the first loading of the virgin specimen, 
this strength was achieved at a considerably greater deformation. During the 

· second cycle, there was a large drop in strength from the first peak deforma
tion reached during initial loading. As the number of cycles increased, both 
resistance at1d stiffness dropped as a result of bond deterioration along the 
embedment length of the beam bars. 

Recently, there have been many studies of the interior joint [25,47, 
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 ma:ximum diameter of longitudinal beam reinforcing 
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bars should 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 diameters 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 the 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 practical 
solution to the joint problem, the tests have· clearly shown the great signi
ficance of proper anchorage within the joint. 

When=p1•as e=~e f11•nges may-tonn•adJ'aCent•to=co·i umns t Che U 1 ame ter ot lile 
steel beam bars, passing through a joint, should not exceed the limits indi
cated above: 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 critical 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 
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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 
practical, the prime 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 one 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 Energ~ Dissipation Capacity of Beam-Column 
Joints. Analysis of results from invest1gations into the seismic hysteretic 
behavior 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 of 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 one 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 capacity 
of these joirits. 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 spec~fically addressed the problem of bond deterioration 
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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-slippage of steel bars which are 
embedded in a well confined reinforced concrete but which can still be ad
versely affected by the mechan1sms discussed 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 on 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 arder 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. 

(5) 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 ihclusion of eFE in nonlinear analysis has been developed by Soleimani 

5.3 Beam-Column Joints of Space Frames Subjected to 30 Loading 

As pointed out in the discussion of columns under 30 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 cedes presently require that the 
joint be designed independently in each direction. Furthermore, sorne cedes, 
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 no~ less than three-fourths that of the deepest beam 
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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 h1nges) are 
developed in the beams framing transversely 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 IZ times the uni
axial shear force. However, the diagonal tension crack intersects the same 
number of reinforc1ng bars as for uniaxial shear. If these bars are 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 practical 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 need to 
study how the strength capacity of the joint can be affected by (a) the slab; 
(b) 30 loading; (e) the eccentric1t1es 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 th1s stiffness, and its deformation capacity and energy dissipation capac
ity. It 1s important to develop simple but reliable mathematical models of 
joint behav1or 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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6.1 General 

6. SEISMIC BEHAVIOR OF L!GHTWEIGHT CONCRETE 
LINEAR STRUCTURAL ELET~ENTS AND THE!R CONNECTIONS 

There are a numbe( of advantages to using 1 ightweight, 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, some investigators have concluded 
that the use of this type of concrete results in more efficient earthquake 
resistant construction [134, 135]. Ho1•ever, 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, reinforcing steel bars and concrete. 

Current seismic cedes in both the U.S. [35, 36] and Canada [136] permit 
the use of lightwe.ight 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-résistant 
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 aggregate 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 
confjnement_in_the- el"fol"mance-of-e · 
s ruc ures s ou not e 5asea only on the extent to which the deformability is 
increased, but also on the ability of the confined concrete to sustain large 
deformations without loss of strenqth. Therefore, confinement should also in
crease the compressive strength of. the 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, ka and 
ku, which are defined by l"elating the increased compressive strength f?, to 
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the éonfinement pressure, fr. 

* The maximum compressive strength f~ max, occurs after sorne strain, 
c0 , and can be related to the unconfined compressive strength of the same 
concrete, fe, and the confinement pressure as: 

f~ max = fe+ kofr (3) 
At very lar~e deformations, Eu >> e; , the compressive strength usually de
creases toa value of f~u , and can be related to·these same parameters as: 

* fcu = fe + k f u r (4) 

The confinement pressure, fr, depends on the geometric and material 
characteristics of the spiral wire, and can be approximated by: 

= = (5) 
De s 

where Ps is the ratio of volume of spiral to total volume of core and f5 is the 
stress that nad been developed by the spiral wire. Assuming that the ductile 
spiral wire yi~lds when the longitudinal.strain in the concrete is in the 
range E~ to E¡p and that the strain-hardening of the spiral is negl igible in 
the range of these concrete strains: (a) fs is equal to fy; (b) fr can 
be calculated for given values of A5 p, De, and s from Eq. 5; (e) values of k0 
and ku can be calculated from Eqs. 3 and 4, using the test results. The values 
for the five different concretes used 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. 

' 

~LE 1 . - EFFECT OF CO.NFINEMENT ON COMPRESSIVE STRENGTH AND 
DEFORMATION OF CONCRETE 

Type of Conffnement Ma:c.im~.~t~ Comore'ision Ultfmate Comore,sfon 

Concrete Stress Stra1n Conftnement Stl"'afn Conf1nement 

Ratio Ratio Effectiveness Ratio Effecttveness 

(f ,Jf~) (có/co) 'o (~~:~/11:0) •u 

!!2!!!.!. 0.13 2.8 7.0 11.5 o 
E·5 0.32 7.8 5.0 11.5 3.1 

Ltgha-etght 0.13 1.9 4.4 8.7 -0.5 

R•S 0.32 4.0 2.0 6.7 2.0 

B·S 0.13 l.l5 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. 5 8.9 2.0 

8·3 0.11 1.7 1.)5 11.6 o 
0.24 - 8.a 2.1 9.0 2.1 
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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 te 7.0. For the two lateral pressures (0.13 fe 
and 0.32 fe}, válues of k0 at maximum compression are 7.0 and 5.0 respectively, 
and values of ku at ultimate strength are O and 3.1 respectively. Based en 
these values, and noting from Fig. 26 that concrete behaves in a relatively 
ductile manner throughout a significant range of strains, a constant value of 
k = 4.0 may be justified for normal we1'ght concretes such as E-5, particularly 
in the case of fr = 0.32(fcllo· · 

For lightweight concretes B-3, B-5, R-3, and R-5, the values of k vary 
in the range of -1.0 te 4.4. Negative values of ku indicate that compressive 
failure in the confined concrete may occur at values below the compressive 
strength of 'mconftned concrete. For tfle two lateral Pressures (fr = 0.1 f~ 
and fr = 0.3 f~)· values for ko at maximum compression range from 1.0 te 
4.4 and values for ku at ultimate range from -1.0 te 2. l. Based on these 
results, a value of k in the range of 1.0 te 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 fn a column 
of lightweight aggregate concrete will be 2 to 4 times greater than that 
currently prescribed by the ACI Code [ 35 ]. Because of the geometric limita
tions introduced by the size of the spiral wire and the mínimum spacing, it 
would be virtually impossible to produce a spiral 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 te spalling is plotted against k, assuming that 
the spiral reinforcement was designed in accordance with the ACI criterion 
[ 35]. This loss of capacity is expressed as a ratio and derived as: 

Loss = 0.85f(;(A9 - Acl - kfrAc ; 

and using Eq. 5 

(6) 

According te the ACI criterion, Ps = 0.425 [(Ag/Acl - l](f(/fsl· By substituting 
this equation into the above, and dividing by O.B5fcA9, the following ratio 
is obtained 

Loss 
0.85f(; Ag = ( 1 -~ ) - o. 25k ( 1 - ¡g ) 

Ag (7) 

Typi ca 1 .val ues of Ac/ An (where Ac i s the a re a of core and A ~s the · 
gross area) for spirally reiRforced square columns vary from appr8x1mately 0.4 
te 0.6. For round columns thts ratio varíes from approximately 0.5 te 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 s_uggestions and requi rements· for improved des i gn o f 
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earthquake-resistant reinforced concrete structures rely on the beneficial 
effects of confinement on concrete behavior. Thus it is important to analyze 
the impltcations of the results summarized above I 23] with·regard to seismic 
behavior of concrete structures. Sorne observations obtained from such analyses 
follow [ 137]. 

l. Confinernent of concrete with all types of aggregates is effective 
in developing large deformability, i.e .. large ultimate strains. This 
characteristic is the majar factor in the improved performance of elements with 
spirally confined concrete, as it compensate~ for sorne 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, one should be cautious in using equations from tests on normal weight 
aggregate con~rete to predict behavior in 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 seisrnic design of colurnn 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 flexural critical regions under high shear, one 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 of 
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 seismic-resistant construction, llght
weight concrete has certain deficiencies in addition to its low modulus of 
elasticity. These deficiencies indicate a need for further studies in order 
to properly rnodify the proportioning and detailing rules obtained from and 
used for members cast of 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] ha ve 
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carried out sorne tests on lightweight aggregate concrete beams columns and 
their connections 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, with 15-25% increases, 
in comparison with heavy concrete ones. The more elastic and also more break
able beh~vior of lightweight concrete, requires detailed and careful experi
mental and theoretical research for all types of granul ite 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 detailed rectangular hoops and 
tie~ [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 1 ightweight 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, due to 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
b 1 ages-fgr-bot h-monoton j c-a Rfiwr.Jt.&li~-ª-d:áJ±9htawfJ.gMr.e.wW-a-l-s hgws-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 BCB) with that of normal weight subassemblages (BC3 and BC4) of 
similar concrete strength and steel yield strength subjected to similar ap
plied displacement programs. Due to the greater flexibility of lightweight 
concrete, ductility, w0, rather than absoluted displacement was used as the 
base of comparison. 
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Monotonic Loading - From analysis of the curves shown in Fig. 28(a) it 
is clear that the overall,behavior of the lightweight concrete was very similar 
to that of normal weight concrete. Furthermore, the contribution of the fixed 
end rotation eFE• dueto slippage of the beam main bars along the joint, to the 
lateral displacement, o, was approximately the same for BC'I and BC7. However, 
the initial stiffness, which is highly dependent on the material stiffness of the 
concrete, was 52 percent higher in BC4. This was in agreement with the relative 
moduli of elasticity of the two specimens, as BC4 hada 46 percent higher 
modulus of elasticity. This signifies that ligfitweight 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 (lJ~ = 3.9) 
and LP26 ()J0 .= -4.2) while the strength of specimen BC8 peaked much earl1er; 
at LP17 (lJ0 = 1.45) and LP18 (lJ0 = -1.75). At LP22 (lJ0 = -2.7) the capacity of 
BCB was already only 70 percent of that of BC3. The d1fference in behavior was 
due to the premature total slippage of the reinforcement in specimen BCB. By 
LP24 (lJ0 = -2. 7), the contribution of the eFE at the column face to ó was over 
75 percent for BCB while it was less than · 35 percent for BC3. Total 
slippage of the beam bars did not occur in BC3 until LP29 ()J0 = 5.4) when over 
50 percent of ó was due to eFE· This strikinqly different behavior under cyclic 
loading indicated that the bond within the joint deteriorates at 
lower !Jo 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 defonned bars at lower 
stresses, leading to earl ier bond deterioration. Propogation of cracks formed 
by the action of the lugs might also be affected by the type of aggregate used. 

ó.3 Concluding 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 preliminary 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 defonnation is needed to develop the same displacement ductility. 

2. Beam-column subassemblages subjected to monotonic loading show that 
a displacement ductility {)J0) 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 displacement and the 
story drift is greater than that of the normal weight specimen, causing larger 
P-ó moments. 

3. Under cyclic loading, the behavior of beam-column subassemblages cast 
of lightweight aggregate concrete is drastically differen~ than that unde\ 
monotonic loading, dueto earlier slippage of the beam re1nforcement through 
the joint. Yielding of this reinforcement accelerates bond deterioration and 
therefore sl ippage. 

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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the joints occurred earlier in the lightweight specimen, at w0 = 2.4 as com
pared to w0 = 5.4 for the normal weight specimen, resulting in a more pinched 
hysteretic behavior. 

5. The assumption of a rigid joint appears to be inaccurate not only at 
ldrge ductilities, but even at the yield level, under monotonic and particularly 
cyclic 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 
ductil ities. 

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 ata short distance from 
the joint sorne of the top and bottom beam reinforcing bars, forming a region of 
sufficiently 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 ~op 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 
buildings. 

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 deterior~tion on the response of framed structures 
to earthquake ground motions. 

1 71 



., > - ,-;-- ---·· 

7. SEISMIC BEHAVIOR OF PRESTRESSED ANO PRECAST R/C LINEAR 
ELEHENTS AND 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 follÓws: 

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 
earthqua k es. 

(2) Although the energy absorbed by a prestressed concrete member 
could be the same or even larger thari 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 cyclic loading. 

(3) High intensity cycl ic loading tests of prestressed concrete mem
bers and subassemblages including different joint details is needed. 

From the test results: 

(1) Energy 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 capable of resisting moderate 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 needed to improve understandtng of the 
behavior of concrete structures under generalizad excitations. The author 
then stated, "All the above required research applies as well to reinforced 
~~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 remain to be answered." The author 
would like to emphasize that the basic problems encountered in the seismic 
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behavior of 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 prestressed elements whose critical regions have not been properly confined 
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 synthes1zed the 
information pres~nted 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 the response of a prestressed concrete 
structure to a 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 
th.is_type_oLconc~ete-constl'uction.-Hawkins -i -R - - · 

e sta e-o - e-ar in seismic resistance of precase concrete structures, 
although most of the review is -devoted to precast panel construction rather 
than to precast concrete frames. 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 prediction of strength and deformation capac
ities of beam-column connections. It is clear that there is nothing w~ong 
with the elements. The problem is in the joints betwe,en these elements. It 
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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7.2 Seismic Behavior of 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 critica] regions: i.e., Flexural and Flexural with High Shear. 

7.2.1.1 Flexural Critical 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. Major consideration 
must be given to the strength of connections and supporting structúres. 

(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, cycling to strains greater than 0.002 induces a 
loss in strength and stiffness due to spalling of the compressed concrete and 
penetration of crushing into the core of the member. That degradation can be 
slowed and the ductil'ity 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 toan 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 
strengths only. 

(S) Prior to crushing of the concrete or marked inelastic flow of the 
prestressing steel, loading-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,IB.l, 2.7 andO MPa,) respectively. 
Energy dissipation for preJtressed concrete elements is less than that for 
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reinforced concrete elements because of elastic recovery effects. In general, 
the residual tensile force in the prestressing steel is adequate to clase 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 flexura] 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 
ccitical regions. In the tests carried out by Park and his associates [148, 
152, the nominal unit shear stressed deve1oped were very small: less than 
2 fe psi [0.16/fé (MPa)] and less than l/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 wi11 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 materia1s. The 
proposed provisions for the New Zealand Cede [14] contains specific require
ments for designing against shear force, neglecting the concrete's contribu
tion in resisting shear when the design axial compressive force produces an 
average stress smaller than 0.1 fé. 

7.2. 1.3 Bond, Grouting and Anchorage. According to Lin and associates [145], 
seismic safety can be equal·ly obtained by either bonded or unbounded con
struction. However, this is a controversia] 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 flexura] mem
bers of a ductile structural frame. The New Zealand Cede has similar require
ments, except for specia1 cases where post-tensional tendons may be ungrouted. 
Bond transfer lengths and performance under cyc1ic 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. Consideration must a1so be given 
to the flow of forces from the anchorage. 

7.2.2 Columns. Except for experiments carried out by Hisada and associates 
[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 critica] elements. An exce~
tion to this was the joint core regions which will be discussed later. Toe 
ductility of prestressed concrete columns have been studied by Blakeie:. [1"~:
As expected, the available curvature ductility of a prestressed concre:~ (c:
umn decreases with incl'eased axial load level. Specia1 transverse c:e':·:·: 
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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 O. 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 S 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 need to be studied 
the following deserves special attention: 

line; 
optimum degree of prestressing, and optimum location of the. pressure 

• 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 continuóusly 
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 stresses and 
deformations. 

(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 those involving not only 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 prov.isions, 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 dissicd
tion capacities. --
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The work of Park and his associates [145, 152] has significantly in
creased knowledge of the effects of prestressing on joint behavior. Their 
work showed that serious difficulty in preventing joint core distress during 
severe seismic loading can only be minimized by careful proportioning and 
detailing. 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 to intense 
cycles of seismic loading. It fails to 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 to 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 Cede approach was found to be safe but 
rather conservative. 

Although the above results led to improved 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. 

( 4) The a f1'_ect of unbounded tendons. 

(5) The potentials of moving the critical regions away from the face 
of the 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 ele~ents 
is associated with their connections. As noted by Hawkins [147], while ~any 
types of connections have been developed [155,156] more information is nee~ed 
regarding the behaviór of these connections under severe earthquake loacin~ 
conditions. A comprehensive experimental research program is needed whe•~ 
these connections, as well as those already in use, will be studied unce· · 
simulated seismic conditi.llns. fleanV~hile, it is recommended that desisc~·; 
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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 is tremendous potential in the use of prestressed and precast 
lightweight concrete structural elements. To realize this potential quickly, 
it is necessary to recognize - that prestressed and precast concrete elements 
are justa particular case of R/C structures and practically all drawbacks of 
ordinary R/C elements are also present in prestressed and precast elements. 
Therefore, existing knowledge of seismic behavior of the ordinary R/C elements 
should be used. 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). 
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8.1 Surrrnary 

8. SUMMARY, CONCLUSIONS, ANO RECOMMENOAT!ONS FOR 
FUTURE RESEARCH ANO OEVELOPMENTS 

. ?ignific~nt advances have been made ~n the last ten years in understanding 
se1sm1c behav1or of structural concrete l1near elements and their connections. 
This improved understanding has had sorne impact in earthquake resistant desiqn 
of R/C structures where these elements are used. However, much of oresent · 
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 due to uncer
tainties about the ground motion and the overall response of the structure). 
There are cther problems, inherent to the type of member and associated with the 
peculiar sensitivity of reinforced concrete construction to all those asoects 
which affect structural behavior - design, construction, maintenance, modifica
tion, and repair - which should be considered in arder to obtain efficient 
seismic resistant construction. 

Problems of a general nature have been discussed in section two. The seis
míe 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 arder to judge the reliability of experimental results and to 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 choosinq 
the material to 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 technology 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 earth~uake r.es_istant 
rl!5Sx1g_g.,i..s, • .s;t.i.;:U.sas t in_p~race•,=or.d·HJa·t•My•t e+nForeed, IIOftriB'fWWéTgli L concrete. 

Secti,on 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 to accurately 
predict the rea·l seismic behavior (sti ffness, strength, deformation, and energy 
dissipation capacities and their variation with load) of such structural compon
ents. lt 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 
to unidirectional (lO) loading conditions in the plane. For these elements not 
only have the problems been determined, but the different sources of the problems 
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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 these advances to 
the profession. The author considers this to be more imoortant than developinq 
simple empirical rules for the design of standard elements. lf 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 problems, if he cannot avoid them, he can try to minimize 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 flexural critical regions. The designer can avoid such problems 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 failure of such members by oroper use and 
detailing of special web reinforcement in the flexural critical regions. 

Another problem that has been observed in seismic behavior is the degrada
tion in stiffness and strength of beam-column subassemblages with reoeated 
cycles of deformation reversals. This problem occurs at the beam-column joints; 
its sources have been identified as high shear and/or high bond stress through 
the joint. The designer can avoid this problem by selecting wider columns, and 
beams with a low percentage of steel ~ith low yielding strenqth and strain harden
ing characteristics. Or he can avoid the formation of beam plastic regions at 
the faces of the columns. lf this cannot be done, prooer detailing of the rein
forcement of the beam, column, and joint can minimize the detrimental consequences 
of stiffness and strength degradation. 

Following, with the presentation of the conclusions, there is a summary of 
advances in the design and understanding of seismic behavior of normal weight 
R/C elements and their cast-in-place subassemblages under 10 loading conditions. 
There has been very little research for 20 or 30 loading. However, sorne para
meters influencing the seismic 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 oeculiarities of this type of concrete have 
been identif1ed by comparing its behavior with the behavior of similar normal 
weight concrete. These peculiarities include: a lower gain in strenqth and 
ductility with confinement (particularly with high strength [e.g. greater than 
4,000 psi]); lower bond; and lower shear transfer. More comorehensive studies 
are needed of the mechanical characteristics of this type of concrete and its 
interaction with reinforcing steel under seismic conditions. 

The amount of research in the area of prestressed and precast linear con
crete elements has been small. However, there have been sorne advances in the 
proper use of prestressing, particularly for improving behavior of beam-column. 
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 emphasize findings which have helped to advance 
the design and constructiou-of normal weight R/C elements and their cast-i~
place subassemblages subjected to 10 loading conditions. General observat1ons 
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applying to all members are presented first. Then observations for beams, 
columns and their connections are presented separately. 

Reliable methods are lacking to oredict.de~ands, 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 subassemblages 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 reco~mendations are designed to achieve such stable, tough behavior. 

8.2.1 Beams. Most of the following observations aoply 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 
allowed by R/C codes. 

(3) lt is recommended that beams be designed so that, at their connection 
with columns, they have a larger positive moment capacity than presently required 
by seismic cedes (p'/p ~ 0.75 has been recommended). 

(4) The location of splicing of main reinforcing bars should be carefully 
established. As muchas 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. 
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8.2.2 Columns. These elements are still the most susceotible 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 which 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
ior. 

(5) Because joint core 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 design of beams and columns have recently been included in cedes, no 
changes have been introduced for the design 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~ Ag. 

(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 and 
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. 

(S) If plastic hinging occurs in the beam at the column face, in deter
mining the anchorage length of beam steel it is necessary to distinguish be
tween the effectiveness of the bond offered by unconfined concrete in the col ur;,n 
cover (which is small and should be neglected) and that offered by the con
fined concrete core. ln exterior joints, the anchorage should be considere~ 
to begin within th~ joint ~ere ata distance of either one-half the colur-n 
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depth 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) Significant bond deterioration occurs 
reversals cyclically apolied to the beam bars. 
rotations, particularly when the stress applied 
columns equals or exceeds yield. 

at the joint core from load 
This results in beam fixed-end 
to the beam bars entering the 

(8) To avoid detrimental beam fixed-end rotations, beam hinges adjacent to 
column faces should be eliminated. Practical techniques to accomplish this have 
been suggested, tested, and proven 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 large as 10 
ductilities are typical ata 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 
des i gn. Be cause thi s can crea te s eri ous practica 1 prob 1 ems, i t i s s ugges ted 
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 
larger the difference in confinement effectiveness. Furthermore, lightweight 
aggregate concrete has higher creep. Therefore caution should be used in 
applying equations or seismic code provisions__j_erived for ~ormal weight aggre-
ga-t~toW1'i:Yhtwe-i9ht•aggregcrte•cmrc-r e te, part·i CU'l aT-ly-1 11 de s-i gn-i-ny eo-l•umrrs. 

(2) Under cyclic loading, 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 aggregáte. 

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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(l) Prestressed beams show marked elastic recoveries even after r•nsider
able inelastic deformations, leading to pinching of the hysteretic lr•:·r•s. 

(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 ductility incre~!.es of 10 
to 15 percent, it is recommended that design computations can be _ba! cd on 
static loading strengths only. 

(4) The use of a reasonable level of prestressing through a ce11tral 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 tl,e possibility 
of cracking due to tensile forces originated by overturning moment~:. 

(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 Developments. 

Among the different recommendations formulated in this report the following 
deserve special mention: 

(l) 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) Improve quality control 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 se1sm>c loading conditions, on the contri
bution of the-floor slab to: development of beam flexural capacity; behavior 
of the beam-column joint; and overal 1 strength, stiffness, deformation, and 
energy dissipation capacity of basic frame subassemblages. 

(5) Perform experiments to s:.~¡ t"e behavior of columns and beam-column 
joints subjected to two and three-1·-··~::"al loadings. Emphasis should be 
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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 buildings. 

(7) 
splices 
ra tes. 

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 réliable 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 subassemblages. These subassemblages should 
contain combinations of prestressed tendons and deformed bar reinforcements 
similar to those likely to be found in practice. 

(13) ~lake 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 Arqu1tectos de Japón) 

Osear López Bátiz• 

INTRODUCCION. 

Como pnncip1o básico del d1seño antisism1co de estructuras arquitectónicas en Japón. se plantea 
la formac1ón de un mecan1smo de falla o mecan1smo de fluencia. como el formado por aparición de 
articulaciones plásticas en v1gas. o el mecan1smo de columna fuerte - viga débil La apanción de 
articulaciones plásticas en columnas se contempla ún1camente en la parte inferior de las columnas del 
pnmer nivel y en la parte superior de las del último n1vel El mecan1smo de articulaciones plásticas en 
vigas se plantea con el objeto de incrementar la capac1dad de disipación de energía en la estructura, así 
como lograr una distnbución umforme de d1cha diSipación 

El cnterio básico de diseño antisismico se resume en la Tabla-1. Este consta de dos fases, que 
esencialmente corresponden _a los dos n1veles mostrados en la tabla. La primera fase de diseño tiene por 
objeto proteger las "partes débiles" de la estructura. esto es, procura el1m1nar la formac1ón de 
articulaciones plásticas (propias del mecan1smo propuesto) ante un sismo correspondiente al nivel 1. La 
segunda parte del procedimiento de diseño, t1ene por objeto asegurar la formación del mecanismo de 
fluenc1a planteado ante un sismo correspondiente al n1vel 2. La carga de falla o fiuencia, asoc1ada con 
la formac1ón del mecanismo, se calcula en forma s1m1lar a la definición de capacidad por carga última 
estructural definida en el reglamento de construcciones arquitectónicas Japonés. A cont1nuac1ón se 
presenta un resumen a grandes rasgos del entena de d1seño correspondiente al nivel 2 de la Tabla-1. 

Tabla-1 Critenos de diseño antisismieo [1] 
N1vel de nesgo sism1co 
Probab1l1dad de ocurrencia 
Máximas velocidades de terreno 
Fuen:as en los elementos 

~·h •cti!idaS:,ae&ii¡aise 
Ductilidad en elementos 
Angula de deformación de piso 

1. ESTRUCTURACION. 

uno en la v1da ut1l 
25 cm/s 
Agrietamiento en el concreto 
sm fluenc1a en el acero 
trterloi•qoe•i 
menor que 1 
menor que 11200 

1.1 Conceptos base para la estructuración. 

miíx1mo pos1ble 
50 cm/s 
Fluencia en el acero 
sin falla total de_la_estructura 
menorque 2 
menor que 2 
menor que 1/100 

Definición del mecan1smo de fiuenc1a. con el propós1to de que se genere el m1smo al alcanzar la 
estructura su res1stencia de diseño (la carga de falla o fluenc1a) Definición de las características de los 
elementos estructurales, con objeto de venf1car que los elementos en los que se proyecta la aparición de 
articulaCIOnes plásticas tengan la resistenCia y ca¡:ac,dad de deformación adecuadas. Asimismo. que 

- Investigador. Coordinación de lnvest,gac1on. Centro Nac1onal de Prevención de Desastres México 



' ' 

aquellos elementos en los que no se proyecta la apanción de articulaciones plásticas, tengan la 
res1stenc1a adecuada. Definición de las caracterist1cas en plano y elevación de la estructura. Para evitar 
pos1bles comportamientos no deseados en la estructura, se venfica la uniformidad en la distribución de 
ng1deces, 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 plast1cas se formen en los extremos de las v1gas de todos los niveles y en la parte Inferior 
de las columnas del primer n1vel, formando un "mecanismo de fluencia por v1gas" (Fig.1 ). 

Excepc1ón en los mecanismos de fiuencia y en la ubicación de las articulaciones plásticas. 
Respecto al mecanismo planteado. se permiten la aparición de articulaciones plasticas como se ind1ca: 

a) La parte superior de las columnas del ultimO nivel. 
b) Columnas extenores cuya carga axial decremente ante la inc1denc1a de fuerzas sísmicas. 
e) Columnas Interiores que no Intervengan en la transferencia de fuerza sísmica mc1dente. 

1.3 Estructuras con muros estructurales. 
Bas1camente en una estructura con muros estructurales se busca la simetría en su posición. la 

regularidad 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 efecto de estas en la rigidez 
y res1stenc1a del m1smo deberá ser considerado. 

Respecto a la ubicación de articulaciones plasticas por flex1ón en muros estructurales. se proyecta 
su formación en la parte Inferior del muro en el pnmer nivel (Fig 2). Sin embargo, también se perm1te el 
giro del muro y la aparición de articulación plást1ca en la trabe de cimentación (Fig.3). 

La parte de la estructura a base de marcos momento-resistentes. sigue el m1smo criterio 
presentado en la sección 1.2. Sin embargo, s1 se garantiza que el muro estructural cuenta con una 
res1stenc1a adecuada, se perm1tirá 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 mecan1smo de fluencia que presente giro en la base de un 
muro estructural (Fig.3), la trabe de c1mentac1ón requenrá ser d1señada para presentar articulación plástica 
en la vec1ndad al muro. 

Respecto a la losa de cimentación y a los pilotes o pilas, no se permitirá la formación de 
articulaciones plásticas en los mismos. Las estructuras de sótanos deberán revisarse a ser 
suficientemente rlgidas. y no se permitirá la formac1ón de articulaciones plásticas en ningun elemento 
estructural de los mismos. 

1.5 Elementos no estructurales. 
Las ¡untas entre la estructura y los elementos no estructurales deberá hacerse de tal manera que 

el comportamiento de estos no afecte a la formac1ón del mecanismo de fluenc1a definido. Deberán 
diseñarse para evitar falla o caída de los m1smos ante s1smos de mediana intensidad. 

2. METODO DE DISEÑO. 

2.1 Procedimiento de diseño. 
El diseño estructural tendrá por objeto asegurar que ante carga vertical y sismos de mediana 

intensidad la estructura tenga y mantenga la res1stenc1a y funcionalidad adecuada, y ante sismos de gran 
intensidad asegurar que la estructura tenga la duct1l1dad o capacidad de deformación necesaria para 
desarrollar el mecanismo de fluenc1a ante la fuerza lateral 1nc1dente s1n presentar la falla total. 

El diseño ante carga vert1cal.eontempla la rev•s,on de res1stenc1a, deformación, desplomes. 
agnetamientos y pos1bilidad de problemas de v1brac,on no deseada El diseño ante carga lateral se lleva 
a cabo en dos partes, pnmero el diseño del mecan1smo de fluencia, y segundo el d1seño para el 



aseguramiento de la formación del mecanismo de fluencia. Estos se resumen como sigue: 
a) En el diseño del mecanismo de fiuencia, se venficará que la estructura tenga la resistencia 
ante carga lateral adecuada, y que los elementos presenten ductilidades dentro de los limites 
requeridos Para lo cual se hacen análisis elasto-plástico de la estructura considerando la 
res1stencia esperada de los elementos estructurales. 
b) Para asegurar la formación del mecanismo de fluencia ante un s1smo de gran intensidad, se 
realiza un análisis elasto-plást1co que muestre que, en elementos en los que no se proyectó la 
formac1ón de articulaciones plásticas, no se presente falla o formación de articulaciones 
plásticas Para llevar a cabo este ttpo de análisis, se considera la resistencia esperada para los 
elementos en los que no se proyectó la formación de arttculaciones plásttcas, y se constdera el 
limite supenor de resistencia en aquellos elementos en los que se proyectó la formactón de 
articulaciones plásttcas para la conformactón del mecamsmo de fluencia El stgnificado 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 

vtento y las debidas a sismo. Las condictones de carga a considerar, así como los factores que afectan 
a cada una de ellas varían de acuerdo a la regtón y país. Sin embargo, el mayor número de 
combinaciones posibles debe considerarse en el d1seño 

2.3 Diseño del mecanismo de fluencia. 

Fuerzas sísmicas de dtseño: , 
(a) El coeficiente de fuerza cortante basal de dtseño se calcula de la sigUiente manera 

Ct = Z Rt Cs ( 1) 

donde, Ct: coeficiente de fuerza cortante basal; Z: coeficiente sísmico zonal; Rt: factor por 
características dinámtcas de la estructura; Cs: coefictente de cortante basal estándar El 
coeficiente de cortante basal estándar se constdera igual o mayor a 0.25 para estructuras a base 
de marcos momento-resistentes, y se constdera tgual 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 eres principales ortogonales de la estructura es independiente. La fuerza 
sismtca horizontal a aplicarse en cada nivel se puede calcular como se Indica (salvo 
investigación especifica) 

F, =Pi+ Pt 
- p, 

(para i = n) 
(para i S n • 1) (2) 

on e, t: fuerza ateral concentrada en el último nivel, que se calcula con la expresión (3) Para 
estructuras con menos de 6 niveles Pt = O. 

Pt =a T Ot 

El valor de Pi se calcula como se indica 

Pi = ( Ot • Pt ) w, Hi 1 ( :E Wo Hi ) 

donde. F, · Fuerza honzontal concentrada en la losa del nivel (1 + 1) 
Ot : Fuerza cortante de entreptso para diseño del primer nivel. Ot = Ct :E w, 
a · Coeficiente de la carga concentrada en el último n1vel. igual a 0.1 O 
T Periodo fundameñtal de la estructura (s), T = O 02 Hn 
H, : Altura respecto al mvel de suelo de la losa del nivel ( 1 + 1 ) 

(3) 

(41 



Análisis l1neal. 

Hn . Altura de la estructura (m) 
W; · 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 d1seño del mecanismo de fiuencia se calcula 
considerando la ng1dez de los elementos estructurales componentes y haciendo un análisis lineal de la 
estructura con las s1guientes hipótes1s. 

(a) Elementos en los que se proyecta la formación de articulaciones plásticas, la rig1dez se 
cons1derará igual a la ngidez 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 def1nír el estado de esfuerzos a emplear en el diseño del mecanismo de fluenc1a, el estado 

de esfuerzos obten1do del análisis lineal puede ser redistribuido con las condiciones sigwentes: 
(a) Postenor a la redistribución de esfuerzos, deberán satisfacerse las condiciones de equilibrio. 
(b) La variación del valor de los momentos por la redistribución respecto a los valores obtemdos 
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. 

Limites de deformación. 
La deformación angular de entrepiso de una estructura ante un análisis sísmico lineal deberá 

lim1tarse 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 fluenc1a se obtendrá 

empleando elllmJte 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 s1gwentes 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 mecan1sri1o 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 ecuación de equilibrio. 
(b) En el cálculo del limite superior de resistencia de los elementos donde se proyecta la 
formac1ón de articulaciones plásticas. se empleará el acero de refuerzo propuesto en el 
prediseño 
(e) Las losas de cada n1vel s~-considerarán como elementos rígidos. 
(d) La ng1dez no-lineal del elemento se calculará en base a la ngidez elástica y al refuerzo del 
m1smo Para matenales comúnmente empleados se puede emplear la ecuación propuesta por 



Sugano-Aoyama[2] 

Ky =ay Ko 
ay = ( O 043 + 1.64 r¡ pt + 0.043 a 1 O + 0.33 r¡o )( d 1 O )2 

r¡o = N 1 b O a, (5) 

donde, Ky: rigidez secante al punto de fluencia por fiextón del elemento; Ko. rigidez elástica del 
elemento; ,. Es/Ec, Es y Ec son los módulos de Young del acero y concreto respectivamente; 
pt. Porcentaje de acero de refuerzo en la secctón; d. peralte efectivo del elemento; O: peralte 
total de la secctón: a/0. Relación entre claro de cortante y peralte: N: fuerza axial de compresión 
en el elemento: a,: Reststencia a la compresión del concreto 

Ampliftcación de esfuerzos por efecto del comportamiento dinamico. 
El coefictente de incremento de momento y fuerza cortante por efecto del comportamiento 

dtnámico en columnas y muros estructurales. a excepción de que se determine por medio de una 
tnvesttgactón especial, se calcularan de la sigutente manera: 

wct = 1. O + ( llwt 1 ~o )( Pcht 1 Pct ) 
WWi = 1 O + ( llwt 1 ~o )( flwhi 1 fJwi ) 

(6) 
(7) 

llwi es el parámetro con que se considera el efecto de modos supenores en el nivel i, y se calcula 

flWt = 0 25 
= 0.20 
= 020 +.0.10 ( i- n/2) 

( para i = 1 ) 
( para 2 s 1 s n/2 ) 
( para 1 > n/2 ) (8) 

donde, wci, ww,: factores de amplificación de esfuerzos en columnas y/o muros del nivel i: ~o. factor de 
incremento de resistencia estructural por el limite supenor de reststencia de los elementos (=Cto/0.25), 
Cto. Coeficiente de cortante basal al momento de formactón del mecanismo de fluencia. al emplear el 
límite superior de reststencia en los elementos: Pe' , fJwt: porcentaje de fuerza cortante a resisttr por efecto 
del modo fundamental en columnas y/o muros del nivel i; Pchi , /1wht: porcentaje de fuerza cortante a 
resistir por efecto de modos supenores en columnas y/o muros del nivel 1. 

Amplificación por efecto de incidencia sísmica biaxtal. 
En el caso de columnas, el momento y/o el cortante de diseño se afectará por el factor de 

amplificación por comportamtento dtnámico wci, y este a su vez se afectará por el factor de seguridad ante 
efecto sísmico biaxtal q/2. El factor de segundad ante efecto sísmico biaxtal q12 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 considerando el 1 00% de los resultados del análisis plano en 
una dirección, adicionando el 50% de los resultados.deLanálisis-

Oeformactón de seguridad estructural. 
Los elementos estructurales en los que se proyecta la formación de articulaciones plasticas 

deberán diseñarse de modo que la capacidad de deformactón plástica supere la deformación de seguridad 
estructural. La deformactón de seguridad estructural de los elementos tiene relación directa con la 
deformactón por seguridad estructural de la estructura en su conjunto, por lo tanto se obtendrá del análisis 
pseudo-estático no-ltneal. 

3. DISEÑO DE ELEMENTOS A FLEXION Y CARGA AXIAL 

3.1 Determinación de las secciones tl'ansversales. 

Hipótesis basicas para la determtnación de la resistencta últtma a flextón 
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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 
considerara elástica para valores 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 
tomara tgual a la reststencta a la fluencia del matenal. 
+ La relación esfuerzo-deformación del concreto se obtendra empleando modelos adecuados (vrg. el 
modelo de Kent- Park [3[, Ftg.5) 

3.2 Resistencia esperada a la flexión. 
La reststencia esperada a la flex1ón se calculará en base a las hipótesis que se indican: 

(a) La deformación del concreto en la fibra extenor a comprestón de la sección transversal se 
considerara como 0.003 Para la res1stenc1a del acero de refuerzo se considerarán los valores 
mostrados en la Tabla.2 

Tabla.2 Resistencia del acero de refuerzo 
Ttpo de acero Resistencta del matenal 
de refuerzo (a) Resistencia esperada (b) Limtte superior de resistencia 
corrugado 3ooo 1 O cry 1 30 cry 
corrugado 3500 1.0 cry 1 25 cry 
corrugado 4000 1. O cry 1 25 cry 
corrugado alta 1 . O cry 

cry: limtte tnferior de lluencta probado del acero de refuerzo 

(b) El acero de refuerzo de losa que tenga la longitud de anclaje requenda y se encuentre en 
el ancho efectivo a considerar de la losa, podra tomarse como parte del acero a tenstón en su 
caso 
(e) Podrá constderarse el acero de refuerzo colocado en varias capas. 

3.3 Límite superior de resistencia a flexión. 
El limite superior de la resistencia a fiextón se calculará en base a las siguientes hipótesis: 
(a) La deformación del concreto en la ftbra extenor a compresión de la sección transversal se 
tomará como 0.003 (un ejemplo en vigas se tlustra en la Fig.6). El limite superior de resistencia 
del acero de refuerzo se considerará conforme se tndica 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 bten cualquier refuerzo que contribuya a res1stlf 
esfuerzos por flexión, deberán constderarse 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 formactón de articulación plástica en el mecanismo 
de fluencia, deberán satisfacerse los siguientes limttes requeridos para la carga axial: 

(a) La carga axial en columnas deberá sattsfacer la ecuación (9) 

- k2 Ag cry !!O Nc !!O k1 Ac u, (9) 

donde, Nc: carga axial de comprestón en la columna. obtenida del diseño para aseguramtento 
de la formación del mecantsmo de fluenc.a :., Area de la sección transversal de la columna; 
Ag. area total del acero de refüerzo long•tua•nal a :enston efectivo en la columna, cry resistencia 
esperada del acero de refuerzo longttuatnal <' coeflctente por carga ax1al de comprestón (=1/3) 



En caso de cumplir los requisitos para confinamiento del acero lateral, k1 puede consrderarse 
como 2 1 3 ); k2: coefrciente por carga axial de tensión ( = 3/4 ). 
(b) La carga axial en muros, por lo general deberá satisfacer la ecuación (10) 

Nw :S k3 Acore cr6 - Aws crwyu (1 O) 

donde. Nw carga axial de compresión en el muro obtenrda del drseño para aseguramiento de 
la formacrón del mecanismo de fluencia; Acore: area de la seccrón transversal de la columna 
ubicada en el extremo a compresión del muro; Aws. awyu: area y limite superior de resistencia 
del acero vertrcal colocado en la parte del muro, k3 = 213 (en caso de cumplrr los requisitos de 
confinam1ento para el acero lateral, el valor de k3 se puede considerar igual a la unrdad). 

3.5 Regulación sobre la estructuración. 

El ancho de la viga será mayor a 25 cm. Para v1gas en las que se proyectó la formación de 
artrculaciones plásticas, el ancho de las mrsmas será mayor a 1/4 veces su peralte. 

El acero de refuerzo longrtudinal será acero corrugado con diámetro mayor a 19 mm. 
En vigas con articulacrones plásticas, el porcenta¡e de acero de tensión pi, rncluyendo la 

contrrbución del acero de la losa, será menor a 0.025 El area total del acero de refuerzo a compresrón 
será mayor a O 5 veces el area total del acero de refuerzo a tens1ón. ( p1 = A1/ b d, At: area total del acero 
de refuerzo a tensión, b ancho de la viga, d peralte efectrvo 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 articulacrón plástica proyectada, el lado corto de columna será mayor a 1/3 veces· el lado 
largo de la misma. 

El acero de refuerzo longitudrnal 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 entreprso. 
El acero de refuerzo a emplear en el muro será corrugado con diámetro mayor a 1 O mm, se 

requrere que las cantidades de'acero horizontal y vertical sean rguales. En zona de articulaCión plástrca 
el acero de refuerzo deberá colocarse doble (en dos capas). 

En el caso de proyectar una abertura en zona de artrculación plástica, la abertura deberá hacerse 
al centro del muro lo más posible. La dimensrón del hueco será tal que no provoque pérdrda de 
monoliticidad en el muro. 

4. DISEÑO ANTE FUERZA CORTANTE. 

4.1 Método de diseño. 
4.1.1 Fundamentos básicos del procedimiento de d1seño 

El procedrmiento de diseño ante fuerza cortante trene por finalidad que la resistencia esperada 
de los elementos ante cortante, sea mayor que la fuerza cortante considerada en el diseño para 
aseguramrento de la formacrón del mecanrsmo de nuenc1a Tambrén, para que los elementos donde se 
proyecta la formacrón de articulacrones plást1cas tengan una capacidad de deformación plástrca que 
supere al limite de deformación estructural para el mecan1smo de nuencia. En el caso de columnas y 
v1gas, se corrobora que la resistencra por adherenc1a del acero de refuerzo longrtudrnal sea mayor que 
el estado de esfuerzos de adherenc1\r en el m1smo obten1d0 en el diseño para aseguramrento de la 
formación del mecanismo de fluencra. 
4. 1.2 Resrstencra 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 1gual a la resistencia esperada del m1smo. 

4.2 Resistencia ante cortante de columnas y vigas. 
La expres1ón para calcular la res1stencia esperada ante cortante en columnas y vigas es como sigue 

V u = b JI pw awy cottt> + tan8 ( 1 - p ) b D u u, 1 2 ( 11) 

donde, pw awy :S u u, 1 2 

tan8 = [ ( L 1 D )2 + 1 1'" - L 1 D 

P = ( 1 + cot2tt> ) pw awy 1 ( u u, ) 

awy :S 25 u, 

awy: resistencia del acero de refuerzo por cortante; b, j1, D. L: son el ancho del elemento. distancia entre 
el centro1de de los aceros de refuerzo a tens1ón y compres1ón, peralte total, y claro libre del elemento, 
respectivamente; pw: porcentaje del acero de refuerzo por cortante. u es el coeficiente de res1stenc1a a 
la compresión efectiva del concreto 11> 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 tt> se determina como se 1ndica: 

(a) Elementos estructurales en los que no se proyecta la formación de articulación plástica 

u = 0.7 - ,., 1 2000 ( 12) 

cottt> = min { 2.0, JI 1 ( D tan8 ), [ u u, 1 ( pw awy ) - 1 1'" } ( 13) 

(b) Para elementos en los que se proyecta la formac1ón de articulación plástica al formarse el 
mecanismo de fluencia, el coeficiente de resistencia a la compresión efectiva del concreto u. se 
calculará conforme a la ecuación (14). El valor de cottt> se obtendrá como el menor valor de los 
calculados empleando las ecuaciones (13) y (15). Sin embargo, en estas expres1ones el valor 
de p será calculado empleando el valor de cottt> correspondiente a la zona extenor a la 
articulación plástica, y el valor de pw owy correspondiente a la zona de articulación plást1ca 

u = ( 1.0 - 15 Rp ) ( O. 7 - u, 1 2000 ) O < Rp ,;; 0.05 
= 0.25 ( O. 7 - u, 1 2000 ) 0.05 < Rp ( 14) 

COttt> = 2.0- 50 Rp O < Rp ,;; 0.02 
= 1 o 0.02 < Rp ( 151 

donde, Rp: deformación angular de la articulación ·plástica del elemento correspondiente a la deformaoon 
por seguridad estructural del elemento en todo su conjunto. 

En la zona que tendrá comportamiento en el rango elástico, 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 ( 141 E 1 
valor de cottt> 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 confiabilidad del proced1m1ento de diseño presentado, se aprecia en la Fig 8. dance "" 
comparan res1stenc1as calculadas con resultados expenmentales 

4.3 Resistencia ante cortante en mutGS estructurales. 
La resistencia esperada a cortante de un muro estructural se puede calcular con la expresión 1 '~ 



donde, 

V u = tw lwb ps USy cot~ + tan9 ( 1 - p ) tw lwa u a. 1 2 

ps usy S u a, 1 2 
tan9 = { [ ( hw /lwa )2 + 1 )"2 

- hw /lwa } 
P = ( 1 + cot2 ~ ) ps usy 1 ( u a 8 ) 

(16) 

usy resistencia del acero de refuerzo por cortante del muro (usy ,;; 4000 kgf/cm2
); tw: ancho del muro; 

ps porcenta¡e de refuerzo por cortante del muro; hw. altura de diseño del muro (puede considerarse 1gual 
a la altura de entrep1so); ~: ángulo de Inclinación de la zona de concreto a compresión en el mecan1smo 
de armadura del muro (cot~ = 1 0), lwb, lwa. longitudes equ1valentes 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 + .tllwa 
lwb = lw' + De + dlwb 

( 17) 
(18) 

donde, lw': 1ong1tud del muro comprendido entre las columnas laterales; De: Peralte de las columnas 
laterales; dlwa, dlwb. 1ncremento de la longitud efectiva de muro que se valúa conforme las expresiones 
(19) y (20) 

dlwa = Ace 1 tw 
= [ De + ( A ce De 1 tw ) 112 

) 1 2 
dlwb = 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 a 8 Ace S 3 tw De 

(19) 

(20) 

(21) 

Ac: area de la secc1ón transversal de la columna lateral sujeta a compresión; Ncc: carga axial en la 
columna lateral del mvel superior a diseñar, obtenida del análiSIS de esfuerzos para el diseño por 
aseguramiento de formación del mecamsmo de fluencia. 

Para cuantificar el coeficiente de resistencia a la compresión efect1va del concreto para diseño 
ante fuerza cortante en muros estructurales, se plantea el Siguiente procedimiento: 

En la zona donde no se prevé comportamiento plástico del concreto en el muro, u se valuará 
conforme la expresión (12). Para la región o el elemento donde se proyecta la formación de articulación 
plást1ca, el valor de u para el cálculo de resistencia al cortante se tomará como sigue: 

= .2- '10Ru)(0.7 a 8 /2000) 
= 0.4 ( O. 7 - a8 1 2000 ) 

donde, Ru: deformación de seguridad estructural del muro. 

0.005 ,;; Ru < 0.02 
0.02 ,;; Ru (22) 

En muros estructurales, el porcentaje mínimo 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 d1seño por adherenc1a entre el acero de refuerzo y el concreto circundante, se calculan 



empleando la expresión (23). Sin embargo, para elementos donde se proyecta la formación de articulación 
plástica en un solo extremo. o no se proyecta la formación de n1nguna. los esfuerzos por adherencia serán 
el valor menor proporcionado por las expresiones (23) y (24 ). 

7f = db D.u 1 [ 4 ( L - d ) ] 
7f = b pwt UWy cot.p 1 Iq~ 

(23) 
(24) 

donde, D.u es la d1ferenc1a del estado de esfuerzos en ambos extremos del acero de refuerzo 
longitudinal obten1do durante el diseño para aseguramiento de formación del mecanismo de fluencia. 
Cuando en ambos extremos se presente art1culac1ón plástica D.u = 2 uyu, cuando solo en un extremo se 
presente art1culac1ón plástica D.u = uyu + uy, finalmente, en el caso de no presentarse articulación plástica 
D.u = 2 uy. Aquí, uyu y uy son ellim1te superior de resistencta y la resistencia esperada, respectivamente, 
del acero de refuerzo longitudinal. También, db : diámetro del acero de refuerzo; I~p : 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 : porcenta¡e 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 mecanismo 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 
v1gas. el valor calculado con la expresión (30) será penalizado 0.80 veces. 

l"tlu = ( 1 .2 + 5 pw' b 1 db ) ( u 9 ) '" (30) 

donde, pw' porcentaje de acero de refuerzo lateral colocado en la perímetro exterior de la secc1ón 
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 formación 

del mecan1smo de fluenc1a hasta alcanzar la deformación de seguridad estructural. Igualmente, ante la 
inc1denc1a de carga cíclica no se deberá presentar degradación notable de la rigidez o adelgazamiento 
de la curva h1sterética de respuesta (pinching). 

6.2 Procedimiento de diseño ante fuerza cortante. 
Por normatividad de diseño, la resistencia esperada ante cortante de la un~ón V¡u, deberá ser 

mayor que la fuerza cortante obtenida del estado de esfuerzos empleado en el diseño para aseguramiento 
de la formación del mecanismo de fluencia V¡. 

La resistencia a cortante de la unión se obtiene con la expresión (31) 

V¡u = K u9 b¡ Di (31) 

donde, K: coeficiente que depende de la configuración de la unión según la dirección de la carga incidente 
considerada, para unión interna con forma de + se toma O 30, para unión exterior con forma de T o L se 
toma O. 18; D¡: peralte de la columna, o bien la distancia entre el paño de columna y el punto de doblez 

' ' del acero de refuerzo longitudinal de la v1ga, b¡: ancho efect1vo de la unión a calcular con la expres1ón (32) 

b¡ = bb + ba t + ba2 •• (32) 

donde, bb: ancho de la v1ga; bat: el menor valor de bt/2 y D/4; bi distancia entre las caras laterales de 



viga y las caras laterales de la columna: D: peralte de la columna (para mayor clandad de la simbología 
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 debera ser mayor a O 002, exceptuando que se cumpla con la expresión (33) 

Pih ;;, O 003 V¡ 1 V¡u (33) 

6.3 Anclaje del acero de refuerzo de columna y/o viga. 
En extremos de v1gas 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 long1tud de anclaje de los aceros de refuerzo tanto de v1gas, 
como de columnas, en la unión, se considerara que dicha long1tud in1c1a en las caras de cada elemento. 
El anclaJe del refuerzo de v1ga en el núcleo de la columna se hara con un doblez de 90 grados, ub1cando 
este doblez posterior al eJe de columna. 

7. COMENTARIO FINAL. 

El trabaJO presentado aquí consiste en una traducc1ón resumida de la "Guia para Diseño 
Antisismico de EstruCturas de Concreto Reforzado Empleando el Concepto de Resistencia Ultima"(4), que 
como su nombre lo indJca no son normat1vas. 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 relac1ón entre la cantidad de deformación plástica y las 
características del sismo de diseño. la cuant1ficac1ón del factor de seguridad ante la inc1dencia de un 
s1smo dado, la posibilidad cde extender una guia o cntenos de diseño como lo aquí presentado a 
estructuras Irregulares o especiales S1n embargo. es loable y de mucha utilidad la publicación de 
documentación como la mostrada en la referenc1a [4]. ya que es producto de años de intensa 
investigación en el area de concreto reforzado. 
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[1] Aoyama H .. "Recen! Development in Seismic Des1gn of Reinforced Concrete Buildings in Japan", 
Proceeding of the Pacif1c Confere'nce on Earthquake Engineering, Nov.20-23, 1991. Auckland, New 
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[2] Sugano S , "Estudio sobre las características fuerza-deformación de elementos de concreto reforzado", 
Concrete Journal, Vol.11, No 2. 1973. pp.1-9 (en Japonés) 
lJl ParK R Prjes+l~yR~I aodaGüiMV\' ::::iQttetility-of-squa•e=cottñried•cotterete"€€JfotliiiS, Proc:=ASeE. 
Vol.108, No.ST4, Apnl, 1982. 
[4] lnst1tuto de Arquitectos de Japón, "Guia Para el D1seno Antisismico por Resistencia Ultima de 
Estructuras de Concreto Reforzado", 1990/Nov (en Japonés) 
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2.- C0:•1PORTANI ENTO ~E TRABES PRESFORZADAS EN FLEX !Oil. 

2.1.- Concepto acción respuesta. 

2.2.- Diagramas carga-deflexión. 
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2.- COMPORTAMIENTO DE TRABES DE CONCRETO PRESFORZADO 

EN FLEXION 

2.1.- 1 ntroducc ión 

La característica acción-respuesta en trabes presforzadas se 

presenta, como en la mayor parte de los ensayes en flexión, 

mediante la gráfica carga-deflexión, de trabes libremente ap~ 

yadas con dos cargas concentradas iguales y colocadas simétri 

camente, esto útimo con objeto de que en la zona central sea 

nula la fuerza cortante (fig. 1). 

p p 

e abl 8 de presfueno 

/ 

L 

a a 

11111111111 

llllllllll/1 

p} Af1111Illlllllllll~ 

ANALISIS DE FLEXION 

-FIG. 1-
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En las presentes notas se estudiará la gráfica tipica car

ga-deflexión para trabes presforzadas y posteriormete la influen

cia de cie~tas variables en el comportamiento de las mismas. 

2.2.- Diagrama carga-deflexión 

Una trabe presforzada con presfuerzo excéntrico y con un po~ 

centaje de acero de presfuerzo usual en la práctica, tiene una cur 

va carga deflexión como lo muestra la fig. 2. 

p 

~ ~.~ 
!"'--._ 

A 
E 

'-ruptura 

del acero de presfuerzo 

-----a ori et amiento 

' ---Tension nula 

, 
---0 eflexian nula 

CURVA CARGA DEFLEXION 

-F 16. 2-
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Al empezar a cargar la pieza, su comportamiento es básicamente 

lineal, habiendo proporcionalidad entre cargas y deflexiones. 

La gráfica indica un valor negativo para las flechas debido a 

que bajo el efecto del presfuerzo, el peso propio no es sufi

ciente para contrarestar el valor de la flecha debido al de pres 

fuerzo, resultando una contraflecha en la misma. 

El punto A de la gráfica representa el punto de deflexión 

nula, que indica una distribución uniforme de esfuerzos en la 

sección. 

Al seguir incrementando la carga, se llega al punto B, que 

significa el punto de tensión nula en la parte inferior. 

El punto C, representa la aparición de la primera grieta, 

el cual indica que el concreto alcanzó el valor de su resisten

cia al agrietamiento. 

Cuando empiezan a aparecer las grietas, las deflexiones 

aumentarán mas rapidamente que antes del agrietamiento y por 

consiguiente ya no habrá una proporcionalidad entre cargas y de 

formaciones, al seguir incrementando la carga mas allá del pun-

El punto D, representa al valor de la carga que provoca la 

fluencia del acero de presfuerzo. 

Finalmente, el punto E, representa la carga de ruptura que 

provoca la falla al alcanzar su resistencia. 

Conociendo la curva carga-deflexión, se puede dimensionar 

una trabe de concreto presforzado. 

Es importante señalar que la aplicación de cargas en tra

bes de concreto presforzado se hace generalmente en dos o tres 

etapas de carga. Para una estructura colada in situ habrá la 



primera etapa el aplicarse el presfuerzo interviniendo tam

bién 1 a carga permanente y la segunda etapa con 1 as cargas de 

servicio. En el caso de elementos prefabricados, habrá una 

etapa adicional, anterior a las dos mencionadas que será s~ 

lamente su peso propio y el presfuerzo, durante el transpo.!:_ 

te. 

En general, la etapa crítica de carga en elementos pre~ 

forzados es la qu~ ocurre al tensar, ya que se tiene el va-

lar de la fuerza máxima de presfuerzo por un lado y el con-

creta es relativamente joven, la cual significa un "test'' 

para el elemento en cuestión. 

2. 3 . - V a r i a b 1 es g u e i n ter vi en en en e 1 e o m porta mi en fo de trabes 

presforzadas. 

a) Si se incrementa el acero de presfuerzo en una trabe, 

aumentará también el valor del momento resistente, pero se pe.!:_ 

derá ductilidad. 

b) Las trabes con presfuerzo adherido, caso del pretens~ 

do y también del postensado cuando se inyectan los cables, de 

acuerdo con los ensayes del laboratorio y la experiencia en la 

práctica, son mas dGctiles que sus equivalentis no adheridas. 

e) El refuerzo no presforzado en tensión incrementa la 
-capacidad resistente de momento, pero la trabe se hace menos 

dGctil. La presencia de dicho refuerzo la hace mas estable en 

1 a ruptura. 
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d) El refuerzo no presforzado en compresión no incrementa la capacidad 

de momento de una sección subreforzada pero la trabe se hace mas dúctil. 

e) El comportamiento de una trabe depende de los diagramas esfuerzo -

deformación de los materiales. 

La idealización del diagrama esfuerzo -deformación del concreto en 

compresión, tiene poca influencia en el comportamiento de la trabe; en cam

bio el diagrama .f.-E, para el acero de presfuerzo influye en el valor del 

momento resistente de la trabe y en la ductilidad de la misma. 

En la figura 3 se muestra la gráfica acción-respuesta de un ensaye 

típico de flexión de dos trabes de concreto con sección rectangular de 

15 x 30 cm y de 3m de claro. Una es presforzada y la otra reforzada, propo~ 

cionando el acero de presfuerzo y de refuerzo respectivamente en tal forma 

que la carga teórica de falla en ambas trabes fuera la misma y en las figu

ras 4 y 5 los agrietamientos correspondientes. 

En las figuras 6, 7 y 8 se muestran las condiciones en la falla, de 

vigas Rresforzadas y en la fig. 9 el caso de una columna Rresforzada, aun 

cuando este último ~ presenta en la práctica muy pocas veces. 
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3.- DUCTILIDAD DE M!Ef·1BROS [,E CONCRETO PRESFORZADO. 

3.1.- Resumen histórico. 

3.2.- Análisis de miembros presforzados en flexión. 

3.3.- Amortiguamientos. 
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3.- 1lUCTILlDAD DI> i.!IE~TBROS JE CONCRETO PRES?ORZADO. 

3.1 Res~en histórico de eE,tudios realizados. Es conocido que

un análisis dinámico de la respuesta elástica de estructuras u-

sando aceleraciones sísmicas, ponen de manifiesto que una est·ruc

tura puede estar sujeta a cargas mayores que !as especificadas -

por reglamentos, lo cual ~mpl~ca que una estructura debe ser ca

paz de des3rrollar grandes deformaciones antes de llegar a la 

falla en caso de sismos severos. Por tanto, es importante cono 

cer la ductilidad que puede obtenerse en ~iembros de concr~to 

pre sforzó!dO. 

La reL;ción momento-curvatura para concreto presforzado ba

jo cargas monotónicas y ciclicas, permite comprender la ductili

dad y la energia de disipac~ón. 

T.!. Lin (1) presentó algu~os aspectos imuortantes para el 

dise!io sísmico de estructuras presforzadas, referentes a los fac

tores de Cc,rga y esfuerzos permislbles así como ale;unos ensayes

estudi:;.ndo la capacidad de absorber energía, concluyendo Lin en

su articulo en que los diagr:1mas u!omen to-t;urva tura en vigas de -

concreto presforzado en flexion re ~resentaban éreas importantes 

.'1 
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que mostr:o;.ben alta capacidad psra absorber energ:!a .• 

Rosenblueth (2) comentando el articulo de Lin, enfatizaba 

el inconveniente de establecer conclusiones basadas en la cur

va lie pz·imera carga, indicando la importancia de las curvas i

dealizadas carga-deformaci6n en la descarga Fig.l, para miem

bros de concreto presforzado y miembros de concreto reforzado 

presentaban que para masas y rigideces comparP-.bles una estruc

tura de concreto presforzado tendr:!a probablemente mayores de

forma.ciones debido a su baja capacidad de amortiguamiento que 

una de concreto reforza.do y que as:! mismo ser:!a. más flexible la 

primera, lo cual contrarrestar:!a en parte el .. efecto de su baja 

capacidad para absorber energ:!a. 

Despeyroux (3) concluye oue las áreas bajo el dia~r<'ma Mo

mento-Curvatura en concreto presforzado y reforzado son compa

r<'.bles y no necesariamente menores lasde concreto presforzado, 

pero que un factor importante que afecta la respuesta s:!smica 

de estructura es su capacidad para disipar energía, En su arti

culo, de acuerdo con la Fig.2 concluye que la enere:ía absorbida 

es efectivamente comparable en miembros de concreto nresforzado 

y reforzado pero que la energ:!a di~ipada es bastante menor en 

los miembros de concreto presforz.:do, lo cual n•presentará que 

la respue~'ta en estos úitimos bajo el sismo será mayor. 

.L 
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Un estudio reciente realizado por Blakeley (4) sobre la res

puesta dinámica no lineal de sistemas de concreto presforzado 

concluy6 que el desplazamiento máximo obtenido es del orden de 

40% mayor que el de un sistema de concreto reforzado con misma -

resistencia, rigidez inicial y mismo porcentaje de amortiguamien

to viscoso, 

Thompson (5) hizo un estudio comparando las respuestas de -

miembros presforzados, parcialmente presforzados y reforze.dos 

bajo diversos movimientos sísmicos, idealizando los diagramas 

Momento-Curvatura como lo indica la Fig. 3 y tomancJo los regis

tros del sismo de El Centro 1940, N-S, 

El factor de ductilidad se define como la relaci6n que exis

te entre el desplazamiento en la falla y el desplazamiento corres_ 

pendiente a la primera fluencia, Thompson encontr6 que para pe

queños peri6dos el factor de ductilidad era mayor y r.ue la ten ~ 

dencia a disminuir el desplazamiento se debía a un incremento en 

el acero de presfuerzo. 

3.2 Análisis de miembros presforzados en flexi6n. Los estudios 

realizados nor i'llakeley ( 4) pare. determinar las relaciones Momen

to-Curvdtura b2.jo ca.rga moqot6nica, deT.ost!':?.ron que la curva ob-
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tenida para este tipo de carga es colineal con la curva envolven

te de carg~s cíclicas en miembros de concreto pr0sforzado y que

por lo tanto este an~lisis puedecf"ec·tuarse para el estudio de la 

ductilidad bajo cargas sísmicas. 

Se realizaron ensayes para obtener diagramas :.lomento-Curva

tura en trabes haciendo vr,riar el v:o.lor de la fuerza de presfuer

zo, las posiciones del mismo en la secci6n y la cantidad de re-

fuerzo transversal. 

Así .mismo, Thompson (5) realiz6 ens;:tyes en unior.es presfor-

zadas viga-columna, reforza~do el núcleo de acuerdo co~ las es

pecificaciones de cortante del ACI 318-71. Las col~as se dise

ñaron de tal fcrma que tuvieran una mayor resistencia que las vi-· 

gas y los ensayes se hiciere.n con carga cíclica est~.tica simulan

do la carga sísmica. 

Los resul t:;dos obtenidos por los estudios mencionados (4) y 

(5) se resumen a continuaci6n: 

a) Porcentaje del acero de presfuerzo. 

El efecto de la relaci6n entre el árEoa de ·acero de presfuerzo y la ·1e 

concreto, p = As/bh, se muestra en la Pig. 4. La forma de 

las curVétS indican cl•,ramente que a un incrAmento de capacidad 

de momento corresponde una disminuci6n de ductilidad. El 
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' -(-

--- p= Asr/bh ! f>] ' 
1 

i .o.Bl. f'c= 100K9jcm2 

h i :!.~,JI: 1 f pu., IG 400 K9,jcm 2 
1 ·: .._ .. ·~ 
! \. \.......::....:::!; 1 _,. 

L------ 1 

' 
P=0.':)/2 ~· P.,&¡ 

.24 - ~ 

' 
0.010 " .20 ~ 

M 
O :JC8 

.f'cbh'2.. .lb 
o.oo 

.12 o.oo4 -
.os 

.04 

~ 
.ot ·02 .03 {ZI ,04 .os .0(, 

Fig. 4 Relaciones momento- curvatura para una sección 

con diferentes cantidades de presfuerzo excéntrico 

... 
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ACI 318-71, especificaba que la máxima cantidad de acero de presfuerzo que 

debe tener una trabe para prevenir una falla frágil es: 

< 0.3 ( 1) 

Este límite corresponde a p = 0.0069. El estudio de las curvas de la Fig.4 

indica que para asegurar una ductilidad razonable en diseño sísmico, ~lakeley 

y Thompson recomiendan disminuir la expresión a 0.2, lo cual conduciría a p=0.0043. 

La ecuación (1) significa que la máxima fuerza de tensión es 0.2 f'c bd, lo cual 

implica que en el bloque de esfuerzos en una sección rectangular se tendrá: 

y si 

a = 
0.2f'c bd 
0.85f'cb 

= 0.235 d 

d = 0.35h, la condición queda como: 

a ¿_ 0.20h 
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b) Distribución del acero de presfuerzo. 

En una sección transversal de una trabe Ee hizo VFriar -

el número y h posición en los cables de presfuerzo, permane-

ciendo constante la fuerza total de presfuerzo, p = 0.0069 

As! .. mismo, se observó que si se aumenta el acero de 

presfuerzo en la zona de compresión, la curvatura no disminu-

ye, debido a que el cable de presfuerzo actúa como acero de -

compresi6n en curvaturas grandes. Cuando el acc,ro de presfuer-

zo se concentra en un solo cable centrado hay una párdida con-

siderable de capacidad de momento para grandes curvaturas. En 

cambio solo existe ~ pequeña diferencia entre dos o más ca-

bles. Por tanto, se recomienda que el acero de presfuerzo se 

distribuya en dos o más posiciones por efecto de ductilidad. 

e) Efecto del refuerzo transversal. 

' En los ensayes realiz·,,dos, la cantidad de refuerzo trans-

versal tuvo poco efecto en la ductilidaa de trabes, ya que tri-

plic~ndo el número de e~tribos norm~lmente especificado se lo-

gr6 un incremento relativamente pequeño en la capacidad de mo-

mento. 

d) Ductilidad en columnas de concreto presforze.do. 

t:n los ensayes de columnas bajo carg~,s cíclicas, las cur-

vas experimentalec se tr·.-.zaron p·.1ra una art1.cul:'!.Ción pl~.st1c:t 
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directamente sobre la trabe, provocándose asi el mecanismo en 

un m:;;rco de un nivel. El diagrama Momento-Curvatura en la co

lumna de concreto presforzado se reduce con un nivel de carga 

axial y se requiere un refuerzo transversal especial cuando 

la carga alcanza valores de 0.1 Po, siedo Po la resistencia de 

la columna con carga axial conc~ntrica únicamente. Hay poco 

conocimiento del comportamiento de acero presfor~ado de miem

bros a compresión, sin embargo de los estudios realizados se 

pudo concluir que en las curvas de Momento-Curvaturas, la co-

rrespondiente a p/f'cbd = 0.12, , corresponde a la má-

xima curvatura obtenida en los ensayes. 

3.3- Amortiguamiento tte ml•·:•¡:or.,s de concreto presforz<·.do. En 

la referPncia (2), se menciona la relativamente baja capacidad 

de amortiguamiento en estrtJctur2s presforzadas. 

Depeyroux (3) hace notar nue el amortiguamiento del con

creto preEforz~do es co~parable al~ lEs estructuras metáli -

cas, es decir del orden del 3io del critico. Fn cambio en con

creto reforzado es ~1 orden l~ del critico. Nakano (6) encon

tró valcres- mayores ~1 711, del critico para es"tructuras presfor-

z:;o.das. 

Esto significar~"- que deberán tom?.rse coeficientes s!s -

micos mayores para-estructuras de concreto presforzado, pór·-
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ejemplo del orden de 20<, mayores ('Ue los aplicados al concre

to reforzado. 

Una investigaci6n recie:1te de Penzien ( 7 ) sobre el amor

tiguamiento en trabes de concreto presforzado, mostr~ron que 

el presfuerzo y la resistencia del concreto tienen efecto so

bre el amortieuamiento solo cuando se aproximaba al momento -

del colapso. 

Sin embargo el efecto desfavorable del concreto presfor

zado referente a su baja capacidad de a:nortiguamiento que se

trHduce en desplazami~ntos mayores, se contr~rrestra en parte 

por el hec'lo de que las estructuras de C'-oncreto presforz;o;.do de- . 

bido a sus menores escuadrias que en el concreto reforzado, 

requieren una reducci6n en la demanda de ductilidad (8 ). 

' -
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4.- CONEXIONES TIPO DE t1IE1-IBROS PRESFORZADOS. 

4.1.- Estructuraciones pretensadas. 

4.2.- Estructuraciones postensadas. 
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5.- REGLA11ENTOS. 

5.1.- Reglamento del Distrito Federal 1987. 

5.2.- Reglamento ACI 318 - 83 

5.3.- Recomendaciones C.E.B.-FIP. 

Los nuevos regl~mentos para estructuras de concreto presforzado tienen un en-

foque proliaB11lsbco empleando la noc1on de "estado l1m1te'", que permlfen de
finir con un alto porcentaje de probabilidad, el punto que correspondería en la 

gráfica carga-deflexión. 
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R E V 1 S I O N E S T A D O S L 1 M 1 T E D E 

S E R V 1 e I O E N e O N e R E T O 

P R E S F O R Z A D O (RDF 1987) 

a) Concreto 

comp. fe = 0.60 f'ci 

tensión ft= Jf'cl } Después de la tranferencia 

comp. fe = 0.45 f'c 

tensión ft= 1.6 ~ } 
(nota sobre ft = 3. 2 ff7C ) 

b) Acero de presfuerzo 

0.80 fsr 

0.70 fsr 

En servicio 

al tensar 

en servicio 

( valores para presfuerzo total y parcial) 

e) Por Aplastamiento 

fb = 0.8 f'ci J A2 - 0.2 
Al 

1.25 f'ci; al tensar 

fb= 0.6 f'c lf,....::: f'c 
Al -



' . 

I N D I C E 

A) Presfuerzo total 

/1.0 
Ip 

."'-.... o o 9 

B) Presfuerzo parcial 

Oo9 

Ip 
/ 
~ 

Oo6 

C) ''Sin'' presfuerzo 

Ip < O o 6 

Ip 
MRr + MR¡) 

Asp fsp 

40 

D E 

Ip ---------------
Aspfsp + Asfy 

P R E S F U E R Z O (RDF 1987) 
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L I M I T E S D E R E F U E R Z O 

E N F L E X I O N (RDF 1987) 

A) SECCION CON PRESFUERZO TOTAL 

Asmín __..MR= l. 2 M. agrietamiento 

B) SECCION CON PRESFUERZO PARCIAL 

As ~ MR = (1.5- 0.31 p ) M. agrietamiento 

C) REFUERZO MAXIMO 

Esp > E.y p 

0.75 

(l"y p:::::: 0.01) 
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e O N e R E T O P R E F A B R I e A D O (RDF 1987) 

1) Resistencia conexiones;::- l. 3 Valor acción interna 

2) Q = 2 ( salvo demostración de requisitos Q=3) 
/ 

3) En conexiones, 
f'c losa ó 

la resistencia f'c > 
f'c viga 

4) Acero en conexiones~ 4,200 Kg/cm 2 

5) Superficies acabado rugoso 5mm de espesor 

6) Al revisar vigas prefabricadas tomar en cuenta reducción de 
capacidad del concreto debido al presfuerzo. 

T= Asfy 

F presfuerzo 
L • .. \ 
" fc-fcp 
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REGLM1E"NTO AC I 318 - 83 

Zonas alta, baja y moderada sismicidad. 

Requerimientos con base en la disipación de energía en el rango no 
lineal de respuesta. 

Resistencia a flexión de cables adheridos y no adheridos. 

Límites de refuerzo en flexión. 

1) Acero presforzado únicamente. 

•.• = e ~fps 
•P 'e 

<. :l 
- 0.36\>'. 

2) Acero presforzado y no presforzado. 

;<2.p =~ 
bdr 

lolp + ___:cd_ 
dp 

(w-~'' < O. 36 ~ • 

w =~; ""' = <2.'fy 
f ' e f'c 

Q.= 

Redistribución de momentos 

A S 
bd 

d (wp-~1') 

y Q_' 

20 ( 1 - ""w"-p _+-=.Jd p'-----::----
0.36 (). 

A's --
bd 

<?. 
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nt:CO~!ENDACICliES DE LA FIF PA11A EL DI~':O:t/0 SISIHCO DE ESTRUC-

TURAS. . . 
Se presentan a continuación un resumen de las principales 

recomendaciones. 

1) Se considerarán dos est~dos limite de sismo: moderado y-

severo. En sismos severos la estructura no debe fallar, debiendo 

formarse un número significativo de articulaciones plásticas ca-

paces de disipar energia, 

2) Son válidos los ánalisis estático o dinámico para deter-

minar las fuerzs.s sísmicas y las estructur<'.s deber;ln analizarse-

en dos direcciones princip~les. 

3) La ductilidad por flexión debe aseeurarse mediante la 

posición de articulaciones plásticas bajo sismos severos. En e-

sas r;.rticulaciones el eje neutro debe est~r a 0.25h en puntos -

donde ocurr2n inversión de mo~entos y el ~omento último deberá-

ser como mínimo 1.3 el momento de ruptura. 

4) En las articulaciones plásticas, todo el cortante deberá 

ser tomado con estribos. 

5) De preferencia los cables deberán lechadeerse. 
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6) Los anclajes de presfuerzo deber~~ colocarse en zonas -

alejadas a las de máximos esfuer~os como lo son las articulacio

nes plásticas. 

7) Las uniones trabe-columna deberán diseñarse en tal forma 

que aseguren que la falla por cortante no ocurre en el núcleo de 

la unión, 

Un~ consideración importante en las Recomendaciones de Nue

va 7.elandia para estr~;ctur;c.s presforzadas en zonas sis:nicas es 

la de to:na.r un coeficiente de 2~ mayor que las de C·)ncreto re 

forzado. Como un intento que permita incrementar la respuesta en 

estructuras presforzad3s (5). 
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6.- EJEMPLOS 

6.1.- Trabe postensada. 

6.2.- Trabe pretensada. 
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EJEMPLO 1.- Var/licar .si la s~ccion pro¡urzsfa 
an concralo t,rtt.s for-zado cumjJI~ los ra 1v/s/fo$ 
da! ra :;laman lo da! !J, F. Los al~manfo$ maca'n/
cos son /os dtZ s~rv/cio. 

5.5 to vt /m 

3 coblll.~ --
12¡i7:f3.5 

1 

.5:f: 

zir, = 5.74 cm2 

qo lOO 

2 i/8= 
~~lO cm~ 

L /0 m 
~ 

S« C:CIO"" 
~ 45 L 
, 1 1 

c..M 
/vJ.t. e, v. = - 75 f m 
lv1 sú,mo.: -so fm 

SOLUC!ON ,-

Carac/u;~/icas da y.,afa.rlaJ~~· 
/'e"" 300 k3/ cm • 

lsp= !3,oCCJ K9/ ciíi 2 

1 lj = 4, 000 k3 ¡ C.Y/1
2 

a) V aoh'caúo/¡ da /;mltaclo;? da acaro 
Esp = o.oos 

-~-

o.ooz5 CfO 

( ba/ = 90 X 0.003: 33.7 cm 
0.008 

:. a ha/= 0. B X 3 3.7 = 2 7 cm 

e alw/o dtZ. rasislanclas raduúdas: 

f1!c. =- O. 8 x. 3DO = 'Z 40 Kq/ cm 2 

t'c= 0.8 f 11c = /Cf2 Kq/cm 2 
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!.o /varzo da c.om;r~s1~'n voldrc/; 

Cbal =15x27~/?Z+!O x4DDO 

= 233 280 -t-40000 - 273 280 k:J 

. . T bal = 2 73.3 Ion 

Tma'~. = D.75 Tbal = D.75lt''27~.~ = '204 +o"' 

En la srz.ccion propuesla 1 supo!liczndo lo 1/uanc.Ía 
d~l acero d~ prasluar"Zo. 

T = Asp f~ f + As .f:¡ 

- /3,5 X /3 000 + 5. 7 4 X 4 000 

- 175 500 -t 'ZZ 9~0 - /C!8.4 fon -

T ¿ Tmáx. o. k. • • 
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b) Cd/cu/o da/ momtnfo raslsfanftZ 

Supon/ando /a f/u~nc.ia dtl acaro da 
pra5fúar2o : 

Por arvi/t'hio d~ lvar zas : 

e = 4 5 x 19 2 11- a + 1 o x 4 ooCJ 

T: 17 s, 5 t 2 2 e¡ = 1 '18, 4 

a= 158, 4oo _ l8.'3 c.m 
8 ló40 

e= 18 ·
3 = '23 c.m 

0.8 

Vari/JÚ¡ndo, al flpo dtl la/la 

~~· 0.0023 

• 
• • 

G'sp= r;.z xO,OD3=0,tJDB7 
23 

~pfof"'í= 0,005 t 0.0087=0.01'37 

f/ acr;.ro d12. pr12.s/uarzo flvJtZ 
~ la SIJposiclon as corr¡zcfa. 
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1= lOO- 8.3/- 1.42= 8?.2 cm 

40 } tq8,4 

=14f>.4 fm 

M a e luan fa - ( 7 5 f 5O) /./ = / 3 7 f m 

. ', La s~cc/o~ iJ Clrmado rro¡v<Z:slos s/ cvmrlzn )os 
rarvisilos d~/ ra;¡lamenlo drll l), F. e"' +l~xi'=>Y\' 
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EJEMPLO ·2.. .- Co.\cu \o.r ~'¡ dra..c.~. da.. a.ca.ro d<t r<t-tU<r.-1'
-z:o z n lo. ,, i '3 a. p r ~ ht. Y\ .=o do. O'"- la. P ,·~u ro. paro rnoma.n
to 1'"\Q,')o..\·ívo da..bt"do a. ca.r9C1 vivo. ~ sismo. 

As 

4 
110 D 

As p. ---. 

» 
/ 

.~ t-¡= 
/ 

~ 
~ 

1 r·· 

t foCrrt 

L J 5 1 
\ 

CoRTE 1 - 1 

Me. Y. :: - /0 t m 

Conc.r<tto 
c:olo..d o 
in si 1.) 

""! 
( 

S a. ce i "n :z. s 
pra. fo. b r ic.o.do. c. 

1100 1 

f~ =' 350 !<9 / c.n\'-

r ' ' · ¡' -¿.\-: "1 000 Ke1, C.ii\ 1 
j .. ' ./ 

,. S "0"' '. ' -;- .s p . -= / . v 'J :\ -1 1 e tY1: 
' ~ 

A s r: :: r;; toro na. s 1¡ "2. '' 
1 
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, 
o. ra.. o. o. e <l. ro po. ra \'no M a. r. to 

M v C-) :: (lO+ 1(1) 1. 1 = -zs. & t m 

N 'J 

0.9 X0.95d Xf'-1 
'28 .c..x lOs- 14.5 .:m"l 

o.q xo.3.5 X &sx -tooo -
Se. pond rÓ.·11 '2 ~8 t ?.t C.. 

Cu: Tu 

Cu:: (n 4 - f c. p) 3 s o. 

Tu - \5.1 X 4000 

C:QVW\ FTIC.\ 0""' 

dt.l.odQ e~l pr~I~-.IH'-0 

" 1 
G 1\ C1 e O 'rf\ p \' ct S \ O Y\ 

da. 1 O O ((o ) e 'ri". '· 
J 

• 
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o.:: 
1 '24 X 3S 
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La lvarza d(l. ¡;rc:sfurzrzo voldrc/: 

F= ~Ot){) X {),t¡3 xG = '33 480 kj 

9 la compras/on an tZI concrato dabtda a/ ;r,zs/uazo 
' 

~ara : 

fcp= 3 3 4 80 
35 )( 14./ 

r;7 =l:;oo Kgjcm2 ~vpueslos 

h'aciando vn :StZjvndo lantao C.0/1 e.! promrzd/o dq;_ 
da los dos: 80 K:J/cmZ t¡ re.Ft'l/ando tZ! prrzcaso 
an fart'tJr

1 
sa tandrá': 

a = _ .~::_.=.......!:28::..:0c..::O_ 12 S - = . cm 
144 X 35 

C.=/5.6 cm 

Esp= O, 00/8 

.'. E5f final = ¿.po~ - o. 00/8 .= 0.00 3 2 
o/ f&,.,SQ< 

ése_: o. 0032 X 2 x 106 = r;. 400 Kg_i_cmz. 

F = ~-400 X 0//3 X~ = 35 712 KJ 

fe. = 35 7/2 = 8/ Ka /cm'Z 
p · 35 X 12.5 'J 

o' i::. 
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COMPORTAMIENTO DE [LEHCNTOS DE HNIPOSTERIA 

Osear Hcrnln~cz Basilio* 

1 . 1 lnf\OOUC C 1 OIJ 

lu mrunpostc:ríu es uno de: los matcriulcs de CJnstrucción m5s untigucls. util.i._ 

;:ados por "' hombre, '" noticia más remota 'que se tiene de su crup\eo se 

puede leer en \a Uib\ ia, dond~ en el capítulo del Génesis 11-3,4 dice ..... 

3lln día dijeron unos a otros "Vamos a hacer \adri\ los y a cocerlos en e\ 

fuego". Así, usaron ladrillos en lugar de piedra y asfalto natural en \u 

gar de meula. 
11 

Después dijeron "Veng<Jn vamos a construir una ciudad y una 

torre que 1 legue hwst<J el ciclo. Ou este modo nos h,1rcmos famos"s y no 

tendremos que Ui::.pcr"5iJr:lOS por la ticrr·u ----------------":"---------------

<JsÍ dice el relato donde aparentemente s~ comienza a emplear las mampostc-

rías como elementos estructurales. 

Grandes obras de mampostería hun perdurado en el tiempo como símbolo de la 

grandeza de los pueblos, muestra de el lo son la pirámides en Egipto, Mixi-

co, etc, o mus recientemente las viviend.::Js que tienen 500 o miis año$ de LJi1 

tigucdad. Sin emburgo, probablemente es por esta razón, que la mampost<•ría 

en México se asotia generalmente a procedimientos artesanales tanto en la fa 

bricación de las piezas como en los procesos constructivos. Sin embargo, Sr 

bien todavía se utilizan amp\ iamentc mamposterías de piedru y udobc de b,1rro 

o de conc~eto de baja resi~tcr1cia, tarn~i6n desde hace mucl1os nnos se f~bricJrl 
-

pie.:~s de ~\tu rcsistenci,1 y buen control de cal·idud con lus cuulcs se ll~n 
• 

re:c1l i?.lc.lo obrus de m<Jmpo!itcríu cuda v~z miis utrcvidcrs .. 

,, 
Director General, Proyectos Tensión, S.A. de c. V,. 
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.se fabrican com<ircialmen•c en México ti>u•ques ·ae:b"<lYro extruido con re-
. . ' 2 

slstencia de 400 kg/cm o superior y b(oqücs de cóncreto en los 

den fo~rarse•rCSi$CencfaS sobre arca bruta SUperioreS i! Jos 200 

que ru=. 

2 kg/cm . 

Con materiales semejantcsenzonasdebajoricsgo sfsmlco como Si.Jiza, lngl:?_ 

terra y los paises Escandinavos, se han construido muchos edificios de 

entre 15 y 20'pisos a base de·muros de carga sin ningún refuerzo. En zo 

n¡¡s de mayor. riesgo sísmico como el. Suroeste de los EEUU ,se han constru'i 

' do edificios del orden de 15 pisos con mamposterra de bloque de concreto 

con abundante refuerzo. 

En México las construcciones a l>ase de muros de. c;arga de m'amposterra:han 

sido muy populares en edificios· de pocos plsos,principalmcnte con la 'moda ., 
lidad de reforzar los muros con· dalas y castillos. El límite usual ~n 

edificios ha sido d~ 5 o 6 pisos. 

La ventaja principal del empleo de muros de carga es que el mismo clemen-

toque ~i rv.e para subdividir los espacios y para dar aislamiento, tiene 

función estructural. Otras ventajas son que el sistema constructivo no 

requiere de equipo el'aborado y costoso y es intensivo en uso de mano de 

obra no muy especializada: Por estas vantajas, la construcción a base de 

muros de carga de mampostería resulta conveniente cuando el espacio arqui-

tcctoftico está muy subdividido y la distr!b~ción 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 flcxibil idad 

en la subdivisión de ·los e-spacios que resulta de la imposibilidad de remo 

• 

-

ver las p¡:¡redcs divi~orias; la dificultad de ejercer un. control de c¡¡l id¡¡d • 

estricto· tilnto en el materlal.como en la construcción, y la baj¡:¡ resislen-
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ten,ia en tensión y la fragilidad ante deformacior.:s en su plano que obli

gan al empl'eo de refuerzo y limitan su aplicación. ~n zonas sísmicas, 
.. 

Las· recomend,1ciones .para el· d!se.ño estructural de la mampostería han 

sido tradicionalmente muy someras, 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 ha~ realizado estudibs bastante extensos acerca de 

las propiedades mecánicas y el comportamiento estructural de lil mampost.=, 

rfa, la. cual ha permitido la elaboración de normas de diseño m<~s . . rüc 1 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 humunas a raiz 

de tembl.ores ·importantes se han debido el colapso de construcciones de vi 

vlend<~s de uno ·a. cinco niveles. Las rilzones principales de estos colap-

sos han sido: el empleo de ·lllateriales· de baja resistencia, o cuya resis-

tencla se deteriora ráp'ldamente con el tie~1po, el uso de procedimientos 

constructivos que no permiten una 1 iga adecuada de los muros entre sí y la 

adopción de soluciones a base de muros muy alto.s con pocas separaciones 

Interiores y eon .techos muy pesados o poco ríg'idos • 

. i:n muchos casos la adopción de estas formas constructi'vas se debe a la 

fill ta de recursos económic;os que hace que se pued;:m empleilr solo m<~ ter i_:: 

les que se pueden ohtener r•ácticamcnte sin costo en el .lugar, como el 

lodo, la piedril, la madera rolllzil etc, y solo permite adoptur rrocedi-

mientas constructivos que puedan. ser real izados directamente por los haui 

tantes. No· resul tu muy .difícil encontrar modificaciones a estos sistemas 

-, 

'·· 
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de man(:ra que, sin .¡ue se requiera-un costo adlclon.<ll significativo y sin 

cambiar radlcalmen~-~ las caract(:rísticas de las viviendas, se obtenga una 

seguridad adec'uada con el efecto de sismos. 

Cuando se trata de vlvl(:ndas en las qu(: se pueda Invertir en materiales 

comerciales, como el ladrillo, el cemento y el acero, puede obtenerse 

s_egurldad adecuada contra sismos, .Y a. la yez condiciones de habltabl-

lldad favorables, mediante. el empleo de mu_ros de mamposterra, de piezas 

. de barro o de bloque de concreto, reforzados (:n distintas formas para 
. . 

proporcionar una mayor resistencia y contl'nuidad al conjunto: En años 

recientes s,e ha Incrementado notablemente el conoelmlento del comport!_ 

miento srsmico de estos elementos estructurales, lo cu-.1 h-. p(:rmltldo 

la elaboración de recomendaciones especrflcas p<~ra el diseño y construc 

c16n de muros de mamposterra en zonas· srsmlcas. 

En .este trabajo se tratará .de resumlr.los principios del· diseño srsmico 

de las construcciones de mamposterra, partiendo del comportamiento srs-

,mico observado y de resultados de ensayes de laboratorio¡ se recomenda

rán la·s formas de estructu;aci6n que se consideran tnás eficientes, se .se 

ñalarán los defectos que más comúnmente dan lug<~r a fallas y se darán re 

comendáclones'especTficas de diseño. Se Incluyen materiales y procedi

mientos constructivos muy distintos como las 'construcciones de .adobe, las 

de ladrillo no reforzado, las reforzadas con dalas y cástlllos y las que 
• 

tienen refu~rzo en el interior de piezas huecas. Se -analizarán también 

algunos nuevos procedimientos-de refuerzo que pued(:n resultar convcnien-

tes en algunos casos y se harán.algunos comentarlos acere¡¡ de 1-.s form<~s 

de reparar las construcciones dañadas. 

.. 

• 
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2. COMPORTAMIENTO S 1 SMI CO OBSERVADO DE CONSTRUCC 1 ONES DE MAMPOSTER lA 

Construcciones de·adobe, La experiencia con este material es difiniti-

vamente negativa. La escasa resistencia en tensi6n del adobe y la ~oca 

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 

lograrse una buena liga entre lo$ muros transversales; esto aunado al gran 

peso de los muros, y generalmente de los techos, hace que .estos muros fa-

'llen generalmente por el efecto de fuerzas normales a su plano, ya sea por 

volteamiento o por fallas .locales por los empujes de los elementos de te-
. - . ~ 

• cho. En muchas ocasiones las fallas de estas construcciones han sido agr~ 

vadas porque el adobe se encontraba muy debi 1 i tado por efecto del intempc-

rlsmo. 
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Como recomendaciones ·generules pilrü mejor¡¡r el cornportümiento sísn¡ico de 

estas construcciones se pueden mencionar la selección culdüdosa de los 

suelos con ~uf. ·se fabrica el ado~e, su mejo-ramiento con fibras o con 

aditivos establl izadores, la reducción de la altura de los muros al mini-

mo admisible para la hablltabilidad de la vivienda, la subdivisión de la 
. 

misma en espaci_os pequeños por medio de muro~ 1 igados entre si con eL me-

jor ~uatr~peo de las piezas posible, el e~ltar techos muy pesados y el 

estructurar estos techos para que tengan rigidez en su plano. 

Sin embargo, una mejora sustancial en el comportamiento sfsmic;o solo puede 

obtenerse por medio de algún refuerzo en el adobe .que produzca una 1 iga': 

. adecuada entre los elementos y proporcione cierto confinamiento .Y ducti .l,.i_ 

·dad a los muros. Algu~os_ de estos procedimientos de refuerzo se descri-

ben en la ~ef 1 • 

Construcciones de mamposterí¡¡ no reforzada. Las construcciones de tabique 

:o bloque de conc-reto sin refuerzo han tenido. también un comportamiento s ís-

-.-fnlco muy deficiente ya que adolecen esencialmente de los mismos defectos 

que las de adobe: liga pobre y falla_ muy frágil. Una fuente muy frecuente 

d_e 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 e'1 lus 

esquinas provoca la iniciación de grietas diagonales que J~cvan a la fa\ la 

a todo el muro. Este tipo de construccióQ debe evitarse en zonas sísmicJs 

exteptuando quizás construccion~s que encierren espacios pequeños y con :e-

chos 1 igeros. 

Construcciones de mampostería confinada. Se denomina así. a 1 os muros que 

(¿; 

están rodendos en su perímetro por castillos y dalas quq forman un marco que 

' 

.. 
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cnclerril tableros rcliltivamente pequeños, ¡:.roporc:ic.lánilolcs un¡¡ Cilpilcld¡¡d .. 
de deformación mucho mayor que la del muro no refo•"ado y una 1 iga muy 

cfccllvil con los elementos odyncentcs, . El comportc•eliento. observado de 

construcclone~ de esfe tipo ·hilstil de varios pisos i"' sido dcfinltivilmentc 

mejor que el de la mampostería no reforzada:. se cuentan con criterios pa

ra fijar la .disÚibuci6n de _los' elemen~os re5istentes y de su refuerz.o y 

con _procedimientos par¡¡ el diseño de ·l¡¡ mampost~rfa así reforz¡¡da. Hay 

que hacer notar _sin embargo, que si con este sistema se reduce mucho la 

. probabilidad de.un colapso de la construcción y de daños mayores, no se 

evitil la poslbllldild de agrietamientos diilgonales en los muros, yil que .la 

resistencia en tensión diagonal de la mamposterra "no se lni:rementil ilpreci!!_ 

.blemente por la presencia de las dalas y castillos • 

Construcciones de mampostería con refuerzo Interior. En años recientes 

se ha popularizado en diversos países un sistema constructivo que consiste 

en·reforz¡¡r los muros de pie"zas huecas con b¡¡rras vertica-les en los huecos 

de las piezas ~ horizontales en lilS juntils o en piezas especiales. La ex-

perlenci¡¡ sobre el comp~rtamiento sísmico de estas construcciones es más o 

menos ilmP U il., hay ev_i_denc 1 a de que con cant i.dades a:ttas de r:efuer:zo se obxie 

ne ~n incremento en la resistencia con respecto a la mampostería no reforza-

da y un comportamiento bastante dúctil. Hay q~e recalcar que las cantidades 

de refuerzo necesarias para lQgrar un comportamiento adecuado ~on muy altas 

y que se requieren separaciones pequeñas tanto vertical como horizontalmente . 
.. 

il procedimiento ti¿ne distintas modal id¡¡des que llegan en muros de edificios ~ 

al tos hasta el relleno total de los huecos de l.1s piezas con concreto y el co 

lado de muros delgados de concreto entre dos paños -de muros de milmpostcría 

(cavity wall), La fig muestra .J¡¡s características de algunos procedimicn-

tos ·de refuerzo típicos. En Héxlco, ¡;1- refuerzo Interior no es muy popuiM 
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debld!) a la dlfic:·.lta de supervisl6!"' y, cunndo se uso, se emplean cantlda-

des de refuerzo· m•Jcho menores que las mínimas espec:lficadas en otras partes, 

con lo cval ~e·ha demostrado, tanto i::n laboratorio como en estructuras reu-

les, que se tiene un comportam·iento sísmico muy defectuoso debido a que la 

resistencia se deteriora rápidamente por la repetlci6n de cargas alternadas . 
. . 

.. 
Este procedimiento de refuerzo tiene la ventaja, sobre el de confinar con 

dalas y _castillos, de que el refuerzo Interior poco espaciado irlcrementa la 

resistencia y limita el agrietamiento a espesores pequeHos, y de que el. mu

ro puede quedar aparente. :_lene si~ embargo la desventaja d~ que las piezas 

huecas tienden a tener fallas locales por desprend.imiento de sus paredt;s, que 

la liga quii se obtiene entre Jos distintos elementos es menos efectiva .y que 

ma-.. 
... 
la cantidad de refuerzo necesaria para asegurar un buen,comportamiento es 

yor: .. 

En Estados Unidos y Nueva Zelanda la mampostería con refuerzo interior es bas 

tante popular.ccimo sistema constructivo; s.'n'embargo es usual que se llenen 

¡completamente Jos huecos de 'las piezas can· un mortero muy fluido y con abunda!!_ 
. . 

te refuerzo vert'ical y horizontal. Con este sistema, en mampostería de blo-

ques de concreto, se obtiene prácticamente un muro monolítico, ya que el con-

creta colado.en Jos huecos se adhiere perfectamente al bloque; en piezas de 
. ~' 

barro la eficiencia del procedimiento es menor porque el C:'oncreto del colado, 

·al contraerse por fraguado, se separa del tablq.ue; el empleo de aditivos esta 
• 

blllzadores puede evitar este problema •. 

EVIDENCIAS EXPERIMENTALES DEL COH~ORTAHIENTO DE LA HAHrOSTERIA 

El diseño de estructuras de mampostería habla. estado, hasta hace poco t lempo, 

basado en consideraciones empíricas sin aplicarle en forma racional Jos prl!!_. 
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clplos lngenledles. Ultimamente se han efectuad • análisis rllcionalat~ pa

ra ¡¡·redeclr'la resistencia de mamposterfas bajo olfcrentes solicitaoloncs 

de carga."como son flexocompresl~n, cilrga$ vertlc;::.~s,cargas laterales, totc. 

Slmul táneamente se him llevada a .cabo multitud· de ans11yes para comprobar la 

validez de dichos análisis, 

•. 

Para determinar. las propiedades bhlcas·d~ la mamposterfa, se efectúan .. 
diversos ensayes. La prueba de comprcsl6n en pilas, flg 2,se emplea para 

Indicar la resistencia axial de compres~6n (f~) debiéndose tomar en cuenta 

los efectos de esbeltez cuando esta resistencia fndlce se extrapole a muros. 

El ensaye ~n murete~, flg 3,se emplea para. determ.lnar el esfuerzo cortante 

resistente en esta pruelia se .aplléa al. espécimen una carga diagonal qu~:, le 
. . 

!~duce la falla,encontrándose una buena correlacl6n entre los resultados de 

esta prueba y muros con caracterfstlcas afines. En la parte correspondiente. 

a Diseno de Estructuras de Mampostería se describe con cierto detalle la rea .. 
11 zac 16n de d 1 chos. ensayes~ 

3.1 Comportamiento bajo distintas solicitaciones· 

3 ,.1...1 .f Jexocompres f6nJfQ.J D fJs-~.Se.!IIUOS C!:B 14 d.l'!j:t,.f liuc·f~IIMOC•e &f-oeHOS 

supuesta para la mamposterr~ en el caso do flexocompros 16n, para d 1 fer.entes . . . . 

valores de ex'centrfcldad de la carg'a vort leal apl fcada al muro • . 
Se han presentado diversas te'orlas para calcul·ar la rl!slstencla en flexo-

• 1 ' • 

. ~ompres16n de muros tomando en cuanta c.foetos· de esbeltez, la 'm!is acertad.o 

es aquell'a en la que se p~ocede en la•mlsma forma que para columnas de con

creto , dctermln.Sndose .te6rlc11monto dlogrom¡¡s de l~toro~clc5n carg11 axlal-ai2_ 

mcnt"C'I floxlononte que como se obsorvo on lo flg 5, oxl.sto buena corrclacl6n 

entro teorl11 y rosult11dos do laboratorio• o¡ 
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3:1.Z Flexión y ce-cante 

En e'structura_s situadas en zonas sfsmicas es ventajoso emplear muros para 

resistir'. fuerzas 1 :cera les por la g·~an rlg!dez que 'tiene~ estos elementc;,s 

para cargas en su plano, sin embargo_ es necesario verificar que su resls-

tencla sea compat'lble con dicha rlgid~z. Son tres las formas principales 

de estructura~ a base de muros: 

1. De carga, para soportar fuerzas verticales y horlzontale~, fig 6a 

2. Como diafragma, e'stando confinados en marcos de acero o concreto 

que le transmiten la· fuerza lateral', flg 6b 

3 •. 'i-luro de cortante 

El primer tlpo·de muro es eficiente debido a la presencia de carga ver~i-

cal que hace que el muro sea m&s resistente a las fuerzas cortantes y a los 

momentos de volteo producidos por el ·sismo. 

La' principal función de los· muros diafragma es. tomar la fuerza horizontal 

que le trasm¡'te el s.istema de marcos, que_toman las cargas verticales; el 

muro func'iona entonces como un puntal de compresión. 

Los muros de cortante, aislados de la estructura de marcos·, se construyen 

de concreto r:eforzado debido a que la baj·a carga vertical los hace relati-

vamente críticos, raramente se hacen de mam~osterfa 

Para el dise~o sísmico no solo interesa la resistencia de la estructura an-

.. 

·te carga lateral sino que también es necesario conocer la capacidad de la mis -
ma p<l ra absorber la' energí~ introduci~¡¡ por el sismo y amortiguar el movimie-

to inducido; asr como t<~mbién la alter¡¡ción de estas propied¡¡des con lü pe-

rlodlcldad de la fuerza horizontal 

.. '• 
·r••,; .. ,,,, ...... 
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Las propiedades de rigidez y resistenca¡¡ pueaen ca·: ·;uf¡¡rse en muros ens;.y~ 

dos en carga' estática y en ciertos casos en especirr"ones más pequeños:,para 

tener un¡¡ idea: de la capacidad ~e a~ortl~uámlento 1 dete~.loro de la mam~o~ 

ter fa, es necesario efectuar' pr.ueb'!s dinámicas clcl '·.:as. 

Por lo general en la mampostería se presentan dos tipos de falla: flexión 

y cortante. La ·falla por flexiÓn se ~lcanza cuando fluye el refuerzo ver 

tlcal con el que se refuerza el muro; la. resistencia ante esta solicita-

cl6n puede calcularse fácilmente suponiendo un bloque equivalente en com-
' . 

presión en un extremo y que el acero de refuerzo en el otro extremo del 

muro eslá fluyendo. 

Para alcanzar la falla por cortante es necesario que prlmernmente nos~'·¡¡.!_ 

canee la de flexión; es decir, solo se obtiene aquella cuando existe übun

dante refuerzo vertical y/o ~ucha c~rga 'axial· o se trata de muros de gran 

long 1 tud. 

Hasta 1965 'la ·mayoría de los ensayes que se real.lzaban para determinar las 

características de ·las mamposterías eran está~ leos; de lo observado en los . . 

til•tlmos sl~mos::¡-lta•s4do•ev·ldente•que tds resulndoS de•esorerrsayes mortb'l·Ó 

nlcos son de valor 1 imitado· para diseño.sísmlco, por lo que actualmente 

los procedimle~tos de diseño que proponen los ~iversos reglamentos están bü 

sados en resultados obtenido~ de pruebas ant~ cargas laterales ~lternadas, 

aún cuando no de carácter dinámico, Esto último no parece ser una 1 imitanle 

porque s~ ha observ~do que los resuita~os de ensayes dinámicos proporcionan 

valores más gr~ndes a tbs obtenidos bajo cargas later¡¡lcs alternadas 

pseu~oestátlcas, lo que se expl lea porque las mamposterías son muy rígid¡¡s 

·y su velocid¡¡d de respuesta ante. las excitaciones es baja. 
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La experiencia a mostrado que las prlné.ipáles ·variables.que influyen en 

el ~omportamiento de· las mamposterfas son: tipo de pieza y mortero: conf;~ 

namient~; cuüntfa y disposición del·refuerzo;. re)ació.~ a.:tura a longitud; 

la carga vertical sobre el muro y en ciertos caso el aplanado que se colo 

ca en una o en ambas caras del mismo. 

Se puede a 1 cariz a r gran capacidad de deformación para va lo' res a 1 tos de 1 a 

reiación altura a longitud, bajas car.gas axiales y poca cantidé\d de' re-. . 
fu~rzo vertical en los extremos del muro. Reduciendo la relación de as-

pecto del muí-o, aumentando la carga axial .Y el acero de refuen~o en los 

exÚe!f!OS se alcanzan fallas de tl.po frágil por cor~ante a través de gr•.ie-

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 !¡¡máxima capacl~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 alter 

naciones de carga puede res,uml,rse en la siguiente forma: para niveles bajos 

• de carga.el compor.tamlanto es prácticamente lineal, una vez·que se agrieta 

el muro, tanto para flexión .como para cortante, se observa gue para un mismo 

nivel de deformación se.tl!"ne ur: decrem<:nto.en'la resistencia ante alterna-

. clones de carga: siendo mayor para.el casos de cortante;, también se difere~ 

cía la forma de los ciclos histeréticos, y~ q!Je para cuando ·predomina la fl.=_ 

x·ión estos encierran un área fi!UCho mayor ¡¡ue para e.l caso de cortante. 111 

i·ncrementa'r la carga, nuevamente se presenta el fe'nón;eno antes mencionudo, 

hasta que finalmente se llega al colapso para deformaciones pequeñas en el 

caso·de cort~nte o grandes en el caso de flexión: en las figs9a Y9b se mues 

tra esquemáticamente el comportamiento antes descrito .. 
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11 pesar de ser J;:¡ falla por cortante J;:¡-mcllos-iléc .5au porque dcsilrrolla 

menor capacidad de disipaci6n de energía, c!S la ~'e más comanmcnte se tic 

ne presente en :la realidad durante un sism•l. 

En ambos tipos' de fallas_, flexl6n-o cortante, se presentan apJ;:¡stamientos 

y desprendimientos locales en los extremos da los .nuros para etapas cerca-
. . - . 

nas a la falla, dichos aplastamientos son debidos a la gran expansi6n )¡¡te• 

ral que tiene~~ mortero para altos niveles de esfuerzo, lo que produce 

tensiones en las piez;:¡s. En diversos países se evita lo anterior co 

locando placas de acero perforadas en los extremos de los muros en las dos o 

tres hfiadas inferiores y superiores,- ref 2, esto. resultaría· impráctico en 

'nuestro medio, una soluc16n no tan eficlen'te pero que ha dado muy buenos r~ 

sultados, aún en mamposterías de piezas huecas, es colocar varillil corr'ug¡¡

da ce pequeño diámetro (5/32") en las 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 esfáti'cos ·Y dinámicos realizados por Wi 11 iam y Scri

vencr-, ref 3, en las 'c~aies a~l icaron cicJos a dLversos nLveles de ca~ a 

frecuencias, encontraron que en aquellos muros probados estáticam~nte y que 

fallaban por-cortante, presentaban la misma degradacl6n de carga que aque

llos ensayados biljo condiciones dinámicas; ~ln·_embargo, en ¡¡quellos que f¡¡-

liaron por flexión, los ensayados dinámi;amen·te se-comportaron menos Siltis· 

-factoriamentes que los estáticos equivalente-s. ·Esto último es debido rúr el 

movimiento violento en el c~so dinámico se pierde más rápidilmcnte el m.::c·· 

ri;:¡J que confina el acero, parmitiendo el pandeo y reduciendo la Cilpo~c;.t,JJ 
' 

·del muro a flexión; no es el caso de cort~nte donde _la r~sistencia cst5 ~5-

slc;:¡mente proporcionada por la mampostería 



• 

,, ' 14 

También se IÚ1 observado que es más eficiente para soport¡¡r fuerzas cortan-

tes el refuerzo ho,·izcntal colocado en las juntas y ·distribuida en forma 

unlforme.en la·alt• ra del muro, ~ue el vertical colocado .en los extremos o_ 

en el lntarlor de lus plez¡¡s huecos:· 

Cuando la mamposterra se coloca en el Interior de un marco robusto de ace

ro o concreto, se pueden seguir dos caminos: 

1, Aislar la mampcsterfa del marco para que aquella no sopdrte 

cargas 
. ' 

2. Hacer que trabaje la mamposterfa al colocarla con contacte 

· · . ··con el marco perlmetral, ¡, 

El primer aspecto es muy difícil de realizar además de costoso¡ en el se-

gundo caso se Úene un gran Incremento de la rigidez lateral del sistema 

y de'. 'su resistencia. 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~ lqs juntas de mortero ~yuda a repartir mejor 

:.ola fuerza éorta¡¡¡te ~n teda la· altu'ra del ·muro evitando que se .concentre 

en sus extremos superior e Inferior • 

. 3.2 Evidencia experlmental'.reallzada en México 

. En la ref ·4 se compila la lnformacl6n experimental que se tonío 

co hasta 1972 aproximadamente •. 
•, 

en Héxl 

Para carga lateral est~t!ca.se efectuan dos tipos de pruebas¡ el denomina-

... 

do en voladizo, flg 7o, 'donde se prese~ton momentos flexlonontes que pueden ~ 
llegar-o sor crftlcos¡ y el ens~v.e de compresl6n diagonal, flg 7b donde so-

lo •e Inducen deformaciones por cortante. El efecto de pisos superiores se 

.• 
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" represen tu \:\ln <.:rrg~-v~ITn:.:~1 • 

. · 
Lu prlmeru forma de ensaye trata de ser represen Jtlva de los muros de car 

ga; mientras que para cuando se· tiene un marco e nflnante, el ensaye de 

compres16n d.iagonal Intenta reproducir a un muro diafragma • 

. Para cargas laterales dinámica~ y alternada~ también se efectuan las. mis-. 

-mas formas de ensaye. 

En .las flgs 8 y 9 se muestran diversas curvas cargas-deformución angulur para 

diferentes formas de ensaye y en la fig 10 ·¡a forma tTpica de falla. 

Se tienen ~n general tres formas de agrietamiento': la debida a flexión se 

caracteriza porque es. una grieta sobre una·Junta del mortero cerca de i'a 

base del muro; la falla por cortante corre alternadamente por las juntas 

verticales y horizontales y la falla ·por tensl6n diagonal atraviesa indis

tintamente piezas y mortero. 

La presencia de alguno de estos tipos_depende principalmente de las caracte 

rísticas de la mamposterTa-asr como también de la solicitaci6n de carga. 

En _e-1 muro eg yolad i-zg la f@l-la en 1-a hase • 
presentándose después una falla por agrietamiento diagonal al aumentar las 

deforn1aciones. El tener carga vertical aumenta.'apreciablemente la carga de 

. primer agrietamiento y tlende'a llevar a ·un tipo de fulla por tensi6n ding~ 

nal, disminuyendo la ductilidad del muro: El agritamiento por .flexión se re 

duce Lambién al aum(mtar.ei acero de ~~fuerzo en los extremos del muro. El 

refuerzo interior puede aumentar la resistencia·máxima pero no sustnncinl-

mente la de .agrietamiento. 

Para muros en compresl6n diagonal se presentan fallas de cortante o de ten-
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sl·6n _diagonal y ·sto depende de las. características de la m.:~mposterí.:~¡ 

aquf. también la :oarga vertical Incrementa la resistencia al agrietmaien~o 

y la máxima, pero también la defo.rmab"llldad del muro; el ilcero Interior ".!!. . . . . ' . . 
menta 1 lgeramentc la carga ·res"ls~ente al ilgrletamlento p_ero disminuye la 

deformación correspondiente, aumentando la carga m5xlma y la deformabl 1 idad 

post-agrletaml~nto. El aplanado del muro contribuye en forma importante 

a le resistencia del mismo, Se ha visto que el confinamiento e~terior del 

muro no "Influye apreciablemente en la resistencia al agrietamiento, pero sí 

·en "la resistencia y ductil ldad a la fa! fa. 

La presencia de agrietamiento no implica necesariamente la.falla del muro 

.sino que es.ta depende del conflnam"iento, refuerzo exterior e interior, que 
' 

·este tenga y que puede hacer .que el muro resista cargas mayores a la de 

agrietamiento. 

-Desde el punto de vista prác~ico si se refuerza convenientemente los extre-

' -mes del muro, el problema de flexión desaparece y puede considerarse que la 

principal solicitación es u~a cárga diagonal de compresión equivalentc,il lil 

que se. añade • la carga vertical proveniente de pisos superiores, 

Los· estudios bajo cargas dinámlcas.·x alternadas son bastante complejos; en 

la flg 11 se muestran las caracterfstlcas de respuesta que. más nos interesiln 

del muro siendo estas: la capacidad de energfa,. capacidad de disipación de 

~nergfa, 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 car9~ . . , 

flg 12.· 

Para ca.rgas alternad.:~s el deterioro del muro es pequeño cuando se tienen de-

formaclónes angul.:~rcs menores a la del agrietamiento y después de éste el 

deterioro depende de la reslsteilC:Ia del ma~c·o confinante. El material hue 
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co es mas sen~ibl~ al deterioro que_una maciza, y 's diferente la 
. . . !j) 
1ntcns1- . 

·dad del deterioro si la falla es por flexión (dúcr J.) .:1 que si es por cor

tante o por ten"sión diagonal (fr,fgill" Sil!ndo mayc· en los últimos casos, 

La carga _vertical red'uce apreciablemente el deteri JrO. Ei deterioro mayor 

se tiene al pasar al segundo ciclo de carga despuéó del cual permanece casi 

lna.l ter.ado. 

En la ref 3 se.estudió"el comportamiento de muros bajo cargas cicl icas di-

námlcas observándose que "el mismo comportamiento que un muro tiene puru C.J!_ ., 
gas alternadas .se presenta para cargas dinámicas con excepción de la prueba 

en volad.izo, sin carga vertical (Ja· de más flexibilidad) ,en la cual la prueba 
. . 

dinámicas muestra gran deterioro del muro, pero este caso tiene poca imr,orta!!_ 

cl.a desde el punto de vls.ta práctico para una mamposteda • 

Se real Izó. recientemente un estudio para tratar de.obtener procedimientos ec~ 

nómicos para mejorar el comr.ortamiento sísmico de la mampostería de piezas 

huecas con refuerzo interior (ref 5). 

Se estudiaron diversas distribuciones de refuerzo (fig 13) que permitiesen 

mantener la capacidad de carga del muro después del agrietami_ento sin que se 

viese dismlnuiC1a por repeticiones de cargas alternadas. 

Se encontró que la adición de barras de refuerzo de pequeilo diámetro (l1mru) y 

. 2 
de alta resistencia (6 000 kg/cm) 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 refuerzo puede colo-

carse también en muros d~ piezas macizas con castillos, produciendo una dis-

trlbuclón más uniforme de los esfuerzos cortantes en "toda la longitud del mu-

ro y evitando las altas concentraciones de esfuerzos que se producen en los 

.castillos cuando el muro se agrl"eta dia9onalmente. Cuando no se coloca este 
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cuenten refuerzo en las •ntas, resulta muy conveniente que los ·castillos 

con refuerzó esp,:.:lal en sus extremos para evitar su falla por cortar¡te 

después d.e que el muro se agrieté! di.a~onalmente. · ·. 

~. REGLAMENTACIGtl SOBRE ESTRUCTURAS DE HAMPOSTERIA 

Desde t"iempo lnrr.emorlal se ha tratado 'de Implantar reglamentos de diseño 
•. 

que _aseguren buen comportamiento e_structural. Del primer- reglamento que se 

tiene evidencia 1 es el que se contempla dentro del Código de Hamurabl, decre 
. -

. tado por el Rey de Babllorila,Hamurabl ,en el siglo 2o A.C •• En ese código 

se con~emplan diversos tlpos.de leyes: civiles, penales, técnicas, etc. 
• • • 1, 

Dentro· de l.o re 1 a e i onado con e 1 aspecto construccIón, e 1 código mene i o nado 

.. establece que ••••• ;.:·si por causa adjudlcable al constructor se daña-, la 

propiedad, aquel tendrá que p.a_gar la reparación del inmueble; si un ese!~ 

va· muere por la fa! ia de la construcción,el constructor deberá sustituir .. 
el esclavo al dueño de la vivienda; si muere un hijo del propietario por la 

misma razón se tendrá que matar a un hijo del constructor .•.•••• ; si muere 

el propie~ario, se debe dar muerte al constructor--------------, con normas 

como las anteriores segllramente en nuestro. tiempo sedan muy pocos los que .. 
se dedicarían· al diseño y construcción de estructuras. 

Afortunadamente . .los avances de la tecnología han hecho que ahora los ·regla-
... 

mentas equll lbren los principales _aspectos de una construcción: seguridad y 
. . 

economía 

J. 
El Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal, ref 6, incluye un 

capítulo sobre diseño Y. "co.(lstrucción de estructuras de mampostería, el cu~l 

ha sido modificado sustancialmente con respecto a la versión anterior y tra-

ta en detalle los requisitos par~ diseño sfsmlco. 

Uno de los problemas que se enfrentan al elaborar recomendaciones de diseño 
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para mampostería es la gran variedad- de materia le!, le distintas form¡¡s y 

propiedades que se tiene que cubrir, SI se establ. ·;en requisitos genera-

les,. hay ,que fijar criterios cor.1~nes ·para. determlr., r los esfuerzos básicos 

resistentes de la maniposteria (principalmente resi:. :encla en compresión y 

en cortantes). Con este fin en el reglamento se establecen pro-
•. 

C:edlmlentos de ensa·ye relativamente simples para determinar dichas pr,ople-

dad~:s cuando no se tenga Información prev~a· acerca de ·los m¡¡teriales en 

cuestión y se proporcionan, además, valores especfficos para los materia-

·les .de empleo más común para los cuales se cuenta con un número suficien· 

te de determinaciones; los esfuerzos propuestos representan valores cara~ .. ' 
terfsticos!· o mínimos probables, del esfuerzo de falla, determinados con 

·el criterio de que la probabilidad de que no sean alcanzados por los mate 

rl·ales 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 castLII.o,s y dalas Incrementa solo 1 igeramente la resis-

tencla a co~preslón y a cortantes, El refuerzo interior sf proporciona un 

aumento apreciable de la res'lst'encla con respecto a la mampostería no refo.!:. 
. ; 1 • 

zada; dicho incremento solo puede determinarse en f.orma confiable mediante 

ensayes a escala natural de muros con la misma disposición 'de refuerzo que se 

va a emplear en la construcc'lón. En forma conservadora el reglamento per-

mite·que los esfuerzos resistentes para li! mamposterfa no'reforzada se incr~ 
1 

~nten en 50% cuando se emplee las cuantías y alstribuciones de refuerzo 

terlor especificadas por el regla~nto qu~ se describirán más adelante. 

in 

Las normas para mampostería 'tlel nuevo re!)l<~mento especifican dos modalidades 

para .el refuerzo de la mamposterfa;la que se denomina mampostería confinada 

es la usual con castillos y dalas para los cuales se fijan separaciones y re-
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qulsl_tos de refuc. co similures a los del reglamento anterior. En el otro pr2 

cedl.miento, denom __ ,ado mamposterfa con refuerzo Interior, se coloca refuerzo 

vertlcal,en el· ini 'rlor de los huecos de las piezas y ref.uerzo horizont?l en . . . 

piezas que permlt~n colocar· varillas e.,n la~ juntas y proporcion.:~rles el rec~ 

brlmlento necesarl~ para que puedan tra~smrtirse los esfuerzos de adl1erenci.:~. 

·Las no.rmas admi.ter; también construcciones de mamposterfa sin refuerzo; sin C_!!! 

bargo, exigen que se diseñen con factpres de seguridad muy altos, lo cual h.:~ce 
1 

que solo para con>trucclones de un nivel con alta densidad de muros y techos 

ligeros, resulte económicamente f.:~ctible construir muros sin refuerzo. 

El reglamento incluye dos p~ocedimientos de diseño con distinto nivel de refl 

namlento •. EI.método slmpl ificado es apl !cable a la mayorfa de construcciones 

para vivienda que cumplen" eón requisistos no muy estrictos en cuanto a densi

dad de muros, altura má~ima de muros y ausencia de _grandes excentricidades de 

las cargas. El método detallado de diseño es aplicable cuando no se cumplun 

las condiciones impuestas para el empleo del método simplificado o cu.:~ndo se 

quiera obtener un diseño más refinado. Ambos procedimientos están pl.:~nte.:~dos 

en un formato de diseño por resistenci.:~ que es' el adopatado en general por el 

reglamento (hay que revisar qué el efecto de J¡¡s' cargas de trabajo multipl iC!!_ 

do por un factor .de car~a, Fe, no exceda de la resistencia calculada multipll 

•. S 

cada por un factor de reducción de resistencia, FR). La conversión a un for-~ 

maro. de esfuerzos admisibles es casi inmcdiatu si se agrupan los factore~ pa~ 

clales de s~guridad en uno solo que afecta al esfuerzo resistente. 
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@ 
La carga vertical resistente se calcula con1 PR" F_ Fe f~ AT, en que ATes 

el área transversal bruta del muro, f~ el esfuerzo --esistente en compresión 

y FE un fi;lctor c;:orrectivo por la·esbel tez del muro ,- por 1-a excentricidad 

de 1~ carga para el cual se dan· valo~es fijes en e1 método simplificado y 

un procedimientos para su determinación en el métoc•) ·general en función de 

la cslleltez y excentricidad calculadas, El factor de red\lcclón FR vale 0.6 

para.muros reforzados y 0,3 para no re.forzados. 

1 

El clilculo de la resistencia a cargas laterales está ligada a fos métodos . 

de diseño sfsmlco especificados por el reglamento. Para la mayoría de las 

conStrucciones de mampostería es apllcabl_e un método slmpl icado de diseño 

sfsmlco que' permite encontrar en forma muy directa las fuerzas laterales pa -,-
·ralas que hay que diseñar los muros. Se especifican en este m6todo simpll-

-flcado fuerzas actuante~ mayores para muros 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,- segú~ el regla'mentci, debe cumplir la 

mamposterfa confinada en lo que respecta a ubicación de los castillos y da-

-fas y a la cantidad de refuerzo longitudinal y transversal en ellos, se pro-
- . . 

tos para la mamposteda con r_efuerzo 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 para muros confinados o con refuerzo interior Y 

... 

.. 
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.Y 0.3 p¡¡ra muros '' 

mfnlmos espeéf.ffc¡¡r'"s·. En el método detallado se especifica una expf'¡>sllin 

mlis refl~ada que tema en cuenta el efecto de la carga axlpt, en la resisr.en 

cla al cortante. 
. .. 

' Además.de la resls'tencla a fuerza eort¡¡nte.us. necesario revisar lo resisten 

cla a momento t'lexionante debido a las cargas laterales,pora lo cual ·puede 

llegar a necesitarse refuerzo especial en los extremos del muro;¡ en este ca

so la resistencia se puede calcular con los procedimientos que se emplean p~ . . 

ra concreto reforzado. 

Todo lo anterior se puede ver 
((.) 

.estructuras de mamposterfa! 

¡. 

con más de ta 11 e en el manual sobre di señ.o ·de f, 
., 
'. 

5, OTROS TOPICOS SOBRE MAMPOSTERIA 

5.1 Recomendacion.es generales sobre la estructuraci6n de construcciones de 

mampostería .. 

Las recome.ndaciones siguientes 'Se refieren a la estructur;¡ci6n de las cons-

trucc(pnes, a los mat~rl~les.y el refuerzo, a los detalles y procedimientos 

constructivos. 

Debe proporciona~se un sistema resistente en dos direcciones ortogonales, es 

te requisito obvio ~o siempre se cumple; especialmente en.casas habitaci6n 
• 

es frecuente·que los elementos resistentes est6n 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 direcci6n deberá proveerse un~ 

densidad adecuada de elcmenos para resistir las fuerzas sísmic¡¡s, 

La dlstrlbuci6n de elementos resl'stcntes· debe ser aproxirnad¡¡mente simétric~ 

• .1L 

.. 
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para evitar problemas de torsiones en ·planta que " 11enten las fuerzas li!lcr;¡ 

les en los muros; esto debe cuidarse especialmente 'n las construcciones de 

varios nlyeles.: o 

Los sistemas de techo y entrepiso deben ser.capace:. 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 tccl10S de 'ligas o armaduras "no con-

traventeadas en.su ,Plano, las cuales empujan directamente sobre los muros 

transversales y provocan fuerzas Importantes perpendiculares a· los planos.de 

dichos muros, causando frecuentemente ·su falla por volteamlento. El contra

venteo oel techo, la .colocación de una dala de re~ate perlmetral, la liga e~ 

. ' 
tre muros transversales y el anclaje de los muros en. su cimentación son fac-., 
tores que el lmlnan este problema. 

La falla por efecto del slsmo.actuando sobre la masa misma del muro en direc 

clón normal en su plano ocurre con frecuencia en bardas y muros pesados no res 

trlngldos en su extremo superior. Es Importantes por lo tanto proporcionar un 

.anclaje apropiado a la cimen'taé'ión y elementos verticales resistentes. En mu • 
ros apoyados en sus cuatro extremos, la falla por e,mpuje normal al Rlano e_s 

poco frecuente, pero puede presentarse si se emplean 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 algu~os lugares· para bloques de con 

"creto). 
• 

1 La presen~la de aberturas en los muros provoca concen'traclones de esfucuo' 

que favorecen li! formación de-las grietas diagonales. Es conveniente que 

exista un re~uerzo continuo en la periferia de los huecos. 
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Debe ~vitarse el ere. leo de piezas con al tos porcentajc:_s· de huecos y paredes 

delgadas por9ue esL propicia fallas frágiles y deterioros graves y muy r5 

pldos. 

5.2 Nuevas formas ::onstructivas para la momposterra 

~ 

Se han desarrollado recientemente, o están en la etapa de desarrollo,. nuevas 

técnicas para la construcc16n y refue~zo de los muros que presen
1
tan algun¡¡~ 

vantajas sobre las tradicionales. En algunos casos se tratu de sistemas ra-

·dlcalmente diferentes a los usuales, en 'otros, de pequeñas modificaciones 

que pre~enden mejorar el comportamiento estructural de los muros. Algu~as 

·de las alt~rnatlvas más interesantes se describen a continuación. 
., 

Refuerzos especiales en la mamposterra convencional. Con el fin de mejorar 

la ductil ldad de los muros y reducir el deterioro de su rigidez y resiste~ 

c·fa ·ante el efecto de cargas alternadas se están estudiando detalles de re-

fuerzo apl !cables ya sea a muros confinados con castillos o a muros con re-

fuerzo lnte.rlor o a ambos .• 

La adición de barras de 'refuerzo de pequeño diámetro (r =~mm) y de .. al ta re 

slstencla'en las juntas horizontales aumenta ligeramente la resistenciu, res 

tringe .. lu prol?agación del agrietamiento del muro y reduce el deterioro ante la 

repetición de cargas. Este refuerzo puede colocarse también en muros de pie-

· zas macizas con castillos, próduclen.do una distribución más uniforme de los 

esfuerzos cortantes en toda la -longltud·d~l muro·y evitando las ¡¡Itas caneen-

traclones de esfuerzos que se producen .• en los extremos de los c.1stilillos cua~ 
. ' 

do el muro se agrieta diagonalmente . Cuando no se coloque 

las juntus, resulta muy conveniente que los castillos tengnn 

este refuerzo en •• rl.!fu,•rzu c~;pcciiJl 

eo sus extremos p¡¡ra evitar su falla. por cortantes después de que el muro se, 
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agrieta diagonalmente. La fig 13 m~estra una for 3 en que puede 
@ 

proporc:l~ · 

narse este refuerzo .. 

En muros con refuerzp Interior tamb!én resulta me conveniente confinar el 

refuerzo vertical en los extremos de los muros, 1 ~~ando por medio de estri-

bos, placas o mnllas, como se muestra también en :; fig 13. 

Hamposterfa con )unta seca y con refuerzo en las caras exteriores. La mam-

pos.tería con junta seca ~onsiste en colocar las piezas sin mortero en las 

jun~as, formando el muro por la simple ~obreposlci6n de las piezas. La 1 iga 

estruct~ral del muro puede iograrse mediante el empleo de piezas machihcmbr~ 

das en las.~ue se produzca un anclaje mecánico de las piezas, o mediante 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 construcci6n. 

En lo que respecta al comportamiento sísmico para la mampostería de piezas 

machihembradas no se cuenta ¡:on. información experimental. Para asegurar que 

se desarrolle la trabazón mecánica parece necesario que los muros estén con-.. . . . 
finados por dalas y castillos, lo cual elimina en parte las 

rap cz ae construcción En este procedimiento se requiere que las piezas 

tengan dimensiones muy uniformes para poder construir el muro a plomo y a n.!._ 

vel sin la ayuda de "las juntas· de m~rtero que ¿¡bsorben las diferencias geom.§_ 

tri"cas. Se requiere adem5s que las piez.:~s teng.:~n. buena estabi 1 idad volumc-
• 

.trlca. S~ han empleado p¿¡~a este procedimiento piezas de suelo-cema~to, de 

concreto 1 igero y de barro macizas o huecas. En. la. fig 1~ se muestran algu-

nas de las formas propuestas. Las piezas huecas machihembradas permiten la 

coloc·aclón de refuerzo en los huecos verticales, lo cual aunado .:1 la trabüz6n 

mecá"rll ca de 1 as p i.ezas pos i b 1 emente dé 1 ugar a un sistema constructivo con ve-

. ' 

"! ( 
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nlente en zonas 'smicas. Se requiere, sin embargo, estudios 
§A.. 

adiciona les -,... 

para encontrar lo> formas, materiales y procedimientos constructivos cory• 

ven lentes ,P11ra l·a: piezas y para comp.robar experlmentalmen.te el comporta• .. 
miento s fsmlco. ·csde el punto.de vista del comporta~lsnto sfsmico parece 

conveniente,' y am~;lta estudio, el empleo de piezas machlhembra~as con jun

ta de mortero, eón lo cual al anclaje m¿c5nico do las piezas se s~m~ a la 

adherencia del mortero para mejorar la 'resistencia al cortante. 

Recientemente se ha introducido comerclaln~nte un mortero a base de cemento, 

aditivos que proporcionan alta adhesividad y fibra de vidrio, el cual coloca-

do COII!O··aplanado en muros con junta seca, les pro~;>orciona una alta resisten

cia en ten'slón. Se han real izado diversos ensayes (ref 7) para estudiar el ., 
comportamiento estructural de este material, aplicado principalmente a muros 

de bloque de concreto. Se ha observado que, con respecto a la de un muro de! .. 

mismo material junteado con·mortero, la resistencia a carga axial de Jos muros 

asr construidos es ligeramente menor, la resistencia a cargas normales al rla-

no del muro es· varias veces superior, la resistencia a fuerza cortante es 1 i
.. l 

geramente mayor y la du7tllid11d es mayor para las mlsmascondiclonesde confi-

namiento. SI se coloca algún refuerzo interior en 'los huecos extremos para 

. proporcionar 1 iga entre los ·IIIUros y para mejorar la ducti 1 idad, ;e considcr;, 

que este procedimiento da lugar a una segurlda9 aceptable contra sismo en 

construcciones de uno a dos n.iveles: El ccisto del prouducto,patcntado,p.1r" 

el aplanado es relativamente alto; sin ~m~argo, se requieren espesores muy ¡¡~· 
' -
1 

qucños para los aplanados (Jmm). Se afirma que el costo total es cÓmpct it; .~ 

con el de un muro convencional con apl.;mado de yeso en amb~s caras. 

P¡¡rece prometedor el estudio-del empleo de otros materiales para proporc•u•ur • 

al muro cOll~inuldad y resistencia en tensión por medio de un uplan.:.do, arl ic:;_ 
. . 

do ya sea a las piezas colocad~s con mortero o con junta seca. El uso de fi-

bras minerales o vegetales (henequén, bambú, :etc) más económic~s que las uc 
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vidrio y la sustitución del cemento por el azufrro ;on alternativus que se 
(3j) 

.. 
han _sugerldó pero que no han sido suficientemente ·:Hudlodos. 

. . 
Un procedimiento de ~ste tipo que ha sido rmpliomente usado y que resulto 

muy eficiente es el de reforzar los muros con una ·'ilalla de acero (electro

.soldada Ó tela ~e gallinero) anclada perfectamente al muro y recubierta 

por un aplanado de mortero de cemento. Este procedimiento se ho empleado 

esencialmenté para refuerzo de muros agrietados . 

. . 
Mampostería con morteros de olta adherencia. Cuando se emplean piezas de 

buena c9l idad (tobi~ues extruidosy bloque de concreto tipo pesado) la re-

slstencla jl cortante del muro está regida por la adherencia entre el n~r-
., 

. ·tero y las piezas en las juntas; si se mejora dicha odherencia se puede al . . -
canzar la máxima resistencia del muro que está regida por la falla en ten-

sl6n de las piezas •. · 

• 
Se. ·han estudiado diversos aditivos para el mortero a base principillmente 

de resinas· epóxicas y se han obtenido incrementos muy sustanciales en la . . 
adherencia. En algunos. países estos morteros de alta adherencia se produ 

cen comercialmente, pero su empleo aumenta radicalmente el costo de los mu 

ros. 

Hamposterío postensada. La capacidad de carga de muros de mampostería cst5 

limitada por su.baja resistencia a esfuerzos de tensión producidos por fle 

xl6n o fuerzas cortantes .•. La resistencia a estos efectos puede me~orprse 

sustancialmente si 'se Introducen en l~s muros esfuerzos de compresión mcdi<~~ 

te técnicas de postensado. Aunque el postensado reduce la capacidad útil de 

los muros a carga axial, esta rara vez es crftlca en ·zonas sísmicas y norm<~.!_ 

mente son mucho más Importante las ventajas que el presfuerzo proporciona, 
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que· 501) las 5lguler. '5: se evita el ~grletamleñt·a ·por flexión en muros, 

·.·(. 

Incrementa la resls ~ncla a fuerza cortante porque se reducen los esfuerzos 

de tensión dlagdnal 1 se logra una distribución de carga mils uniforme en la 

cimentación. El po~tensado ha sido poco usndo hasta la fecha principalmen-

te por el desconocl11<iento de las· pérdidas de presfuerzo que se pueden tener 

y por las dlflcijlta~~s del procedimiento. 

Algunos ensayes realizados en el Instituto de lngenlerfa, ref 8, \han demos 

· trado que las pérdidas de"presfuerzo son del mismo orden de las que se ob-. . 
tienen en estr-ucturas de cÓncreto ( entre 10 y 20%) y son menores en piezas 

de barro .. que en bloques de concreto, que deben evi~arse los sistemas de ·¡¡n

.cl_aJe a b¡¡se de cullas y que resulta· conveniente 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 asr, o eliminan 

do, las pérdidas de presfuerzo. 

·5.3 Reparación-y refuerzo de la mamposterfa 

i . 
·Cuando una construcción ha sufrido daño por efecto de un sismo no es sufi-

ciente normalmente con reparqrla (reintegrar su resistencia original) sino 

que es necesario reforzarla, o sea Incrementar su resistencia con respecto 

·a la que tenfa _arites de la ocurrencia del daño,. para . . ,,,.. 
que este no ocurr¡¡ nue. 

.vamente si se pres.en"ta la mis~ solicitación: . . ' ,,. ., .. . 
• ',·V , 

Los proced imi en tos de ;efu~f:i~\mp 11 can ·.ca"s 1 sl~nipre una restructuración de 

la construcción mediante la adición de nuevos elementos resistentes, o lil r~ 

gldizacl6n, 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 capftulos anteriores. El refuerzo de construcciones de mnm-

posterra· Implica operaciones bastante laboriosas como el colado de dalas Y Cils 

-~· 

.. 
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do ·uct.ual de conocimientos acerca del diseño de r. ·npostería Dnte divcrs¡¡; 

sol icitaclones de carga ha avanzado not¡¡blemente. 

Para el caso de flexcicompresi6n se pueden elabore diagramas de .interac-

c16n que ~e ha visto experimentalmente dan valore• acertados del compor-

tamlento de la mampostería. 

Las estructuras rígidas, como las mamp_osterias, so~ más sensibles a los 
1 

efectos producidos por un sismo; sin embargo,el criterio el5stico que se 

"ha estado empleando y que consiste en diseñar la mampostería para que re-

sista Uf'!. sismo intenso sin que esta ·sufra daño es irracional. La tenden-
•· 

cla actual ael diseño sísmico de mamposterías debe ser el diseñar la es-

.tructura para soportar sin sufrir daño 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 dQctlles son las más adecua-

das; se puede diseñar una m~mp?stería suficientemente dQctll después de 

agrietamiento suponiendo. al muro como un voladizo y diseñado como viga me 

dlante una teoría de resistencia últJma simiJar a la del 

asegurando al mismo tiempo que no se exceda de la resistencia al corte o 

.tensión diagonal'de la mampostería. Es implica que se tendría que limitur 

la cantidad de acero de refuerzo para evitar una falla fr5gil al igual que . . 

en flexi6n en concreto: 

Una vez reforzado convenientemente por flexi6n, un muro debe ser capaz de 

-resistir la fuerza cortante con muy poco daño siendo ahora representativo 

el est¡¡do de compresi6n diagonal. Por este estado de carga se pretende que 

de la prueb~ en muretes se obtenga el índice de resistencia de la mampost! 

ría que forma al muro hasta el agrietamiento; asimismo se puede v¡¡Juar el 

~ ... 
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efecto de la carg. ·¡ertical del refuerzo interior, y en forma indirecta la 

contribución del <o .lanildo en el muro. 
' 

Es conveniente que los reglamentos de construcción contemp.len la idea de que 

la mampostería coc·,enlentemente reforzada tiene comportamiento inelástico, 

con la finalidad d: aumentar el factor de reducción por ductilidad de este 

tipo de estructurao; esto porque el actual lteglamento de Construcciones pa·a 

el Distrito Fede.ral es más estricto que el anterior en cuanto a los requisi-

to¡ de dise~o srsmico pará construcciones de mamposterfa. Las fuerzas sfsmi 

cas de dlsefio se hacen depender de la ductilidad de los sistemas estructura 

les y, ¿~molos distintos sistemas ·a base de muros. de mamposterfa tradicionales 

son poco dúc ti 1 es, deben diseñarse para fuerzas mucho mayores que 1 as qu~ co 

rresponden, por ejemplo, a una estructura a base de marcets de concreto. Las 

·fuerias de diseño 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 esfuerzos resistentes de disefio 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 crrtica la construcción de edificios de varios ni-

veles a base de muros de mamposterfa, obligando a proyectos con una mayor den 

sidad de muros, al .empleo de materiales de resistencia may~r y más controlada 

y a procedimientos de refuerzo que proporc.ionen mayor resistencia y ductilidad. 

Con estas precauciones se considera que es posibl~ seguir construyendo, en for 
l. 

ma segura y económica, edificios de habitación a base de muros de carga de mam 

postería ya sea confinuda o r_cforzada intcrior111cnte. 

Un problema de la construcción en mamposterfa muy distinto a los tWI.tados hasta 

aqur ·es el de la vivienda rural. La mayor parte de dafios materiales y pérdi-
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dos de vidas a raíz de temblores se debe al colapso . construcciones de vi

vienda de bajo cos'to. En estos construcciones se cm; ·_ean materiales do boja 

· resistencia o que.se deterioran rápidamente con el t:ompo. Se usan ndetn5s --
• • • o 

procedimientos constructivos que no" .permiten cna buena li¡¡a de los. muros en-
• 

tre oí. Y. con el tacho. Aíortunada;,ante, también a este problama se le ha en-

contrado solución favrrable (ver ref 1) • 

. ./ 
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Fig 1 Diferentes formas de colocar refuerzo interior 

Fig 2 Ensaye de .compresion en pilo 



Fig 3 Ensaye de compresi6n diagonal 
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Fig 4 Dislintos distribuciones de esfuerzos 
poro cargo axial y flexión· 
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o) en volodi10 b l comprc~iÓn diogon~l el cargos ollernodos 

Fig 7 Diversas formas de enspyes' de muros. 
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Dimensiones eri cm 

~-----:.. .. 
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1 .. 

1,----~ 

1 / 

P. . 
¡-J _______ 

1' 1 
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erlicol 
o en 
llvos __ 

1 
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:-.------1 Lt -Estribos en 
L. ·. juntos 
~ .. . . 
r-1 .'. 
r-t-------li--, . 

los 

1 
40 

J 

I2o 
120 

11 

t 
40 

1 

1• 1 
1 1 
1 ., 

... 

-------;----------·-- ..... 
1 

------------------- "'\ 
1 

1 1 
1 1 

1 1 Refuerzo horizontal en los 
~n---- ¡;;nlo5'Coidii5il'6-hiio"das _____ ¡ 
1 1 
r-1 
1 1 
1 1 r-o . 
~ -- ---------------::-------.., 
11 : . 1 ' .,._1 
"-1 1_, 
rl 
r--1 
Ir¡ 
~-. ---------------------- "'\ ., 1 

Con refuerzo Interior Confinado con dolos y castillos 

Muros· de tobique .ex 1 ru Ído 

.. • 

Variantes: 
i . . 
· Con refuerzo horizontal codo 2 

hilados o sin el 

Refuerzo vertical en un hueco o· 
en dos consecutivos con estribos 
o codo hllodo 

Dos huecos consecutivos confino
dos con mallo de metal desplega
do IQQQI 

Castillo Integral 

... 

M::ros de .bloques de concreto 
.. ' 

Fl_g 13 Detalles generales de .refuerzo 
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Fig 14 Piezas machiembradas 
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Fig.l5 Aplicación· del sistema de postensado RAMSA en mamposteria. 
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COMPORTAMIENTO DUCTIL DE MUROS DE MAMPOSTERIA -· 42 ~ 
No se ha incluido en ningún reglamento un procedimiento para calcular explf 
citamente la contribución del refuerzo a la resistencia por considerar que 
éste solo actúa cuando la mamposterfa 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 agrétlt~do es el que 
a continuación se menciona. 

Para calcular· la res.istencia del muro después de agrietado se harán 'las si 
g~1~ntes suposiciones: 

1) El refuerzo del muro'funciona una v~z que éste se agrieta. 
2) La grieta es única. '1 

3) La .resistencia a fuerzas cortantes va a ser proporcionada por el acero -
horizofltal, Vh, los estribos en los castillos', .. ·v t' y la fricción desa . cas 
rro.llada en la grieta, Vf. 

' 

., 
• ·, 

Co~ ·las suposiciones anteriores, la resistencia del muro después de agrie
tadci.~stará dada por la sigu_iente e·x·presión 

sin embargo, debido a que no es posible que se llegue a desarrollar total-
mente la capacidad del·acero de refuerzo por el deterioro progresivo que su 
fre el muro ante las alternaciones de esfuerzos, y a que se introducen es-
t:uerzos· POI' f-lexión en Ju har;¡;as-de•r·efoerzo=en adicion a las de tensión, 
la fórmula a(lterior puede escribirse en la siguiente 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, mortero y refuerzo que forman el muro. 
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L'a constan~!: K y el esfuerio debidp a la fricción vf se determinaron a 
partir de los datos 'experimentales, resultando 

'• (1) 

·donde 

... 
_.vh = (Ash/stltyAr · Ash es el área de acero horizontal colocado a ulla s~ · 

paración s en el espesor t del muro; fy es el esfue!:_ 
·zo de fluencia y AT el área bruta de la se~ción tran~ 
versal del muro. 

.. 

se observa 
medip de 1 

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--
. s istencia a compresión del concreto. La contribución 
de los estribos se calcula en igual forma que para vj_. 
gas, Hay que tomar en consideración a todos los cast! 
llos que confinan al muro y que entran en una longi--

' tud menor que la altura del muro. 

que .la fricci6n' contribuye a la resistencia con un esfuerzo pr.Q. 
kg/cm2; aproximadamente. El coeficient~ variación de la rela--• 

ción de. valores calculadas con la expresión anterior, a valores experimen-· 
tales resultó del 10 por ciento. 

o • . .. . .. 
La -anterior expresión permite diseñar el refu'erzo de un ·muro para que sea 

.•. ~apaz de soportar 1a 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 re 
sistir una fuerza cortante igual a la que indujo el agrietamiento;.suponie~. 

do que este esfuerzo de agrietamiento sea de 2.3 kg/cm2, y el muro tenga un 
. . . área, de 2290 c;m2, 1 a fuerza cortante actuante que 1 o produjo es 

V =· 2.3 X 2290 = 527Ó kg 
o o. 

¡ HE "R 
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Esta fuerza ~s la que tiene que re~istir el refuerzo del muro. Se tienen 

tres alternativa!; ile'refuerzo: usar· solo refu~rzo. en los castillos, usar· 

solo refuerzo horizontal, o emplear una combina.ción de ambos refuerzos. . . . 
Se resolverán a continuación las··tres alternativas, en ei'las se conside:·a 

·que. las dimensiones de los ~astillos son 12 x 14 cm¡ se utilizará para

los estribos. alambrón No. 2 con fy " 2 500 kg/cm2 y se despre.cia~á la CO.!!. 

tribución del.concreto a esfuerzos cortantes; como refuerzo horizontal ~e . . . . 
supondrá que .se_ empl~an vari11as de 5/32 pulg de diámetro y f Y = 6000 k~·/cm2 . 

... 
a) Solo refuerzo en les castillos; de la .expre~ión 1 . .. 

vR. -~ 5270 = o. 34 (V cast> + A ,, 

.. 
. .. V cast = 8760 kg ... 

.,. 
•' 

'cada extremo de 1 cas ti1lo deberá ser di seña do para resistir una fuerza -

cortante de ... 

v~ast·= 8760/2 = 4380 kg 

la separación .de ·los estribos es 

S = 2 X 0.32 x 2500 X 12 ., 4•4 cm 
. 4382 - -

S = 10 cm si fy = 6000 kg/cm2 

Estos estribos s"e"colocarán en las partes extremas de los .. castillos en -

una longitud de 40 an a partir .. del vértice .;'~te!"ior. En los castillos -
.·que confinan al muro puede a~ptarse una sepa~ación de los estribos ma--

• 
yor que d/2 pero menor que d; esto deb{do al tipo y trayectoria de las -

grietas q.ue se presentan en 1 os cas ti 11 os. 

b) Solo refuerzo horizontal 

A . 
vh = 8760 kg = ss~ f A 

.>:.T 

i 

., 
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suponie~do una separación de 30 cm (a cada 5 hiladas) y .t = 12 cm 

As .. ·D.23 cm 2 i 
2·varillas 5/32 pulg =.0.24 cm 2 

el muro se reforzaría con 2 varillas 5/32 cada 5 hiladas 

. e) Combinando refuerzo en 1 os cas ti 11 os con hori zonta 1 

Aplicando la expresión 1 resulta 
.. 

vh + vcast = 8760 kg 

.. 

., 
'. 

··~uporiiendo que ·cada· uno de los refuerzos deba resistir la mitad de la -
. . 

·carga se rletermina, siguiendo pasos similares a los incisos a y b, 
.los ·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~ 
rill a cada 4 hi.l a das). 

En el caso de un muro de tabi q'ue rojo de 4 m de 1 ongi tud, el refuerzo ne 
cesario para sostener Ta fuerza cortante resistente a un esfuerzo v* = . . 
= 3 kg/cm ~ consistiría en estribos de alambrón No. 2 espaciados a cada 

. 2.5 cm; 7. cm en caso de usar alambrón con fy = 6000 kg/cm 2·¡ otra opción 
es reforzar el muro con estribos en los castillos a cada 7 cm y añadit 
2 varillas 5/j2.pulg (alta resistencia) cada 8.hiladas. 

·Si las piezas que forman el muro son huecas, se pide en diversos regla
mentos colocar una cierta cantidad mínima de refuerzo interior. General . -

·mente se establece (probablemente sin una base sólida, sino más bien --
por extrapolación de resultados en mu~os de concreto) que la cuantía de 
refuerzo vertical y horizontal del muro no será menor de 0.2 por ciento, 
debiendo colocar una tercera parte de esta en cualquier dirección. Esta 
altima cantidad, 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 formado de piezas huecas y reforzado 
solo con acero ho~izontal. En general, se observ~ que dicha cantidad mí
nima de .refuer:zo hor'i zonta 1 está en. exceso de la necesaria para desarro
llar la 'capacídad d~l muro;_ sería necesario que l.a mampo.stería de un mu
ro de las mi~mas características anteriores· tuviera un esfuerzo nominal 
·de di'seño, ~*,.igual a 3.4 kg/cm2

, para que con solo el refuerzo horizo.!!. 
.tal fuera ~apa~ de sostener la fuerza·cortantc resistente una vez que el 
muro se agrietil.. Con lo discutj_do anteriorment~ se quiere hacer ver que -
la-especificación sobre cuantía mínima de 'refuerzo para mampostería de
piezas huecas ·está en exceso par~ la maybría de los materiales a los que 
hacen menc'ióri los reg.lanientos menciona~os; sin embargo, a falta de mayor 
información y estudio sobre el particular 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~. s.ino también' momentos flexionantes que frecuent! 

- - - -- . . -·· 

ment~ r~quieren de· refuerzo especial por flexión en los extremos del mu-
ro. 

La-resistencia a flexión y·a flexocompresión en el plano del muro se cal
culará, para muros· sin-refuerzo, según la teoría de resistencia de mate-

.·,-¡ rialés suponiendo una distribución lin~al de los esfuerzos en la mamposte 
ría. Se considerará que la ~ampostería no resiste tensiones y que la fa--

.. .lla ocurre c¡¡ando aparece en la sección critica un esfuerzo de compresión 

La capacida·d a flexión o a flexocompresión. en el plano de un muro con re 
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. 

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 simple, el momento resis.t.cnte se calculará como 
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.. 

es el área de acero colocada en.ios extremos del inuro · 

la ·distancia entre los cent.roi.des del acero colocado en ambos ex
tremos del muro 

.Cuando exista carga axial sobre el muro, el .momento de la sección se mo-
dificará de a.:.uerdo con la ecuación. ·. 

donde. 

pu 
- 'Ir);· si . rR 

1 

J. 

'l. 

' Pu es la. carga axial de diseño· total' sobre el muro, que se considerará 
pos H i va si es de compre·s i ón. 

d el peralte efectivo del .refuerzo de tensión 
· PR · la resistencia a compresión axial 

. . 

FR en este caso igual a 0'.6 

. . 
Estas fór,mulas simplificada'S S'C deducen al considerar que el diagrama de 
1nteracci ón en flexocomp~es i ón ( representaéión gráfica de 1 a!; combi naci o
nes d·e .carga .axial y momento flexionante. que o'casi'ona· la falla del elemen 
to) está formado por dos tramos rectos. 

. . . . 
. . 
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REPARACION DE DAROS ESTRUCTlllU.LES . 

ELEMENTOS DE tiAMPOSTERIA 

Oscar.Beru&ndez BI,II 

INTRODUCCION 

Dada la gran actividad s~smica 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 ca~da de acabados, son arreglados 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 r.uenta 
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 DAEIO EN ESTRUCTURAS 

Aspectos generales. A pesar de los avances 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 qu~ha 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 dañaJa por un sismo, ya 
que se t"iene que. decidir si es ausceptible de repararse o si· debe condena ese a ser 
demolida. 

En principio, cualquier estructura dañada que permanece en pie es reparable, pero 
._ ~nf.l,u~~.l_l en l:! ~ deci~i6n.de hac~l~ aspectps_~l7· J:~PC?. ec.onómi:co, social ,"1•. en ~g'!::, .. 

· .· .. nas·c1rcunstancas, aspectos ¡•olíb.cos.. .. . .· , .. ,;.;•::--. .. . . . · ..... 

La reparación y refuerzo de estructuras es una actividad a la que solo eventual~e~ 
te se le ha dado importancia, generalmente después de que un sismo ha ocurrid~; 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 sismo severo, generalmente se procede a hacer una .i Director General, Proyectos Tensión, S.A. de C.V.· 
II Profesor, División de Ingeniería Civil, Facultad de Ingenicr~a, UNAM. 

·;. \:0~~ 
. """;"t.• 

... .. 
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evaluación suparficial de los daños Y a la reparación de la estructura; en la ma- ~ 
yoría de los c~sos esta reparación consiste en la remoción y sustitución del mat~ ~ 
rial dañado, sin realizar 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 enti-ec(lnómico que 
resulta proceder en esta manera, y que es necesario entender mejor el porqué de 
las fallas, la manera de evitarlas y, en su caso, la forma de proceder a reparar 
el daño. 

Procedimiento rara· evaluar· el daño. 
magnitud del d~ño en la estructura y 
y en este últi1no caso, recomendar el 

El problema principal radica en establecer la 
decidir si _esta debe demolerse o repararse, 
pro~edimiento de reparación adecuado. 

Para tomar esta decisión es necesario que el ingeniero haga uso de sus conocimie~ 
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 la estructura en una situación actusl·y revisar si tiene un factor 
de seguridad adecuado; es decir, si la relación entra 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 ante.sismos futuros. Para esto, la 
primera acció~ a tomar es realizar una inspección detallada de la estructura para 
localizar los daños estructurales y no estructurales existentes, espe~ificar el ti 
po de daño y alaborar planos con la información que al respecto 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 planod estructurales y arquitectónicos de la estructura en su concepción 
original, con el propósito de determinar su estructuración, dimensiones y refuerzo 
de los elemen~os estructurales, localización de elementos no estructurales,.propie
dade·s de los lflllteriales, etc., así. como también las magn.itudes de .las cargas vivas . 
y muertas· de diseño. Cuando no se cuenta con los planos mencionados (situación muy 
frecuente), sP debe llevar a cabo un levantamiento fí.sico para recabar los dntos 
necesarios in~luyendo calas para determinar cantidades de refuerzo existente, así 
como obtención de muestras de concreto, llk'lmpostería y ácero de refuerzo para prue
bas de labora~orio. 

Con lo anteriur, se procede al an5lisis de la estructura en condi~iones ori&inalr.s 
(antes del da~o) bajo cargas verticales y horizontales, con el íin de comparar lo~ 
elementos oec4nicos resultantes con.los da~os observados y re3istrados en el leva~ 
tamiento pievío· y ltegar a "conci.us:i.óÜes sobre la .posibre causa·"de l.,s.'daüoF<; s± es-····.
ta no et1 graVII y los daño11 no son de gr:~n 111agnitud, éstos pueden rc:pararse 1->c., . .:.inc~ 
te. Si la cau~a de los daños es grave, estos son numerosos y de consideración la 
estructura es inse~ura y se procede a rediseñarla a la brevedad posible; dcjarln -
tal como ese&, efectuando unicamente reparaciones locales, es peligroso porque se 
presentarí.an daños ante otro movimiento sísmico, posiblemente con mayores consecuen
cias. 

Para este propósito y tomando e~ cuenta las causas de la falla, hay que procurar •• 
mejor comportamiento de la estructura. Si tenía una excesiva flexibilidad, deben 
incluirse suficientes ele~cntos resistentes a cnrgas laterales distribuidos en for-
ma más o menoo uniforme para no introducir excentricidades indeseables. 



1 Con la nueva estructuración 
ra dimensionar los miembros 
proceder al refuerzo. de los 

.... .,.... 

y secciones propuestas debe efectuarse otro análisis p~ 
estructurales adicionales y, si as! resulta necesario, 
ya existentes. 

Finalmente viene otro aspecto que es dif!cil 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 
vibraci6n de la estructura para oscilaciones pequeñas¡ si este periodo disminuye 
quiere decir, ai no·se ha incrementado la masa, que se 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 tenga un alto margen de seguridad 
entre la resistencia calculada y la necesaria según los nuevos análisis. 

DMlOS 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 describirá~ 
distintos procedimientos que se han estudiado en México. 

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 altura 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 los muros en dirección normal a su plano. -

En la fig la se muestran los sistemas de techos más comunes y en la fig lb la falla 
característica de estas viviendas. 

v1Drar os muros aurante un sismo. se inducen momentos flexionantes cr1t1cos en 
las esquinas supet·ic:-res de los mismc.s, los cuale!: SP. agrietan pro¡:resivamentc haria 
abajo, de manera que el muro frontal comienza a vibrar como P.n voladizo, ocurrien
do el volteamiento cuando la altura~rietada del muro es suficiente para que la -
resultante de las fue~zas caiga fuera de la sección del muro. El volteamiento ocu-

::rre caci siciu>pre' hacia afuera,·, .lyud;;ilo ¡>or. 'el co.:cc''dcl te.:ho¡ este modo :de. 'f<llli 
es el que se ha observado con mayor frecueucia a causa de .sis010s.. · 

En viviendas en las que la longitud no soport~da 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 &rictas 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 ca!da 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 lo~ 
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que están fijados en forma muy precaria. ·-

Son diversas las soluciones que se han propuesto ea la literatura para evitar el 
daño en viviendas de adobe. Como recomendaciones generales para mejorar el compor
tamiento sísmico de esta.:; construcciones se pueden mencionar: 

l. Hacer una selección 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~o admisible para la habitabilidad de la 
vivienda. 

3. Subdividir los espacios interiores. mediante muros ligados entre sí con el mejor 
cuatrapeo posible de las piezas. 

4. Evitar techos pesados y estructurar €stos para que tengan rigidez en su plano. 

Si se siguieran las recomendaciones anteriores, se aliviarían algunos 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 
gúa 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 -
puede 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 ~amposterías de tabiq{¡e 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 .:n su plano, y la falta de confinamiento y refuerzo hace que 
pueda ocurrir una fall~ !r3gil por el efecto de las cargas en el plano del muro. 
Su com~ortamiento sísmico es similar al de las construcciones de ~debe. 

El. con&portamiento s'lsmico de construccioney cuyos muros eotán confinados con dal.Js 
Y castillos hn·eido:definitivamente·mejor que el de-la mampostería no· reforzada.-. 
,U ~atar l:ocle.J.clos por u:~ elc;.~ato periL!ztril1• &.le concreto, to11 muros tier.~n uru ~" 
pac~dad de deformación mucho mayor y no fallan bruscamente al agrietarse. Los cas~ 
tillos y dalas pe~mitcn.rcalizar además unil 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 probnbilidad 
de un colapso de la construcción, no se evita los agrietamientos diagonales en lo• 
mul·os, ya que la resistencia en tensión dia¡;onal de la mamposter'La no se incremen
ta apreciablemente por la presencia_de las dalas y castillos. 

. .. 
·-·.· 
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Para la mamposterta con refuerzo_interior, tanto el comportamiento sismico obser
vado en estructuras reales como los ensayes de muros en el laboratorio ir:dican c¡ue, 
si se coloca únicamente refuerzo vertical muy espaciado y no se proporciona refuer 
zo horizontal, el comportamiento s1smico es deficiente debido a la falla local de
las piezas huecas, 

Los daños que puede presentar la,. mampostería• son• principalmente debidas al ina-
decuado refuerzo· o liga con. los elementos que loa confinan, por las torsiones cau
sadas al estructurar en fo~ 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 mamposterl:a 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 ocurri 
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 extetnas (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 mamposter1a, por lo que de requerirse el reforzamiento de 
la misma implicara necesariamente el uso de acero de refuerzo o cambiar la mamposte 
i:_ía 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. 

PROCEDIMIENTOS DE REPARACION Y REFUERZO 

a ae diseño más aceptada establece que para sismos de intensidad modera-
da ~e diseñar las PStructuras para que no presenten daños estructura!cs, aun-
que tai vez se tengan algunos dauos 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 estniccura puede pr~señtar'- algu.noii · rlaños estructurales debido a· malos d~t-• 
lles constructivos, deficiente calidad de los materiales, etc., sureiendo Potonc~~
la necesidad de reparar los daños. Se pueden establecer tres niveles de reparación: 

l. Se resanan superficialmente los elementos estructurales. Esto ocurre con frecue~ 
cia en construcciones de personas de bajos recursos, o se hnce por ignorancia en 
otros tipos de estructuras; como consecuencia, quedan debilitndns para eventos -
futuros. 
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2. La estructura se repara para recuperar su resistencia y rigidez original~ Esto 

generalmente se trata de conseguir mediante la reparación local de los miembros 1 
dañados; sin embargo, se. ha observado que casi nunca se alcanza, quedando la e~ 
tructura susceptible de presentar los mismos daños, 0 más graves, ante sismos -
de la misma intensidad. 

3. Se rediseña la estructura. A este nivel, además de la reparación local se proc~ 
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 terc.era es la más conveniente a seguir, aun cua~ 
do la segunda ·.es en ocasiones acei)ta!lle, sobre todo cuando están muy localizados los 
daños; la reparación superficial debe evitarse. 

Los procedimientos de reparación 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 en vista del 
comportamiento inadecuado observado para un sismo de menor intensidad al de diseño. 
En estos casos, el.-ingeniero depende de los resultados de la inspecci6n, del análi
sis y, en un alto porcentaje, de su criterio, conocimiento y experiencia: para' hacer 
el diagnóstico adecuado. 

También es conveniente tener en consideración que existen diversos elementos estru~ 
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 reh~ 
bilitar es la formada a base de elementos de mamposter1a, lÓs 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. 

Mamposter1a de pi!!dr:~s :~::-tificiales sin refuerzo. En el ceso q~:e la estructura da
ñuda presente falla por l:~s juntas ¡mede no ser necesario utilizar refuerzo p:tra 
aumentar su seguridad a niveles adecuados, a col)tinuación se resumirá un estudio r<'E_ 

... ~_lizado por el autor pars tratar de establecer como se puede incrementar la resis~en 
··.- eia de "este~_tipo" di! 'maiDp.ºstor:ía_. :;:; ...-:··_,·.· ;.:·.-·· ,., ...••. ···· ·;······~ ... ,.,.. ~-·, -~ .... ·}-..: '...... .. ·"• 

Se ensayaron diversos tipos de mampostería (piezas y morteros) vrovoeando lo:. tipos 
de falla t1picos ante fuerzas cortantes, dcspu~s de lo cual se repararon como a co~ 
tinuaeión se menciona: 1) mediante un apl:m:1do de mortero rico en cemento (1 :O:J e~ 
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 las juntas donde el ~spécimen falló originalmente, sino solo se superpusieron 
las piezas y se aplico el procedimie'nro de reparación; lo anterior se hizo p:~ra que 
los resultados obtenidos estuvieran dentro de la seguridad al ser aplic~dos porque 
por lo general se acostumbra "rajuclar" la· zona dañada de las mampostcrias · 

;a §3$Ci ; »·• y .§&fli%§ \ 3 ¡¡ 11 
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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.caracter!sticas de las diferentes mampos 
terías antes y después de reparados se· pueden ver en· la tabla l. En dicha tabla
solo se p:esentan los valores medios y 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 

V v* a ~~~~~~-1 + 2.5 c.v. 
donde 

v* 
V 

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 los resultados se hará con base en esta iiltima tabla con la 
finalidad de tomar en cuenta la variabilidad de los datos y referirse a valores 
que tengan una probabilidad muy baja de que no se alcancen. 

Debido a lo limitado del estudio en cuanto a número de variables: piezas y morte 
ros, la interpretación que se realice deberá tomarse con reserva, y servir única 
mente como gu:La 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 huecos 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 resis 
tencia del aplanado, capacidad alcanzada y/o capacidad ori inal. 

- El aplanado a~menta la resistencia a cortante cuando hace que rambie el tipo de 
falla di! la mampostería; esto ger.eralmente sucede cuando el mort.:ro del :>plan:~

.· do es de mucho mejor calidad del que so tiene en las juntas. El incremento CS(l!_ 

i:a"do 'en 'estas ·condicione¡:· c11· cuando ·m~nos del ·40·.por ciento ••. ,... . . ,. .. ... ' 

- En el caso de llenar los huecos, se ve de la t<>bla 2 que el increa1ento e:J del •. 
orden del 50 por ciento, pr5ctic<>mente. 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 ap~ 
riencia de las piezas y ln falla haya sido por las juntas. 

El combinar el llenado de los huecos coa un aplanado en las caras laterales :>u
menta sust:>ncialmente L:l 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 
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el factor por el que se incrementa el valor. de la resistencia original de la mam ' 
posteria, 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 extra!do se pasa 
una l!nea recta que también pase por el punto (O, 1), que corresponder!a: a una pi!_ 
za sólida (O por ciento de huecos), se observa que se alinean aproximadamente so-
bre una recta haciendo ver que el incremento de resistencia es pr&cticamente pr~ 
porcional al área de huecos. 

Lo expresado en el p&rrafo anterior es cierto siempre y cuando se cumplan simultáne~ 
mente los siguientes aspectos: 

a) La mamposter!a 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 llena 
do de los huecos. Cumpliendo con lo anterior, la expresión que resulta de los -
datos de este estudio para calcular el incremento sobre la resistencia original 
es 

F ., 1 + 0.03 ~ 

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 AB; en el primer caso el. incremento es del 80 
por ciento respecto a la 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 experimental puede de~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 de buena calidad y/o llenando los orificios 
de lan piezas huecas. En el caso de que las mamposterías dañadas ya posean ~n ~pla
nada y el tipo de falla sea por las juntas, la colocación de otro aplanado de mucha 

. . .. mejo~; .. r.alidad s~guramente incrementará su capacidad; mientras qlle si la falla. du. un .• 
··muro, con o sin aplanado, es por tensión diagonal, solo· serií posible incrc.nente."t 'su· .. ::.=.:!: 

reo~is~en·cia mediante nplaaados rcforzodo& con malla de acero electrosolrlad3. F.n las 
mamposterías de piezas huecas el llenar los huecos incrementará su capacidad salvo 
en el caso que la falla hubiera sido da tensió:~ diagonal; en este caso al llenado -
cuando más recuperará su capacidad, pero como por ~pariencia debe ponerse un aplan~ 
do, seguramente incrementará su resistencia. Esto~ últimas variantes es necesario 
valuarlas experimentalmente. 

Y~mpostería de odobe. En diversos estudios, refs 1 a 4, se p:oponen algunos procedí~ 
mientes para reforzar y aumentar la seguridad ante sismo de estas estructuras. A con 
tinuoción se dcscribcn.los que se consideran m5s convenientes: · 

.¿. p .. 
. ,, 1' 
(·,1~ t~ 
"·.l.o~~• t;¡· .•. 

• 
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Una viga de concreto en la parte superior de los 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)¡ ae mejora sustancial
mente el comportamiento si, además, se colocan tensores verticales en los extre 
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 es mediante barr.as de acero tensadas, 
fig 4b; este pro.cedimiento a e ha. e-mpleado para. reforza·r viviendas· de mamposte
-ría de piedra dañadas a raiz.del temblor de Skopje,Yugoslavia (1963) y los d~l 
Friuli, Italia (197S); el empleo de tensores verticales mejora sustancialmente 
el comportamiento. 

4. Un procedimiento que tiende a lograr refuerzo·, rigidización y liga de lo.1 muros, 
aa! como su protección de la intemperie es el" que se muestra en ·la fig S consis 
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 reforzado. 

Se tiene evidencia experimental de los sistemas de refuerzo 1, 3 y 4, que propor
cionarán una mejoría notable de au comportamiento y resistencia 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 a construcciones 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 Zeland~ 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 
prácticamente un muro monolítico porque el concreto cplado en los huecos se achie
re perfectamente al bloque; en piezas de bs:ro, la eficacia del procedimiento es -
menor porque el concreto o mortero empleado para llenar los huecos, al contraerse 
por fraguado, se separa del tabique; el empleo de aditivos estabilizadores puede -
evitar este problema. En general· lo reparación de mampostería con refuerzo interior 

-resulta, si no imposib1e_de real..iz:1r sí 

El procedimiento de reparación a seguir depende del tipo de piez3 y mortero qu~ se 
~enga¡. por. lo general es necesario añadir. refuerzo al muro despui!s de reparat· l.Jcal 
mente la grieta. A continuación: ea"inencicitian algunos" estudios·· que se han rea.:.üadó
eu esta dirección. 

En la ref S se describe el empleo de mallas de acero en ambas caras del muro como 
sistema de refuerzo; también se describe la reparación local de las grietas. 

En este último caso se. observó ~e la resistencia original se recupera casi tor~l
mente y en el caso de mamposter~ de piedra, aumenca aproximadamente al doble, e•
to, lo explica el autor, es debi.-:lo ·o que la.mampostería absorbe parte del marcri~l 
·ue se utiliza para reparar las ;rietas. 

., 

··~· .. ,._. 
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El refuerzo con malla de acero se realizó uniendo el refuerzo de ambas caras me
diante alambran 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 
resistencia original. · 

En el Instituto de Ingeniería de la UNAM se realizó un programa experimental expl~ 
ratorio tendiente a determinar los procedimientos más efectivos para la reparación 
de mamposter!a dañadas por sismo o hundimientos.diferenciales. 

Se repararon ocho muros que habían 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 la tabla 3 se.presentan las características 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 mampostería. En to
dos los casos los castillos se resanaron con un mortero de alta resistencia; en la 
mampostería 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 habían desarrollado 
con un mortero de cemento que contenía un aditivo para aumentar la adherencia; de~ 
pués s~ volvió a colocar el aplanado que originalmente tenía. 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 de~ 
pués una malla de alambre entrelazada da 7 cm por lado, que se fijo mediante taqu~ 
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 m~ 
lla tipo gallinero, después de haber rajueleado la zona de falla con un mortero de 
cemento; finalmente se volvió a colo~ar un aplanado de cemento y yeso. El muro 7 y. 
8 eran idénticos, al pri~ero se le colocó, después de resanar la grieta con mortero 
de alta resistencia, una capa de malla electrosoldada 6 x 6 - 14/14, por ambas ca--

.·-•·-·· __ ras_, .qu!l- 'se cubrió J:on,..un aplanado .de .. cemento-arena -l!D .• proporci611· 1 a· 3. (en volu~:~en); . l"f.;..· 

'. 

·el aruro• 8 · ténta: "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 ¡' 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 caracterínticas de adherencia del material empleado. 
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En. los muros 2 a 6 se presentó la misma configuración de ,agrietamiento que en el 
muro original. 

El muro .2 conservó hasta la falla la misma rigidez· que el .agrietamiento que en el 
muro original. 

El muro 3 alcanzo casi totalmente la resi~tencia original y'conserv6 la misma ri 
gidez¡ se. considl•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 e.mpleado y a que el tipo de malla usada no es eficiente para es 
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 S 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 tenia aplanado de cemento. Se observó que el muro no conservó su rigidez 
original, debido a que el aplanado que se utilizó después de reparar las grietas 
fue de menor calidad al que ten!a 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~ 
?lamente 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. Ser!a conv~nience, 
por lo tanto, utilizar algún aplanado que se 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 s!, evitando el desprendimiento del aplanado y mejorando el comportamiento, 
como se observa en las figs 12 y 13. 

Del análisis del comportamiento de los muros, del estudio 
la tabla 4.2, se extrl!en las siguiente 

.,a) L4 rigiue~ ~el ~uro _re~arado es casi la misma qua la del original hasta el in~ 
tan te de igdetamiento·;· liieLDpre "y."cüanuo ·ae· útiliccn· mo::-tcroe resistentes PIJra . .. ~· . 
resanar la grinta. 

b) El comportamiento de muros en los que "sólo 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 de malla y cubierto por un aplanado de 
yeso o cemento, es efeqtivo una vez que se agrieta el muro. 

' "-· • .: • 1 ·:... .,...__ •• @t. &5$-AMMP Qf&SZJW:MZSL.1! .. h 

'• 
. .. -.. -



·- 12 
e) La presencia del acero hace dGctil y resistente al muro despu~s del .agrieta

miento. 

f) Con los sistemas de reparación empleados nunca se igualó la resistencia or~g~ 
nal, pero se llegó a valores bastante cercanos cuando se utilizó mortero de -
alta resistencia para resanar la grieta y porcentajes bajos de acero de refuer 
zo en forma de malla. 

g) Para las mamposterías aquí empleadas, la malla de alambre tipo gallinero par~ 
ce ser suficiente para restaurar la resistencia original, y usándola por am-
bos lados del muro daría mejor resultado. 

h) Después de agrietada la mampostería, la resistencia disminuye notablemente 
cuando se daña el marco perimetral y no existe otro tipo de refuerzo. 

i) La resistencia después del agrietamiento es función del porcentaje de refueE 
zo. 

Por lo anterior sería conveniente seguir con estos estudios que tendrían los si
guientes objetivos: 

1) 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 la junta fallada para 
que también se recupere la rigidez original. 

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 medi 
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 los elementos de mampostería sin refuerzo son los más dañados cu~n 
do ocurre un sismo. Desde hace tiempo se ha tratado de establecer métodos de r~ 
paraciÓ&\ que restituyan o superen la resistencia y rigidez originales; de estu
dios recientes se desprende que esto es posible siempre y cuando se empleé un 
procedimiento adecuado que considere lq,e:<tablecido en el párrafo anterior. Gene 

. '.';;, _'>r~¡l~ente:.babrá· neceoida•l de ·colo<:ar .refuerzo.en· el· muro,· bien sea en f.orii!A 'de roa 
... lla o dispuescó' ciiag;;r.aktmle sobre' ú muro o"'e..""lldal:ca~o el elemento' 'de =p::.:o-

tería, pudiendo ser sobre una o las dos caras del muro. Es dudosa la efectividad 
~el rajueleo de las grietas como método de reparación. Al momento no existe -
criterio alguno par~ calcul~r la c~nticlacl de refuerzo necesaria para hacer que -
la mampostería alcance ciert~ resistencia predeterminad~ y aumente su capacid~d 
de deformación; el autor trabaja sobre el particular y espera que muy pronto pue
da est~blecerse un criterio r~cionpl que permita lleg~r a determin~r la cu~ntía 
de refuerzo ne.cesario para que un muro de mampostería sea capaz de soportar cier 
to nivel de fuerza cortante incrementando ~1 mismo tiempo la capacidad de defor= 
mación de la mampostería. 
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L/\S t~OP.i·1/\:..; '!'::ct·!i:C!'.S ill\f{J\ DISEf~O Y CONSTHLJCC:LO:~ DE 
r;~;TEUCT!Ji<!,f"· L'S !·>M!POSTE!U/\ DI::L HC:c;LM1P.~l'l'O DE 

CO!JSTl:UCCIONES 1'/\R/\ EL DISTIUTO F':DEHI\L 

Roberto ~leli 

D/\SES Y ALCANCE DE L/\5 ~:ODIFICACIOilES 

La revisi6n del Peglamer1to y de sus Normas T¡cnicas tuvo como 

objetivos principales incorporar las lecciones derivadas del 

comportamiento de los edificios en los sismos de septiembre de 

1985 y actualizar los distintos documentos con base en la 

experiencia adquirida por su aplicaci6n en los más de diez anos 

de su vigencia y en los nuevos conocimientos que sobre el te¡c,¡¡ 

se han generado en el país y en el extranjero. 

Las normas de mampostería de 1976 representaron un cambio 

radical con respecto a la práctica de discfio anterior, por s~ 

presentación en un formato de discfio moderno y racional basado 

en las - / 
propiedades mecánicas del material y en los resultados 

cxpcri~::entales así como en la evidencia del comportamiento de 

estructuras reales. Esas normas sirvieron de modelo para 

diversas recomendi1ciones y reglamentos de otros países sobre la 

materia. En la nuevu versión no se consideraron neccsari~s 

modifici:cioncs ra<.licales al documento; solamente se procuró :,1 

reorganización de las disposiciones para l1accrlas más clar.•s. 

sim?lificu.ciún de algunos ;nétodos de disci1o. sue resultubun ~: ... 

grado de complejidad poco justificado en vista de : .1 S 
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incertidumbres involucradas y el ajuste de algunos valores de 

disei1o .. 

En t§rminos generales la e~aluación de ~os.efectos de los sismos 

de 1985 indica que el comportamiento de las construcciones de 

mamposteria fue satisfactorio. Los daños observados en muros de 

mamposteria pueden agruparse en tres categorias: 

a) Falla de muros de relleno en edificios . con estructura de 

concreto o de acero. La destrucción de estos elementos fue 

notable y se derivó de una incompatibilidad entre la 

flexibilidad de la estructura. principal y la fragilidad de 

los elementos de mampostería. Estos no eran generalmente 

considerados como elementos estructurales y por tanto no eran 

tomados en cuenta en el diseño. En muchos casos la falla de 

estos muros contribuyó a disipar la energía introducida en la 

estructura por el movimiento de su base y evitó el colapso de 

la estructura principal. Por otra parte cuando los muros de V 

mamposteria tenían una distribución y cantidad adecuada en 

4os direcciones ortogonales y una liga apropiada con la 

estructura principal, el comportamiento de los edificios fue 

satisfactorio. 

b) Falla de viviendas de materiales débiles. Un nC:rnero 

importante de fallas parciales o colapsos se preso11taron e~ 

viviendas de adobe o de piedra de uno o dos p: s·1 :o. 

-especialmente en las colonias Guerrero y Morclos. 

se debieron esencialmente a las condiciones extremas ~e 
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deterioro de los materiales que constitutan los muros y los 

techos, debido al intcmpcrismo 

pueden considerarse estas viviendas 

construccia11es que se obtendrian 

1976. 

y a las filtraciones. No 

representativas de las 

aplicando las normas de 

e) Agrietamiento de vivic11das de bloque y tabique. Numerosos 

Por 

fueron también los dnfios que se detectaron en viviendas de 

tabique con caractcristj.cas 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 conluyó que en su gran 

mayoria los agrietamientos existian previamente al s1smo y 

erun debidos u hu!!dimientos diferenciales. Les casos 'en que 

el dafio era clarame11te atribuible al sismo mostraban una 

debilidad manitiesta ante cargas laterales en general por 

escasez de ~t!ros en una dirección. Por el contrario fueron 

numerosos 

infer_ior a 

los casos de viviendas con resistencia claramente 

la requerida ROf 

tuvieron comportamiento satisfactorio. 

otra ~arte los registros del movimiento del terreno 

obtenidos en ~~ zona del ~:ldican que las uceleraciones 

previstas en el fueron sus tu r.,: ia lmcn 1:.e las 

-~-·~ 2 que en la nueva versi6~ 

se impusic!:a :_¡n :...H.::-crne~~~-=· '>·. >:-s ,_·.:l_.':::.!_cicntes sísmicos twnto cr1 

dicha zona como en la de transici6n. Para refleJar la diferente 
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vulncrabilidud mostr.:~da ~or distintos tipos de w~~r· 

sisu1os de la naturaleza de los que son típicos "n la 

lago se modific,ll:on, ademSs de los coeficientes sisml:::os, ~._:_,:•s 

factores que inciden en el nivel de resistencia que es necesurio 

proporcionar a una estructura, como los :~::::t:::?..-~S .:.:.-::: 

co:nportamiento sísmico ( Q) 
' les f3.cto!'es .j :~ r.e.:-!·...:.:.:c :_ó;--• .:: ...... 

resistencia y los resuisitos de calidad e~ 

refuerzo y de construcci6n. 

, ..... : se 

mod:.ficuron 

e:1 de acero los cambios han -.l.·~ 

a o!:n:ener un incremento 

;or 2l cont~a=io en estructuras de rnamFJ~tería !.es 

samb~os ~an si¿= e~ sentido opuesto, tendientes a reducir 

efecto del i:-.cremento en el coe!:iciente sísmico c¡ue se cons:.d.eró 

~~3ra este mater~al excesivo. Así se aume:; tó r ac-::.·.)~ de 

reducci6n para-· c§lculo /de la ca~aci~ad a fuei·z~ ~o=~a~te para 

los casos usuales de 0.6 a 0.7 y se permiten esfuerzos cortantes 

resistentes 

muros. El saldo es inevitablemc::nt:e ~-:.2.cia re(!i1isitcc:: ::::_:· .. ·-·· 

rcsist~ncia .sís-:-nica para las zonas de lugo y de r:r.~ :~s~·.:l . .Sr., 

no uteclLit:-5 sensiblemente los proyectos usuales 

·...:nu .: -

C'.::!''. 

., :·'! 

., -
-··· 

requisi<:os. Sin c~~~r~~ ~a~a cdific~os de cuiltro o r~s 
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niveles los efectos non signific~tivon; por ejemplo diversos de 

los p~oyccto~ de vivirinda multifamiliar de cinco pisos que se 

han empleado extensamente hasta la fecha dcberln 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 

reorganización de los capítu.los sobre métodos de diseño por 

cargas verticales y horizontales. Estos cambios no deberían 

redundar en diferencias significativas en los resultados del 

diseño. En las secciones siguientes de este artículo se 

comentarán los cambios a cada capítulo específico de las normas. 

CAPITULO l. CONSIDERACIONES GENERALES 

Al igual que en la versión anterior las normas cubren tanto la 

mampostería de piedras naturales como la de piedras artificiales 

(bloques, ladrillos, tabiques) ._,..Aunque lo 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; 

específicas para bóvedas, 

mumposterí.a. 

no se incluyen recomendaciones 

arcos, vigas o columnas · de 

Existe un gran número de m~teriales y procedimientos de 

construcción para muros de m~mposteria. Solo se incluyen los 
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muros de piezas unidas con morteros convencionales (de arena con 

cumento, cal o cemento de <!lbañileria). No :;e tratan los muros 

de piezas machimbradas o unidas con otro tipo de mezclas 

aglutinantes. Se dan valores numéricos especificas de las 

propiedades mecSnicas solo para las combinaciones más usuales de 

piezas y morteros, para las que hay información experimental y 

experiencia práctica disponibles. Para otros materiales se 

indican las pruebas necesarias para determinar dichas 

propiedades. Algunas de estas pruebas están especificadas por 

una norma oficial; cuando este no es el caso se describe en las 

normas el procedimiento de ensaye y su interpretación. 
' 

El procedimiento de diseño prescrito es el general del 

reglamento (de estados límite) en el que se requiere que los 

efectos de las acciones de diseño, multiplicados por factores de 

carga, no excedan de la resistencia de diseño que incluye un 

factor de reducción de resistencia. Además de la revisión 

cuantitativa de la seguridad ante los distintos estados límite, 

se imponen requisitos geométricos y__...-de refuerzo que están 

basados principalmente en la experiencia de comportamiento de 

estructuras reales. 

CAPITULO 2. HATERIALES PARA f.\AMPOSTERIA DE PIEDRAS ARTIFICIALES 

2.1 Piezas 

La distinción entre los muros construidos por piezas macizas y 

los de piezas huecas (fig 1) es importante en el comportamiento 
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s!srnico. Los muros de piezas mucizas tienen, ante esta 

solicitaci6n, un comportamiento menos fragil 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 dise~o por sismo se especifica que para muros de piezas 

macizas, que cumplan con los requisitos de refuerzo impuestos 

para muros diafrAgma, confinados o con refuerzo interior, se 

reduzcan las fuerzas sísmicas por un factor de comportamiento Q 

= 2, mientras que para las piezas huecas debe usarse Q = 1.5, lo 

que implica fuerzas de dise~o 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 dise~o de la resistencia en compresión de las .piezas 

se determina corno un valor mínimo probable tornando en cuenta la 

variabilidad de la propiedad en cuestión. En funci6n de la 

media y coeficiente de variación determinados en los ensayes se 

calcula con la fórmula especificada en esta sección, un valor de 

disc~o que corresponda aproximadamente a una probabilidad de 2% 

de no ser alcanzado. 
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2.2 Morteros 

La función del mortero es permitir la sobreposición de las 

piezas formando un conjunto que tenga una liga fuerte y 

duradera. Sus propiedades más importantes son: manejabilidad, 

resistencia a compresión y tensión y adherencia con las piezas. 

Estas propiedades varían según el tipo de cementante empleado, 

la relación entre arena y cementante y según la cantidad de agua 

en la mezcla, aunque esto último no se suele controlar en obra. 

La resistencia a compresión es el índice de calidad del mortero 

generalmente aceptado y se determina según la norma NOM C61. 

Debe tenerse en cuenta que esta resistencia no corresponde a 1· 

del material colocado entre las piezas de un muro, donde las 

condiciones de confinamiento y de curado son muy diferentes de 

las que se tienen en el ensaye estándar. 

Los proporcionamientos admitidos descartan el uso de la cal como 

único cementante del mortero en elementos que tengan función 

estructural, debido a la baja resistencia y poca durabilidad que 

se obtiene en los morteros a base únicamente de cal. Se limita 

la relación volumétrica arena-cementante a un valor entre 2.25 y 

3 con el fin de poder lograr una mezcla compacta donde la pasta 

llene los vacíos del agregado y alcanzar así una adherencia 

máxima entre pieza y mortero. 

En la tabla del inciso 2.2 se consignan resistencias mínimas que 
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debe cumplir mortero en obra para diferentes 

proporcionn'''i~Jitoi; estos v~lores son f5cilmente alcanzados si 

se efectúa un control razonable en la elaboración del ·mortero. 

2.3 Acero de refuerzo 

Para el refuerzo que debe colocarse en castillos 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/cm 2 y las mallas electrosoldadas incluyendo el 

refuerzo de alambre soldado tipo "escalerilla". Es recomendable 

emplear barras y aiambres de peque~o di5metro para asegurar un 

recubrimiento adecuado y facilitar el correcto llenado ae los 

espacios donde se coloca el refuerzo. 

2.4 Mamposteria 

Par.a la resis.tencia dé diseño _....en sgmpres-i-Qn de-l 

piezas-mortero se proporcionan, en la tabla de la fracción e) de 

esta sección, 

comunes sobre 

experimentales. 

valores indicativos para los materiales más 

los cuales existen suficientes resultados 

Para casos no cubiertos en esa tabla o cuando 

se quiera obtener uan determinación m5s confiable, será 

necesario recurrir aL ensaye de los materiales especificas que 

se vayan a emplear. 
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La forma m~s confiable para determinar la resistencia a 

compresión de la mamposteria es mediante el ensaye de pilas 

formadas con las piezas y morteros que se van a empl~ar en la 

construcción (fig 2). Las otras opciones que se presentan son 

menos confiables y obligan, por tanto, a fijar valores mSs 

conservadores de la resistencia nominal a compresión. 

Cuando se haga la determinación de la resistencia a partir del 

ensaye de pilas es aconsejable emplear especímenes con relación 

de altura a espesor del orden de cuatro; para esbelteces menores 

se presenta el efecto de confinamiento de los apoyos de la 

m§quina de ensaye; para relaciones mayores de cuatro comienzan a 

ser importantes los efectos de esbeltez. Cuando no sea factibl, 

este tamaño, puede recurrirse al ensaye de pilas con otra 

esbeltez, multiplicando los resultados obtenidos por los 

factores que se indican en la tabla del inciso 2.4.1 de las 

recomendaciones. No se pretende que estos ensayes se empleen 

para fines de control de calidad en obra; su función es obtener 

un índice de resistencia de la mampostería formada con una 

combinación de piezas y mortero para la cual no se tenga una 

determinación previa. La verificación posterior en obra podrá 

hacerse sobre la calidad de las piezas y del mortero únicamente. 

La resistencia de diseño a compresión de la mampostería se 

determina con el criterio estadístico ya mencionado y que toma 

en cuenta la variabili~ad de 1~ resistencia de las pilas. 

r.a opción presentada en la fracción b) permite determinar la 
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resistencia de la mnmposter!a a compresión a partir de tablas 

que estdn en fu11Ci6n de l~s propiedades de los materiales 

componentes. La resistencia de la mampostería depende 

principalmente de la resistencin 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 factor 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 mamposterra es de baja resistencia; por 

ello se acepta que se incremente la resistencia en compresión en 

una cantidad fija que es significativa para mamposterra débil y 

poco importante para piezas de alta resistencia. Para la 

.mampostería con refuerzo interior que cumple con los requisitos 

de cuantía X distribución e~pecificados en la secci6n 3.4, se 

permite un ligero incremento de capacidad que es una fracción de 

la resistencia de la mamposteria sin refuerzo. Cuando las 

cantidades de refuerzo sean sustancialmente superiores ~ :~• 

minimos especificados será válido calcular la resistencld ··~ 

compresión con base en las hipótesis de flexocompesión esbozadas 
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e~ el i~ciso 4.2.· o con base en evidencia experimental y 

alc~¡¡zar asl resistencias Jnuy uuperiores a la de la mamposterla 

=in refuerzo. 

Pa~a la resistencia en cortante se proporcionan también valores 

indicativos para las combinaciones m~s comunes de piezas y 

mortero. Para los casos no incluidos se especifica que la 

resistencia debe deteéminarse mediante la prueba de compresión 

diagonal en muretes~ la que constituye un procedimiento 
1 

relativamente sencillo y confiable (fig 2) que ha sido usado 

ampliamente en la investigación y en la pr§ctica. Deber§ 

tenerse cuidado en el manejo de los especimenes para no 

·debilitar la junta entre piezas y morteros antes de la prueba. 

En cuanto al módulo de elasticidad, este puede obtenerse de la 

curva esfuerzo-deformación medida en un ensaye de pilas en 

compresión. Una estimación aproximada se obtiene con los· 

factores que multiplican a la resistencia 

proporcionados en el inciso 2.4.5. Estos 
---

en compresión. 

factores 
~ 

se han 

incrementado con respecto a los que se proponlan en la versión 

anterior de las normas, por considerar que se aplican a la 

resistencia de diseño la cual ya incorpora factores de seguridad 

importantes con respecto al valor promedio; estos factores de 

seguridad no se justifican en el módulo de elasticidad. 



1.3 

Cl\P1TULO 3. SISTnll\S ESTRUCTURALES l\ Bl\SE DE HUROS DE 

Ml\!1 POSTEIUA 

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 columnas de marcos de 

concreto o acero y constituyen un diafragma que incrementa 

notablemente la rigidez del conjunto ante cargas laterales. Es 

práctica comGn ligar 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 análisis por cargas laterales, ya que la gran rigidez que 

estos proporcionan altera significativamente la distribución de 

las fuerzas entre los distintos elementos resistentes. 

Procedimientos prácticos para tomar en cuenta los muros 

diafragmas en el an5Iisis de marcos se proponen en la ref l. La 

gran rigidez que estos muros proporcionan hace que pueda ser 

perjudicial· que se encuentren 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 rigid<OZ 

' ',._. 

' ,.. 



' ' ; 

... 

significativa y tienden a concentrar fuerzas 

import<:~ntes en los extremos de la~ columnas (fig 3) 

se requiere proporcionar en estas zonas de las 

resistencia a fuerza cort<:~nte igual a la cüpacidad to~~: ~=-

muro, distribuida en partes iguales entre las dos colum~~-

Cuando no puede !ogra=se una distribuci5n uniform~ 

relleno o cuando la es':n:::tura es muy flexible, 'S;;.--::.~---,.·" 

des:i~~r ~stcs ~uros de la ;:n:inci¡:¡a~. ~ ·' -. ,-

tra;,a.jo como é-'.a!'ragma. 

generosas y elementos de refuerzo o fijación que 

.:.-e ·:olte:..: 

s~~ dejar ~~ permitir el desplaza~iento relatl'!O ~¿l m~.:o 

:..·ecurrirse 

detalles al respecto. 

a 1 --" 

~o~ ~uros confinados, o sea los formados con castillos y 

.- ,, 
,) .. 

j:_c ,·• 

1 

da les. 

han demostrado dar lugar a un comportamiento ·.:.: s:r. "'..e o muy 

't ·'1 :..: . _. .• -.. ·. ' :-- ,"' 

4 j • Estos eleDentos d~ ~~fuerzo permiten una tuena liga d2 l0s 

con los sistemas de piso, a la 

~~.J?Crcic!1an 

.-n~:-os 1...:na ve,~. que '~:.::·_; 

que .se ::.ja:¡ 

.. :>~:-::.illcs y 

esc.a':Jle::i.C.c. -.·-.;:¡·,::::; 2.lqunc :3. ~-:. :_·--;...:.:.._:;tc•;'.,:.. 

cortante de la !nasmpOsi:.erí.a f?Or la .' 
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custillos, solo un ligero aumento en la resistencia en 

compresión, segGn se establece en 2.4.ld). La Gnica forma de 

iucrcmentar ·la resistencia en cortante de la tnamposter!a es con 

r~fuerzo horizontal colocado en la junta en la forma que se 

especifica en la sección 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 jurit'ií.s' entre hiladas o en 'piezas es'p'eciales, es 

un procedimiento de construcción que se est~ empleando con 

frecuencia en diversos paises aun en zonas sísmicas y en 

edificios de cierta altura (fig 5). En México la difusión de 

este procedimiento, conocido como mamposteria reforzada, ha sido 

limitada principalmente por la desconfianza de que puedan 

realizarse adecuadamente la colocación del refuerzo y el llenado 

de los huecos, operaciones que son dificiles.de supervisar. Lo~ 

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 refuerzo horizontal vértic -

m!nimas para las cuales puede esperarse se logre evitar la falla 

fr5gil del muro y proporcionar cierta ductilidad. Nuevamente, 

no se pretende con estos refuerzos lograr un incremento 

sustancial en la resistencia de la mamposter!a, solamente un 

comportamiento más favorable. Es importante observar el 

requisito del p5rrafo {inal de esta sección, el cual indica que 

para poder emplear los valores de resistencia y factores de 

!'eguridad correspondientes a este tipo de mamposteria es 

.. 
. ,,' _._, .. 
~ ; >~ !;,' 
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en eztructuras de vigas y colurnnas. Ademls la heterogeneidad de 

los materiales comporrentes, las holguras y los aplastamientos y 

agrietamientos locales entre mortero y piezas y entre estas y el 

concreto hacen que existan deformaciones inellsticas desde 

niveles pequeños de carga, lo que altera los resultados de los 

análisis elásticos. Por ello 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 rotación 

para liberar al muro de los momentos que podria transmitir la 

losa debido a la asimetria de la carga vertical y se puede 

considerar que el muro está sujeto a carga vertical únicamente. 

Deben, sin embargo, tomarse-en cuenta los momentos que no pueden 

ser redistribuidos por la rotación de la losa, como los que son 

debidos a voladizos empotrados en el muro o a una posición 

excéntrica del muro del piso superior y, en muros extremos, por 

la excentricidad de la carga que transmite la losa que se -~paya 

directamente sobre el muro, mediante el criterio ilustrado en la 

fig 6. 

Es muy recomendable que la estructura cumpla los requisitos 

indicados en los incisos a) hasta d) de esta sección, para 

evitar situaciones que puedan dar lugar a la aparición de 

momentos flexionantes importantes o a efectos de esbeltez 

significativos. Cuando se cumplen dichos requisilos basta 
// 
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determinar las cargas verticales sobre cada tramo de muro 

mcdi~nte una bajada de carga convencional y tomar en cuenta los 

efectos de esbeltez y excentricidad mediante el factor 

correctivo, FE, que se determina directamente con las reglas 

indicadas en 4.2.2. 

El an~lisis por cargas laterales enfrenta también dificultades 

para modelar al sistema tridimensional. En la referencia 1 se 

encuentran ·recomendaciones detalladas y ejemplos al respecto. 

El procedimiento más idóneo es el de modelar los muros como 

columnas anchas con el mismo momento de inercia y área de 

cortante que los muros. Estas columnas están acopladas por 

vigas con el momento de inercia de la losa en un ancho 

equivalente, al cual deberá sumarse el momento de inercia de 

pretiles y dinteles. 

Nuevamente es muy recomendable que la estructuración de las 

construcciones de muros de carga de mampostería cumpla· con los 

reqúisitos de las fracciones I a III del inciso 4.1.3, para que 

sea aplicable el método simplificado de análisis sísmico segGn 

el cual se ignoran las deformaciones de flexión y se asigna a 

cada muro una f~~cción de la carga lateral que es proporcional a 

su área transversal, solo se requiere revisar la capacidad a 

cortante de los muros y se admite ignorar los efectos de ,. 

torsiún. Aunque la hipótesis de que pueden ignorarse las 

deformaciones de flexi6n y los momentos de volteo parece poco 

ft•ndada cuando la relación altura a ancho de los muros no es muy 

--'·· . -~ ., .' ·.~·-,,¡·-: . 



' lS 

bnja, el comportamiento observado de edificios diseñados con 

este m6todo ha sido excelente Y es indudable que la cantidad de 

área transversal de muros que se tiene en cada dirección es el 

parámetro decisivo en definir la capacidad sísmica de 

construcciones de este tipo. 

4.2 Resistencia a cargas verticales 

La expresión para el cálculo de la carga vertical resistente es 

la misma de· la versión anterior; según ella la capacidad es 

igual al área transversal del muro por el esfuerzo resistente en 

compresión de la mampostería; 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 por el carácter frá~l de su falla y por 

su sensibilidad a los efectos 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 ~uros interiores o exteriores. 

En caso contrario, FE debe detcrm1narse con una expresión que es 

más sencilla que la de la versión anterior y que está derivada 
/' 
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le. que trildicionul:r,cntc se ha ilplicildo para el diseño por 

~~~J~ ,·crtical de muros de concreto. La expresión de la versión 

se hil cli~~r.udo ~orgue dilba lugar a la posibilidad d~ 

rcsult~cos poco conf~2bles cuando no se elegfan adecuadamente 

los par5metros de ~omento de inercia, módulo de elasticidad y 

c;tros. 

~~ra muros con refuerzo vertical con una cuantfa significativa y 

3dec~ada,se pueden obtener incrementos 

susta~~ia~es .en :~ ca~a~;.j¿~ de c~rga vert~cal calculada si se 

aplica el criterio ge~eral d~ 4. 2. 4 que corresponde a las 

hipótesis comGnmente adoptadas ~ara el dise~o en flexocompresión 

de elementos de concreto reforzado. 

4.3 Resistencia a cargas laterales 

Las expresiones para el c5!=ulo de la resistencia a fuerza 

córtante de muros no han camblaJ~ ~on respecto a la versión 

anterior. Para los muros diafras~a el esfuerzo medio resistente -· 
es 85 por ciento del que corres?o11de a muretes, v•, ya que la 

distribución de esfuerzos en el muro es muy similar a la que se 

obtiene en los ensayes de muretes; la reducción es esencialmente 

por el efe-cto ·desfavorable del :>!JOr tama~o del muro. Para los 

otros 1nuros, sean confinildos, :·e ~or:ados interiormente o ¡10 

refor::ados, el esfuerzo res' se reduce a lil mitad del 

obtenido en muretes, por-~l __ 

de tensión por flexión. Se.:~ ·c:-:o:.nJO este esfuerzo resistente 



puede incrementarse hasta tres veces cuando se toma en cuenta el 

efecto favorable de la carga axial de compresión que 

contrarresta los esfuerzos de tensión 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 mampostería 

mostró tene~ una resistencia significativamente superior a la 

calculada. 

Las dalas y castillos que se colocan en la mampostería 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 aplican ciclos de 

carga alternadas. Por tanto no se admite incremento de 

capacidad por este concepto. De manera similar el refuerzo 

vertical y horizontal mínimo que se requiere colocar en los 

muros de 
/ 

mampostería con refuerzo interigr no roo d-i f-j-c e 

sustancialmente la carga de agrietamiento diagonal, solo permite 

mantener 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 caracter~st1cas 

(ref 2) muestran que para poder sostener cargas superiores a la 

· de agrietamiento diagonal· se requiere de refuerzo horizontal en 
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el muro. Es por ello que se admite, tanto en la mampostería 

confinüda como en la.reforzada interiormente, un incremento de 

25\ en la capacidad a cortante cuando se coloque una cuantía de 

refuerzo horizontal, igual al menos a la .que se obtiene en la 

ecuación propuesta en esa sección. 

Es importante recordar que las cargas laterales producen no· solo 

fuerzas cortantes en los muros, sino también momentos 

flexionantes en el plano del muro los que frecuentemente 

requieren la colocación de refuerzo vertical en los extremos del 

muro. Los resultados experimentales han demostrado que el 

criterio general cálculo de la capacidad en flexocompresión de 

elementos de concreto reforzado es válido para la mampostería. 

Para evitar la complejidad de la determinación de la cap'acidad 

con el criterio general, se admite el uso de las expresiones 

expuestas en 4.3.3, las que se deducen de algunas hipótesis 

simplificativas sobre las condiciones de falla y de la 
' 

suposición que el diagrama de interacción para flexocompresión - / está formado por tramos rectos entre el punto ·de flexión pura y 

el de falla balanceada, as! como entre este y el de carga axial. 

CAPITULO S. CONSTRUCCION 

Los requisitos de este capitulo se basan en la práctica de 

Mlxico y los EUA para garantizar una calidad aceptable de lo5 

materiales y de la ~jccu~ión de la obra. No se han ~~c~8 

modificciones importantes a la versión anterior. Cabe realizar 
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la necesidap de una supervisión continua y calificada 

especialmente en la construcción de muros de mamposter!a 

reforzada. 

CAPITULO 6. ~~MPOSTERIA DE PIEDRAS NATURALES 

Tampoco este capitulo ha sido modificado con respecto a la 

versión anterior. El procedimiento de cálculo de la resistencia 

es congruente con el·que se especifica para la mampostería de 

piedras artificiales. La información de que se dispone sobre 

las propiedades mecánicas de la mampostería es muy escasa. Los 

valores propuestos se suponen conservadores para la calidad de 

la mampostería comúnmente usada en M~xico. 

REFERENCIAS 

l. Bazán, E. y R. Meli "Manual de Disefio S!smico de Edificios" 

LIMUSA, M~xico, 1985, 241 pp 

2. Rernandez, o. y R. MEHi "Moaali"dades de refuerzo para mejorar 

el comportamiento sismico de muros de mampostería" Instituto 

de Ingenier!a, UNAM, Publ No. 382, M~xico, D.F., die 1976, .32 

pp. 
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o) Ladrillos de borro macizos· b) Ladrillos de borro huecos 
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1) Pieza estondor b) Pieza poro refuerzo horizontal 

el Bloque de concrelo 

Fig 1 Tipos comunes de piezas para mampostería 
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al CompresiÓn simple bl CompresiÓn diagonal 

Fig 2 ' . propiedades mecon•cos de 

Fig 3 InteracciÓn entre un muro- diafragmo y el morco que ·lo rodea 
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GU li\ 1> E ESTUillCl 

DISE~O SISMICO DE EDIFICIOS 

TEMA 1 : roroRrnMIENI'O DE M1ITERIAIES Y E:LEME::l'IDS ES'l'RUCl'URALE ANTE CAlGI,S 
REPEI'IDAS (Texto: Ca.p.Uuf.o 13 de .tx Rt.é 1 pp 38! l'. 42Z) . 

La respuesta síSI!'i= de una estructura depe.-nde ee sus características carga

Cefonraci6n ante cargas ~icas alternadr.s. 

:..:. fi3csofía i::pl!c~.ta en los reglamentos c.:2 dis.si',o "-·::rG.te q,;_" :..as astzuctu-:

ras sobrepasen el io1tervalo de catpOrtamiEiltu elástico bajo el efecto del sis 

ITO de diseño. Interesa por tanto el oc:rrp:>rtarniento hasta la ruptura. 

La respuesta ele la estructura CXITpleta depende de la de los elerentos que 

la carponen y esta de la de las secciones y de los materiales. =:s necesa

rio entonces conocer las relaciones esfuerzo-deformaci6n de los principa

les materiales y elenentos estructurales. 

llna relaci6r. co:.r•.;c-Ceformaci6n típica ante carga m::.nc'::~nicamen~e .;._---eciente 

se muesu·a en la iig l. Los paráitetros de la curva que interesa.-. son rigi

dez, resistencia y ductilidad. De la rigidez clependen no solo las deforma

ciones que va a presentar la est:J::Il:ctura bajo una acci6n dada, sino ta!Wién 

la magnitud de la acci6n sísmica que esta va a tener que soportar. De la 

ITO. Para muchos materiales es valida una idealizaci6n elastoplás-c.ica óe la 

relaci6n carga-deformaci6n. 

El factor de ductilidad D. j A y es la nndida más cantin de la ductilidad; 

un material fr.1gil tiene factor de ductilidad cercano a uno, OCilO por ejem

plo el concreto no reforzado sujeto a tensi6n; el acero de grado estructural 

puede alcanzar factores de ductilidad superiores a 20. 

La ductilidad ele una estructura en su conjunto es general!rente mucho rrenor 

que la ductilidad lc.::al que puede desarrollar una secci6n: depende del nane 

ro de secciones que entran en fluencia antes del colapso de la estructura, 



fig 2. Para el CCIIpOrtamiento sísmico de \IDa estructura interesa su ducti li 
' -

dad global; para lograr un factor de ductilidad glooal alto se requiere que 

las ·secciones individuales tengan ductilidades grandes y que en el mecaniSIO 

de colapso de la estructura intervenga el mayor ndrrero posible de ar'"..icula

ciones plásticas. 

Ante repeticiones ele cargas altemadas la relaci6n carga-defoJ:Inaci6n se mo

di.fic=. en forma más ::..1~rtante mientras más se sobrepase el intavalo "El~ 

cú:o·· de cx:nportamiento, fig 3b. Las curvas descendentes (de descru:xy¡) di

fieren cada vez más de las de carga y se fonnan "lazo~" o ciclos lo:'..,;ta~ti

c.cs. La respuesta sísrr•ica depende funCianentaL":E.,te d¡;l &-ea incluida en los 

lazos histeréticos que define la energía disip:u:la p:Jr le estructcra y por 

tanto su anortiguamiento histeretico, fig 4. 

En algunos materiales y en ciertos elenentos estructurales las curvas his

tereticas se asarejan a las de un CCIIpOrtamiento e.liu>topi~.t.i.c.o perfecto, 

fig 3c, en los que la curva para el priirer ciclo ele carga se mantiene a;er~ 

xilnadamente constante ante repeticiones ele ciclos y se ~ene una gra., ~

cidad ele disipaci6n de energía a tra~s de ciclos hist:ereticos estables" 

Otros materiales dan lu;¡ar también a ciclos histereticos estables pero ron 

una forma radical.Irente distinta a la del priller ciclo y que incluye un área 

mucho menor que la que se tiene en un OCIDpOrtamiento elastoplastico, fig 3d; 
finalmente en otros casos se tiene un deterioro progresivo de ric;ide;: y re

sistencia1fig Je.Jque representa un daño irreversible en la estructura y una. 

reducci6n progresiva ele su capacidad de absorci6n ele energía. 

Se han propuesto diversos IIIXlelos téoricos del OCIDpOrtamiento histerético, 
-

los cuales se arplean para estudiar el ccmportamiento dinamico no lineal de 

estructuras (Masing, Ramberg-<>sgood, Trilinear, etc). 

El o::up::>rtamiento sísmico en el intervalo inelástico depende esencJ.al.Itentc 

de las características de los "ciclos histeréticos, el parámetro duc..t-UA.dad 

no es suficiente para definir el ccrrportamiento sísmico ya que a un miSIO 

factor de ductilidad pueden corresponder capacidades muy distintas de disi 

paci6n de energía. 



Caltx>rtamiento ante cargas dinarnicas y estáticas: La mayorla de los estu

dios sobre el <U!p)rtamiento inel~tioo de estructuras se han realizado coo 

ensayes ante pocos ciclos de carga estática altenHclas. Se ha oonsiderado 

sie!lllre que esto es conservador con respecto al callX>rtamiento ante cargas 

~cas, aunque hay algunos casos en que parece no ser as!. 

2. 

a) ConC!Le.to óbnpl.e (ref 2 pp 65 a 150) 

La curva ü-f en canpresi6n y tensi6n, fig S, muestra un carp:>rtamiento 

fragil en ainbos casos. Las defo:cnaciones de falla son ¡:Jeque..iias, El mi~ 

agrietamiento causa desviaciones de la linealidad a partir de O. 4 f' y pro 
e -

duce defo:cnaciones irreversibles. 

ESecto de la. velocidad de c.a~r.ga, fyi.g 6. Alm:!nta la resistencia y la rigi

dez, pero disminuye las defonnaciones de falla, y vuelve más fragil el ~ 

pcttamiento. 

E6ecto del I!0~6h,.lmi.ento en el I!OnC!Le.to (ver :ref 3 pp 20 a 30). Al a1.11e11tar 

el esfuerzo de confinamiento autentan tanto la resistencia caro 13. capacidad 

de defo:cnaci6n, fig 7¡ los resultados de enSayes de canpresi6n triaxial son 

extrapolables para el estudio del efecto del confinamiento proporcionado por 

el refuerzo transversal. La diferencia de eficacia de un zundlo 'ªª"iral y_ 

M estribOS se Illllestra en ía fig 715. Ccn espiral puede incxe1entarse resi~ 

tencia y d\rtilidad¡ ccn estribos solo ductilidad, pero en fonna mucho I!Enor 

que con espiral. 

E 6ecto de la. Jtep~tici6n de c.a~r.ga, fyi.g B. Pára repeticiones esfuerzos altos 

de carpresi6n el concreto no confinado se deteriora rdpidarrente. 

b) AeeJto eótltuctultal, dv Jte6ueJtzo y de plteó6ueJtzo (ref 4 9P 42 a 64) 

La cuxva esfuerzo-defonnaci6n del acero depende de su CXJI{XJSici6n química y 

del tratamiento a que haya sido SC~Ietido. El rc6dulo de elasticidad es oons 



tante. El esfuerzo de fluencia (real o aparente) aurenta CCI'l el CCI'ltenido 

de carbono y puede incxeuentarse por una :reducci6n de área o por torcido 

efectuado en frío, fig 9. La neseta de fluencia se pierde a nedida que a!:!. 

rrenta f y si se trabaja en frío. La relaci6n f_/f y la t. d.i.srn:i.m.yen 
y u y u 

al aurentar f • Los factores de ductilidad son sieltpre grandes, exceden 
y 

de 10 aan para los aceros nenes d!ictiles. 

El e:'ectD de la velccidad de carga en la res:.s~cia y en la ductiliclad es 

poco importante. 

Anre el efecto óe cargas alternadas que exceden la flüa.'lcia, el l:>:.'ilite d.: 

proporcionalidad se reduce y la ü- ~ se hace mas redondeacla (efectO de 

Bauschinger); los ciclos son muy estables y no muestran deterioro (fig 10). 

e) 

En los me-tale.6 el ~rtamiento es cualitativanente ccm> el del acero. 

En la mampOI.l.tvúa. varía mud1o ~ los materiales que la cntp:tngan (piezas 

y roorteros). La fig 11 muestra algunas curvas Upicas para lllallilOSte..--ía, 

ref 5. El c::arportamiento en general muy frágil, especialmente cuando se el.!! 
plean materiales de alta resistencia. El OCJtpOrtamiento ante cargas alter

nadas muestra un deterioro total a rrenos que se cuente CCI'l un refuerzo ade

cuado. 

Las propiedades de la mo.deJUl varían segOn la especie, la densidad, el o:mt: 
nioo de hunedad y son muy sensibles a la velocidad de aplicaciOn de la car

ga, fig 12. El roodo de falla del material es muy frágil ~ las estruct!:!_ 

ras de madera pueden tener alta d.i.sipaci6n de energía si se detallan adecua

darrente las uniones (ver capítulo a:>rrespald.i.ete). 

3.1 Vigas y columas de CXJncreto reforzaó:> (ver ref 3 pp 195 a 169) 

a) Flex..Wn: La relaci6n mxrenUrcurva.tura de secciones de CXJncreto 



\. 

reforzado se obtiene a partir de las hip6tesis b4sicas del OCJI\X)rtamiento 

del concreto en fle:wcx:upres16n. Las =vas de la fig 13 ~stran la in

fluencia en la resistencia y la ductili~ á¿ :a:o c'Uallt!as de acero de ~ 

si6n y cx:npresi6n en su relaci6n con la cuantfa Ca.Lmceada. Sa =cluye que 

si la cuantía de refuerzo de tensi6n es ITllY :.:.nferior a la balanceada se ob

tienen grandes ductilidades (cx:rtparaJ:ú.es a las del acero). El re:uerzo de 

cx:npresi6n es de gran ayuda en incrementar la ductilidad. El efecto del re 

fuerzo transvers-:> l. m .la relaci6n rranento C'.rrvatun. de vigas se ve en la fig 

H. El confinamiento qte este proporciona aunenta la ductiliddd cu:.:u-.do la 

falla es cercana a la balanceada. 

b) 

con el misro procedimia"1to que para elementos en fl8G.6n. La ductilidad de 

pende del nivel de ca..-ga axial (fig 15). Para falla de canpres~6n la ducti

lidad es casi nula a rrenos que se cuente con confinamiento importante, fig 

16. Para falla de tensión se tiene cierta ductilidad, pero solo para cargas 

axiales muy pequeñas esta es :importante. 

e) 

flexi6n sirrple y -:-1r1 cuant!as bajas de a= el CCIT".f>C~~...amiento <'.S ;:•;,¿.J.itat!_ 

vanente = el del acero: gran ductilidad y pcx:o deterioro. Puede pradeciE_ 

se can buena aproximaci6n errpleando las hip6tesis para concreto en flexocx:m

pre.si6n. El deterioro ocurre solo para defOJ:IIlaciones muy altas debido al ~ 

deo del acero ele cx:npresi6n. La degradaci6n es mucho mayor cuando hay esfue!_ 

zes=wrtartees a±ti55 éri m=secc±ones Crlticas (arucw.ac1ones p~t~c.:.s) o 

también cuando hay posiblidad ele deslizamiento de las barras por adilerencia, 

ver fig 17. Inportantes estudios al respecto han sido realiZádoe ¿¡-, 

Berkeley (ref 6), y en Nueva Zelanda. Se reocmiendan estribos pcx:o espaci~ 

dos para evitar pandeo de barras y para confinar el concreto, altas cuar.t!as 

de acero de cx:npresi6n y despreciar la contriblci6n del concreto a la resiB 

tencia en =rtante. En el tema de estJ:ucturas de ooncreto se tratar.:! con 

mayor detalle este punto. 

Cuando hay cargas axiales :importantes la ductilidad es baja y el deterioro 

ante repetici6n ele =gas es :importante, fig 17c. 



d) Colttan-te, tDit.6.i.6n y adhiVI.enc,i.a. El I!Ddo de falla ante =rtante 

y torsi6n es netanente frágil; aQn cuando exista refuerzo transversal se 

gana poca ductilidad y el detero:ro es muy rápido. Algo similar es el can

portamiento cuando hay problemas ele adherencia. Pcr tanto deben tar.arse 

factores de seguridad mayores CCiltra estos efectos que contra flexi6n. 

3. 2 E.e.eme.n;toó de c.onCJLetD plleó6Mzlldo (ver ref 7 pp 49 a 81) 

Su canportamiento nó difiere mucho del reforzado: pueden alcanzarse las mis

mas ductilidades sialllre que la cuantía de refuerzo se-~· h¡ja (q "' O. 2) y el 

nivel de carga vertical también. El admitir que ante el sisro de diseño fl!:_ 

ya el acero de presfuerzo es debatible, porque si flt\)'c oo pierde el presfueE_ 

zo y es dif!cil restaurarlo. 

A.'1te cargas repetidas el cacportarniento es distinto: fig 18; se tiene mucho 

ilellOS disipaci6n de energ!a; por tanto para resistir un miSIIO siSIIO se re

quiere mayor resistencia o nayor defcmnaci6n inelástica qJe en concreto re 

forzado, fig 19. 

31 c.."tpleo de elerrentos contlnuos presforzados es po= usual. 

3. 3 Ef.ementcó de ac.eltO eótltuctulr.a.l (ver ref B pp 125 a 159) 

El cx:nportamiento en flexi6n es Suman"el'lte dllctil, pero la ductilidad puede 

verse afectada por pandeo local o pandeo lateral después de la fluencia, 

:ig 20. El efecto de Bauschinger suaviza el acero y lo hace mlis pr~xmso 

al pandeo. Hay que restringir las di!lensianes de las secciones para ~ 

rar la plastificaci6n total sin que ocurra pandeo o =locar atiezadores ~ 

= espaciados. Secciones carpactas. En =lumas la capacidad de :rotaci6n 

es muy reducida. La práctica reoa•endable es sobrediseñar las =lunnas de 

manera que las articulaciones plásticas se fonten en las vigas. 

Ante cargas alternadas los ciclos son muy estables (si no hay problemas de 

pandeo) y hay gran disipaci6n de energ!a, fig 21. 

) 



Hay que .terer cuidado con las uniones: deben sdJresideñarse poitJUe noonal

rrente sen menos ductiles que las secciones de las vigas. 

3.4 MUAD~ 

Son elementos que proporcionan gran rigidez a las estructuras y frecuente

rrente se requieren en edificios de nediana o gran altura para limitar las 

deflexianes a valores acinisibles. 

al MUAD~ de c.oncJtetr (ver ref 3 pp 610 a 660). Su ~rtamiento 

&--pende esencialnente 'de su relaci6n altura a longibrl H/L (o rrk oorrecta 

rrente de ~ • I:JsuaL"lente H/L 7 2 y san por lo tanto elementos &; flexi& -

ron bajos niveles de carga axial. Se c:x:.uportan cxm:J vigas; mucha ductilidad, 

fig 22. Ante cargas alternadas su absorci6n de energía es alta y su dete

rioro bajo si rige flexión, fig 23. Si rige rortante lllLlCho deterioro, fig 

24. En muros bajos rige rortante casi sie~~Pre y la falla es poco dOctil y 

hay ll1llCho deterioro. Problanas en las vigas que aooplan los muros entre sf 

o con uarros (se ~ ron nás detalle et el tena de Estruc:t:u!"cs es Concre

to). 

bl MUAD~ de mampo~tVLla: (ver ref 9). Son elementos rígidos y fr! 

giles; aceptan muy poca defonnaci6n lateral. Requieren de confinamiento y/o 

refuerzo para tener cierta ductilidad, fig 25. Tienen nx:ho deterioro e~ 

oialJ!lente si las oiezas son huecas. Pueden diseñarse para que rija flexil'.n, 

rentonoes el CXIIpOrtamiento puede ser IIDJCho nás favorable. 



l. 

2. 

3. 

6. 

7. 

8. 

.• 

REFERENCIAS 

N M Newmark y E Rosenblueth "Funda!rentals of Earthquake Engine.:ring" 
Prentioe Hall, 1971 

A M Neville "Properties of Hardend Concrete" Eci1 R!Un60Jtc.ed Conc..tU:e 
Eng.<.nee!W1.g, editado por B Bresler. Vol 1, Cap 3, J Wiley, 1974 

R Parks y T Pauiay "Reinforoed Ccrlcrete Structurss" J Wiley, 1975 

J F McDerrrott ''Reinforcing Steel"'en P..ein60Jtc.ed Conc.Jtete Eng.i.nec'Ung 
Vol 1 Cap 2 editado por B Bresler, J Wiley, 1974 

R i1?.li y A Ps_¡r:..s :•Propieóaóe.S ~ci3S Ce la ~1!.._!>-~;..._~tería'·¡ Jy,¿.:tA..tu.;t.o 
dé Ir~gen.iC!Úa, Infonre No. 288 (Jul 1971) 

V V Bertero y E P Popóv "!JYsteretic Behavior of Ductilie Manent-Resist 
ing Reinforced Coocrete Frarre Cc:rrpooÉ!nts" Report No rnR: ?5-16 U'liv-
of California, Berkeley, 1975 · 

R w G Blakeley "Prestressed Concrete !:esign" en S.tltuctu!r.a! Ve~n ~olt 
ECVtthquakeA, publicado por Centre for Continuing Educatian, 'Ihe ll'liver 
sity of Auckland N •. zelai'!d 197Í . .,.. 

G w Butcher "Steel Design" en stli.uc..t:ulull Ve.4.;gn f,oiL Eall.tlu¡uake./1, publi 
cado ;;>or Cent.::e fcr Ccrltinuing Education, ll'liv cf i\uckland, N z 1972 

9. R Neli ioccntoD·ci:.;>~.iento sísmico de muros' de manpostería", Irn.t.U:uto de 
íngen.iC/Úa, Llf.:>ure No. 352 Abr 1975 

REFERENCIAS ADICICIW..ES 

,J A Blure, N M Newnarlc y L H Comilig "~ign of Nultistozy t;c,illforoed 
Concrete Buiding for Earthquáke ~Q'lS"· Portland Carent Asoociation, 
1961 

~. 
V ·: 

o J Dowrick ·~ Resistant Design", J Wiley, 1977 



-z 

V,en ton 

30 

zo 

~-:10 
1 

Copac1dad de ~nergío 
cícheo 'C 

+-20 , Area total ~ 
. ¡· ··-··.'· _2 ... 

;30 ·r·· ... ' . . 

-2 
i 

... .. . 
.-

-z 

.· .· 

' -20 
' 1 
t 

.l.-30 
j . 

, ... 

.. 
2 

·Aos.or,ión de enctg;c; = 

, Area 2. total @ . 

' w e TrobOjO por cu:IG 

W .• OBCOEFO 

Ea~ • Ener9io disipoao PQ:" cte:e:, 

energio obsorDico 

EABC • AS OC: A 

Coeflc1ente equivalente .L ¡; · 
· •Wac • 0.15 '·,5•'• de omorliguom,ento 11 veq.. ,, 

·lO· 

. ~, 

Fig 4 Definición de términos relacionados con la capacidad 
de disipación de energía 



C) 0-1 
,e.to..e~:iM .,,.,;o. o 

De~tr:o<:.·lé:n ufli~lia 

é ~A/~ ... t;.,.;._ 

C0'7\.'A tsi·oc2l0- OE.TcXIAJAClO\.l 

E ,,¡, .;,,.,,..,¡,¡.) 
e~ CS.l'~lli';dl ~roe roe~!Ort.l Pél. 
CQ~.X.IZ.t: 11:) t:A.) -r EA)'& 1 ClloM 

Dc.t.. ccA.)CCZéTO .;.tJ cou.pe~toAl 

1-0 

o 

, _______ . 

Fig 5 Curvas esfuerzo deformaci6n del concreto simple 

: 1 
' 

' 
1 
' 

i i ! f 
1 

i 1 ' 

l ' ) 1 ' 1 1 / ' ' 
1 ' ! 1 / 
1 1 

1 
1 1 V ' ! 

1 1/ /,/ 
! 

1 
i : ~~ Vi ·1 1 

1 1 /// !./ 
¡ 1 ///1/ 
' ¡ 7/J / ' 1 ¡ /l/ 1 

if/ ' i 
' //1 1 1 
¡ lll i 
1___1 i 

Ti:e~saa paro o.lca.aZDr 
~ """-<inoo 6'sfwr<o,.f. 

l )-•O.O\~ i 
/ ¡ 1 . 

1 

1 i 
y - 1 • 

i 
V 66Scq 1 

....... ! .,..... 
1 

/¡ [411Z~~ 
1 ' 

i l ' 
1 1 : 

1 ' i 1 
1 

1 i : 

i 1 
1 ! 

i i ' ! 1 

! 1 i ! 
! 

1 ' ! 1 

¡ 1 - \ 

' 1 1 

¡ 1 

r ,...,, 
: 
1 
1 

1 i 

! ¡ ~ 

: T l 
1 1 ' ' 
i 1 

! i 
1 i 

1 i 1 

: ' l ! 
1 

1 ¡ i. \ 

é. 
o 0.001 O.OO'il 

6 .. Defo, "''6.Óft u"', tcJ r 10 
f • e.a,f""''ro ....S.O ~" ri ~·(¡.,O.C, 
f04. ,..¡.... .......... _ f'D"' f. '* .... ~ . 

Fig 6 Ef't:Cl'O DZ:. L..A VZ:.I..CCII::~~.D De~ ( +ia1l:l¡oo7J) 



e 
/U -

i 1 1 ¡__¡ __ :-i-;[ J-: l 
- ----T- 1 l _- ,r_ , ' ;m r-- J 40 lú ~~~ 

lh _ _ ltn~t~'"""'' __ 
1 

[ f::~ -- V· 11_-- -- - -- ~-- ---i- ~ - -=-1' IOUI 

f J :?01 r~ 11 1 9 rJ/tllllt
11 j 

z , _- -t -:~rf - -~; ~--~ -I r-- = '""' ~ r-- V/ -- f-- - ---1-- 1+- - -+-
~ -~~V- _ _ 1090 0,,• l'''"""l_""~":'"'" __ - 160> 

1 ~ ~: --~~-l:~~;~~·~El~ Ll-l [1 "'"' 
Unconftnt::d concrel.! n rg~'t!:." .~ JGGO P~;m~, 

1 
-i !?01 

Q_L_.l._ ---:-':--·--_-'----::'::----'---:7:-l~- ll -~1621 N:LJ 
o 001 002 Q_QJ 004 005 006 007 

Suam, m/ln(mm/mm) 

fi, ef; + 4.1/, 1 

.a) Resultados de ensayes a compr i6n triax:ial / 

e) Curvas csruerzo deformación de cilindros 
con hélices 6. 5 mm de diámetro, de acero 
distintos espaciamientos 

Fig 7 Efe e 
-'~1 

1 

concreto reforzados 
8-rado estructural y 

1 

o del confinamiento 
1 
rnrr-,...tn 

( 1) 

~//,. U:">conl¡nood 
/..1'/ -:oncrelt.> 

-----------~----· 

(Z) 

b) Confinamiento proporcionado por estribos (1) y por hélices (2) 

~ 

200 

~ 
ISO 

~ 

.1 .. 
100 

~· 
.~ • .. so 

l o 

r · ·n de prismas de concreto con diversos d Curvas esfuerzo de or·maciO 

contenidos de estrihoH 

en la curva esfuerzo d<'for·mación 

___ l 



l. 
1 

1 

08 

2¡ 
M/LJd fe 

06 

0.4 

0.2 

o 
o 

\ Fig 13 

q'•0.6 
q'•0.3 

lb)= A' d1 S 

As 

~q:-0.30 
q • 0.15 
q'• o 

5 10 . 

q• 0.6 

' ' As 
q • bd 1' 

e 

€yl€0 •2 

€ul€o•2 

ljl • curvatura de la sección 

q•0.45 

q. 0.30 

q • 0.15 

15 

q'•O.lO 
q'•O 

q • 0.10 

20 

Relaciones Momento-Curvatura para secciones de concreto 
reforzado sujetas a flexión 

o 

o 



' 

Fig 14 

1.2 

1 o 

·'· 0.8 

"'• 0.6 

0.4 

' 

1 
1 

' 

o 

i 
1 1 

1 

1 1 

1 
0.04 

1 1 1 i i 
1 1 i ! 1! 1 ' -· 

1 1 1 1 1 JI ~-r i 1 1 
1 

1 1 l : 1 i 1 . 1 
1 

Bum1 ¡ 1n L:;'\.lt:~ ,;¡ ¡;, 1:0 Co!:'ltOI"' plut 

~ 10 h~ 1 1CI'!~ ~1.:1"1 .,( 10 poh:h 1 

1 al'! .. m 2 ~ •:-.' •· r.J,;:' H !l m ce"1en C)lut 

' ~ ;,., r,,.;;(t> ...... :."'1; ¡.., .;ot._h 

1 
¡ e~ilm J t in "''"'P' 11 8 •n c!nte" 

-'--o. ca 0.12 0.16 0.20 0 . .24 0.28 

ai Vigas .robrefc.rzaG.a..(\ 

Beam 4 ¡ 1n Slltr\JOI lt 6 '" ct..1tert plus j 
:-----+-----1----- ~ tn t:!':c!' ., u· ~- ) :": - ~ 

' 

M ..,. 

5 1 i 4 1 '- ... .=.=e·~---------¡ 

........ 4 i 1 5 ! 
-~,..0..--t----'"-"\.;..t;E·-- T---~- ---

Beam S 

Sume 
·--+------1---- Se.am 7 

Bum8 

0.15 

i in U1t"t.'P1 a! 1] ·~ :.-.1·::r~ :..•lu' 
.J- in helices ..v•th 1 in p1tch 

.¡ ;., U•rr~.o~ps i1 b in centen only 1 

~ ¡ .•.• wr.';H ni!,, cer.t'!.n onlv ~ 
~in umups at 11!'1 ~~n!tn only j 

0.20 0.25 0.30 

b) Vigas COil falla balanceada 

1.4,.--------,.-------...,..----------, 
i ! ' / 1 ........... 16 

1.2 

& ' ----
117 

1 ~9 ' 1.0 r '~ ~- ' 

' 

'" ' ,, 
0.6 

1 10 

0.4 -
a .. m 9 l, '" tle\tces w1tl'l 2 1n oncho 
8e..Jm 10 .¡..n Sllt!'UPI at 8 '" ctnters 

0.2 Beam 11 {-in U1rru¡n_a1 '2 1n cent~rl 

J 
; Bum 16 f, IR he\•Cel W1\M 'l•r- 1)1;:1'\ 

~ Bum 17 T in n.rruDI .JI 2 .n centerl 

o O.Q5 0.10 0.1$ 

e) Vi¡aa: aobrereforzadaa 

Efecto del refuerzo transversal en la rdación momento -.:urvatura 
de concreto reforzado sujeto a flexión 



Fig 15 

.. 
r;n• 

.. 
o.l 

, 

~-001 . .. 
1, • 41,0CI)ptol tliO NJ-11 

r.··h •052 
O.lt 

~80 ,...._ 
~· f/~----~·~-0--------------------------

O~·::.--,.¡¡---.Z,----;;-k;-----~,'>-0.0 Q.OI 0.02 O QJ 0.04 

a) Columna con baja cuantía de refuerzo 

o.• 

o• 

" OJ 

r.w 
O.l 

0.1 

00 .. 001 

~-ooe .. 
f, • 4S,OOO p.O tl10 N/rnrn11 

·' 

0.02 

•• 
0.0> 

Con alta cuantía de re!uerso 
b) Columna 

Relaciones momento-curvatura de secciones de concreto sujetas 
a flexocompresión 

,. 

-
B 

0.001 O OJ2 0.003 0.004 O 005 0.006 0.007 0.008 D.009 0.010 

tJr§JlSJ 
Concreto [slnbas H6lice 

s1mpte 
Concreto con refu.,zo 

lon¡1:uc!.nll y tr:Jn!Wf'Sal 

e, 

e, 

/ 
/ 

/ 

Fig 16 Efecto de confinamiento en la ductilidad de. columnas 



• 

.;¡; 

HYSTERESIS 
LOOP 

ENERGY 
OISSI?:.IED 

(K IN) 

42 

_;..,~..,~~8 --¡:.o 

38·40 
50· 5_2 

-4 

65.2 
111.8 

4 

::/s, 
R-6 

>l't'STERESI~ 
! ... ::.Of' 

E ~ERü'!' 
ÜISSir:'IAI¿.; 

(K IN) 

-s 

!0·52 
62·64 

69.9 
54 6 

T-+-~~~~--~.z-~~~~~~~-+~~ 
/ 

~ 

1 

.; 

8/S, 

1 // ,•"- / 
... ·4oo~ 

:.z.~6 

(olSEAMR-5 

-10 

-1.5 

1 ' 1 
1 

1 i BOO 1 ! 1 -- 1 ¡---¡-: 1 
1 1 1 

iYI/ 1 ' • ; 1 1_ 1 1 
' - T:= .:b' r. -•-~g(JQp&o • 1 

~~- • 50,1J00DSI • ,,.- '/1 1 3,< iL 
tJ' • tJ'oO.OI.1 I·- if'').• \'1 1 

1 L ..__ o.•· 1• 51 1 E 
o •OO 

-/i1l;~ 1 ! 1 l t-.,._j 
111 

1 
¡'5 •29 

•h•OI looct '• JCIIups tf:-'iV· : 100 V _j_ i 1 •• 27• 
1 

1 i - 1 }),,1 1 /í \/Í ·» 0 ,. ood .oooa .oou 
,QQI.1 

1 "'!:"'·•· .OC'JC t/ ] · 1 ¡Cunarur• 1/•IL ¡ 
: ~23 ' 1 1J• 1 1 1 +.ji i i 1 l.~ Ll-•h••'• . 

' 1 ·.! -.lOO 1 1 • (•~>•"'""""'' ,.,. 
i 1 y., 1 1 / • 

t--- 21 ' .. OIP !¡)•• o Q.Q0f18'] N "'"' 

/1 11 !,/..!. - 1 ,,-. ,H......... \ 
-.ooh'"'", •.<~~J ., -~ 

1 .X 1 .;:;¡ lh/tJ II'L•IIJN"t 

f-¡-~. ' ,191 ,..,,7 .,.,.,1 l 1 1 

a) Falla por Í:.•:!xl6n con esfuerzos 

ca.rta¡;.tes baJOS 

b) Falla por nexi6o eon esfuer-zos 

e) . Cc.lu:"!\!.:.). c~_..a .:;z!"ga a.xial baja 

Fig 17 Comportamiento histerético de secciones de concreto reforzado 



MomeniA. 
! 

------,~-----
Rotalion 

a) Concreto reforzado b) Concreto presforzado 

Fig 18 Comparación del comportamiento histerético 
reforzado y presforzado 

• ·~ 

' 
D 

-· _, 

-· 
' 
D 

.................... ~ 

del concreto 

Fig 19 Comparación de deformaciones ante un sismo de un elemento 
de concreto reforzado y uno presforzado 



~ ..., _ _::..;-..:..·:.:~ _:.:.;..-....:~~--:..- -"-~·~:: :.:: ....... ": 
. ! ' : ' ___ ,__-'--,.---: --~--:--;... ---, 

. '' 

-¡---- 1 

---"~,-.-:-.,-.,..,.¡¡,¿-;:;;¡':_¡,q._-, L_,.<,,-.-J,--:w,-.-w"'""_._;,¡_,--;;.-~-b---"--:.-·::-..-~ 
~ .................... ;·•' 

--------
"-J Faüa por I1exi6n sir. ;:;g.·íetamiemo ó<:.gona.! 

:J) Falla por flexión después de agrietamiento diagonal 

Fig 23 C1clos histeré~icos para muros cor:o:; co:-, falla po;· .1c:x1ón 



p- = o zs .,. 
,. ' o t 

? " • 6 8 t 1 ;:¡ " O S 7 ·1 o-1 rod l 
P_, •17 7 t 1 R • "JO•t0"1rad) 

-12 

- ' 

~20~ 
1 

; -20 

/.---....... 
. .... · ... 

·' 
,/ .... , 

10 12 
;¡ ¡ •iJ"'rad.) 

wa-4 

a) Cuantía de refuerzo horizontal O. ;::;c¡. 

----~~ = 050"/, 
N ' 0 1 . 

:»cr = 9Zt(R:(IJ7·1Q.1rc.c1) 1o 
;>,., ,¡~QIIR :JS0•10" 1ra~) 1 

b) Cuantía de re;"uerzo honzontal O. So/o 

Fig 24 Ciclos histeréticoo en muros cortos con falla por cortante 



o 

... ------,.,. -.... _..... .... ........ 
el~-

J!J 

·--'·· 'or 

...... , ... 
... 
'oG 
~-I(C: ~q~UT_I':/q?.--:'t.~...;S€ 

/d'coh:. ... ~,.ol d',ós-/o -¡c-/os,L/c. 
¿_e~,Lcro./ /.....,-E.:=v'a/ o.- /ex:~ h~k/¡r9-

~d""'" c:.-/o ...... ¡t.,o.z.. 

----,....._ Oo4HI l a~'r' LN?kco4.· p~k-.....,,j¡ o;&",,.cr 
OA..TF6' f S',:e/~...,.7 ,f..,.C<Ot..~.S"' o,C ..,b.~a/ c•r /o¡L<I'~ 

hg :zo 

·• 

'o M 
OAvK 
OA.8 
OAC 

-;.a.r.s.·"or?,o/ é~ckhQ:?· 
8CJOrT~ "',n~r /'770177.,.,,¡1- .. r::p-CKY~nr. 
Al'o ~CQI' o~ /~era/ .óuc:K/~-,..."7 
Bc=a,., .(.olnÚe~"' t,.~r»,-Aor'" ~~ 

ltei•aeiones mamegtq-curyatura idealizadas en t!lementos de 
acero estructural 

1 

·• ... 
L __ • 
.¡ 

·• 

. ; 
' 

., 

¡.·- -· J _--- ... .-~ 
1 

., 

a) Sin problemas de pandeo lateral b) Con pandeo lateral 

Fig 21 Comportamiento histerético de .elementos de acero estructural 



---------

a) Deformaciones 

----- ---------· 

1200 

0o~--~~~---~.o,_--,5~0,_--,B&o----~wbo~---
cur~•tur•, et, P•f'c•nt 

E41 , 0.003 

Cross 
SKiton 

b) Relación momento-curvatura para distintas cuantías de refuerzo 

Fig 22 Comportamiento de muros altos sujetos a cargas laterales 



---- -

361 

301 
¡ 

V,en ton-¡ 

20 

o 

Muros de bloc;ue de concreto. Fcilo en flexiÓn. Efecto 

de lo cargo vertical 

Muro Carga verucol 

50t o ton 
504 5 
505 10 
506 20 
507 o 
510 30 
51 1 30 

0.4 0.6 0.8 t.O 2 1.2 
(Mh)x\0-

Muros de bloque de concrr:to. Follo en tensiÓn _diogono'. 
Efecto de lo cargo vert icol 

Fig 25 Cu.~vas Carga deformación para muros de mampostería 



FACULTAD DE INGENIERIA U.N.A.M. 
D!ViSlO:"-.~ DE EDUCACION CONTINUA 

XXII CURSO INTERNACIONAL DE INGENIERIA DE 
SISMICA 

MODULO III: DISEÑO SISMICO DE EDIFICIOS 

TEMA: V ARIOS 

EXPOSITOR DR. SERGIO ALCOCER MARTINEZ DE CASTRO 

1996 

Palñc1o de 1\lmcrín <'::lile ele Tacuba S Prnncr p1so Or.lciJ Cuauhtémoc 06000 Méx1CO. O F APDO. Post.JI M-2285 
Teléfonos 5t:~-il9'>'• :;;;<.5121 521-73J5 521-1907 Fax 510-0573 512-5121 52H020AL26 



6. SISTEMAS ESTRUCTURALES 

/o La solución ideal, desde un punto de vista económicf, consiste en escoger 

sistemas estructurales que se diseAen para soportar las cargas verticales, v que 
re'S~ .... rQ._ 
sean sapaocs de r ~sistir la combinación de éstas y las solicitaciones 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 v accidental es combinadas; al mismo tiempo, 

debe revisarse que los desplazamientos horizontales relativos entre niveles conse

cutivos no sobrepasen límites aceptables, v comprobarse que se tiene una seguridad 

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 ~RtePiaPes de resistencia v rigidez; al aumentar el 

número de niveles v requerirse una estructura el problema se vuelve más difícil, 

v para evitar incrementos excesivos en costo v en el tamaAo 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 col2~

so durante temblores intensos. Para ello, debe diseñarse para que soporte solici

taciones sísmicas relativamente altas, compatibles con la sismicidad de la zon2. 

Rig·i:dez.ZiEa ;:ecasaria para e~-BB2221ZE!qq¡ a os oc, es ;-sstaJ-acrsses :r 
, ' j 

otros elementos no estructurales, durante temblores Frecuentes de poca inten"idad, 

v para impedir fallas por inestabilidad, debida a amplificación excesivn ce :es 

momentos por interacci6n carga vertical - desplazamiento horizontal, en temn!ncns 

intensos. La rigidez apropiada se logra manteniendo los desplazamientos 1-·~"•"

les de entrepiso por debajo de límites adecuados, que se indican en los -~~- •

mentas. 

Ductilidad. Esta propie<Jad no ~s indispensable, en teoría, pllesto 

construirse estructuras que, también en teorí.a, se comoorten elF!stiC<Jr'"'""'. 



temblores de cualquier intensidad; constituye, sin embargo, una manera económica 

de obtener estructuras capaces de soportar temblores intensos, si bien sufrie• 

daños que pueden ser importantes. Además, como no se conocen las característiL 

(intensidad, duración, contenido de frecuencias, etc) del temblor más desfavorable 

a que quedará sometida la construcción, no puede suprimí rse 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. 

Au"'I.><C 
O ~essP se ~o~ la razón de ser de la estructura de un edificio proviene de 

la necesidad de soportar cargas verticales, la elección del sistema estructural 
k. ~~:.toe:'"' 

queda determinada, casi siempre, por ld manera en que ~~n Qe Pc~i~tiPBC las fuer-

zas horizontales; más todavía, aunque no hubiese más que cargas 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,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 trPs 

niveles. 

Las estructuras deben ser estables bajo cualquier condición posible de carga. 

Cuando lo son, las solicitaciones exteriores ocasionan EA 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 configuración in i e i" l cuando se descarga. El conjunto de 

vigas y columnas de la fig. }é. es clnramente inestable, pues no resiste fuerzas 

horizontales ni tiene ningún mecnnismo ou~ hnga que recupere su Forma inicial. 

En la fig. -1) se ilustran los oocos mecanismos que pueden utilizarse para 

obtener sistemas estructurales estRbi"~. ~Rpaces de resistir los efectos produci

dos por fuerzas horizontales. El ori~nro consiste en añadir una diagonal, con lo 

que se obtiene una estructura cont.c:•v"~•n-,r::>. En el segundo la estabilidad late-

ral se logra por medio de mu~os r:" ·"'o:·· ··· ·" rle rigidez, de mampostería de tabi-



que o de concreto reforzado, que son elementos planos verticales de gran rigidez 

y resistencia. Por Gltimo, los miembros que forman la estructura pueden unirse 

entre sí por medio de conexiones rígidas, que impiden las grandes rotaciones 

asociadas con el colapso: la estabilidad lateral se consigue con el uso de marcos 

rígidos. 

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 materiol más comGn en siste

mas estructurales de varios pisos. Sus ventajas principales son su alta resisten

cia, en tensión o en compresión, y su gran rigidez, que proviene de su elevado 

módulo de elasticidad; 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 

~uE ee ~tiljt~ ~R la construcci6n, 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, sob're todo para los que se construirán en 

zonas sísmicas. También la ligereza es un factor favorable,en eote o~oe, 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-

frialtza el procesO de Cbri§ErbEcibH, Cmi ids CollstQDléiiEES ct::Lcjcs de uclscidad, 

precisión 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 verticnles 

(función que, de todos modl:!s, no debe olvidarse). El sistema que resiste lns 



fuerzas horizontales, producidas por viento o sismo, está compuesto por una combi

nación de vigas, columnas, contraventeos en diagonal y muros de rigidez. Op' 

diseñarse para que soporte la mayor cantidad posible de carga vertical, de mant 

que se eviten, o se reduzcan a un mínimo, las tensiones netas transmitidas a la 

cimentación durante un sismo, y para que proporcione soporte lateral a subsiste

mas diseñados s~lo para carga vertical. 

Las fuerzas laterales producen fuerzas cortantes horizontales, momentos de 

vol tea y desplazamientos. <.at9P8l9s, 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 con la altura, y 

el momento de vol tea y los desplazamientos laterales crecen con su segunda y 

cuarta potencia. 

En edificios de cierta altura el diseño suele quedar regido por la necesidad 

de proporcionar rigidez lateral suficiente para mantener los desplazamientos 

relativos de entrepiso dentro de lÍmites aceptables, no por la capacidad del 

sistema para resistir las fuerzas cortantes horizontales y los momentos de volteo. 

t-Esto ha hecho que en las últimas tres décadas se hayan desarrollado diversos 

sistemas estructurales, buscando satisFacer la demanda de rigidez lateral de 

manera económica. 

Los sistemas estructurales que se han empleado a partir d~ los años sesenta 

siguen un proceso lógico de evolución, basado en comparaciones con 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 como cantiliver. 

El marco rígido, que resiste las fuerzas horizontales por flexión de los 

miembros que lo componen, constituye el cantiliver menos eficiente, por lo que se 
O' S 

colocó al principio de una carta de sistemas posibles; el otro extremo ls ssRsti-

~ un cantiliver completamente efectivo, que utiliza la forma exterior tridimen-

sional completa de la construcción. Entre 
~.l. 

sistemas, que se muestran en la Fig.f(~\g 2 

los dos extremos hay una serie de 

oág ~/,8, 11 CsRs-t-rt:tGt-iono'!_,. ~. La 

carta es Gtil en las primera~ etao~s d~l ~roc~so de diseRo, ya que permite ~sco9~~ 

un sistema adecuado, que d~spués se dimensionA para lograr ln eficiencia busc~c 



.-(Las alturas lÍmite indicadas en la figura corresponden a edificios construidos 
, ...... .:.~oo~ ,.., 

en zonas donde las fuerzas horizontales de diseño son ds9i8ss ~ 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/onjunto de vigas y 

columnas, constituyen un sistema estructural eficiente para edificios de altura 

pequeña o media, hasta unos 10 ó 1? pisos. 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, so los o en combinación con los marcos. En 

cambio, los ed-ificios de oficinas cArecen casi por completo de divisiones de 

carácter permanente, por lo que en ellos sí puede convenir utilizar l:o. marcos 

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 e levada, capaces de 

incursionar en el intervalo inelástico bajo solicitaciones sísmicas intensas, 

disipando una parte importante de la energía que les transmite el terreno sin 

sufrir daños, o experimentando desperfectos locales, de pequeña cuantía y fácil 

reparación. 

bss ~aPsss P[§l8ss Bien diseñados. dntallados y construidos, tienen un compor

tamiento dúctil estable bajo cargns cíe! !cas ~ue las Aasef'l--tN!~ fuera del 

intervalo elástico, y la mayor parte dn los códigos de construcción los consideran 

sistemas estructurales preferencial""· ~aro los que especifi.can cargas laterales 

menores que las correspondientes ~ nt~o~ ·;:•it~mas. 

Es una práctica aceptadn r:J"rn:· .· .. ,, .... 

miembros que componen los maf'CD'l :·: ·: 

plásticas se formen en las vig~~ :"' 

. :: d~ que el dimensionamiento de los 

·· ., -.::'1 de manera que las articulaciones 

.. , l.:::!s columnas, con lo que se loqra 

que las deformaciones pl§sticas me~ .,.,~ :· • :'1'J"'> se concentren en zonas que pueden 
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aceptarlas con poca, o ninguna, pérdida de resistencia. EstA es la filosofía de 

diseAo conocida como "columnas resistentes - vigas débiles". 

Sin embargo, la ductilidad 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 n6mero 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.·(~i~. 2). Su nombre proviene de que 

los elementos principales que los componen, vigas y columnas, est§n 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 resultante pueda resistir por sí sola, sin la ayuda de elementos adicio-

nales de otros tipos, cargas verticales y horizontales. El dimensionamientl 

las conexiones entre vigas y columnas constituye uno de los aspectos más importan

tes del diseAo de los marcos rígidos. 

'-~ En la Fig. (~i§• 7, ~6~. GSD, ''CeRstPuetioAsl.-:.) se muestra un marco 

deformado por fuerzas horizontales; la deformación, que se caracteriza 

rígido 

por la 

rotación de los nudos y la flexión de vigas y columnas, comprende dos partes, la 

deformación por cortante y la producida por el alargamiento y acortamiento de las 

columnas. En marcos rígidos de proporciones usuales la primera representa entre 

el 80 y el 90% de la deformación total, de manera que un dimensionamiento óptimo 

de la estructura, desde el punto de vista de las deformaciones, estará dirigido a 

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, para que las 

contribuciones de unas y o'e-ras sean semejantes los momentos de inercia de las 

primeras deben ser dos o tres veces mayores que los de las segundas, lo que i~ J 



que cuando los claros crecen tienen que utilizarse vigas de peralte considerable 

para controlar los desplazamientos. El peral te económico aumenta en los pisos 

inferiores, en los que la fuerza cortante es mayor, y en edificios de cierta altura 

excede ¡Jel 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 cuando 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 proyecto arquitectónico permite disminuir la 

separación entre sus columnas y aumentar el peralte de las vigas. 

. , . ,_ 
U .. \O'ft•\ r, ,,,...e, 

Las oeRB?,isnec aumentan el costo;ds lgs m3rsse Pi~i~gc~ por este motivo, un 

sistema estructural popular en Estados Unidos es el formado por marcos rígidos 

colocados sólo en la periferia del edificio, mientras que el resto de la estrúctura 

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 si, 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 soldar placas muy gruesas, originadas por el sistema estructural mencionado. 

P''"Jo....:""'~~~~~-
En edificios altos, en los querlas solicitaciones producidas por viento o 

sismo,~se~~~===:~~dda~·nnaac~~~ el marco 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 fuérzas horizontales más eficiente y económicamente. 

El uso de los elementoS mencionudos hnce que el marco rígido deje Ce ~n; 

indispensable pues la estructura de soporte de un edificio puede construirse coo 



•riTt,.'-J•H ~" lq¡ c.,[.._..,~q,, 
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. 
!!Jl, proporcionando la rigidez y resistencia 

laterales necesarias para evitar problemas de inestabilidad y para soportar 

efectos producidos por fuerzas horizontales por medio, por ejemplo, de armad~_ -~ 

verticales formadas por columnas, vigas y contraventeos en diagonal colocados 

entre ellas. 

En un mismo edificio se puede emplear una combinación de marcos rígidos, 

contraventeos, muros de rigidez y vigas articuladas ~n las columnas, cambiando 

incluso la forma de trabajo en las dos direcciones principales, ya que, de- acuerdo 

con sus características arquitectónicas y funcionales, una combinación de dos o 

más de los sistemas estructurales mencionados puede proporcionar la solución más 

eficiente y económica. 

Marcos contraventeados. 

Bajo cargas horizontales,_ las armaduras verticales formadas por vigas, co

lumnas y diagonales trabajan como elementos en cantiliver; los momentos de volteo 

son equilibrados por fuerzas normales, de tensión y compresión, que aparecen en 

las columnas, y las fuerzas cortantes son resistidas por las diagonales; éstRs 
6.'\-. 

pueden tener diversas configuraciones, como se muestra en la fig. ~Fi~, 11, , 

-&52, "(61AiltPb:IStiQF1Blzcv 11
), 

Las armaduras de cortante pueden, por sí solas, proporcionar toda la resisten

cia y rigidez requeridas en edificios de altura media; se emplean con frecuencia 

para resistir los efectos del viento, pero en zonas sísmicas suelen combinnrs~ con 

marcos rígidos, con lo que se obtiene un sistema de marcos y armaduras que internc

túan entre sí. Cuando se combina la deformación por cortante de los marcos con la 

de las armaduras, en flexión, se obtiene un sistema de gran rigidez laternl; on la 

parte superior del edificio los marcos restringen las deformaciones de las ~c~~du-

ras, y en la parte inferior e~so9e ls bsrtPaPiEH son las armaduras las ~!!" :-r?s-

tringen a los marcos. Esto ocasiona una redistribución de fuerzas cortnntr><; ;'~l~.:-e 
6,"i) 

marco~ y armaduras (Fig. J.2, f)é§• 13§3, "Co:;~'Efl:l!!!l!ienal, •. u) que lleva 1~1 :-:--::r;nz 

del sistema a un nivel mucho más alto que el que se obtiene sumando d~ coc:: .~..--·-" 

las rigideces de unos y otras. 

Las armaduras verticale~ se colocan alrededor del núcleo de so:-_ 

incluye e levadores, escaleras, sanitarios, duc tos y cunr tos para equ ~ ::~ 



el~ctrico y de tel~fonos) y en los muros de lindero del edificio, y se combinan 

con marcos rígidos. 

Contraventeos exc~ntricos. 

'·" En la Fig. ¡i se muestran cuatro marcos provistos de otros tantos tipos de 

contraventeos excéntricos. Las Fuerzas axi'laes que aparecen en las diagonales, 

como un resultado de las acciones sísmicas, se transmiten a las columnas o a otras 

diagonales a trav~s de un tramo corto de viga, llamado ''eslab6n activo•, que traba

ja en flexi6n y cortante. Escogiendo adecuadamente su geometría puede lograrse 

que un marco contraventeado exc~ntricamente tenga una rigidez elástica muy cercana 

a la de marcos similares provistos de contraventeos conc~ntricos y que, por otro 

lado, los eslabones activos se deformen inelásticamente durante temblores severos, 

absorbiendo y disipando energía de una manera análoga a la de los marcos rígidos 

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 d~ rigidez y ductilidad característicos del dise~o 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 flexi6n. 

La elecci6n de las excentricidades constituye uno de los pasos más importantes 

en el dise~o de marcos contraventeados exc~ntricamente, pues de sus valores depende 

tanto la rigidez leástica del marco como la demanda de ductilidad en los eslabones 

ac lVOS .. 

En resumen, los marcos contraventeados exc~ntricamente 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 dise~an para que permanezcan en el 

intervalo elástico, y no se l'andeen; prácticamente toda la actividad inelástica se 



(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 est~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 comprimidos 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 M9Y 
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 contraventeo se sale de su plano original, destruye los elementos no estructurales 
colocados a sus lados. 
e. El pandeo puede presentarse en forma asimétrica en los varios sistemas de 
contraventeo del edificio, ocasionando un incremento de la torsión, tal vez sib'Tlificativo. 

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 especialmente. El res

to de la estructura se dimensiona para que resista, trabajando elásticamente~-las 

solicitaciones que aparecen en ella mientras los eslabones activos fluyen plásti

camente, las que se determinan estudiando el mecanismo de colapso del marco; 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 obtiene un can ti li ver tubular de paredes 

perforadas, que es muy eficiente para resistir fuerzas horizontales. 

(,.1 .. , ........ 
En la Fig. (l=i~a 1~, ~ág. 655, "G~I"'I~tPue~i~I"'Eil .. . ") se rnHes·t-Pe la distribución 

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 distribuci6n triangular en las columnas de "las almas"; sin embargo, las defor

maciones por cortante de los marcos rígidos reales reducen la eficiencia del canti-
~ . 

liver. Debe buscarse ..,. comportamiento 1:c mas cercano posible al del voladizo de 

paredes macizas; suel; lograrse que la deformación por cortante no exceda del 25% 

de la total. 

Tubos con diagonales. El tubo con diagonales en las fachadas constituye una 

solución muy apropiada para estructuras de acero. En el sistema tubular ideal 

todas las columnas exteriores se interconectan por medio de diagonales, de manera 
Q cd\lMl 

que se formay( una estructura tridimensional muy rígida, que resiste las Et~ePzos 

laterales con las fuerzas· axiales que se generan en los miembros, en vez de utili

zar su resistencia a la flexión. 

Comparado con el tubo reticular, este sistema tiene la ventaja de que oermi te 

separaciones mucho mayores entre las columnas de las fachadas. 

Los tubos con diagonales resisten las fuerzas horizontales de m?.nnr~ -"'1 

eficiente, pero pueden no ser adecuados para zonas de alta sismicidad, r.cr~"~ cu 

ductilidad es limitada. Sin embargo, pueden combinarse con marcos rigi~oc ·:~e:!-

les, o interconectarse por medio de elementos de ductilidad suficiente 

~á ej. GG9, "bsnetPuctia el. .. 'L.}-. 

'·' 



Los dos sistemas estructurales anteriores influyen de manera importante en la 

arquitectura de los edificios, sobre todo en las fachadas, lo que no estfi mu1· 

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 colocados cada 10 a 20 pisos. Tanto las piernas coma los t:......... . &.~~-
elementos horizontales 109" eetFt!BttlFB!3 Bl!' grandes dimensiones (Fig. ;;¡¡;.,, J3Bfl. 661-

.J'GOIISbPUBtieFIBla; ."). 

c.cl~·,r .. "' 
Los supermarcos ~9PAÜtEm. E!l aeBfflsEls de espacios variables, adecuados para 

múltiples funciones. Históricamente, las e di ficias al tos han estada destinados a 

oficinas a departamentos, pera las megaestructuras de muchas pisos deberán integrar 

varias funciones en un sólo edificio, con espacios flexibles que puedan ser planea-
u 

dos eficientemente para la actividad que ~8'19 8 desarrollitl!ie en cada uno de ellos, --... 
¡ con la menar interferencia pasible de la estructura. 

La eficiencia estructural se obtiene de la concentración de columnas en ~ 

ilili18-!'Pil8il?..,¡;fl!!t=cd!ae las esquinas; aumenta transfiriéndoles las cargas de las colurnn:::Js 

interiores, de manera que crecen su rigidez v resistencia, v se contrarrestan a 

tensiones producidas par las fuerzas horizontales. 

Parámetros de diseña. La elección del sistema estructural que resistirfi las 

fuerzas horizontales depende de gran número de variables; las mfis importantes son 

las deflexiones laterales de entrepiso, los efectos geométricas de segundo orden 

(P~, las tensiones en la cimentación v las frecuencias de vibración del edificio. 

Las deflexiones laterales de entrepiso deben mantenerse por debajo de límites 

que aseguren un comportamiento satisfilctorio de elementos no estructurales, como 

muros y canceles, durante sismos fr~ctJf"'ntes dP. poca intensidad. 

El efecto geométrico de segundo o :·uf'n conocido como efecto P~ está íntimamente 

ligado con la rigidez lateral del ndifir.io y, por consiguiente, con sus desplaza

mientos de entrepiso. Hac~ que crr:~~~ !n~ rlementos mec~nicos con re~pecto a los 

de primer orden. · 

.. 



Un parámetro muy importante para determinar los límites de aplicación de un 
Ion 

sistema dado 618 ~l ssnatituiEis I'Br las tensiones (o Fuerzas "hacia arriba") que 
. •\ 

aparecen en las columnas, sobre todo en ..., tramo inferior. Un ediFicio puede 

rigidizarse de manera que sus desplazamientos laterales se conserven dentro de los 

límites de dise"o, pero al l1acerlo es posible que una parte del sistema resistente 

"atraiga" Fuerzas horizontales de magnitud tal que aparezca en ella un momento de 

volteo t8R ~YB~~~ 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 dirección y la frecuen

cia torsional tienen una influencia considerable en el comportamiento de los edifi

cios altos. Es preferible que los periodos correspondientes est~n separados uno 

de otro cuando menos en 15%, y que el torsional sea el tercero. Se evitan así 

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 dise"o sísmico de ediFicios altos es 

~ que los sistemas de piso, actuando como diafragmas, transfieren las fuerzas 

ción a sus rigideces laterales. Los esfuerzos en los diafragmas de edificios 

normales son peque"os, 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 tambi~n críticos cuando hay en ellos aberturas de 

dimensiones considerables. 
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5. CONEXIONES 

Las conexiones deben eer ea13aaas aa transmitir los elementos mecánicos calculados en los 

miembros que liguen, satisfaciendo. el misma tiem¡3e,.las condiciones de restricción y continuidad 

supuestas en el análisis de la estructura. 

/r: Lae eeReMienes ,éstán formadas por elementos de unión (atiesadores, placas, ángulos, ménsulas) y 

conectores (soldaduras, tornillos, remaches).Los elementos componentes se dimensionan de 

manera que su resistencia de diseño sea igual o mayor que la solicitación de diseño 

correspondiente, 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, 

incrementada muchas veces, sobre todo en diseño slsmico, para tener en cuenta la 

sobrerresistencia debida al endurecimiento por deformación del material. 
Untone~ "''a.'" C:t>lu .... "Q t'" ""qrcol. r:9_:Joi* .du::c\o.s. 
l:lftiefles-flgidas-entr&-vigas-y-oo!Umnae. En lo que sigue se da el nombre de "conexión" al 

conjunto de elementos que unen 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 mayorla 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 peralte. 

-....;."~p. lo(, o A '""~ '\ lo4-l;¡-
E• 

Al llaeer el diseño se supone que los elementos que experimentan deformaciones plásticas 

grandes aplican a llidllre-lgmpnto ~~ 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. 
1<>. 

Las resistencias en los extremos de vigas y columnas se determinan como si est~cJviesen semelidas 
c ... Pu 

a carga'estática, con las modificaciones indicadas en la sección 4, y la de la junta se evalúa con los 

métodos que se presentan más adelante. 

En general se considera conveniente que no sean las columnas las que fluyan plásticamente, para 

evitar mecanismos de colapso restringidos a un solo entrepiso, que exigen una ductilidad elevada, 

muchas veces excesiva. Sin embargo, aparecen articulaciones plásticas en las bases de las 

columnas inferiores, y ~eGGAocer.se-que.eR hay casos en los que es impráctico evitar la 
""•l"- ~lo' 

plastificación de columnas de entrepisos superiores; eso sucede,K:uando se emplean vigas de alma 

abierta (armaduras). 

Resistencia de la conexión. La resistencia de la conexión de cada viga debe ser suficiente para 

transmiti~f, como mlnimo, 1.25 vec~s 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. 



.·"' 

.... 

desplazamientos lineales o angulares relativos entre los extre
., 1\~1 ) 

mos de las barras que concurren en ~aaa n~cle¡ para 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 
• Ulf'''hOn4S 

S&Re~el:SACG se trataban, ~n-geRe~al¡ años las pocos 

como si no tuviesen dimensiones, como sl 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: 
uoTon'-' 

las saAel(laAes son elementos 

estructurales deformables de dimensiones 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 
...liU·ltS 

respuesta bajo carga de la estructura, lo que obliga a pFOp~-

eiaAa~le~ una rigidez suficiente para que las deformaciones no 

afecten el comportamiento de la estructura, o a tenerlas en 

___ . __ cuenta_en_el análisis cuando sean significativas. 

El comportamiento de los marcos r1gidos depende en buena medida 
'"'"~on.es 

del de sus jt:t"t:!ae; si su rigidez es insuficiente pueden permi-

tir rotaciones elásticas y comportarse como uniones semi-

r1gidas, lo que hace que los momcr1tos en otras zonas de la 

1 estructura sean mayores que los dctcrmin~dos en el análisis (por 

ejemplo, aumentan los momentos pos1tivos qu~ producen las cargas 
1 

l lOGl 



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-

nisrno de colapso, lo que ocasiona .una disminución de la resis-

tencia del marco. 

Corno el diseño correcto de un marco rigido requiere un conoci-

miento completo del comportamiento 

. . 
Ul"honc-'5, 

de sus eaReKieAes, en los 

intervalos elAstico e inelAstico, se han realizado nuchos estu-

dios, analiticos y experimentales, para determinarlo; la mayor 
lAI\~Ofllle.' 

parte de ellos, sobre todo los recientes, se refiere a jYR8ae 

soldadas, con 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 estAtica, pero en los últimos años se han 

investigado también las 
un:'oner 

eenexieRes cargadas ciclicarnente, para 

obtener métodos de diseño aplicables a marcos rigidos de edifi-

cios construidos en zonas si•micas. 

~>filones 
Las cuatro eeReKioues viga-columna que se emplean en marcos de 

•;.i 
edificios se muestran en la Fig ·5-;-B·;·l·; las dos primeras corres-

penden al nivel superior y las otras dos a uno intermedio; en 

cada caso se ha dibu)ado una columna lateral y una interior. 
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Como es usual en estructuras reales, la columna pasa a través de 

la junta, y las vigas se unen a sus patines.&"oc;,'.-c, '·· •>' .. ..J, '\"'• "-" ~J· 
(',;',¡~ ¡~J& ... - ... ·:~\ 

•;:- ·~ "' 

.A. (o) 

' ~ 
( b) 

A A • ' 

·;. ... j7 
" 

A (e l A ( d) 
' ' ll ,. ' ' . 

Fig 578~~ Conexiones viga-columna de marcos r1gidos 
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 . , 
UI'\10f\ 

tres o cuatro vigas en cada aQAe!c~, pues en cada columna se 

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 m5s 
coman, pues se facilita el montaje de la estructura y se obtie
nen conexiones m5s resi~tentes, en vista de que los perfiles 
usados como columnas suelen ser mayores que las vigas y su alma 
es, en general, más gruesa. 

lOG3 



Cuando la columna pasa a través de la 

--~~~~~~&6*•M consiste en: 

u"~~"' 
~l:lAea, el diseño 

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 

soldadura, remaches~ o tornillos de alta resistencia. En 

juntas soldadas la unión puede ser directa o por medio de 

placas en los patines, ángulos o placas en el alma, o asien-

tos; en juntas atornilladas siempre se utilizan placas, 

ángulos u otros elementos (tés, por ejemplo). 

2. Revisión de la columna para determinar si tiene resistencia y 

rigidez adecuadas para soportar las solicitaciones que recibe 

de las vigas, al mismo tiempo que actúa sobre ella.la compre-

sión que proviene de los niveles superiores. 

3 •• Diseño, en su caso, de los refuerzos necesarios: a tiesadores 

entre los patines de la columna, placas adosadas o paralelas 

al alma. 

• U'l'hOI\U 

Bajo carga vertical l3s ~ más criticas suelen ser las late-
·,, 1 

rales (Fig S...S....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 estructuras modernas; no ~e 
\,, '· 
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Uf\~o"e.~ 
~ Caracteristicas de las eeReHielle-~. . ' UP'HOn 

Para que el comporta-

miento de una j~Rta sea satisfactorio, han de satisfacerse los 

requisitos siguientes: 

Resistencia. Las 
·Ut\:tJ>f'lt~ 
eeReJEle"es deben oer ea~aees d~ resistir las 

acciones que les transmiten los miembros de la estructura que 

llegan a ellas. En diseño elástico, el limite de utilidad 

estructural deberla ser la aparición del esfuerzo de fluencia en . 
\ ¡;S~I¡~;, 1~ ,1<,\-¡, 

columnas.il ''E:'n' () 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; 
unTó."" 

la eeA:auiéft debe resistir las solicitaciones 

de los miembros·que la rodean hasta que se formen en éstos las 

articulaciones plásticas necesarias para que la estructura se 

convierta en un mecanismo. 

Rigidez. La rigidez, en el intervalo elástico, de las 

II"T-1 
eel'le--oues viga-columna, debe ser suficiente para que las posi-

cienes relativas de todos los elementos estructurales se conser-

ven fijas bajo cargas de trabajo . 

*El estado de esfuerzos en las es muy complejo, pues 
los esfuerzos producidos por los momentos flexionantes, fuerzas 
normales y fuerzas cortantes que les transmiten las vigas y co
lumnas, ya de por s1 complicados y dif1ciles 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 Limite de resistencia, 
h ~ < , -'-·---' l Ufl,o~t~, d, -acen que en e f31?CE•• e ih,....·UG"":L\Í as BOAeJ :l-GAe-6 se 1.senen con 
métodos plásticos simplificados,·~ el diseño de la estruc
tura en general se efectúe utilizando esfuerzos permisibles. 
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lW\~0'1\8$ 
capacidad de rotación. Las BUI!!U:i:eues deben admitir 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 articulaciones 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 .... tq," dL~.re. .... te. 

de momentos que ~edeft 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 

formarse 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 Mp constante 

es suficiente. 

':l"~one~ 
Las }wns~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 

corno una protección contra fallas frágiles y para obtener un 

comportamiento aceptable bajo solicitaciones sisrnicas. (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 P.stá 

diseñando con el de otras ya construidas, di~efiadas cor1 los 
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mismos métodos, que se han comportado satisfactoriamente. Las 

incertidumbres en el cálculo de los esfuerzos provienen de difi-

cultades en la evaluación de las solicitaciones, sobre todo 

sismicas, 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 concen-

traciones de esfuerzos, as1 como de la interacción suelo-

estructura que puede ocasionar, entre otros fenómenos, hundi-

mientes diferenciales de los apoyos; por todo ésto, 
""'nre."~' 

las j1:1P1'Eas 

deben diseñarse para que permitan un comportamiento dúctil de 

las estructuras bajo solicitaciones mayores que las calculadas, 

pues en caso contrarfo la falla puede presentarse mucho antes de 

que se alcance la resistencia máxima teó<ica. Por las razones 

expuestas, 
• •Ur"110r'\f..'\ 

las j~•••• de los marcos diseñados elásticamente 

deben dimensionarse y construirse de m~nera que posean una capa-

cidad de rotación suficiente) . 

Economia. La resistencia, rigidez y capacidad de rotación de 
·un.-ón 

una j bu pueden incrementarse siempre aumentando la cantidad de 

__ mater.ial_utilizada_en-ella·-sin-embal:' o -como-u 

tante del costo de fabricación de los marcos r1gidos correspon
""'"'~o~e.,,. 

de a las eeAau.ililfiE!S, íst:as han de diseñarse de manera que ten-

~· gan propiedades satisfactorias con el menor incremento posible 

.,_. 

' 
~\ 
¡; 
~,

de material y mano de obra. Además, han de proyectarse para que 

permitan un montaje sencillo y rápido. 

-+--'5!~--t.- I'~J ~.,,:¡ d 
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El comportamiento .dúctil y la absorción inelástica de energía pueden presentarse en tres 
elementos de las )'Y'iitii;' de los marcos rígidos: los extremos de las vigas y columnas,~ 
G8R811FF8R 811 l11 :j\tm~t, en los que pueden formarse articulaciones plásticas por flexión, y 
la zoría 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 toman medidas especiales para contraventearla. Cuando 
el comportamiento inelástico se inicia por flujo plástico por cortante en la -i!'eha~GelftÍt!Hi 
yigas y 4:elyn:mas., 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 artic,ilaciones plásticas se /u. 

/de formarán en los extremos .¡ las vigas, lo que hace que los aspecios críticos del diseño 
sean la conexión viga-columna y la estabilidad de la viga. 

Los requisitos que deben satisfacerse en el Jisdio de las :e-..¡;~f~R8S tienen por objeto 
asegurar que las deformaciones plásticas que pueden presentarse .e,n ellas durante la 

. d . J J J d Con•"'•"•. J d respuesta a srsmos severos no ten ran ugar en os e ementos e llfl.Km, srno en a guna e 
las dos zonas adyacentes, la viga o el-t<t~-G-<le alm" tle la junta. El diseño no se hace 
para las fuerzas obtenidas en el análisis, sino para las resistencias nominales_ de los 

. b 1 J J · d ' J ""'
0
""' mrem ros que se emp ean rea mente en a esrructura, evrtan o asr que as QQRiiHUR88 

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 para desarrollar la resistencia de la viga si 

satisface alguna de las condiciones siguientes: 
'k_ '5l.l.c.\d•\o . 

a) Los patines de la viga están-sateaees a tope, con eelelaelwas-4r penetración completa, a los .. 
!3BiiRee de la columna. y el alma de la viga eeiS conecta¡{¡/ a la columna, o a una placa vertical 

soldada a ella, con soldaduras capaces de desarrollar toda su resistencia. o sapaeee de resistir, 

como mfnimo, el 50 por ciento de la parte del momento plástico de la viga que corresponde al alma 

más la fuerza cortante que hay¡í en ella, la que se transmite con soldadura adicional o con pernos 

de a~a 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 9SiáA 
:sv.~\do-
sal!ladee a tope, con soldadmas:d; penetración completa, a los de la columna, y el alma de la viga 

~conectas/ji' 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 hay en ella. 
\.oa ,._;;,.,ch. 11:t. v:~Q. lt Su.l,.,,. 111. "t•pt j el 

e) b,t,(d-t,)F,.< 0.7M/~~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 caracterfsticas 

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 resisteReia 

~e oisei'ill del elemento conectado, y no se supondrá que las soldaduras y los tornillos contribuyen 

a transmitir la misma fuerza. 

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 resultados de laboratorio, 

obtenidos mediante ensayes estáticos y dinámicos. Cuando la resistencia en flexión de los patines 

es=un•poreenmJe•etevado•deala=resisteneia*de"'4a=seeeiérrt.vt+•plelaf'tós•pt·itne~~\l•itfilili~eleJ;;----~ 

momento plástico por sf 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 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. (Comentarios por 

el temblor de Northridge). ''·· '"' " ~ .. :" . .. \">. '·'' 
- ' 

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. 

___. Comentarlo NTC-RDF, pág~s •:..; .. 11¡..0~1~a ... 1~1~06':-.~~l"::"':"""'--r--:-~' ,.. ,_ 
Revisión de la columna.,.. ando las vigas están unidas a los patines de la columna, deben 

IQ.. 'fJo.l_\ ... 
revisarse los estados limite sigwentes: 

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 :¡;-ro78.] \Jo. :._,<.:.J:o.......X• ~'~ .lol' ,-;k..~c, ·e,...~ e:.;".¡ f.o ..J...~.....-· 

A-ooAiinuaeién-se-indica-rorn<H;e-revisan-los-estades~lmite-iRBiea!les-arriba. 

a) Flexión local del patln.Si la resistencia requerida del patln de la columna frente al patín en 

tensión de la viga excede de F, A". donde 

F, = 0.90 

A" = 6.25 t,' F, E e 1 '$.\ 

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 peralte del alma. 

Las literales 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 
'1'\ ~\t:-o ~~'o~ lo.J 

que 10 t, (lo que puede suceder en los-lramOIH>Upefior~s-eeltlmRas..de edificios). A" 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 transmitir la fuerza que les corresponda. 

b) Flujo plástico local del alma. Se colocará un par de atiesadores transversales. o una placa de 

refuerzo adosada al alma de la columna que llegue. cuando menos, hasta la mitad de, su peralte, 

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,A". donde F, = 1.0 y A" se determina 

como sigue: 

1) Cuando el patln está unido a la columna a una distancia de su extremo mayor que d, 

A" = (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 = peralte total de la columna 

F,. = esfuerzo mlnimo especificado de fluencia del alma de la columna 

N = grueso del patln de la viga 

2:46PM 6/23/94 

Ec. 5.3 

k= distancia de la cara exterior del patln de la columna al punto donde se inicia la curva de unión 

de alma y patln 

t.= grueso del alma de la columna 
~c;;¡:;Jtt•....dr~ ~te!> Los atiesadores ~RtQ al patín en tensión de la viga¡se soldarán al patln de la columna 

para que transmitan la parte de la fuerza de tensión que les corresponda. Los que estén frente al 

patln comprimido pueden soldarse al patln de la columna o ajustarse co~tra él. para recibir la 

fuerza por apoyo directo. Unos y otros deben unirse al alma de la columna con la soldadura 

necesaria para transmitirle la fuerza que hayan recibido de la viga. 

En lugar de colocar atiesadores transversales. el alma de la columna puede reforzarse por medio 

de placas adosadas a ella. 

c. Aplastamiento del alma. Cuando la resistencia del alma de la columna frente al patín 

comprimido de la viga deba ser mayor que F,R". donde F, = 0.75 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 altura igual, cuando menos, a la mitad de 

su peralte. 

1) Cuando el patln está unido a la columna a una distancia de su extremo mayor o igual que d/2, 

Ec. 5.4 

2) Cuando el patln 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 patln de la columna. 
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Cuando se necesiten·atiesadores, se ajustarán o soldarán al patln y al alma de la columna, para 

transmitir la fuerza que haya en ellos .. 

d. Pandeo dal alma de la columna. Cuando la resistencia del alma de la columna frente al patln 

comprimido de la viga deba ser mayor que F,R", donde F, = 0.90 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 altura igual, cuando menos, a su peralte. 

34390t~ ~ 0·a 
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 

transmitir la fuerza que haya en ellos. 

e. Cortante en el alma de la columna. {@-alma de la 11iga-es-paralela-a-la-de-la·columna), 

' 1.Resistencia a cortante. La resisten¡lia 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 

0.9l:F.M, de las vigas que llegan a la columna. La resistencia de diseño de la junta, F.V", se 

determina con la expresión 

donde F.= O. 75 y 

t, = grueso total del alma de la junta, incluyendo placas adosadas a ella 

d, = peralte total de la columna 

b,. =ancho del patln de la colum~a 

t,. = grueso del patln de la columna 

F, = esfuerzo de fluencia mlnimo especificado del acero de la junta 

Ec. 5.8 

2. Grueso de la junta. Para reducir a un mlni.mo la posibilidad de que se presente una falla por 

pandeo por cortante durante las deformaciones inelásticas de la junta, el grueso del alma de la 

columna debe satisfacer la condición 

t,;, (d, + e,) 1 90 Ec. 5.9 

donde d, y e, son el peralte y el ancho de la junta 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. 



Conexiones Pág.6 2A6 PM 6123/94 

Placas adosadas al alma. Cuando se empleen placas ados~das aftl;llma para aumentar la 

resistencia de diseño de la junta, o para reducir su relación peralte 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 especificado, y se unirán a los patines con soldadura de filete o de penetración 

diseñada para desarrollar la resistencia al corte de la placa 

Relación entre los momentos en las vigas y en las columnas.~n las uniones viga-columna debe 

satisfacerse alguna de las relaciones siguientes: J e 

/v 

En las ecuacuines anteriores, 

A, = área total de la sección transversal de la columna. 

F,. = esfuerzo de fluencia mlnimo especificado de la viga. 

F,. = esfuerzo de fluencia mlnimo especificado de la columna. 

H = promedio de las alluras 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 peralles de las vigas que llegan a la unión. 

No es necesario satisfacer los requisitos anteriores cuando: 

a. La compresión en las columnas satisface la condición P,. < 0.3F,,A( 

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=!:' las fuerzas cortantes producidas por sismo, 

pero si está incluida entre las que resisten los momentos de volteo. 

Al imponer las condiciones dadas por las ecs. 5.1 O y 5.11 se busca que las articulaciones plásticas 

se formen en las vigas, y no en las columnas. 



que la segunda se flexione alrededor de su eje de menor momento 

de inercia. ,~~ Los especimenes ensayados 
5.3 

han sido del tipo mostrado en la Fig 5.8.14; en la columna actOa 

una ~ compresión, aplicada en el extremo superior, que 

d 1 f t de) los repro uce os e ec os ni veles de"l edificio situados 

encima de ella. 

El análisis 
llV'\ ':' Dr"\ e.$ 

y diseño de estas een~x~~nes es más dificil que ~ 
C:uQ..Jc, l.ts U~CII 1e Q~•.!ICM, e"' 
- de las qua tienen :l:as 'ligas uuidas a los patines de la 

columna, por las razones sigu1entes:~ 

. ' Ut'h o..., 
1. La resistencia máxima de la eeReMiéR 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 

más angostos que el alma de la columna, puede formarse en 

ésta un mecanismo ~on lineas de flujo antes de que Aparezcan 

las articulaciones plásticas. Otros factores que pueden 

impedir que se alcance la resistencia máxima predicha por la 

teoria plástica simple son el pandeo local de los patines o 

el alma de la columna y la fractura de material del conjunto . 
.,., -.1 ~1 .... «1 ... --~~·-

La posible formación de un mecanismo con lineas de fluj~o el 
• 

pandeo local pueden obligar a rigidizar la columna. 

o/ 
\.\11'\,D""" 

2. El montaje en campo puede ser dificil, aunque la een~xFm1 c.e 

haya diseñado y de&allado adecuadamente, a caus.:1 de 1.,~ 

restricciones de espacio que crean los patines de la colu~n.l. 
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Bl olsj eti•1e 

ii 11 19 SS 

de los estud±os-report-ado&-en 1 as re-f-s--5. 8. 18 y 
St ~101 C"J.t-~ lQ• u ... ~a~e.J 

examinatV1as c:ORexkmesVpor alma desde los puntos de 

vista de resistencia, rigidez y ductilidad, as1 corno eoRsiaerar 

los efectos que producen los atiesadores, cuando son necesarios 

''"' (<¡ para alcanzar la resistencia o rigidez deseadas¡,~ mira final 

es formular recomendaciones para diseño. 

U't\~Of\11!5 
El comportamiento de las eeReuienes es adecuado, en general, 

cuando se emplean atiesadores que evitan que el alma de la 
't~. 

columna se deforme (Fig 5.8.14, by e), pero puede no serlo si 

el ancho del pat1n de la viga es menor que el peralte del alma 

de la columna y la unión se hace en forma directa, sin atiesa
l;',l.cl 

dores (Fig §,8.149), ya que puede formarse un mecanismo de falla 

eeR liReas ae fl~je en el alma de la columna, antes de que 

aparezca u~articulación plástica en la viga. Además,. aunque no 

se forme ese mecanismo, lo que depende del ancho del pat1n y del 

peralte de la viga, as1 corno del peralte y grueso del alma de la 

columna, es posible que no se alcance la carga máxima predicha 

por la teor1a plástica ~~~ porque la unión mencionada oca-

lidad, que pueden producir la fractura del material. 

La mayor parte de las 
""""':"a"'el ~ .... e: le. "''""' """'~~ 

Q&PtexioiiCG &r:lli' a ~'adas falló por fractura 

cuando la carga alcanzó el valor predicho por la teor1a plástica 

simple, o estaba cerca de él, sin que se presentasen deforma-

cienes plásticas 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 columna en las conexiones como la mostrada ... ~. 
Fig 5.8.14d, y en el punto en que se unen la placa de 

y el pat1n de la columna en las del tipo de la Fig 

en la 

conexión 

"-~ h¡ 
5a8ul4b; 

estas últimas grietas se debieron, probablemente, al estado 

-triaxial de esfuerzos 'que se crea en el punto mencionado, ~-

~-
[ ____ 

////////1'/// 

': 1 1 
1 b) 
1 

A J 
1 1 -tA 1 1 
L. ,... 
1 
1 
1 ,_ 
r· el 
1 

1 1 V 
1 1 
1 1 al 1 1 
1 1 
'1 1 1 
'' 

d) -= . .:.:.-.:.----~~ 

Cortes A-A 

Fig 5.8.14 Viga conectada al alma de la columna , . 

• Uf'hDf\t.S 

Las ~ que no tienen ~acidad de rotació~bajo carga má~a 

no son 'ia-tisfactorias,_.-p~s~ e impiden 1·á/ r~'istribución· de 

momentos que es/··:~cesaria tanto . ~/ ... diseño pl~:~o/~omo en 
... / / 

estructuras ~struidas en zonas de alta sismicida6. 

S:. O,.,.., S<tVr:.k. 
liifl la l!'ef li 8 29 se 1011giereP1 medidas para mejorar el comporta-

~n~o"Q.."' 
miento de las eeReMieRes, sobre todo desde el punto de vista de 

'5".4 
su capacidad de rotación. ( F ig 5-:--8":-15) : 
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b; 

do 

ef 

l 

1 

1. Empleo de placas para transmitir el momento de grueso mayor 
'S.~-

que el del pat1n de la viga (Fig S.B.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 del lado opuesto al que 
'5".4 b 

recibe la viga (Fig So8rl5b). Algunos análisis realizados 

con elemento finito han indicado que las concentraciones de 

esfuerzos en las zonas indicadas 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
'rA e: 

dos esfuerzos residuales asociados con ella (Fig § s-¡sw) . 

4. Uso de placas de ancho variable para reducir la concentración 
'1:4d 

de esfuerzos en la sección critica (Fig S.B.lSd). 

5. Reducción de lafPlaca de conexión entre su unión con los 

patines de la viga y los de la columna, a cierta distancia de 
-r.4e 

ambas uniones (Fig So8ol5e). 
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' Plqcas dt conulon 
md1 oruuas 

Alle•odor en el lodo 
opuesto o lo vloo 

Plqco de conuiÓn 
mds loroo 

Placo de conexiÓn de 
ancho variable 

Placo de conu.iÓn mÓ1 largo 
y con uccldn transversal 
reducida 

Fig 5.8.15 Medid3s para mejorar el comportamiento de juntas con 
vigas uni~as al alma de la columna 

C5.8.J.4 Conexiones viga-columna e a r g a,d,_,a,_s,___...;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 los 

patines comprimidos de las vigas si 

y, simultáneamente, 

C5.1.5 

o la fuerza aplicada par el patin de la viga no excede de 
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/ 
rotación tipo, más grande que la .. necesaria en la mayor la de los 

.· 
casos¡ todas las juntas ensay~d;s admiten rotaciones mayores, 

bajo momento casi constant~ Además, corno ya se ha mencionado, 
/,-~ 

si se le dá a la junta la/ resistencia adecuada, las rotaciones ,. 
' / . 

necesarias para que ~e forme el mecanismo de colapso se presen-
/ 

tan en los extrerno~/de las vigas. y no en ella. 

/ 
En la Figi'.C:, ...., 

.§:B•S se muestran esquemáticamente las solicitaciones existentes . ' """'0'" en una ~nexiéfl interior viga-columna con carga vertical 

simétrica; en la columna no hay flexión, pues los momentos que 

le transmiten las vigas se equilibran entre si. 

p 
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'r.') b 
En la Fig i:8.Sb 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 aplicadas por 

los patines. 

TEn la Fig 

no tiene atiesadores, exageradas para 

S.b 
s-.-B:Aó· se muestran las deformaciones de una columna que 

mayor claridad. 

--Jr!s 

f---<t.J 

lo) 

lb) 

r:tr-----1 

1t 
Zona de posible iniciaciÓn 
de la f raclura 

- Fraclura 

Pandeo 

Fig 5.8.6 Deformaciones de una columna sin aticsadores 

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 ten-

sión. El alma puede ser critica en cualquiera de las dos zonas, 

ya que puede fallar_ por flujo plástico, acampanado g seguido 

inmediatamente por pandeo en la zona comprimida, o por fractur, 
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l 

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 criticas los patines de la 

columna, que se flexionan y contribuyen a la fractura de las 

soldaduras que los unen con los 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 ah1 se inicie una falla de la soldadura cuando se agote su 

capacidad de deformación y no pueda seguir, sin fracturarse, 
'l"., b 

extremos (Fiq S.a. 6b). los desplazamientos de los 

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 

columna, Fig 

(e sea a 
'S;"S'o 
s.e.-§s), 

la distancia kc del paño exterior de la 

la resistencia del alma es insuficiente. 

e e rev1sarse ren~e a los dos patines de la viga, 

en las regiones en compresión y en tensión. Cuando la columna 

está formada por tres placas soldadas la fuerza de tensión puede 

hacer que falle la soljadura que une patines y alma; además, la 

distancia kc se reduce a la suma del grueso del pat1n y el 

tamaño de la soldadura. Por todo ésto, muchas v"eces es nece-

sario aumentar las dimensiones de las soldaduras en la zona de .. 
\41'\ oOI'\ • 

la eenexié". 
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Es dificil determinar analiticamente cómo se distribuyen las 

fuerzas que recibe la columna, por lo que se suele suponer una 

distribución lineal, basada en investigaciones experimentales; 

se obtienen buenos resultados con una pendiente de 2.5: 1 desde 
'5". '5 b 

el punto de contacto hasta la distancia kc (Fig ~~),1 En 

disefio elástico se utilizaba una pendidnte de 1:1, corres on-
i 

diente a una distribución de esfuerzo's según rectas a 45° raza-

das a partir del punto de aplicación de la carga. 

siciones están basadas en resultados experimental 

Las ,dos supo
/ 

s( la discre-

pancia entre ellas se debe probablemente a que los especimenes 

se cargan hasta el colapso para obtener r sultados aplicables a 

diseño plástico, mientras que en diseñ~ástico los estudios se 

suspenden cuando las solici~o~ alcanzan intens~dades poco 

mayores que las de trabajo~1~ 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~"'' 
w euposiaión anterj,ec'f'implica que la fuerza de cada uno de los 

patines tiene que ser resistida, a la distancia kc de la cara 

exterior de la columna, por una porción de alma de longitud 

tv + 5kc, donde tv es el grueso del patin de la viga. 

---- / 

C5.8.3.1.1 Análisis de la zona cd~primida de la conexión. !~ 
/ 

viga se sustituye por una pla~a de dimensiones iguales a las de 
/ 

uno de sus patines, que ~plica una fuerza de compresión er• la 

columna (Fig 5.8.7). 
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Ellemblor de Northridge tuvo lugar el17 de enero de 1994 a las 4.41 a.m., hora local, en 

el valle de San' Fernando;''su-duraeién-fue-de--10-a-1-5-seg. 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, 'l -;,.r J.l,.v,:~ .. p.,~,.v_., , .......... ru·., ... :.:~ e .. 1a \·:> 1 ,-: s-1 

A pesar de su magnitud relativamente pequeña, tuvo una intensidad elevada en zonas 

con alta densidad de construcción, como lo revela el que se háyan 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 rígidos de acero constitulan 
cer1n,~· .• .,~t 

el sistema estructural más adee~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 cuenla 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, había 

sido, al menos en apariencia, completamente satisfactorio. 

Sin embargo, el temblor de Northridge produjo fallas de lipa frágil en varios miles de 

conexiones,lm más de un centenar de edificios de alturas comprendidas entre uno y veintitantos 
J~( -

pisos; aunque no hubo ningún colapso y, por consiguiente, no se perdió ninguna vida por este 

prohlema;Ja-magnji!Jd de los daños-es-ta! que stJmando-lodos-los-groducjdos-por-el-temb!or 

éste va a ser la segunda catástrofe natural más costosa en la historia de los Estados Unidos; se 

calcula que se invertirán varios miles de millones de dólares en reparar estructuras dañadas y en 

reforzar construcciones potencialmente peligrosas. 

El temblor de Northridge ha sacudido la confianza que se Ienía en el marco rígido 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 conex10n 

Q011)3d1Gru<lall!ts en la que la transmisión de la fuerza se efectúa a través de una sola soldad'"·' ,,, 

penetración completa, cuya supervivencia depende de gran número de parámetros. mucho' ,,. 

ellos relacionados con la calidad de la mano de obra. Además, el problema aumenta cuar.~' 

esas conexiones, responsables de la integridad del edificio, se reducen a un mínimo, de"'·"''''·' 

que la falla 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 las prácticas que segura la profesión para diseñar marcos 

rfgidos en zonas sfsmicas. 

Los cinco problemas que se han mencionado con mayor frecouencia. entre las muchas 
¡ Uj,,'l.\~ 1 J..\ 

causas q¡te-ptwt!etH!dhet-t!ll 1 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 residuales en las juntas, generados durante la construcción de la 
tjt'c ... c.\:'1 

estructura, incluyendo la eélocación de las soldaduras. 

4. Falla del patfn de la columna, ocasionada por tensiones en la dirección del grueso. 

5. Problemas básicos de configuración de las juntas. 
) • t 

El gran numero de conexiones falladas, en estructuras fabricadas por muchas empresas 

" • diferentes, elimina al primer factor como la causa principal de las fallas. 

En el diseño de estructuras para edificios situados en las zonas sfsmicas de los Estados 

Unidos se ha tratado, siempre, de reducir a un mfnimo el numero 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 
'""'"' 1.~¡ 

porcentaje elevado del valor total de la estructura. Con esa idea, p:erriend!E!nccuenta=qae3es 

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 los marcos de la 

periferia, que son los únicos que se diseñan y construyen como rfgidos; todas las vigas 

restantes, incluyendo las normales a los marcos perimetrales,se conectan a las columnas con 
,¡, 

uniones flexibles. 

El numero de conexiones rígidas se reduce. efeoliwm¡¡nta, 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, 

a 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 los 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 tridimensionales existentes en las conexiones desde la fabricación y 

montaje de la estructura. agravados por los efectos del temblor. 

Es bien sabido que las fallas dúctiles están asociadas con esfuerzos cortantes; una 

barra en tensión axial, cargada lentamente, a la temperatura ambiente, se rompe después de un 

alargamiento muy importante, TJroducido 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 

¡, 
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los cristales se separen por efecto de la tensión; esta forma de falla, que se produce sin 

deformaciones previas significativas. es de tipo frágil. 
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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 lo que cambian 

las relaciones entre solicitaciones y resistencias a cortante y a tensión; ambos fenómenos hacen 
1:,.~ . __ : ... 1) 

que disminuya la ductilidad del acero, y cualquiera de ellos, o la combinación de ambOs, 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 mayorfa 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 todavfa protegido por recubrimientos y acabados), pero sf 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 prfncipales de tensión y de magnitudes iguales, no podrfa 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 correspondie-nte. Es cierto que en una estructura real los 

esfuerzoá principales no son nunca de magnitudes iguales; sin embargo .. la contracción irregular 
1 ), (_ 

y restringida de la soldadura depositada entre los patines de viga y columna, y del material base 

adyacente, durante el enfriamiento desde el estado liquido hasta la temperatura ambiente, 

produce esfuerzos residuales de tensión que, a lo largo del eje de la soldadura, pueden ser 

mayores que el límite de fluencia del material, y que son también elevados en las dos 
\)(~~- ...... ~~. 

direcciones ortogonales; su superposición con los esfuerzos pU>Eitteidos por las acciones 

sfsmicas 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 

eg !a-dirección-en Qlle-sg-transmjten-las-fuerzas-jnterjores 
....,r.,<,~o"'~' 

La combinación de los efectos amaneres puede hacer que sea imposible construir 

' conexiones con los patines de las vigas soldados a tope cotra los de las columnas que no fallen 
\Q' ~.~ ...... Q""f"l 2 ,' 

de manera frágil bajo tos.efectas 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 deque 

se presenten las deformaciones correspondientes al endurectmiento. -La afirmación antenor parece verse confirmada por los resultados de una serie de 
r•Q\: !-<oJ.o\ 

ensayes de laboratorio que:secrEalizarotl 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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tradicionales, y determinar diseños alternos: todos los especlmenes '1radicionales", construidos 

con soldaduras y detalles mejorados (depósitos de soldadura de alta calidad, 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. 

lj 

¡._ 

/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 especlmenes 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. 
1 \.,~w¡ 

Debe buscarse, además, reducir los esfuerzos residuales; éskl 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, todavla, 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 eviy{rá la dificil soldaaura en la zona central del 

patfn. 

Conviene promover también el uso de técnicas que reduzcan los esfuerzos residuales, 
1 

como pueden ser secuencias adecuadas de colocación de los cordones y matilleo ("peening") de 
' 

éstos. 

Por último, parece que convendrá aumentar el número de marcos rígidos 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 individual en la resistencia de la estructura completa. 

Este último punto es de poca importancia en Méx1co. pues en nuestros diseños solemos utilizar 

todos los marcos, o al menos la mayoría de ellos. para resistir las acciones sísmicas. 
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CONEXIONES, bf t>~Mco!.li\Ll< S ~ C<>UfPAVEU('eO. 

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 p~queña 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 

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. 

1 • 

Area neta. En juntas atornilladas se cumplirá la relación 

donde: 

A, = área neta efectiva de la sección transversal del elemento de contraventeo. 

At = área total de la sección transversal. 
"~,.,.·""'" 

o 

Pn = resistencia nominal en tensión. 

FR = factor de resistencia ~ 0.7'J. 

~ fracci6n de la fuerza en el ~~~rnbro que es transferida a trav~s de 
una sección neta particul.Jr. 

Placas de unión. 

Cuando el plano critico de " '' ' '' '. •" 

ca y las demás partes d~ 

igual o mayor que la resis• .. ,-· 

contraventeo. 

la pla-

·'·'lrlrán una n:~sist.~ncia de diseño 

í1 la flexión, ~n ese plc:mo, del 



z. Cuando el pandeo se presenta fuera del plano indicado arriba, debe prop 

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 SfSMICO DE ESTRUCTURAS DE ACERO. 

1. FILOSOFfA DEL DISEÑO sfSMICO. El objetivo principal de lodos los reglamentos 

modernos para disei10 slsrnico es proteger la seguridad del pttl>lico durante los temblores de 

intensidad máxima que es probable que se presenten en el sitio durante la vida útil de la 

construcción; se pretende obtener una seguridad adecuada contra l;dlas mayores y contra la pérdida 

de vidas, y tienen carácter secundario la limitación de daños, f1Ue la edificación se mantenga 

funcionando, o que sea fácil de reparar después de un evento slsmico. 

Las estructuras disei1adas y construidas correctamente deben, en general, satisfacer tres 

requisitos: 

1. Resistir temblores frecuentes, de poca intensidad, sin daños de ningún tipo. 

2. Resistir temblores de intensidad media, que es prob<1l>le que se presenten dos o tres 

veces durante la vida útil de la edificación, sin dai10s estructurales, pero con posible deterioro de 

elementos no estructurales e instalaciones. 

3. Resistir movimientos de tierra mayores, de intensidad igual al terremoto máximo 

experimentado o predicho para el sitto, sin colapso, pero con posibles datios~no estructurales y 

estructurales. 

El nivel de daflos depende de múltiples factores. como son la configuración de la 

construcción, las caracterlsticas del sistema estructural, los materbles eínpleados y el cuidado con 

ji- que se haya l1ecl1o la construcción. 

Es razonable esperar que una estructura bien planeada y construida no sufrirá un colapso 

durante un temblor de gran intensidad, aunque los dai10s 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 absoluta 

Las consideraciones anteriores deben hacerse del conocimiento de las autoridades que 

a do ro ietarios de los edilicios; unas u otros ¡.Jueden O¡.Jtar ¡:JOr una 

seguridad mélyor, con el alHllcnto consiguicn!o ele costos. y s.1Uicndo qua al'm asl no podré\ 

garantizarse la seguridad de manera absoluta. 

La filosolla aceptada l1ace dificil especificar las fuerzas de diseflo, ya que no sólo dependen 

de las caracterfsticas diná111icas del edificio, con~o per1odo nntural y grado de arnortiguarnionto, sino 

también de la capacidad de la estructura para admttir deformaciones inelásticas importantes sin 

pérdida significativa de resistencia. pues la experiencia ha demostrado que no es económicamente 

factible, en general. disef1.Jr los edifiCIOS ptHZI que rc:.po11Ciélll cl;istic;1rnente durante tcrnblores de 

gran intensidad 

los miembros de magnitud compattl>le con la ststntctdad de la ?ona. y proporctonallCJo normas para 

diseñar, detallar y construir la estructura f1Ue aseguren que podrá dcs~~rollar la ductilidad requerida. 
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El empleo de fuerzas de diser10 mucho menores que las que SG tendrían si la respuesta 

fuese elástica hasta el colapso se justifica por la suposición de qua durante un temblor intenso la 

estructura experimentará varios ciclos de daformación 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 inelástico. 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 ilimilada para oblener las de diseño. 

Su valor, elevado en sistemas estructurales dúctiles y raducido en los frágiles. se ha fijado, hasta 

ahora, por consenso entre ingenieros e invastigadores destacados en el campo de la ingenierfa 

slsmica, quienes se apoyan en estudiOS analíticos y experirnenlales y, sobre lodo, en el 

comportamiento, satisfactorio o no, que lwn ten1do las estructuras de diversos tipos ante tamblores 

de tierra reales. El factor de comportamiento sísmico 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, todos los miembros crflicos, 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 sislem;:¡ astructural dúctil b1en diseriado 

se presenta después de la formación y rotación de un buen número de articulaciones plásticas. 

acompañadas por la disipación de grandes cantidades de energla. Influye también en este 

comportamiento la sobrerresistencia del sistema 

El acero es un material dúctil por naturaleza que tiene. a<.Jemás, un comportamiento muy 

estable bajo invarsiones eJe carga, trabaja igual en tensión que en compresión y tiene una relación 

resistencia/peso muy favorable; es. por lodo ello. muy ''decuado par_? construcciones 

sismorresistentes. Sin embargo, la ductilidad del material no garantiza la de la estructura. que puede 

perderse por prácticas Inadecuadas de diseflo o construcción; las recomendaciones para diseño de 

estructuras de acero en zonas sísmicas están encaminadas. pnncipalmente, a conservar en la 

estructura la ductilidad propia del material. 

La ductilidad de un miembro estructural está relacionada con el tipo de deformación que 

experimenta bajo carga. Los elementos que trabajan en flexión o en tensión pueden desarrollar 

ductilidades mucl1o mayor_es que los sometidos a compresión. de manera que los marcos rlgidos, 

que usan la resistencia a la flexión para soportar las cargas laterales, y en los que puede haber 

plastificación completa de miembros y conexiones. tienen una gran capacidad de disipación de 

energla, y son muy apropiados para conslrucc1ones en zonas siSIIlicas; sm ambargo. son sistemas 

flexibles, anlieconómicos en edificaciones_ de c1erto alturo La rigidez de los miembros en tensión o 

compresión es rnucho 111.1yor. por lo que· se ernpte.1r1 en rn.Jrcos conlr<1vcnleéldos. pero su uso 

implica reduccionas impoll<1111es de dt~clil1dad. En el d1sel1o e11 ZOilCIS sism1cas se busca. e11tre 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 
~f"'Q\tq~~l.-Jod, 
~and""· local, de miembro o de con¡unto, o con alguna forma de fractura frágil, casi siempre en las 

conexiones; deben evitarse fallas prematuras de estos tipos, que 11arlan 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 lluencia; 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 pert1les estructurales, el pandeo por llexión de columnas largas y 
lq ':'.,.e,l.-.;,:J..I dt 

conlravientos, el pandeo lateral por flexotorsión de vigas,~Telementos flexocomprimidos, y el efecto 

P-t. en marcos esbeltos con carga vertical importante. Las fracturns frágiles pueden deberse a fallas 

en tensión en las áreas netas de conexiones atornilladas o remachadas, lractura 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 ineláslicas importantes. Si el diseñador controla todos 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, mucl10 menores que las que corresponderlan a una respuesta elástica 

hasta el colapso; en cambio. los desplazamientos laterales de entrepiso sf son del orden de los 

predichos por la teorla elástica. Este comportamiento se debe, en parte. a la plastilicación, en 

regiones localizadas. que precede al colapso. 

9tre 'sc'eCE¡'=IO GCP'rjhr ')'9 rlp-mpgera-mt 'Y-importante a-Q!!e-la resjstencia-real sea-mayor 

que la evaluada con la teorla elástica. es la sobrerresistencia del sistema:/ si no se presenta una 

falla frágil. las estructuras tienen reservas de resistencia. ante cargas laterales. que no se consideran 

e'xplfcitamente; son consecuencia del uso de factores reductivos en el cálculo de las resistencias de 

diseño, de que las resistencias reales de los materiales son. en promedio. mayores que las 

nominales. las fórmulas de disei10 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 divis<¡r1os, esc.Jier¡-¡s y efectos lridirnensionalcs 

La sobrcrrcsistcnci.:1 hél sido, probJblclllcn!c, uno de los IJctores que m<is h<l contr1lJufdo a 

la SUpervivencia de ediliCiOS ante SISIT\OS de 9r~n lntCfiSidild 
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Las normas de diseño slsmico la tienen en cuenta de manera implfcita, pero no safid~tle 
cuo ... r:r:ca. 

se ""*"''lifiE¡mt su importancia, lo que lleva a disef1os 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 pequef1a o que hayan sido dimensionadas con métodos de disef1o óptimo. 

La respuesta global de una estructura· se muestra esquemáticamente en In Fig.1.1. Las 

ordenadas son fuerzas cortantes en la base de la estructura. o en alguno de sus entrepisos, y las 

abscisas desplazamientos l10rizontales tot<lles 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 fnctores de 

ductilidad, ¡1, y de sobrerres1stencia. (l. 

Uno de los problemas asociados con el d1seiío "elástico" es que, como no se conoce la 

resistencia real de las estructuras, ·no puede calcularse su sobrerresistencia; si es mucho menor que 

la impllcila en los códigos, es probable que el comportamiento. bajo sismos intensos, no sea 

satisfactorio. La definición precisa de ductilidad estructural. y su evnluación, en edilicios de vnrios 

pisos, constituye otro obstáculo que no se ha salvado todavla. 

Tampoco se sabe mucho respecto a los daf1os 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 deformaciones 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 bjsicamente el<lstica, haciéndola muy d•"•ctil. o 

combinando de manera económica las dos propiedades: éste es el camino que se sigue en los 

reglamentos modernos de diseiío slsmico. 

Como las vigas pueden, en general, desarrollar ductilidades locales mayores que las 

columnas, la mayorla de las estructuras de edificios construidos en zonas de sismicidad elevada se 

diseña con el criterio de columnas resistentes - vigas débiles; para ello se adoptan factores de 

ear~a y resistencia diferentes para las dist1ntas formas de falla, para propiciar que la mayorla 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 camclerizan por una respuesta dúctil, y se escoje un conjunto de faclores de 

seguridad que reduzca a un valor sufiCientemente bajo la probabilidad de que se alcance primero 

algún estado limite asociado con una forrnn de fntb fr<\gll 

Las pequef1as reg1ones de las que depende 1.1 cJuctilidnd globnl de la estructurn se L1is.,,-,, .. 

detallan de rnaner<1 rnuy curcl<lclos.1. p;-u.1 oi.J\cncr 1.1s dtrctlirtJ:-Jdes locíll0.s nc_ccs<HI,LS 

Las recomendaciones del Cdpí!ulo 11 de l<1 rcf 1 est<in encn1ni11éld.:ts a obtener es!ructl;',1', 

cuya respuesta ante sismos sea dúctil. y que no sufri111 deter~oro Significativo aunque elte111blor "'-'·' 
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de larga duración. de manera que los darios 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 aqullas bases del disef1o por capacidad. 

Las consideraciones anteriores llevaron al desarrollo. en Nueva Zelanda, de un enfoque 

determinfstico sencillo para el diseño slsmico. el diseño por capacidad. En él, los resultados de un 

análisis elástico tradicional, efectuado con cargas estáticas laterales ospecificadas. se utilizan para 

establecer una jerarqula aceptable en la formación de mecanismos disipadores do cnergla. La 

jerarqula debe ser formulada por el diseñador en un esfuerzo para "decirle" a la estructura "qué 

hacer'' en el caso de un evento slsmrco extremo Una vez hecha la elección, a cada miembro se le 

da la resistencia necesaria para 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 predocible 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 adecuádamente para que puedan 

disipar energla durante deformaciones inelásticas severas. A los elementos estructur¡¡les restantes 

se les proporciona la resistencia suficiente para que se conserven los medios de disipación de 

energla elegidos. 

Para asegurar una respuesta inelástica satisfactoria durante un evento sfsmico extremo. el 

diseñador debe depender de mecanismos disipadores de energla confiables. que formen parte de la 

estructura, que proporcionarán el amortiguamiento histerético necesario. Por consiguiente. una parle 

im~-sRaate.Qe' es'••erzg de-disetm-dehe-c!eslinarse a detallar adecuadamente las regiones de las 

articulaciones plásticas potenciales. en las que la demanda de ductilidad serñ máxima. 

Desde el punto de vista del disef1o para que 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 estático y de las incertidumbres 

asociadas con la respuesta dinámica inolástica de estructuras sometidas a temblores cuyas 

caracterfsticas son, todavía. imposibles de predecir. Las cargas latemles estáticas especificadas. y 

las técnicas de ani\lisrs el<istico modal. deben considerilrse. princip<llrnente. como medios P"'·' 

obtener una distrrbución razonable de lasJeS1stenc1as potenciales eJe la estructura. Corno l:ls qu., · ... 

obtienen al aplicar los requisitos de los cócJ1gos son considerablemente menores que l.ls qw! 

requerirlan si los edilicios respondresen el<isticernente ante el temblor de drser10, cualqu1er téc11 · ·' 

razonable de análrsis elástico es adecuada 
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Comportamiento de estructuras de acero. Buena parte de los esludios sobre el 

comportamienlo de eslrucluras de acero bajo solicilaciones slsmicas se !1a encaminado a 

comprobar si las reglas para disei10 por carga eslálica siguen siendo aplicables cuando la carga es 

dinámica y, de no serlo, a delerminar las modrficaciones necesarias para asegurar una respuesta 

adecuada. 

' En general, se escoge de anlemano el mecanismo de colapso más conveniente, desde los 

puntos de vista de resistencia, rigidez y capacidad de disipación de energfa, se dimensionan muy 

cuidadosamente las zonas en que se concentrarán las deformaciones inelásticas, para evitar fallas 

no dúctiles prematuras, y se diser-1a el resto de la eslructura para que responda elásticamente hasta 

el colapso potencial. 

La ductilidad final de una estructura de acero depende de multiples 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 

caracterfsticas de los sistemas eslructurales. Todos estos factores se estudian en los apartados 

siguientes. 

2. Material. 

Composición qufmica. El acero es una aleación de l1ierro con cantidades muy pequeiias 

de carbono; los aceros estructurales conlienen, 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 anaden intencionalmente, en diferentes 

combinaciones y cantidades, para obtener caracterfsticas y propiedades especificas en los 

productos terminados. 

El hierro es ductil, 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 

soldabilidad, por lo que en los aceros eslructurales se limita ese conlenido; en general, el máximo 

permitido es 0.30% o menos, dependiendo de los otros elementos de aleación y de la soldabilidad y 

tenacidad deseadas. Cada aumento de O.Ot% de carbono eleva el esfuerzo 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, tenacidnd y soldi1bilidad. 

El silicio y el aluminio se empl~an en la manufoclura del acero paril elimin:1r los gases, 

principalmente oxigeno. que se disuelven en el metal en eslado IICjuido El altllnilltO se utiltli1 ti1mbtén 

para controlar el tamaito del grano 
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Para obtener propiedades deseables en ciertas aplicaciones se alean 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 como una solución de carbono en l1ierro. que recibe el nombre de aus!eni!a; 

cuando el enfriamiento continúa, a partir de una temperatura comprendida entre los 910 y los 720'C. 

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 720°C; el acero, a temperatura ambiente. esta formado por granos de ferrita en una matriz de 

perlita, que es un compuesto de ferrita y cemenlila (carburo de hierro, Fe3C). 

La ferrita· es muy dúctil y de bap resistencia a la tens1ón; las altas resistencias de los aceros 

al carbón provienen de la perlita o, más específicamente, de la cemen!i!a 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 microes!ructuras, 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 !ra!amien!os 

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 martensita. 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 localizadas. 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 martensilicas, demasiado frágiles, en el metal de soldadura y en el material 

base afectado por el ciclo térmico, h.1 de controlarse con mucho cuidado lodo el proceso. sobre lodo 

la_velocidad de_enfriamien!o. 

Segregación. En una de las etapas de la producción de perf1les estructurales con los 

métodos tradicionales. el acero fundido se vacla en moldes en los que se enfrla y solidifica, 

formando lingotes de sección transversal reclangular. con esquinas ""redondeadas; en una etapa 

posterior se recortan los ex1remos 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 química de los 

lingotes no sea unilorrne. el acero liquido en contacto con las paredes y el fondo del molde, que 

están relativamente fríos. se solidilica rnuy rópidilrnenle. sin que cambie su composición qulrnica. 

pero cuando Utsrntnuyc !<1 vcloctdéld de soltcliltcélción. <~1 crecer la dts!onct<t <1 J;¡s p<nedcs. se forman 

cristales de llierro casi puro, que con11Cnen 111enos cOtrl.:Jono. mélngi1neso, lósloro, <~zulrc y otros 

elementos que el liquido del que prov1enen. de rn<1nera que el rnalenal que se sol1d11ica al final. 
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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 

caracterfslicas inherentes del enfriamiento y solidificación La importancia de esas imperfecciones 

depende de la composición y temperatura del metal liquido, 1<:~ práctica de desoxidación, el tamaño 

del lingote y la cantidad de metal descar1ado 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 cavilli\des por contracción, originada al alargar y 

dar forma al material durante el proceso de larnrnación. puede ocasionar variaciones en las 

propiedades de los prodÚctos terminados. 

Efectos de la faminación. La laminación 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 drstancia rnenor que el grueso inicial de la pieza. de 

manera que la sección transversal se reduce y la longrtud y el ancho aumentan. Las inclusiones de 

escoria y otros materiales deformables se alargan en la drrección dellamínado. 

Los diferentes efectos del proceso en la direccrón de la laminación y en la normal a ella, 

combinados con cambios qulmicos y microestructur<:~les en la dirección perpendicular a las 

superficies del producto terminado (a través del grueso). ocasionan una anisolropla que se 

manifiesta especialmente en variaciones de la ductrlrdad y resistencia a la fractura. 

La mayor parte de los perfiles laminados H pesados (con patines de grueso igual o mayor 

que 2" (Scm), aproximadamente), tiene una regrón de materral de baja tenacidad. en la intersección 

del alma y los patines. producida por la rnenor velocrd<:~d de enfriamiento de esa zona y porque. por 

restricciones geométricas, se aplican en ella. durcwtc el proceso de laminación, presiones menores 

que en el resto del pertil. Es también común que cl "'·'tcr~e\1 srtuado a lo largo del eje de patines y 

alma esté segregado y compuesto por granos U'""'~os Al 11acer cortes con soplete. o juntas 

soldadas, han de tornarse.precauciones especrc1lcs p:rra rcuucrr a un mlnirno la fJOSibilidad de que 

aparezcan grietas, sobre todo en zonas de conccn::.lc,:'n de esluerzos. Se presentan problemas 

análogos en secciones hechas con placas solcJ,lci:Js. ,.~.,~,rr!•.> ,.1 urucso de alguna de ellas es de 5 cm 

o más. 

Si los pcrtrlcs pesados trabajan ~11 te<·.·. 

ocasiones, en columnss de edificios bCJ.jo so:._ ·.: 

cuidado las especilicaciones del materral y los 1'"-

· ~·' en cuerdas de urrn.:tUurns y, en 

.1s 111lcnsas), dc!Jcn rcv1s.:~rse con 

:~,_. !;ümcac1óll, antes de l1ocer cortes 

o uniones soldadas Pueden ser preferibles las 1'"''·'·· .,·.e·:·:" 1<1:r,; 
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Desgarramiento laminar. La ductilidad del ~cero a través del grueso de las placas suele ser 

mucho menor que en las direcciones pamlelas a su superlicie. Este fenómeno influye poco en la 

mayorla de las aplicaciones, pero se vuelve importante en el disei1o y construcción de estructuras 

con juntas muy restringidas, en las que puede ocasionar grietas por dosgarramlento 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 los detalles de las juntas soldadas, el metal de 

aportación y los procedimientos para depositarlo Además, pueden utilizarse aceros producidos por 

procesos especiales, en los que se controlan el contenido de azufre y lns 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 residualos. Los esfuerzos resrduales están presentes en los elementos 

/., estructurales antes de que se les apliquen luerzils exterrores Son ocasionad¡(s por deformaciones 

plásticas no uniformes en regiones vecinas, producidas por procesos térmicos, mecánicos o 

metalúrgicos 

Los esfuerzos residuales del primer trpo se deben ¡¡ las delormaciones permanentes que se 

generan cuando un metal se calienta y enfrla en condicrones que restringen los cambios de volumen 

asociados con las variaciones de temperatura (las expansiones y contracciones libres no producen 

esftie~zes.re-sidPale&) liq genmal. aparecen ps'J!cr?OS r1q rcgs,ón en las zopas-de! mela! aue-se 

enfrlan al final. Son tlpicos los esfuerzos que se generan en los perfiles por el enfriamiento no 
)•' . 

_, uniforme que experimentan al pasame la temperatura de larnrnacrón a la" ambiente (Fig.2.4). 

Las deformaciones permanentes no unilorrnes ~socr~d~s con el alargamiento o acortamiento 

del metal, producido por. medios mocánrcos e11 co"d'c'o"es restringidns. originan esfuerzos 

residuales del segundo trpo (por ejemplo, cun11clo s•c c11derezan o curvan elementos de acero 

durante la fabricación de una estructura). 

Los esfuerzos de origen metalúrgico SL' r_:·_ ···• ~ .. ··,.!:··.~u 1~\ rnrcroestructura del ncero cambia 

de ferrita-perlita a rn<1rtensrta. transformél.c.rórl •.;' ·· 

del material 

.·1 :·:~w:nto del 3 111 ·1% en el volumen 

La soldadura suele ocasronar esluerzos ,, .. :. , .... ·· : '"''llSIOilales muy cornplc¡os, debidos 

al calentamiento y enfriamiento irregulares (es (i ... ·.• " ;·roc~sos termrcos o rnetalúrgrcos) y a 
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restricciones (efectos mecánicos). Los cortes con soplete oxiacelilénico 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 capacidod de un material para ser unido por medio de 

soldadura, en condiciones de fabricación adecuadas. para formar una estructura diser1ada para 

desempeñar un servicio determinado. y para tener un comportamiento satisfactorio bajo esas 

condiciones. 

El factor que 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 cantidades menores de manganeso. fósforo, azufre y silicio. Su 

soldabilidad depende, principalmente, del contenido de carbono, aunque los otros elementos, 

1 esiduales o de aleación. influyen en ella de manera secundaria. 

La soldab1lidad de los aceros al carbono es tanlo 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' , sin tratamientos térmicos. aiiadiendo dos o mós 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 lérmicamente. con límite de fluencia de hasta 7000 

kg/cm', se obtienen juntas soldadas cornpmables 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 relaliva de los diversos componenles en términos de lo que se ha 

llamado carbono equivalente; una de las fórmulas para calcularlo es 

CE = %C + %Mn/4-+ %NV20 + % Cr/1 O + %Cu/~O - '/,Mo/50- %V/1 O 

El carbono equivalenle eslá relacionado con _la velocidad máxima con la que pueden 

enfriarse la soldadura y el metal base adyacenle sin que ésle se agriete; cuanlo rnás al! o sea. menor 

será la velocidad de enfriamiento admisible Si CE. dado por la fórmula anterior. excede _uc/40 '}~s 
probable que se formen gnelas IIHned,atar¡¡enlc dcb.110 c!·0 la sold.1dura. aunque debe recordarse que 

también influyen otros rac!orcs. entre los que cs1;'1 el prt:c:tll~rlLlrnlcnlo 
... 

\' 
' . 

' . 
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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 r1guroso, con una inspección y un criterio 

de aceptación muy estrictos. 

Clasificación de los aceros. Los aceros estructurales se clasilican 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 lluencia espec1licados 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 importantes 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 tlpicas de diversos aceros estructurales. y en 

la Fig.2.6 se representan. agrandadas, las porciones iniciales Las gr<ilicas 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 lluencia 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 placil o del perfil .. Las propiedades a través del 

grueso suelen ser diferentes: en particular. la ductilidad se reduce. 

La primera parte d,e las gráficas es una recta inclinada, que describe 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 esfuerzo de fluencia 

coestitblyA-''Qydp 'as prqpjedadeo¡ más-importantes de !gs-aceros-estructurales. Cuando no aparece 

una zona clara de comportamiento plástico. se del1r1e en función de, una deformación in elástica 

especificada. 

Más adelante vuelve a requerirse un aumento en la fuerza de tracción para que sigan 

creciendo las delormaciones: este lenómeno. el endurecimiento por deformación, termina cuando 

se alcanza la resistencia máxima del espécimen. después se reducen ·las dimensiones de la 

sección transversal crítica, aumentan las delorrnilclones longlludinales, con carga decreciente, y la 

probeta se rompe. 

La ductilidad es un lnd1ce de_la ccp<lCIU,lcl del m:~1e11al para :~dm1tir dclorrnac1ones 

ineláslicns importantes. srn rornpcrsc Debe tener un rw:c~l :tJccu;¡lfo pcua pcm11trr rcdrslrrlJucioncs 

locales de esfuerzos. con1o IZlS ;¡socré1das con cilrrllJros Uruscos de gcornetri<J, y es una de IZ~s 
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propiedades básicas en estructuras 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 ducttlidad se indica corno un porcentaje de la longitud o del área 

inicial. Su valor depende de la geornetrla del espécimen; así. el porciento de elongación disminuye 

cuando aumenta la longitud de medición. 

El cociente. en valor absoluto. de las deforrnactones unitarias transversal 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 plastificado 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 utilizán en zonas slsrnicas debe ser elevada; en pruebas 

de tensión deben exllibir una meseta pronunciada de deformaciones crecientes bajo esfuerzo 

constante y un alargamiento a la ruptura no rnenor de 20%, en probetas de 2". Ademtis, deben • 

endurecerse por deformación, y la relación entre 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 talla se presenta. con frecuencia, 

por agrietamiento en zonas pandeadas localmente. sometidas a severas deformaciones inelásticas 

producidas por tensiones y compresiones alternadas, deben establecerse relactones. que no se 

conocen todavía, entre la composición química y las caracterlsticas metalúrgicas de los aceros, por 

un lado, y su resistencia al agrietamiento en las condiciones mencionadas. por el otro. 

Los aceros estructurales que no satislac_en las condiciones anteriores no deben utilizarse en 

construcciones en zonas slsmicas. En sus recomendaciones para di~eiio slsmico de estructuras 

para edificios, el Instituto Americano 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 kg/cm2, a menos que se demuestre que su comportamiento inelástico 

es equivalente al de los aceros permitiuos. 



3. GEOMEfRIA DE LAS SECCIONES TRANSVERSALES. 

En Los perfiles de ac~ro de sección 1 o H flexionados alrededor del eje 

de mayor mamen to d~ i nerc i r1 pueden p res en tarse dos fenómenos de inestabilidad, 

pandeo lateral y pandQO locnl, que aparecen siempre, eventualmente, solos o 

combinados, con independencia de las precauciones que se tomen para evitarlos. 

(El pandeo lfltQr~l puede evi tCJrse proporcionando sopor ti" lateral, continuo a los 

patines comprirnidos de las vig~s). Sin embargo, si se conservan las relaciones 

ancho/grueso de patines y almas por debajo de ciertos límites y se coloca un 

contraventeo l<JI.l:r·;íl ndr>cu<:Jclo, ~~f'l lm]r;J qtJE! lns dos rorn•As rlr ¡1nr1deo se retrssen -------- ----- --- - - -- --------
lo suficiente para obtener un comportamiento satisfactorio. Las relaciones 

ancho/grueso v las di s tnnc i rJS ~n t re puntos soportados la terLJlm~n te que pueden 

aceptarse en un problema dado dependen del comportamiento que se espera que 

tenga la estructura; las restricciones serán máximas en zonas de Formación de 

articula e iones p lás ti e as en construcciones en áreas sí srn i e as, pues deben ser 

capaces de admitir rotaciones inelásticas importantes sin pérdida de resistencia 

por pandeo local o lAteral. 

Las curvas mornento-deflexión de la fig. 3.1. describen el comportamiento 

de vigas con cargas de nl~Jgnitud creciente perpendiculares n su eje, alojadas en 

el plano de simetría de sus secciones transversales~ 

La respucsLu inici;JL, bajo cargas pequeñas, es elásticc1 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 contravent~o lateral de que 

está provista, son adecuados para posponer la Falla por pandeo local y la~eral 

hasta que se presenten deforffiacloneS Pl§Sttt§§ liiiPbr Latité9, et wmpett-ant•l-E+Fta 

elástico lineal termina cuFJndo ln suma de los esfuerzos normales producidos por 

las cargas y los residuales existentes en la viga llega, en algún punto, al 

esfuerzo d~ Fluencio ~ . 
y 

3. 1). 

(f1unto n d~ la cu¡irva con línea continua de la fig. 

Cuando r:rP.ce lFJ c~rgn fltJyr. nl(Jstic;,mente unn porci.ón cíldíl vez mayor del 

material, la capacid.:1rJ eJe líl vi(_JoJ píli'íl soporLnr inr:re1m~ntos ;::¡cJicionales de carga 

disminuyP., y cJe~;·ll~Jrccr! r.uonllo ~l mornr~nto ft~xionCJnte i[]uíllU nl ol~stico resis

tente, M en l<1 sl?cclón críLicoJ. (['Jlo StJr:~UE? cuCJndo lo viyc1 E?'l isostiÍtica; rl~ 
p' 



. •. 

no serlo, su resistencia máxima no se alcanza cuando se forma la primera articu-

lación plástica, sino cuando se convierte en un mecanismo). A partir de 

instante (punta D) la curva es aproximadamente ho-rizontal; la deformación crece, 

sin cambio apreciabl~ en la cargn, ll:Jsta ser varias veces mayor que la que 

corresponde a la iniciación del flujo plástico. 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 m~s 

deseable desde los puntos d~ vi5tn de resistencia y cnpr1cidud de rotación; 

corresponde a un caso ideal, que rara vez se presenta en las estructuras. 

La si tuCJción mas común en vigas reales de proporciones adecuadas y con 

contraventeo lateral suficiente es la representada por la curva OADNC; 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 flexianante 2 

larga del eje (en la vecindad de una carga concentrada o en los extremos oe 

vigas de marcos rígidas, por ejemplo). El endurecimiento por deformación en la 

zona de momento máxima hace que éste suba por encima de M · después la curva 
p' 

desciende, al inicinrse r,nómenos de pandeo local y lateral. 

Las curvas OAFG, OAHI y OJK describen comportamientos que terminan con 

fall01s por pandeo lateral o local, o por una combinación de ambos, las dos 

primeras en el intervalo inelástico y la tercera en el elástico. 

La curva OADB representa el mejor comportamiento posible; la OADC es 

también satisfactoria si el tramo DN, de deformación creciente bajo momento M 
p 

constante, tiF'ne ampl i t.ud suficiente para que la ductil \dad de la barra sea 

adecuada para el trabajo correcto de la estructura. Estas curvas carga-deflexión 

suelen representarse, de manera idealizada, por dos línens rectas, una inclinada, 

OL, correspondir"ltP- nl inlcrvíllo pl{¡stico, y otrrt horizontnl, LM, de urnplitud 

indeterrninnda, f!'rf? cJP.scribe .. el cornport2miento plástico, car<1CLP.rizado por cero:--

maciones creci'?ntr:s br1jo rnorn~nLo constnntr.. 



Clasificación de las secciones y relaciones ancho/grueso máximas. 

Si el pnndF'o lateral no es crítico, la resistencia de las barras en 

flexión se agota cuando se pandea loculmente alguno de sus elerrtF'ntos planos. El 

pandeo local Uel p<1Lln corrrpri.micJo r.s rl~ prirm"?t'O i.mportnncii-r en vigas, pr:ro 

tambi~n puede pandearse el altrra (o las almas, en secciones en cajón), sobre todo 

en trabes armadas esbeltas, o los patines y almas_de columnas comprimidas axial

mente o flexocomprimidas. 

La resistenci~ 8 lA rtexi6n de vigas con soporte l~t~rAL suficiente para 

que el pandeo Lateral no seoa crítico depende de las relaciones ancho/grueso de 

las placas que las Forman; si son demasiado esbeltas, el pandeo local puede 

impedir que se alcancen- los momentos M o M . (M es el momento plástico resis-
P y p 

tente nominal de un miembro en flexión, con la sección transversal completa-

mente plastificadn, y M es el que corresponde a la iniciación del flujo pL6s
y 

tico, en los·¡Juntos de la secci6n rr1~s alejados del eje de rtexi6n). 

En la F i g. 3. 2 se han t rmudo las curvas mamen to-dE' flexión de vi gas 

compuestas por placas de diferentes relaciones ancho/grueso. 

La curva característica de lss secciones tipo 1 representa el comport<J-

miento más Favorable; el momento 

mientras crecen lss deflexiones. 

resistente llega a M y lo supera ligersmente, 
p 

Eventualmente, después de deflexiones in~l2sti-

cas importantes, la resistencia empieza a disminuir cuando se inicia el ~L!ndeo 

local del patín comprimido o del alma. 

Tambi~n Las secciones tipo 2 pueden desarrollar el momento plilstic~ :-1 , 

¡Jera su captlc i d<Jd de! derorrn<lc i ón i.. ne 165 ti cf1 bnjo mornP-n to constsn te n:, ·~t:C~la 

menor que la de las secciones ti"po 1¡ la disminución de resistencia, oc<J~iic:noda 

por pandeo local, se inicia poco despu~s de que el momento alcanza, o c,;:oera 

ligeramente, ese valor. Los requisitos relntivos a los relaciones anC 1 1U 1 ~;-,;nso 

de los elementos planos son menos estrictos que en las secciones tipo ·. ::c;"cto 

que se exigen d~lormaciones inelásticas menores. 

Las plucC'ls qu~ cnmponr~n 1<1'1 r;r:ccionC~s tipo 3, más ~~!Jr.l Lns. 

loc<llmente cuílnclo ~l mom~nto e~ fllPnor qur r-1 · 
p' 

sin l?lllbíJ ron' 



alcance el momento M . 
y 

las secciones tipo 3 no tienen ce1paci.dad de deforma-

ción. 

Por últbno, son secciones tipo .4 lCJs formadas por plac8s tan esbeltas que 

se pandean localmente Rntes de que el 

flexión se expresa en función de las 

planos. 

rnornento llegue a M · su resistencia a la 
y' 

relaciones ancho/grueso de sus elementos 

En las Normas Técnicas Complementsrias para Diseño y Construcción de 

Estructuras Metálicas del f1eglamento de Construcciones para el Distrito Federal 

(Ref. 1) se indican los estaclos llrni te de resistencia correspondientes a los 

cuatro tipos de secciones: 

Secciones tipo 1. Desarrollo del momento plástico en vigas y del momento 

plástico reducido por corrrpresión pn t1~rms flexocomprimidas, con capacidad de 

rotaci6n suficier1te pnr8 poder se¡· LJLilizadas en estructurAs diseRadas pl§stica-

lf mente. Reciben el nombre de "secciones para diseño plástico".•; 

Secciones tipo 2. El estndo llrr•ite de resistencia es el mismo que el ~e 

las tipo 1, pero sin requisitos de capacidad de rotación. Se conocen taml 

como 11 secciones compactas". • 

Secciones tipo 3 (o "secc:;ione?s no compactas"). Desarrollo del momento 

correspondiente al inicio del flujo plilstico en vigas, o de ese momento, reduci

do por compresión, en barras flexocomprimidas. 

Secciones tipo l~ ("seccionr.s r;sl.Jeltus''). Pandeo local de alguno de los 

elernent.os p1F1no:. qtrP lns r.nrnponrn. 

En miembros en compresi6n n·i~l nn existe la distinción basada en capaci

dad de rotnción, pues dCld;:-¡ su forr:•;1 t~~"""' ::·:¡!J:ljo estn propiedíld no es significati

va; por ésto, los límites de <11"'"'' ·• ;J<JLines comprimidos axialmente son los 

mismos para las seccioens 1 a 3. 

• M~s adelante se demuestra qu~ 
suficiente paro ser u ti l i zzn1~··· 
construirán en zonus no siS~n::· 

nes tipo 1 las t1nce adecuacJ;¡c--; : 
un elevndo fur:~'Jr de ductillLl;•·'. 
nas de alta si~rnicidacl. 

.. .. ,,-tipo 2 tienen ccrp<1cidad de rot3ción 
·:-~s diseAarlas plA~;t~cnmente que s~ -

--,r1~cid~d de rnt~ci6n de l~s s~ccin
·.· '"--itructurilS Prl \(1:, QtJe S\? 1,.;qulr 

·~1r; r.dlflcios cJr:; v;-trios pi<:-"30'1 f:'n ;u--

4 



Pandeo local de lns patines. 

El patín comprimido de una viga estil en condiciones pE!recidas a las de 

una columna en compresión axial. Si se evita su desplaznrniento lateral por 

medio de un contraventeo adecundo, 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 alrnn rnuy esbelta), ln única forma de 

pandeo posible es por torsión, acompañada por una r~tación del alma. 

En la rig. 3.3 se nHH?:,tran esquernflticamente el potín comprimido, la 

sección transversal original d~ la viga, y la configuración derormada .Que adopta 

al pandearse. 

Cuando el momento alcanza el valor critico el patin gira alrededor de su 

unión con el alma, la sección transvers~l dej~ de ser simétrica y las deformacio-· 

nes adicionales ocasionan una rápida reducción de la resistencia a la flexión. 

En la fig. 3.1, se ha trazado la curva momento-rotación de una viga de 

sección I, libremente apoyada, flexionada alrededor de su eje de mayor momento 

de inercia por una carga aplicada en el centro del claro. El can~io de pendiente 

en cada apoyo es g¡z, y g = M L/E I es 1 a suma de las rotaciones en los dos 
p p 

extremos que corresponderla al instante en que se forma una articulación plásti-

ca en la sección media d~ la viga (M = M ) si su comportamiento fuese elástico 
r¡;_ p 

hasta ese instante (punto A de la curva y fig. 3.5a~ Las dos rectas trazadas 

con línea interrumpida, DA y AB, representan el comportamiento supuesto en la 

teoría plÉlstica simple. 

Ln 1 í nea con ti nun, flLJ~ muestra el cornno r tam i en to ren l, se separa de 1 

idealizado cuando comienza el Flujo plástico; sin embargo, el momento resistente 

sigue creciendo, y eventualmente sobrepasa a M , a causa del endurecimiento por 
p 

deformación de las fibras exteriores. 

El pand>eo local, que se inicia en la porción pl1ísti ficada del patin 

comprimido, ocnsioné1 unn c<lÍdíl E?n lCJ rcsi.stc:ncin u ]íl rtc:xiún. 

El comportnrnienlu fluP se r!r:~ltl.l cJ~ dr?:,cribir es t.ÍpictJ clr? viQílS Lon r:'cpen

tos flcxionc.mtes que v.:JrÍ<Jn con cierL;l rapidez en la vecirldLHl de l<1 :,rcc:tur1 

crítica. 

r; 



La ''capacidad de rotación'' de la viga se define como 

g 
R u 

- 1 ( - - ' ) 

gu es la rotación correspondiente al punto en que la rama descendente de 

la curva de la rtg. 3.1, cruza la recta horizontal M = M , y g , que ya se ha 
p p 

deFinido,· es la rotación el~stica Ficticia representada por la abscisa del punto 

A. 

R vale cero cu~ndo el n1i~mbro resist~ el n1o1nento M pero no puede conser
p 

varlo si las rotaciones crec~n por encima de gp' pues en ese caso g 
u 

Es 

lo que sucede, teóricamente, en las secciones tipo 2, aunque las vigas reales de 
este tipo tienen una pequeña capacidad de rotación. 

El ángulo que gira la articulación plástica entre los puntos A y B de la 

Fig. 

viga 

3.1, P.S gH 

desde que 

: g - g 
u p' iguLJl íl ln sumu de rotaciones 

el momento en el centro del claro alcanza el 

en los extremos de la 

valor M (suponiendo 
p 

comportamiento el~stico hasta entonces) hasta que vuelve El <Jdquirir ese valor, 

en la rama descendente de la curvn (Figs. 3.1, y 3.5); los desplazamientos rl<?l 

eje de ln viga, en ese intP.rvalo, se deben exclusivamente a las rotacione, .1 

los apoyos y ~n lA artiCLJIAci6n pl~1sti~~-

Para que la resistencia de una estructura iguale o exceda la predicha 

por la teoría plástica 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 Formación de ese mecanismo. 

Se tiene r-Jbunl/nnte ir~rorm<Jción experimental sobre las relaciones, en el 

intervalo plástico, entre las longitudes no soportadas lateralmente, los cocien

tes ancho/gru~so d~ pntin~s y almo, y ln capocidad de rotAción de 1 as vigas, 

pero no existe Flingún 111étodo de análisis que incluya esa información de manera 

satisfactoria. Además, aunque se contase con ese método, su utilidad en proble

mas rutinarios de disl~ño serÍ<l cuestion!lblr:, pues no es prflctico determinar Pn 

cada caso la cnpuctdc.1d d~ rot(lr.iún rt'r¡tJ'?!'!Il.l l?n cnda articlJlnr:ión plfJr,ticCJ onrn. 

largo y poco cn.tfir:Jlllc; tJrlemf¡:-;, ;¡ (~.-lll---;íl rJr~l r:rlC]tJrecitni¡:nlo íJnr deform;"Jr:ión, 



rotaciones plásticas necRsarias son significativamente menores que las calcula-
' 1 /--' das suponiendo un comportamiento elastonlstico idenl. 

En normas y espccificrtciones 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 desarrollenvrotaciones plásticas suficien-

tes en la mayoria de las estructuras ordinarias. 

Se han hecho estudios que dernuestran que las capAcidAdes de rotación 

requeridns r:n estructurr~s L Ípicils rli.:;r?rludns plósti.carnente son pequeñas, menores 

de dos, y aún cuando los demancJ;:¡o:; teóricas sean grnndes, disminuyen drásticamen

te para cargas muy poco menores que lrt m~xima. 

Las reglas para contro!Gr IR inestabilidad local de miembros en flexión 

incluidas en ÍRs especiflcaclone~ d••l n!SC (refs. 2 y 3) estAn basadas en que en 

la mayoría de las estructurns propic1s de la ingeniería civil es suficiente 

contar con clapacidades de rotLJciÓrJ no menores de tres (lo que equivale a admitir 

deforrnaci_ones uni.t<1ri<1s cur-tLro vPCPs rn~1yores que lus corrc:,pondientes a la 

terminación del comportamiento el~stico), para que puedan tener lugar las redis

tribuciones de momentos necesarias pAra la formación del mecanismo de colapso. 

Se ha obtenido una relación exp~rimental entre el cociente b/2t, donde b 

es el ancho y t el grueso del pnLin, y IR capacidad de rotaci6n R, regida por el 

pandeo local del patín comprimido, d~ vigas bajo momentos que disminuyen con 

rapidez a los lados de la sección critica. C/as condiciones son muy parecidas 

cuando el mon1ento flexionante PS ~nr·o~in1~dnmente constante en la zona en que se 

forma ]-a art-jc¡!).aGi-ón plástica-)-. P;lr:i"l R 3 .. se tiene 

-,.-
'- " [ J 

L_ 8. o 

El valo-r rncdio del rnúcluln ;~p ~"'r1cJurecimiento por dr:~forrnación E d 
;;> 2 e 

200 k g/ cm-, con una desviaciún ····' , .. ,:-·:· c 1 ~ 10 550 Kg/cm ; tomando Erd = 
? 

es 42 

31650 

Kg/cm·-, es clr?cir, uníl clrsvl;u--:tr'": 

poca confiobilidad de 

'': ':· rlr>lJ:ljo dol vn]or TT1F?dio, drhido a 

... :~ E = 203900n Kq/c«< 2 , se ll~ga " 

lfl 

'). 



que es casi ig113l. a la relación indicada en las especificaciones AISC de 1989 

(ref. 2) para r¡ue una sección I "n flexion sea considerada compacta, desdr 

•
1

' punto de vista d"l cocientje ancho/grueso de sus patines, y en AISC/LRFD ~ 

(ref. 3) para que el perFil pueda utilizarse én estructuras diseñadas plástica

mente. 

En las regiones en las que se Formarán, eventualmente, las articulaciones 

plásticas asociad~s 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 mP.ncionadcJs 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 8 ó 10, y los de los miembros 

individuales estarán, probublement~, en el intervAlo de 5 n 15, o aún más. En 

estos casos es prudent" dimensionar los miembros estructurales de manera que, al 

menos en las zonas de Formación· de articulaciones plásticas, tengan capacidades 

de rotación de 9 ó 10. 

Utilizando los r"sultados experimental"s mencionados arriba, se encuentra 

que para que R sea igual a 10 se requiere que el patín comprimido de las secr'~

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 límites que s" acaban de determinar coinciden, muy aceptable

mente, con los especificados "n lfl T<:Jblu 2.3.1 de la ref. 1 para patines de 

secciones I, H o T, y de canal,s, 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 capacidüdes de rotación 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 lirnit~s superiores d~ l;ls s~cciones tipo 3 se oblien~n utilizando la 

teoría r1Pl fFlrrr1r'fl ~l;'¡stlr:n dr~ pl~rr.íl:;, y ;"""JjrrsLlnc_1o ln:. rrlo-1r:inrrr•., rmcho/grui?SL 



los pstines pnra que no se pandeen localmente antes de alcanzar el esfuerzo de 

fluencia F . Estas secciones no pueden utilizarse en zonas en las que deban 
V 

Formarse articul8ciones plásticas, pero sí se emplean en regiones de la estruc-

tura que se manti~nen ~n el intcrvnlo el~stico durante todo el proceso de carga. 

Los lÍmites de l~s reLJciones ancho/grueso de los patines de secciones 

I, H o T, y de CEJnales, 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 flu~ncia, F , sin 
y 

pand~o locAl premat6~o. En columniJs esbeltas, que 

Fallan por pandeo de conjunto bajo esfuerzos menores que F , puede incrementarse 
V 

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 elementus 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 ln de los patines de vigas, y las 

relaciones ancho/grueso que separan los diversos tipos de sección son considera

blemente más grandes. 

loas almas de columnas de secc-iones I o H del t-ioo 0 comor-imidas ax-ial-

mente, se enCLientran en condiciones sernejantes a las de los pnt\nes en compresi6n 

de vigas de sección transversal rectangular hueca del mismo tipo, por lo que se 

especifica la misma relación ancho/grueso: la que corresponde a la aparición 

del esfuerzo F , sin pandeo prernnturo. En las columnas en compresión pura f:e V . 
conserva el mismo límite para los otros dos tipos de sección, dado que no requie-

ren capacidad de rotación. 

Pandeo lucnl llC' nlrnlls >?n f'[n. tlFl. 

Los lirnitr;s illlrJtJr:sLos \1 lil ITlCJciún pr:r~llte/grucso ele lils almílS ti~nr:, 

el mismo objeto que los pr~scri tos paríl los ontines: lograr que ~l cornport'J-

., 



miento de los elementos planos· individuales sea el que corresponde al tipo de 

sección transversal considerado. 

En vig·1s de proporciones norm8les el pandeo local del alma no suele ser 

crítico, pues ~l estado de esfuerzos al que está sometida es mucho menos severo 

que el del patín comprlmiuo, y sus condiciones de apoyo son más favorables. 

El límite de la relación ancho/grueso del alma de bdrras en Flexión del 

tipo 1 proviene de estudios teóricos y experimentales, y el de las secciones 
'' tipo 2 es principalmente de car~cter experimental. 

Pandeo local de patines y almas de barras flexocomprirnidas. 

Los elementos pl8nos que componen las column8s flexocomprimidas de 

sección tipo 1 ó 2 tienen robustez suficiente para que l<J columna resista el 

momento plstico reducido por Fuerz8 axial, Mpc· 

Los requisitos que han de cumplir los p8tines comprimidos son los mismos 

que en las vigas, por lo que se utiliz8n lírni tes iguales de las relac' "S 

ancho/grueso. 

El comportamiento de las placas de alma, sometidas a flexocompresión, es 

más complicado; depende, en bueno medida, de los valores relntivos de ln ruerza 

axial y del momento flcxionante. Los límites de las rel8ciones ancho/grueso de 

almas flexocomprimidas de secciones I o H que formarán parte de estcucturas 

construidas en zonas sísmicas se h8n determinado por medio de estudios d~ carác

ter principalmente experimental. 



4. ELEMENTOS ESTRUCTURALES. 

Las estructuras reticul8r~s cst~n for·modas, en todos los casos, por vigas, 

columnas y uniones; puede haber, aderncls, 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 lils trans1niten a lils columnas; ade~§s, 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 purte del sistema que resiste las Fuerzas horizontales. 

Como la operación de los edifir.ios exige que los pisos sean horizontales,· 
po1 "So \-.t u"•.JIII \ 

las vigas de las construcciones urbonas tienen siempre esa posición~ ~gta E3 l~ 
lon \U\Od, f.• t\~ ........ t-.1 Pt.t"f'wct·""rQl'('5 ......á'\ ~-t••ta ... t'JI¡ 'fl"•' .. L.I.IIo,l.lf' .... IDII\pot.O 
~tÓII ele SEF 9'iil 1 a'l 11 iga--, Ejt:JC ssr fJBBB eficientes estructuralmente, ~ permi-

ten crear los espacios necesarios para el desarrollo de las actividades de los 

ocupantes de las edificaciones. 

Obran sobre eilas fuerzas transversales y momentos aplicados en los extremos, 

que aparecen por la continuidad co11 el resto de la estructura; deben diseñarse 

para que resistan momentos flexionantes y fuerzas cortantes; las fuerzas normales~· 
"' & ... : t jc-a. 'r :"'<U " suelen ser 9~G~PsGia~l~~. excepto en crujías contraventeadas. 

Las columnas. de eje casi siempre vertical, soportan las cargas que reciben 

SS RJ3? 12? dj FC?l:í8f:ll:8:fi1tS 87 erles, 

llevándolas eventualmente a la cirncntncirín, asi corno los momentos producidos por 

la continuidad con las vigas. Además, deben ayudar a soportar las fuerzas 

horizontales en marcos contraventeados y resistirlas, por sí solas, en los que 

no tienen contraventeos ni muros de rigidr>z; también contril.Juyer1 a darle a la 

estructura la rigidez luLeral necesaria para evitar problemas de inestabilidad 

de conjunto y para mantener los desplñzarnientos, en condiciones de servicio, 

dentro de límites í'ldmisibl~~:;. T-riltJ:ljíln en rlexocompresión (la compresión axial 

es una condición poco rrccuCJnt~), y 1os r:rectos d~ las FuP.rzt~s cortantes suelen 

sP.r insi.QnificnnL~s. L<i r ,. 
·' r.il:.i pues r.íll.J:.J 



columna suele formar parte de dos marcos, Frecuentemente ortogonales, que 

cruzan en ella. 

Las uniones t rc:Jnsm i ten los el rmen tos m~cán i e os, rnomP.n tos F 1 ex i onan tes, 

Fuerzas cortantes y normales, de las vigas a las columnas y viceversa, así como 

las fuerzas de las diagonales de contraventeo al marco, pro~iElii1ER€e éiele.,, para 

que todos los elementos de la estructura trabajen en conjunto. 

Hasta hace poco tiempo las uniones se trataban como simples puntos de 

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 Élogulos, placZls, y sujetadores que unen fl las vigas con 

las columnas, sino abarca también la revisión de la junta propiQmente dicha, es 

decir, de la zona común a todas las barras. 

La importancia de las conex/nes en la respue ta de estructuras sometidas a 

sismos intensos, y el gran núrnefo de Fer:JO::enos speciales que d"ben considerarse 

en su diseño, llEJcen EJconse)able trat/rlas _9 r separado, después de estudiar E' 

comportamiento de vigas, ~lumnas ~ontrrrGientos. 

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 el~mentos de acero estructural colocados en diagonal, 

en V, o con ol~uAe otra configuraci6n adecuada. 

Las Fuerzas horizontales pueden ser resistidas en su totalidad por muros de 

rigidez de concr.eto o por armaduras verticales Formadas por vigas, columnas y 

diagon¡::¡les, unidns entre sí por mf"ldio de conexiones FlexiblP-s; 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 últimr~s décuri¡-]s s~ 11om efr:ctuodo numr.ro~os estuclio~J, teóricos '1 

experimentales, pul'a determinar si las nnrmas que se utilizan en el diseño do 



estructuras con carga estática son aplicables a las construidas en áreas sísmicas 

y, de no serlo, de qué me:merñ cl~ben rnodiricurse. Se ha enco·n trado que las 

normas mencionad<-~s son válidos en sus aspectos principal~s; en lo que sigue se 

discuten ~ 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 transversdles porque se tratan en otro apartado. 

'S~J u:'t ""~#) 
Los reqüisi tos !ifUI? en j orlj ErlR M r:on~i RUEl8iÓit deben ser sotisfechos 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 1,.-

VIGAS. Para que un elemento estructural sea considerado una viga debe 

trabajar predor"inantemente en Flexión; pueden actuar en ella ruerzas 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 forrnar parte de estructu:c:. 

dúctiles; entre las más importantes están las siguientes: 

El claro libre no debe ser menor que cinco veces el peralte de la secci6n 

transversal, ni el ancho de los patines rnayor que el ancho del patín o el per~lte 

del alma de la columna en la que se apoya la viga. 

El eje de lac. vigas no debe separarse horizontalmente del de las cobc·n~'' 

más de un décimo de la dimensión tr:Jns'Jersal de la columna normal a 
.s:~ cv~to. ... q,( 
este Foquicits tigng fJ9F ¡;¡Qjotg 9"i t3r momentos 

considQrarse ni en el BnAlisis ni en Pl diseAo, 

en las columnas que no " 
n t~h"'"' 

V.(t'F?E!uR!j\ a un IIJÍnimo l~':i 

siones y otros efectos que es difícil incluir en el diseño de las juntas. 

\..G'\ d.t 
Las secciones transvrrslllcs ~ Lrnpr clos P.jr:s dr. sirnetríu, uno ._,.•: ·. 

en el plano en quP. actúan las farg~1s rJr.:lvl :..ncionCJles, y otro t1ori?:ontu!: 

ejes deben conservnrsc cuando S<:? uli l ir:r.n cullr!?plllcñs pllra oumP.nt<:r l;: 

cia de la secci6n. 



/a 

La soldadura entre el alma y los patines de vigas formadas por placa· 

"'"ld.,t9a"' 'debe ser continua, para evitar problemas de pandeo locul en el patín 

comprimido entre segmentos de soldaduras y el iminnr 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 n cordones de tumaño mínimo. Sin embargo, en las zonas 

de formación de articulaciones pl~sticas lus soldaduras hun de desarrollar la 

resistencia total, en cortomte, del alma o almas, para que cuando se formen y 
,> 

giren las articulaciones no haya fallas rrematuras por cortante en los planos de 

unión de las placas que constituyen el rerfil. 

Siempre que sea posJble deben evilot·~e los agujeros en las zonas de Forma

ción de articulaciones plásticns, rJUP.S lils concentraciones de esruerzos que se 

presentan en el material cercano pLJPdr:n oc:Jsionar, bajo carga cíclica, la apari

ción de grietas, que producirían dismi11uciones importantes en la capacidad de 

rotación del miembro. Cuando los agujeros sean inevitables; se harán con un 

proceso que elimine el rnateriiJl ill L<1rnr:nt1, deformado, y en ocusiones agrietado, 

que rodea a los agujeros punzonados. 

En aceros que tengun un esfuerzo 111Íni111o especificado de ruptura menor que 

1.5 veces el esfuerzo de Fluenciu rninimo no se permite que se Formen articulacio

nes plásticas en zonas en que se 11~'1" reducido el área de los patines, ya se8 

por agujeros para tornillos o por otra causa cualquiera; ésto se debe a' que en 

aceros con poco endurecimiento por cJnrorrn<Jción se reduce la nmplitud de las 

articulaciones pl~sticas, aumentan l<1<i cl!!rormuci.ones inelásticas por unidad de 

longitud, y se acrecientan los probl'=-'rrr:-l:. ocusionados por las discontinuidades 

geométricas. 

No debe hacerse ningún tipo d~ n"'l"'''"~ en la viga propiamente dicha, o en 

suscubreplacas, en zonas de fornr()ciÓr1 :'P .~rttculrtciones plástic(]s. 

La Fuerza cortfte no suele rJC ,.,, .. ,, , .. :~llus de tipo FriHJil en vigas d"' 

acero de almil ll~nn; ~:;in r.rntJ<1!"1l'l. 

capacidad de la viQB pura rest?L:: 

f. momento plástico) y, acJerné1s, c:c 

e iones. Por lC]s rllzones untP.rio: 

'·'C Í r 
1 

P.l~vudll ptrr;cle r~ducir lC] 
''-!""• .. , 

pu~de ~vitllr que se a1gc e_ 

importtmL~s r:n las defo_:-.il;-

·.·:rr, r¡ue se ~lc<HH":!' ],:-¡ rcsisLrnr:i~-



1 ·: ·:, 

máxima 

con el 

fuerza 

en cortanLe antes de que se formen las articulaciones plásticas asociadas 
t'1"Q. CS\lo, IC: 

mecanismo de colapso; f.l(;tg .:n e u tt!"' disefiL!r/r/~ la viga para que rr.sista la. 
f"'' ~ •~t J 

cortante n1~xima ~ue ~ucdc npaPEEEI 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 evalGan con un esfuerzo igual 
r' 

a 1.25 Fy (se consideran iguales a 1.25 FyZ = 1.25 Mp) para tener en cuenta el 

endurec imi en to por de fa rmoc i Ón que se p re sen ta duran te las grandes rotaciones de 

las articulaciones plás~icas. 

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 veftical, y se indican los valores de las fuerzas 

cortantes m~xin1as, en: los extremos. 

En los niveles superiores de los marcos es frecuente que el mecanismo sea 

el de la Fig. 1, .2; gn ggg e3""· las fuerzas cortantes máximas se calculan con 

momentos 1.25 Mp en las dos articulaciones plásticas. jtonocidos 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 

ruerzas cortantes de diseño obtenid~s en el análisis, pero utilizando lln factor 

de resistencia reducido, igual a o.·;o. 

La ruerzn cor·t.ilnte no sur.lr! ~wr r:rtticu, .. n r=:!l tli!!cils clr' 1-1r !!Í§21M dEl loo 
~ro ~ .. , ~Aa:O.oJ, 

J:RaaPeo!9 EfÚotiLea-, euf'lEJUP- puede llegar a serlo cuando los claros son muy ¡=~· siE1ss. 

Han de soportarse lateralmente todas las secciones en las que puedan formar

se articulacionec; plásticas y secciones suficientemente cercanas a ellas p~ra 

evitar que las vigns fall~n por pandr!o lutpral por flexotorsión, untes de Qtte se 

forme el mecanismo de colapso. 

La longit.Lid no soport;-,dLJ l<ltr.r;-Jl¡¡u:nlr, Lp = 12SO ryi{'F;¡, pPrmite cupñciclLJck~ 

de rotación en las articulaciones del orden de 10, suricientes para vigas de 

marcos dGctiles de sección transversal l o H. 



Bajo carga vertical, los patines inferiores de los extremos de las v 

trabajan en compresión, y durante un evento sísmico pueden quedar sometidos a 

tension~s v cornpresiones CJlternadas; en esas condiciones, no basta con que el 

patín superior esté soportodo loterolmente, 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. 

COLUMN/\S (miembros Tlexocornrri m idos). Son miembros rlP.:<:ocomprimidos, 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 relución 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 dC' 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 de 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 '.35 o;Qiumn;o~ e, los edificios; con ella se busca que la ductilidad de 

los marcos no disminuyn sianiricfltlv,..,rnr:nte por problemfls de in~stubilidCld. 

En el diseño con vigas débiles-columnas resistentes no se espera que aparez

cnn articulacion~s plósti.cas en l;rr; colurnnas; sin embargo, ~s probable que el 

material de sus extremos se salga, rcn ocasiones, del intervalo elástico, por lo 

que conviene que las columnas tengon, al rnenos, secciones transversales tipo 2, 

capaces de adrni tir rotaciones plCJ~;lir:: ~~; l imi tor:1us. CucmcJo :>E? espere llue se 

formen drticulr:Jcionf?s pl{Jsticus r:r1 !,1:, r:olt1'nn;-1s (como suce?df?, cuando mr.nos. !.""'" 



pues las secciones transversales de lns columnas casi siempre son robustas, Bl 

menos en ediFicios de m~s de 3 6 '' pisos. 

Resistencia mínima en flexiÓna Las resistencias en rtexión 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 

pl~sticas en las columnas, con lo que se evitan los mecanismos de falla lateral 

de un solo entrepiso (Fig. 4.3) v se propicia que el mecanismo de colapso abarque 

la mayor parte d8 la estrucLur~, con articul~ciones pl§sticas en los extremos de 

las vigas v en las bases de las columnas. La capacidad de disipación de energía 

del segundo mecanismo es mucho mayor que la del primero, 

disminuye la demanda de ductilidad en los articulaciones 

al mismo tiempo que 
Qdc ... .:-,, 

plásticas,_ que,""se 

forman en las vigas. Adeor39, Si la lallcl lateral de un entrepiso ocurre en la 

parte baja de la estructura, crece In importancia de los efectos de segundo 

orden en las colurnnas del entrepiso tL::JilrJrJo, ocasionados por la interacción de 

cargas verticales y desplazamientos L1ter~l~s. lo que aumentn el riesgo de un 

colapso s6bit~ del edificio. 

La importancia de que no hnya articulélciones plás-ticas en l<=Js columnas es 

mayor en los primP.ros entrepiso'3 de eclif'it.;us ílltos; se puede ser rnenos ~stricto 

en este aspecto en construcciones de uno ~ dos niveles y en los 6ltimos pisos de 

edificios de mayor altura, v en algunos ~~sos puede admitirse que ciertas colum

nas fluyan pl~sticamente si las restunles Dermanecen P.n el intervCJlo elástico e 

impiden que se forme el mecanismo de ralla lat~ral del entrepiso. 

L 
ftt Kas gormqs de 1\!t tplla Zp 1-apdg - CP cm rtM m m se fqrmpg mpcagj·gmgg ds 

colapso de entrepisos aislados en ecli ,.. " · .,,-. :~~ uno o dos pisos v f>n el entrepiso 

superior de construcciones altns, porc~t~·· ,.,, ~>r;ns casos la demF.lnd(] de cupacidad 

de rotación en las articulaciones pLJ:;~!::·•·; ~~~· Lts columnas es reducida, y puede 

ser satisfecha; en todos los C<'lSOS rf?'lL •:1: rw, ti 1 '11~ buscurse qu~ las articulaciones 

se formen en las vigas. La refer~nr:i ~ l:! • -~,:~· '>!! refiere a estructuras de concre

to, por lo que en marcos dúctiles cJr: :•-- ··: r~ '·" DtJ>:>de ser, segurümflnte, un poco 

rnác; liberal. 

•("" 

Como unn o pe ión, r?n la rl?f. tJillll?nsiorl,ll!.· 1tl:!l ~ lAs 

columnas con los elementos rn~cánico~; ·'•'•'flidos en el un~l i~1is, n~duci.en-



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 la~-- e o lumnas no se presenten 

fallas por cortante. Para ello, l~ 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 curvatur~ doble), de m<Jgnitud igual al b:>o; momento~ máximo~ resisten

te¡, Gis lR\Il ssl11••nn¡l en el pluno en estudio, que vnle~'zc (Fyc -Fa)· 

Aunque el criterio general de diseño está basado en la formación de articu

laciones plásticas en las vigas, sie•nprP hay la posibi lid~d de que se .articulen 

los dos extremos de alguna columna, por Lo que la fuerza cortante de diseno es 

la que corresponde a esa condición. 

"u, t\ujiii!!Y'I 

Los requisitos de esta sección ~Rn iPlfluir en el diseno de las columnas 

'sólo en casos poco comunes. 

Cuando las columnas se disenen pr1r flexocompre~ión con el procedimi.ento 

optativo indicado arriba, la revisión por fuerza cortante se realizará con La 

Fuerza de disQno obtenida en el análisis, pero utilizando un factor de resisten

cia de 0.7. 

Cuando PuiFR 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, en el 

diseno de columnas: 

Compresión axial.- 1.2 CM + 0.5 CV + 0.4 Q CS ~ FRPn 

donde el producto 0.1,q se tomará, como '"lnilllO, igual a 1.0. 

r"' t..l•l t~s '"•'•' r ... 
En garages, áreas rlP.sLinudus {} rrr1ni·rrn~s públ icus, v "KiP'Hfll'P que la carg01 

viva sea mayor de 500 Kg/11,2, el.fuctor ~un o::ultiplic~ a CV se h<Jrá igual a 1.0 



Tensión axial.- 0.90 CM - 0.4 QCS ¿ FR Pn 

El produr:to O.l•Q se tomilrfl, como mínimo, igunl a 1.0. 

CM, cv y es indican eFectos producidos 
~· 

por carga muerta, carga vi va 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 m~xirna 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. 

lo.< 
~ dos condiciones, la primera para compresión con carga viva reducida, 

y la segund'l para tensión con carga muerta reducida y sin cargA viva, deben 

satisfacerse sin incluir efectos de rlexión. 

Co~s·,dc rQf"" 
Tienen por objeto 'n~l·•i• en el diseRo los efectos de fuerzas axiales que, 

durante un sismo intenso, pueden exceder los obtenidos en el análisis, como un 

resultado de la repucción de las Fuerzas lAterales por comportamiento inelástico, 

de la estimación de Fuerzas de volteo menores que las reales y de las aceleracio

nes verticales, que no se incluyen esper.ÍFicamente como acciones de diseño. 

CONTRAVENTEDS. 

Los contraventr>LJS de acero son PlPmE?••t.os P.structuroles rnuy efectivos para 

resistir Fuerzas laterales. No solamente ~yudan a resistir las acciones produci-
'• da? por sismos de gran intensidad, sirm tnmbi.er1 reducPn u un mínimo los desplaza-

mientos de entrepiso ocasion(]dos por t "r11l1lores menores o vi.ento:J intensos. Los 

contraventeos se usnn con fr~cu~nci;J C'" nf~\f'\r:ins ultos, plr11ltns industriol~s '/, 

'" -en general,vest¡·ur.tur;:-¡s dP. toLlu:; lo·; .. 
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a 
Si una diagonal de contraventQo es muy corta y no se pande¡f, su gráf; 

fuerza axial-d~formación axial es idéntica en forma a la relación esfuerzo-de

formación del mnterial (Fig. lo.loa). En el otro extremo, los ciclos histeréticos 

de los contraventeos muy largos son como los de ~la Fig. 1o.4b, en los que la 

resistencia permanece igual a cero mientras el contraventeo está contraído, y 

las fuerzas horizontales 'son resistidas, por comp)eto, por flexión lateral del 

marco que lo contiene. 

El comportamiento histerético de lo~ contraventeos de esbeltez media, como 

los que se usan en edificios reales, es más complejo (Fig. 4.4c); se ha efectuado 

un n~mero importante de pruebas de laboratorio para identificar sus característi-

cas más sobresalientes, .que se ilustran en la Fig. 4.5. Cuando se invierte la 

fuerza, manteniendo una amplitud constante de la deformación CJxial, el primer 

ciclo histeritico se parece al de lo Fig. 4.4c; la resistencia m~xima en compre

sión disminuye en el segundo ciclo, y sigue decreciendo en ciclos sucesivos de 

carga hasta que converge en una cierta rEr.istencia ~ltima. La disminución de la 

resistencin en compresión SP- d~bP- a una cornbin<Jción del P.fecto de Bauscllinger y 

de la amplificación de la región 

La resistencia máxima en tensión 

plastificada 
, ..... ~··~ , ... o. 
oxpo ... ~mont3 

en la zona central del miemb· 

p9iai36 Ei3TI3 i Qlü. La pérdlda 

resistencia en compresión se acelero cuando crece la relación de esbeltez. '*'-l. 

lbQOtF?!!QRI;CQ. 

Estudiando experimentalmente di2gc,nales 89 ssRt;PaveRteo Formadas por c:os 

ángulos espalda con espalda, unidas con placas a la estructura y sometidas a una 

historia de deformaciones cíclicas, se ha encontrado que el pEJrámetro que mns 

afecta su comportamiento es el plano en que se pandean, sea el del m~rr:o c-:ue 

contiene a la diagonal, o Fuera de éJ. Los rcsul tados que se comentan en ~o r:~Jf"l 

sigue provienen del estudio de di<1qonules sencillas, aunque en est:-lJC:~~::·,:~ 

reales es más frecuente el empleo de diagonales cruzadas en X, uno de lo~ :-:~~.~:r?s 

trabaja en tensi6n 1trientr~s lo otra Rst6 en conrpresi6n. 

Los especímenes que se pandean en el plBno del marco adoptan una ct:··· 

ci6n deformñda sitn'tlnr a ln de un<~ Lnlurnnn con extremos C?mpotrudos 

Por consiguil?nte, en el [lri1111?r 

"' 



adoptarse un Factor de longitud efectiva K igual a 0.5, e igual a 1.0 en el 

segundo. Esos factores ~g lcngi'us efessio~ determinan la relación de esbeltez 

crítica y el mouo de pundeo de los contraventeos sencillos Formados por dos 

ángulos. (En otros estudios se ha encontrado que la longitud efectiva de contra-

venteos en X, con extremos empotrados, es aproximadamente igual a 0.5 de la de 

un contraventeo sencillo cuando el pandRo se presenta en el plano, y 0.7 cuando 

tiene lugar fuera de él). 

En general, se forman tres ~rt.iculaciones en los miembros de contraventeo, 

una en el centro v dos en los extremos; éstas aparecen en los 6ngulos, junto a 

las placas de conexión, cuando el pandeo es en el plano, y en las placas de 

conexi6n cuando rs ftJrr~ de &t. 

En la ref. ~ se dan las recomen~ociones siguient~s pura el diseño de miembros 

de contraventeo, basadas en los resultados experimentales mencionados: 

Esbeltez. 
\.1 

O.a _5bdke ~o excrcl<crá de 5000/~ (120 para ucero A35). Con 

este requisito se busca aumentar la r.upacidad de disipación de energía posterior 

al pandeo por Flexión cíclica inelástica, que es prácticamente nula en barras 

m{Js e8be l tas. 

Resistencia rle diseno en compresión. Se toma igual a 0.0 FR Pn, es decir, 

de columnas con carga estática. 
L~ , 
~ reduccion al 80 por ciento de la resistencia 

a 
no se hace cuando se determin1 la Fuerza máxima que impone el contraventeo en 

otras partes de la estructura, para no subestimar su resistencia en los primeros 

ciclos de respuesta sísmica. 

Relaciones ancho/grueso. Los perfiles utilizados serán tipo 1 á 2, con lo 

que se evita un pandeo local prematuro. 

Elementos de liga. F:n todos los miembros compuestos por varios perfiles, 

la primera unión entre ellos, sold~ci.J o atornillada, a uno y otro lado de la 

sección centrol, se diseñ0r<Í pílrél trm1:,1tdtir de un perfil ll otro una fuerza 

igual al 50 por ciento de !u resistenci ~ norninal de uno de los perfiles. Se 

tendrán, cunnrlo menos, dos pur1Los rJn tJnión, (J distanciLJs igu;.o¡lfls de la secci6n 



media. Estos requisitos se han obtenido del estudio experimental de miemb 

compuestos por dos ángulos o canales, por lo que· 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 

1 as uniones con tornillos, ya que en esas zonas se fa rmCl rán articulaciones 

plásticas. 

,, 
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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 
sobres1mplificará 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=Mys (t) es: 

po MVssenrnt 

en que M es la masa del oscilador, V s es la aceleración máxima del terreno y tll su 

frecuencia angular. 

En ese caso la amplitud del movimiento puede expresarse como (4): 

;¡J - 1 l 
A- M l J - K ~(t-P')'+(2~p)' 

en que p = (jJ = _!_ y ~ es el porcentaje del amortiguamiento crítico que tiene la estructura 
w Ts • 

K es la rigidez, T es el periodo natural de vibrac1ón 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 2 2 l 1 U=-Mw A =-KA 
2 2 

Entonces: 

( l' 
K M' Vs' 1 1 1 u=---'-----
2 K' l~(l-P ')' +(2 ~p)') 

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. 

2tr , 4tr ' M 4tr ' W 
T=-~-~-; T = K ; K= gT' 

W es el peso de la construcción y g la aceleración 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 p. 
t 1 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 el terreno, medida en la zona 111 centro, fuera de 
aproximadamente 150 gals., podría escribirse: 

Zona de lomas ( 1 ) ys = 0.04g; Ts < 1.0 

Zona de transición ( 11 ) ys 0.08g; 1.0 S Ts S 1.5 

Zona del lago centro ( 111 ) ys O. 16g; 1.5 < Ts s 2.5 

Zona del lago virgen ( 111 ) vs o 08g; Ts > 2.5 

Por lo tanto: 
en zona de lomas 



T' W 
U=-- 00016g' 

8Jr'g. 

T' 

( 1 \ 

UI-P ')' +(2~p)' J 

u =0.02 w 
(1-p')' +(2 .;p)' 

en zona de transición y lago virgen 

T' 
u=o.os ------w 

(1-.B')' +(2 .;p)' 

en la zona del lago centro 

T' 
u =0.32 w 

(1-p ')' +(2 .;p)' 
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Estas expresiones pueden tabularse en función de T, py ~y obtener parámetros que mdican 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 reducrr 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_áreas_sísmicas.-Esta 

;;;;;;;;;;;;;;;;;_;;;;;_;;;a.;~eria=seFOna•prieridad•itflpOitdlité y relié)3r SUS fesuftad~s en los Reglamefltos de 
Construcción. 

La capacidad para disipar de inmediato la mayor cantidad posible de la energía que el 
movimiento del terreno trasmite es también rmportante. Puede disiparse por amortiguamiento 
interno, por deformaciones inelásticas o con drsrpadores de energía o amortiguadores 
colocados con ese fín. Estos últimos, siendo seguramente la mejor opción, aún no se utilizan 
comúnmente y su desarrollo esta en proceso. 

El amortiguamiento interno en las estructuras esquelét1cas 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 eñergía por comportamiento inelást1co resulta entonces 
iundamental. 



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 o 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 o 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 1.43193 0.28616 0.25108 0.23116 

2.0 0.00014 0.00139 0,03180 1.21196 0.59409 0.50872 

2.5 0.00009 0.00085 0.01706 o.51549 'hli1oíi ·· 1.05929 

3.0 0.00006 0.00058 0.01080 0.28616 1.34662 

3.5 0.00004 0.00042 0.00751 0.18447 0.77595 
:\.;?,>. . .. hlr.ij. \t' (,. : 

4.0 0.00003 0.00032 0.00555 0.13003 0.50872 '·1~; iáih(n.\.ili~ .··.: · 3'' ' 'i[:~[ílf;.¡'ril···: 

11 e 1 o.o4 0.08 0.08 0.16 0.16 0.16 0.08 0.08 0.08 11 
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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; específicamente 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. 

Campor-teálento 
~llln .. l Tdeollzado •Tatafor~o plostlea ( >-~..--~---:.;;;-(1-J \1 / 

>\ 1!7 
l~all•ociO 

ot-------------~~~--~~~~~--~0~---------:,--?~----~,a;.~~ o [, 2r,. rBJ rs,, r3 '• , ' ,,. , 

~EI.astlcc ~luJ;:J P!lstiCD ~uJo PlhtiCD -~)lj(.(----~Fiuj::l Plistlm 
restringido no. I"'O"Strlnglclo 

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. 

EI .. AISC excl e e uencoa mayor de 3515 Kg/cm', a 
menos que pueda demostrase que su comportamiento inelástico es aceptable. 

El hecho de que el material sea dúctil no implica que 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 localmenre en el rango 
de comportamiento inelást1co der mater1al un número sustanc.al de veces durante e1 

movtmiento 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 
plastica sería un disipador y. dada la limitada cantidad de energía que cada una de ellas es 
capaz de desarrollar, suele requerirse un ouen 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 pandeo 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, = !250.,jFY 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 Reglamento 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 resistencia correspondientes. 

Secciones tipo 1. Capaces de desarrollar el momento plástico en vigas y el momento plást1co 
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 diseño plástico" 

Secciones tipo 2. El estado límite de resistencia es el mismo que el de las tipo 1, pero sm 
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 tlu¡o 
plástico en vigas, o ese momento reduc1do por compres1ón, en barras flexocomprim1das. Se 
conocen también como "secciones no compactas". 
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VALORES MAXIMOS ADMISIBLES DE LAS RELACIONES ANCHO/GRUESO (Ref. 1) 

CLASIFICACION DE LAS SECCIONES 

DESCRIPCION DEL ELEMENTO TIPO 1 TIP02 TIP03 

(DISEÑO PLASTICO) (COMPACTAS) (NO COMPACTAS) 

ALAS DE ANGULO SENCILLOS y DE 
ANGULOS DOBLES CON SEPARADORES, 

EN COMPRESION; ELEMENTOS -------------- ---------------- 6401 JFY 
COMPRIMIDOS SOPORTADOS A LO 
LARGO DE UNO SOLO DE LOS BORDES 
LONGITUDINALES. 

A TIESADORES DE TRABES ARMADAS, 
SOPORTADOS A LO LARGO DE UN SOLO ------------ --------- 800/ JFY 
BORDE LONGITUDINAL. 

ALMAS DE SECCIONES T ------------------ 5401 fFY 1100/ JFY 
PATINES DE SECCIONES 1, H o T, y DE 

4601 JFY 5401 fFY 8301 JFY CANALES. DE SECCION 

PATINES DE SECCIONES l. H O T, y DE 

CANALES. EN COMPRESIÓN PURA; 8301 fFY 8301 fFY 830/ JFY PLACAS QUE SOBRESALEN DE MIEMBROS 

COMPRIMIDOS 111 

PATINES DE SECCION EN CAJON, 

LAMINADAS O SOLDADAS, EN FLEXION; 
CUBREPLACAS ENTRE LINEAS DE 

1600/ JFY 1600/ JFY REMACHES, TORNILLOS O SOLDADURAS. 1600/ JFY 
ATIESADORES SOPORTADOS A LO LARGO 

DE LOS BORDES PARALELOS A LA 
FUERZA. 

ALMAS DE SECCIONES 1 O H Y PLACAS 

DE SECCIONES EN CAJON, 

CÓMPRESIÓN PURA 111 

EN 21001/FY 2100/ fFY 21001 JFY 

ALMAS EN FLEXION 35001 ¡;;; 53001 ¡;;; 80001 ¡;;; 
SiP 1 p y < 0.28, (2) SiP 1 p .S 0.1.5, Si P 1

/ P ::; o 1.5. 
u u y " y 

3500 5300 8000 ,fF; ~- 1.4 p 1 p ) 
Fy u y 

jF;~-2.7P /P) 
Fy u y 

,¡¡;_~-27P /P) 
Fy u y 

ALMAS FLEXOCOMPRIMIDAS 
.,. p u 1 p y ;:. o 1.5, SiP 1 p > o 15, 

u y u y 

2100 3339 5228 

,fF; ,fF; ~- 0.371 p 1 p ) 
Fy u y 

,fF; ~ -o 598 p 1 p 1 
Fy u ~ 

SECCIONES CIRCULARES HUECAS EN 1320001 Fy 184000/ Fy 235000 1 Fy 
COMPRESION AXIAL (31 

(1) En miembros sometidos a compresión axial no ex•ste la distinción basada en capacidad de rotación por lo que los limites de almas 

y pa11nes de perfiles compnmidos ax1almente son los 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: 

6\J 
R=--1 

6p 

e u 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. 

.t 

M 

A 

)o;z)'... . j Ao¡z 
~~~~~ 
1 1 ~el 1 
1 ~-LJ 1 

6\J 
Capacidad de rotación R =- -1 

6p 

Rotación plástica en la articulación eH =e. -8, 

Factor de ductilidad Q =e. 18, 

R=Q-1, Q=R+I 

Figura 2 !Ref. 11 

\ 
\ 

En las regiones en las que se formarán, eventualmente, las articulaciones plásticas asociadas 
con el mecanismo de colapso de muchas estructuras construidas 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 que para que R sea igual a 1 O se requiere 
que el patín comprimido de las secciones 1 y H sat1sfagan la condición: 

b -~37 
-<--
21 - .fFY 

b es el ancho de los patmes y t su espesor. 

•. 
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Este es el valor especificado en 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. 

al 

bl 

-

el 

di 

e) 

fl 

g) 
h) 

" ji 

k) 
1) 

Pv 
P<-· 

10 

L 
- "> 5 
h 

b<B 
b<H 

B 
e<-

10 

Dos ejes de simetría 

TABLA 2 
Vigas en "marcos ductiles" 

·-
r=============~, -. h 

_.!_ 

L 

columna 

ID 
e=cxcentricidad 
del eje de la tmbe 

. 1 
Soldadura continua entre patines y alma.- La requerida por esfuerzos excepto en la 1 

zona de articulaciones plásticas en que debe resistir una fuerza igual a la capacidad del 
alma. 
Evitar agujeros en articulaciones plásticas, o en todo caso cuidar mucho su ejecuc1ón. 
No_se_permiten agu·eros-en·la->nn•·nA- u v· 

• ..,o se permiten empalmes en trabes en la zona de articulaciones plásticas. 
Se diseñan para que resistan 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 =O. 7. 

Longitudes de soporte lateral no más lejos de Lp = 1250¡y 1 .JFY 
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 ductlles se ind1can en la tabla 3 



l.-

L 
2- - < 60 

r 

TABLA 3 
Requisitos para columnas en marcos dúctiles. 

b 

1 1 

LJJ 
'll '1 

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. <!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 fuerza cortante obtenida del 
análisis pero con un factor de resistencia de O. 7 
5. Cuando Pu/FA Pn >0.5, en que Pu es la fuerza axial de diseño, FA 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 $FA 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 <! 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 Q ,; FA Pn 
0.4 Q" 1 

Se pretende con esta revisión ev1tar que las fuerzas ax1ales se subestimen el reducir los 
efectos sísmicos para tener en cue~ta el comportam•ento melástico de la estructura. Así como 
para tener en cuenta las aceleraciones vert•cales no cons1deradas normalmente en el d1seño. 

, 



ll 

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: 

al 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 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 en ella, la que se transmite con soldadura adicional o con pernos de alta 
resistencia que trabajen por fricción. 

bl 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.,;, O. 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. 

di 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. 

as a, y e, que an e cumplirse para que una conexión entre viga 
y columna desarrolle la resistencia 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 si 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 c~enta con métodos. para diseñar ese tipo de conex1ones 
sometidas a cargas estáticas, y unos diez años después para el diseño de conexiones VIga
columna bajo solicitaciones sísmicas intensas. Sm 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. 

J 

En la figura 3 se muestran las conexiones trabe columna recomendadas para zonas sísmicas. 

1 
~. 

' 

l 

a) Conexión soldada en patines y alma 
El alma puede soldarse a tope a la 
columna {11 o con soldadura de file
te a la placa (2). 
Los tornillos son son de montaje 

D~l<~r"' 
1 1¡_¡::;:;;::: 
1 

11 ; ¡·¡ i,-(21 
' 1 1 1" ' 
1 '' 1 • 1 • 

e) Conexión atornillada en patines y alma 
1 J Se colocarán placas de relleno, de 

ser necesarias. 
2) Tornillos para fuerza cortante 

}-r ,Go-. ' ' 
~1 

1 1 . ! ji ;1! : :1 1 
e , • 'lUj' e f ' ' 1 ' 1 1 ,. 
1 • 1 t 1 

i 1 :l¡l 1 "! 4-1 

¡ -f,_/' üt· _;_ ! 

bl Patines soldados, alma atornillada 
La conexión de los patines se hace 
por medio de placas 

,----.-~ 
1 :~~ 

'

1 ::~/ 
"~ 
1[_/ : ..-i :- 1; 

/fl 1 l~t... 

'~J l 
ii ~· 
" 

d) Conexión soldada por alma de la columna 
Los tornillos son de montaje; pueden ser 
alargados. 

Figura 3 !Ref. 11 

En la figura 4 se muestran las fallas observadas en Northridge. 
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Figura 4 IRef 1 1 

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 duranre 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 patín 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 comR:q_r_tamiento-

7. Concentraci e as untones rígidas para soportar acciones 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, s1n exigir deformaciones significativas en 
las conexiones. 

CONTRA VIENTOS 

Los contravientos son elementos estructurales muy efect1vos para incrementar la res1stencJa 

lateral de una estructura y reducir su de
4

formacrón 
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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. 

BraceA Bnce 8 

(o) (b) (e) (d) (e) 

Figura 5 !Ref. 31 

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 baja 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). 

• 

-----OA 
- ..------.......- .. 
-~- .. 
=,........---...=co 
-~-DE 

-----·· 
Figura 6 IRef. 31 

Figura 7 !Ref. 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 esbeltez 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 FA Pn, es decir el 80% de la que se acepta en 
columnas con carga estática. 

3. Los perfiles utilizados deben tener relaciones ancho/grueso correspondientes a secciones 
tipo 1 ó 2. 

CONTRAVIENTOS 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 s1 . se 
impide su pandeo mediante un arriostramiento adecuado. 

El comportamiento esta definido por la características del eslabón 

eslabón 
---¡ 

" 1 \ 

1 
1 

/ 
\ . \ 

\ 1 

\~~ 

a e ormac1 n 1nelástica puede ser producida por fluencia debida a flexión, a cortante o a una 
combinación de las dos. 
El límite entre un caso y otro pude definirse como sigue: 

'v p 

p 
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V,= 0.6 F,d tw 

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 

1 

~~ 
~T-ab~ 
/ ' ' 1 

ol ' <t j 

etJ 

eb = 

eb es la longitud balanceada del eslabón. 

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<--- el comportamiento del eslabón puede considerarse como s1 la - v, 

fluencia se presentara por cortante puro; si 
SM, 

e 2: V la fluencia ocurre por flexión pura, sm 
p 

26M, 
embargo esta hipótesis (fluencia por flexión pura) es aceptable desde que e > V, 

teniendo en cuenta una longitud adecuada L, de la articulación plástica; se requiere L, = 0.5 d 

2.6M, M, 
para e> y y de L, = d para e= SV , debiendo interpolarse para casos intermedios. 

p p 

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 v1gor la deformación lateral máxima perm1tida para 
una estructura está dada por limM = 0.012 H, siendo H la altura de la construcción. 

j 

Este desplazamiento es el inelástico, esto es, el calculado con las fuerzas de d1seño 

multiplicadas por el factor de comportamiento. como sigue: 



P, ~-------------: 

i5, i5 

8, =PE 1 K 

PE 
Pu=-. 

Q 

8, -8, = 8, 
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Esta parte de la hipótesis 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 o, para cualquier O', 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 < 1' .Vn 

en que 
M 

F, Vn es el menor de (F, Vp) ó (2FR -') 
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 tuerza axial en el eslabón es menor que O. 1 5 Py. el efecto de dicha tuerza puetle 
despreciarse. 
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e) Si la carga axial en la zona de liga excede O. 1 5 Py se requiere que la resistencia a 
cortante de esa zona sea la menor de: 

F,Yp, ó 2F,M,,/e 

donde 

~2 
Yp, = Ypf-l"P;') ; 

Además la long1tud del eslabón no excederá de: 

r (Aw)l Mp 
l[I.IS-0.5] Ag J6v;; para 

para 

(Aw)>o3 
'\Ag - . 

en que: 
Pu 

p=
Vu 

Aw = área del alma 
Ag = área total 

di El ángulo de rotación de las articulaciones se limita en función de la relación Mp/Vp de 
Mp 

tal modo que sf la longitud del eslabón e< 1.6 -, (caso en que sus deformaciones son 
Yp 

básicamente de cortante): 

<1> max = 0.09 radianes 

M 
y si e > 2.6 V P , leas o en que las deformaciones son básicamente por flexión): 

p 

<l> 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 transmitirse 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. 
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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. 

.1u 'ó u ' 

p ---.--~f--'___,..-=; M~ ~~ 
: '¡· ~~;;: / 
i 1 :; 1 . o 1 i 

1 t i 

Considerando conservadoramente 
L\u = t>p 
Si óu = 0.012H; óu = desplazamiento 

ÓU 
0=-=0.012 radianes 

H 

máximo aceptado 

y ;; (} óp = desplazamiento plástico 

La energía inelástica desarrollada por el sistema al adquirir la deformación máxima sería: 

Ui = 2Mpy = 0.024Mp; M, 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, = d 
como siQue: 

d/2 

d 

/_ e p= 15e, 

1Jt11..p 
y d 12 

Figura 9 

si Lp = d 

y= 30 e~= 30 x 0.00124 = 0.0372 radianes ;; 0.03 

d:;; peralte de la v1ga. 

0p = rotación plástica por 
unidad de longitud. 

e p = deformación plástica 
unitaria 

LP longitud de la 
art1culac1ón plást1ca 

Esta condición se cumple en el caso anterior dado que: 0.012 < 0.03 

La fuerza necesana para producir es.ta deformac1ón sería 
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2Mp 
P" = H que es la carga última que puede soportar el marco para no exceder la 

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 ¡ 

-y. 

• 
i 

.,-1 1 

~ 

y 

tan a =K 

! 
i-----------------
¡ 3 

La energía que se disipa por ciclo es el área bajo el diagrama de histéresis. 

E 0 = 2Pu .1.P 

E 0 = 2M • y • 1 articulación plástica 

4 

Si esta estructura tuviera un periodo de vibrar de 1 seg. y estuviera en un lugar con periodo 
del sitio de 2 seg, utilizando la tabla 1, que da una 1dea 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 Mp; 

0.56W 
Mp = O 048 ll.6W 

en que Mp esta en ton-cm y W en ton. 



Bl MARCO CON CONTRAVENTEO EXCENTRICO 

Un marco con contraventeo excéntrico puede tratarse en forma similar. 

Si 
2.6Mp 

e>--- las deformaciones son por flexión: 
Yp 

-,-
p 1 

L 
Si e=-

3 

1 
1 

Figura 10 

J L-e) Ui = 2Mpyp = 2MP'\ 1+-e-

( 
L-e) Ui = 0.024Mp 1 +-e-

Y_p 

y P = O.ül2(1 + 2 3xL L) 
Yp = 0.036 

Ui =O 072MP 

t.u =o 012H 

t. u 
e="H 

0= 0.012 

i5v 
9

= (L-e)/2 

L-e 
i5v =-

2
-9 

i5v L-e 
y=-=--9 

e/2 e 

L-e 
Yp =9+--9 

e 

Yp={1+L:e) 

; M• es el momento plástico del cabezal. 

En este caso se excede el valor m¡himo de y.· = O O . por lo que Ui se limitará a su valor 
máximo 
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Ui=2y,M, 

Ui =0.06M, 

que es, considerablemente mayor que el del caso anterior. 
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0.012 
La fuerza para producir la deformación t.u sería:Pt.u=0.06Mp; pero ~u·= 

0
_
072 

0.06= 0.01 ya 

que con 0.012se excede y, 
para que el eslabón fluya por flexión: 

0.01 PH=0.06M,; 
M, 

P=6-· H . 
2.6 M, 

e> 

Para disipar la energía total en un ciclo 

0.56 W = 0.12 M, :. M, = 4.7 W 

M 
Si e< 1.6-P el trabajo será básicamente de cortante 

Vp 

dUI = Vpypdx 

en que Vp y y, son constantes 

UI = Vpype 

El AISC recomienda en este caso un máximo para 

ypde 0.09 

U~mu = 0.09V,e y P será: P = 

por otro lado debe cumplirse: 

( L-e) ( L-e) y p = e 1 +-e- = 0.0 12 1 + -e-

pero y,< 0.09 
L 

.. e>-
7.5 

entonces: 

L Mp 
-<e< 1.6-
7.5 Vp 

para y, = 0.09 

L 
e= 

7.5 

0.09V,e 

0.012 H 

v, 

v,e 
= 7.5-

H 

e 



L M, 
e=-<1.6-

7.5 v, 
12M, 

V, s; L 

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 

p 

H 

1 
1 

1 
j__ 

1 ~u : 
¡--j 

1 Uu 1 

¡----j 

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 y0 se limita como máximo a 0.09 

La energía máxima que puede liberarse en este caso será: 

U,- y, V,e- 0.09V,e 

0.012H 
como: y p 5 0.09 e;,0.13H 

e 
y por lo tanto debe ~umplirse que: 

0.13H 5 e 5 1.6~: 

Además: 

:. v, = p 
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C1l 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 ADAS) (7). 

e/2 1 

1 

+ 
i 

e/2! 

1 
1 

--1---

T 

b mu 

b(xJ 

1-- ou ....¡ 
, _ ____,: l M 
r ,._; " 

1 
1 

2, 
M=M-

• e 

e =c. 

d 

1 H 

• 

f 
~ ft 
~ 
~ ELEVACION DE r,¡ 

~ 
LA PLACA 

Figura 12 

M, 

:7 
1 1 

' ~~·:1 Jz 
1 

M, Ep 

Distribución de deformaciones, 
momentos y giros. 
M, es el momento plástico 
correspondiente a las secciones 
externas. 

e, deformación 
correspondiente a la 
de la sección. 

unitaria 
plastificación 

En cualquier sección se tiene: 

d 
E dx=-d0. 

' 2 ' 

d0= 
2 

E, dx 
d 

para M,, d0 
2 EP 

=--dx 
d 

La energía liberada en cualquier sección al alcanzar la deformación máxima es: 



( 2x) 2 E dU=Md 0= M - --' d 
' e d x 

4x E 4 E 
dU = M - -' dx = M --' x dx 

' e d ' ed 

f
,; 4 E 

= 2M 12 
--' x dx = 

' o ed 
8 E J'/ M --' 12 x dx 

' ed o 

= 8 E, 

ed 

8 

e2 E· e 
-M =-'-M 8 p d p 

E = 15 E = 0.0186 p y 

= 00186M,~ 

P.~.= 0.012 H P. = 0.0186 M,~ e 
:. P. = 155M, d 

M, puede encontrarse conociendo Pu o la energía a liberar 
Por otro lado 

p ~ =V ~ 
u u p u 

2M 
__ P 0012 H =O 0186 

e , 

1 29 H = 
e' 

d 
e= .JL29 Hd 

El eslabón no debe fluir por cortante, por tanto 

e 

e 
M

' d 

bm,n y bma~ SOn los anchos mínimO y máximo de la SeCCIÓn. 

En resumen, si tlu = 0.012 H 

e = .Jug Hd 
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d 
< 1.2 

e 

d 
bmm > 0.83b mu 

e 

e 
P, = 0.0186 n M, 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. 

DI CONTRAVENTEOS CON AMORTIGUADORES DE FRICCION 

En este caso los contraventeos no necesitan ser excéntricos, 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 !a 
deformación máxima será: 

U,=2F,t., 

como: 

U, =0.024HF,cosa 

en que F, es la fuerza en la diagonal 
(que produce el deslizamiento) 

Por otro lado, la fuerza Pu será: 

0.024HFdCOS a 
P = 2Fdcos a 

O.Ol2H 
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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 
''1 F' 
' 

-u. [u. 
~---;----

En el caso particular tratado: 

0.56 W = 0.048 H Fd cosa :. Fd = 

U ;4 FU, 

si F; Fd, y U, ; tld 
U ; 4 Fd M 
U = 0.048 H Fd cosa. por cada diagonal 

1!66W 

Hcosa 
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Conocida la energía inelástica disipada es posible obtener el valor del factor de ductilidad Q de 
cada estructura, para ello supondremos nuevamente que la energía correspondiente al 
comportamiento 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= O.Ol 2H =2Fdcosa. 

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: 

U y 

si U1 =O Q = 1; si Q=oo 

En una estructura contraventeada con todos sus elementos trabajando básicamente a carga 
axial: 

r s2 1 ~ rmaxLr 
UE =-L. 

2 
1 

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 Q 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 se preparan las zonas en que han de 
ocurrir las deformaciones inelásticas haciéndolas más débiles que el resto de la construcción, 
de modo que éste permanezca elástico. 
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ENCAMISADO DE COLUMNAS DE CONCRETO 

1. 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) 

1 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. 

1 e) 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 empague y. contacto entre el conqeto existenre y=-las 
nuevas ptezas 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 



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. 

J. 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. 

lng. 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. 

Jb) 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 
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. 

Jc) 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 nuevo, requieren la colocación de mezclas de cemento
atena, gepera1men1e G911 aGit+.~es Attftli~aR·té§,=que g&idllt-icen 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 
útil, 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 

lng. Osear de la Torre Rangel 
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(Igual a la del ángulo. para e,·aluar 
capacidad de la columna a 
flexocompresión). 

~ "~~"'" ~· ooruo.,. '' 
concreto y evitar el pandeo del 
ángulo en la esquina. 

(Ver figuras (5) y (6) 

ESPECIFICACIONES (AISC) 

A. Las especificaciones LRFD (AISE) go pwporcionan-r.eqt>:Wsioos 
detallados para la separación entre barras de refuerzo, por lo que es 
consejable referirse a las recomendaciones del ACI. 

B. Para que se puedan usar las especificaciones LRFD, p > 4%. 

lng. 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. 

r- b. 1 

3.8 cm 

S= Sep de estribos ~ ~b min 
3 

as (estribos) ~ O 0452 (~) 
2.54 

Recubrimiento minimo 

D. f'c > 200 kg/cm2 (concreto normal) 
f'c > 300 kg/cm2 (concreto ligero) 

E. ty < 4000 kg/cm2 (para el acero corrugado- varillas) 

e < O .0018 (para asegurar que no hay desconchamientos en el 
concreto). 

Ing. Osear de la Torre Rangel 
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r- b -l D ..L 
' 

F. t-

CJ Q Para evitar pandeo antes de fluir. 
¡~, 

.L Para acero (A36) ay= 2530 1 lt r ver tabla siguiente 

t >blli t>Dlli 
3E SE 

t > b (0.02) t > D (0.0123) 

1 mín (cm) 

(b) ó (D) tn ¡.... D---.¡.. 

cm b 1 -0 1 
10 cm o 20 cm 0.12cm 

20 cm OAOcm 0.25 cm 

25 cm O 50 cm o.JO cm 

30cm 0.60 cm ( 1/4 )" IJ.34 cm 

40 cm 0.80 cm (5/16)" 0.49cm 

50 cm l. O cm (3/8)" 0.61 cm ( 
1/4") 

60cm 1.20 cm ( 1/2)" O. 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 

========i!jéJtttttt:eR'~ fl&rtes4 Cle la coltttiitla, u abajan cómo una unmaa para 
resistir la carga. 
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REFUERZO PARA COLUMNAS "ENCAMISAPO METAL!CO" 
ELEVAC!ON 
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CHAPTER 6 : DESIGN FOR SHEAR ANO BOND 

6.1 Scope 

The provisions of Chapter 6 shall apply for design of rnernbers subjected to shear as 

follows: 

(1) design to ensure shear strength of columns, beams and structural walls; 

(2) design to ensure defonnation capacity of yield hinge regions of the members subjected to 

shear; and 

(3) design to prevent a bond splining failure along the longitudinal reinforcement in columns 

and beams. 

[Comrnentary] 

The provisions of this Chapter should apply for the shear design of the non-hinge regions of 

colurnns, beams and structural shear walls, and for the ductility design of their hinge regions. Design 

for the bond applies for colurnns and beams in the yield mechanism assuring design. 

6.2 Design Method 

6.2.1 Basic Principies 

In the shear design, the reliable shear strength of all rnembers shall be greater than the 

design shear in the yield mechanism assuring design, and the defonnation capacity of planned 

yield hinge regions shall be greater than the assuring deforrnation of member. In columns and 

beams, the splining bond strength of longitudinal reinforcement shall be greater than the bond 

stress associated with design actions in the yield mechanism assuring design. 

6.2.2 Strength of Shear 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. 

[e ornmemary] 

The srrength of shear reinforcernent used for the shear design is detennined by the mater. 

strength for the reliable strength calculation. lt should be. however, not greater than 25 ttrnes the 
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compressive strength of concrete aa. The equations to evaluate shear strength of members proposed 

hereinafter can give the calculated results in good agreement with the empirical results, when substi

tuting the strength ofreinforcing bars of25 times a8 for the material strength ofshear reinforcement 

that is greater than 4,000kgf/cm2. Within this guidelines, when the material strength of shear rein

forcement exceeds 25 times o-8 , the strength of shear reinforcement used for the shear design shall be 

replaced by the value of25 times o-8 . 

When using such a high strength steel, its bending perfonnance should be examined in accor

dance with the JIS-Z 2248 (Test Method for Bending Perfonnance of Metallic Material) to prevent a 

brittle failure at the bend comer. And sufficient extension length beyond a hook is required when the 

J 35 degree hooked bar anchorage is used for anchorage of a high strength shear reinforcement. 

Either the serial spiral or closed hoop worked by welding is recommended to develop the full capac

ity of a high strength material. In this case, the welding joint should be provided with greater 

strength than the specified yield strength of the base material. 

6.3 Shear Strength ofBeams and Columns 

6.3.1 Strength Equation 

Reliable shear strength v. of the beams and columns shall be calculated by Eq. (6.1 ). 

When PwO"wy is greater than va812 , p.,awy shall be replaced by vaa/2. 

V u = b j1 Pw O"wy cottfi + tan8 ( 1-{J) b D V aaf2 

where 
rane = v (J.JD)2+ 1 -LID 

~ =lo +cot2.p )PwO"wy)/(vcra) 

b: width of the section; 

D: overall depth of the section; 

j,: distance between the top and bottom bars; 

L: clear span ofthe member; 

ne:;c. •v"••'""l!'" u• concrete; 
awy: strength of the shear reinforcement not greater than 25 a 8 ; 

p.,: shear reinforcement ratio; 
v: etfectiveness factor for the compressive strength of concrete; and 

t/1: angle of the compressive strut in the truss mechanism. 

6.3.2 Coefficients for Members without Planned Yield Hinges 

(6.1) 

(6.2) 

(6.3) 

Etfectiveness factor for the compressive strength of concrete v shall be replaced by vo 

given by Eq.(6.4) for the members witho~ the planned yteld hinges. 

V0 = O. 7- aa/2000 (as in kgf 1 cm 2) (6.4) 
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The value of cot f/1 shall be the mínimum defined in Eqs. (6.5) through (6.7). 

cotf/1= 2.0 (6.5) 

cotf/1 =j, 1 (D tan8) (6.6) 

(6.7) 

[Commentary] 

( 1) Shear strength of columns and beams 

The prediction for the shear design in this section is fundamentally based on the lower bound 

theory of plasticity [Refs. 6.1 -6.4). Superposition of the truss and arch actions is introduced in 
modeling of the shear resisting mechanism. Assumed plastic condition are those; (1) the total diago

nal compressive stress in concrete generated by the combined truss and arch actions reaches the 

stress at the yield point of concrete, and (2) the stress in shear reinforcement reaches the stress at the 
yield point of shear reinforcement. 

The effectiveness factor, v0 , in Eq. 6.4 proposed by M. P. Nielsen [Re[ 6.1] is used in deter
mining the stress at the yield point of concrete. The stress at the yield point of shéar reinforcement is 

given by the material strength for the reliable strength ca1culation ofmembers. However, it should bf 

not greater !han 25 a8, beca use the equations to calculate the shear strength described in this guide

lines correspond well to the test results by using 25 times O"s for the material strength of shear rein
forcement for specimens whose shear reinforcement strength is greater than 25 times a8 . 

Only the balance between externa! and interna! shears is considered. lt indicates the assump

tion that the flexura! reinforcement has sufficient strength to assure the truss and arch rnechanisms. 
The first term in 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, V~> assuming the yield of shear reinforcement 

is described by Eq. C6.1 (Refer to Fig. C6.1 ). 

(C6. 1) 

Concrete stress in the compression strut of analogous truss, cO"t. is given by Eq. C6.2 from the 

equilibrium condition ofan infinitesimal stringer element shown in Fig.l.(a). 

(C6.2) 

The difference between va8 art9 0 <11; i.e .. ( va8 -,a,), con tributes 10 the arch mechan•~m .,.t~c,-n 

0111 is smaller than va8. The difference of angle of concrete struts between the arch and trus~ ma: ~ .... 
nisms is ignored herein for simplitication. The she:JJ" force carried by the arch mechantsm. V,. •• 
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given by Eq. C6.3 based on the Io-:ver bound of the theory of plasticity [Ref 6.1]. 

(C6.3) 

where 

(C6.4) 

The shear strength ofmember, v •. is given by adding strengths in Eq. C6.1 and Eq. C6.3. 

(C6.5) 

Replacing {(l+cot24')PwO"wy}lvO"e by /3, Eq. 6.1 is obtained. Angle q¡ is the angle of the 

concrete compression strut to the axis of member at the truss mechanism. The value of cot¡p should 

take the minimum given by Eqs. 6.5, 6.6, and 6.7. 
Equation 6.5 gives the allowable maximum value of cot¡p to assure appropriate aggregate inter

locking a long a diagonal crack [Ref. 6.5], and Eq. 6.6 gives ¡p value to get maximum of V" in Eq. 6.1. 
Equation 6. 7 is derived from the condition that v a8 equals c0"1• The Eqs. C6.6 and C6. 7 are derived 

as follows: 

j 1 COl cj) 

a) Analogous truss modcl 

Stirrup force -~~~~ll. 
P.Pwy bd."t 

Required bond force _j 

p wawy b COl cj)d."t 

Strut force 
.a, b sin $d."t 

b) Equilibriam of a.n inf~nitesirna.l stringer element 

Fig. C6.1 Truss mechanism. 
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Fig. C6.2 Arch mechanism. 

Equations in this section are established by using the value of cottj) giving the maximurn shear 

strength under the condition that cottj) should not be greater than 2, and the concrete stress of the 

compression strut at the truss mechanism, c<1to should not be greater than effective compressive 

strength of concrete, v o-8 . General characteristics of the design equations in this section are illus
trated in Fig. C6.3 '. 

The limitation of shear reinforcement to the shear strength is given for the case that all shear 

forces are carried only by the truss mechanisrn with the angle tj) of 45 degree (cott/1=1 ), and cO"t equals 

VO"a- When cO"t equals v0 a8 , Eq. C6.7 is obtained. Substituting Eq. C6. 7 to Eq. C6.1, and taking its 

differential by Pw<1wy• the peak value V~max is obtained as Eq. C6.8, where, Pw<1wy is 0.5VO"a and cottj) 
is unity. 

V t,max = b j, vo-812 (C6.8) 

The effectiveness factor of the compressive strength of concrete, v0 , becomes smaller with 

increase of the compressive strength [Ref. 6.1). Equation 6.4 takes this tendency into consideration. 

Within this guidelines, two methods of prediction for calculating the shear strength are 

proposed in the W.G. on Shear Design (Task-committe organized for works for this chapter); the so

named A- and 8-methods [Refs. 6.6-6.9]. 8oth the A- and 8-methods are based upon the plastic 

theorem in the limit analysis, while are derived from the different concepts conceming empirical 

equations for shear design introduced in the previous sections. Through discussions within the 

Committee, the A-method is tentatively introduced as the prediction method proposed within this 

guidelines. In the commentary herein, the 8-method is introduced as well the A-method for a possi

ble and wide use of the B-method. 
Both the A- and B-methods are based upon ;•mliar concepts with each other superposmg the 

truss and arch mechanisms. The differe"nces of the methods can be summarized in the values of t.ll18. 

cottj) and v0 as listed in Table C6.1. 
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TABLE C6.1 COEFFICIENTS IN THE A- AND 8-METHODS 

tan8 

cot~ 

A-method 

V (L/0)
2 

+ 1 -LID 

I.O:Scot~.O. and srnallest 
value arnong the following three 

2.0 
j !(Dtan8) 

./vcr -'(p cr ) - 1 B' w wy 

0. 7 - cr 
8
/2000 

M : bending rnornent at the critica! section 

Y : shear at the critica! section 

D : dirnension ofthe total section 

B-rnethod 

V (2MND/ + 1 -2M/VD 

1.0 

(2MND + 1)/4 0.5Sv051.0 

In the A-rnethod, the value of cot~ that falls in the range of one and two is given on the condi

tion that the truss mechanisrn associated with sorne arnount of shear reinforcernent could carry the 

maximum shear force. While, in the 8-rnethod, the value of cot~ is fixed to be 1.0 on the condition 

that the concrete stress ofthe cornpression strut in the truss rnechanisrn associated with sorne arnount 

of shear reinforcement takes the minimum stress. 

The shear strength predicted by the A-rnethod is always greater than that by the B-rnethod if 

the same stresses at the yield point of rnaterials are used, and the rnornent distribution within the 

mernber is has anti-symrnetric. Based upon the lowest theorern, the A-rnethod would estirnate a real 

shear strength rather than the 8-rnethod. 

8oth the A- and 8-rnethods estimate greater shear Strengths than those obtained frorn the test 

results when v is assumed to be unity. Because the cornpressive strength of the cracked concrete 
might.be-smaller-thag;tbat;af:,the·sens¡ete"iN· - -- -.- ere e oes not s ow an 1 ea ·e lasto-

plastic behavior, it is necessary to introduce the concept of reduction factor for the concrete strength. 

In both rnethods, the shear force carried by the arch mechanism, in other words, the contribu

tion of concrete to the shear strength, is varied associated with the amount ofp.,O".,y, while within the 

ernpirical equations for the shear strength introduced in the previous sections it is taken constant 

This characteristic evidence that the shear force carried by the arch rnechanism decreases in accor

dance with the increase ofpwO"wy is reported in the literarure [Ref. 6.2], and also be verified by the 

F. E.M. analysis [Refs. 6.10 and 6.11]. 

In the A-rnethod, v takes the value of (0. 7-0"e/2000). while in the B-rnethod v takes untl) '" 

general cases, which in sorne cases depeRds on the rat10 of 2\1/VD as listed in Table C6.1 in order to 

take the variation within the test results into constderat1on. The value v in the B-method takes thc 

value within 0.5 and 1.0. 
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General characteristics ofthe A-method are illustrated in Fig. C6.3'. In the A-method, the cotifJ 

value is kept 2.0 until the PwO"wy value reaches 0.2 V0 0"e, and both the truss and arch mechanisms exist 

up to this point. Beyond this limiting point (point B in Fig. C6.3 '), the arch mechanism does 

exist, and all shear forces should be carried only by the truss mechanism. The shear force carriea "J 

the truss mechanism can be increased beyond the point B up to its maximum value of 0.5bj,v0 <re, 
because of change of the angle of the compression concrete strut (41=26.6 to 45 degree). While, in 

the B-method, the angle of q, is fixed to be 45 degree so that both the truss and arch mechanisms 

exist, and v. versus PwO"wy shows a linear relation until PwO"wy reaches 0.5v0 a8 , and at the maximum 

point of0.5bj,v0 a8 the shear force carried by the arch mechanisin becomes zero. The shear strength 

are different between in the A- and B-methods because they use the different v0 values. The shear 

strengths predicted by the A- and B-methods correspond well to each other without large difference 

within the range ofpwCTwy commonly used in the design. 

V u l.imit of shear capacity C 

b ir o.s va¡¡ 

Alch 
actioo 

v<J¡¡DtanB 

2 i, 

0.4 va¡¡ 

Only truss action 

1.0 

Fig. C6.3' General tblracteristics of design equation. 

Under a conservative 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 

rhe validity ofboth methods are summarized in the followings. 
Both the A- and B-methods do not consider the effect of the axial forces. This is an issue to be 

examined in the future. 

(2) Validity ofthe equation for the shear strc:ngth 
Test results for the shear srreng¡h of .:olumn> Jnd be~ms (Refs. 6.13-6.26] are reterred ~.·r ·e·· 

fication of the shear design equation adopted :o th ts ;e,:tron. These test specimens are ! ""· ••.:d 
those with deformed bars as flexural retnforcem~r. ,,n.:e the truss mechanism needs sume "•rJ 
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strength between reinforcing bars and concrete. And also all specimen have not tensile axial forces 

(N;<:OJ and cross sectional area are larger than 400cm2 Variables in those test specimens are listed in 
TableC6.2. 

TABLE C6.2 VARIABLES IN THE TEST SPECIMENS 

Compressive strength of concrete:as 165-629 kgf/cm2 

Tension reinforcement ratio:p, 0.39-3.21% 

Shear reinforcement ratio: p.., 0-2.44% 

Yield strength of shear reinforcement:O"wy 2530-14700 kgficm2 

0-191 kgf/cm2 

Axial load level:r¡0=N/(bDas) 0-0.732 

Correlation between the test results and calculated enes using the A-method is plotted in Fig. 
C6.4. Vertical and horizontal axes represent VmaxfVr and VufVr, respectively. The value Vmax is 

experimentally obtained the shear strength of test specimens, V r is the shear force at the calculated 

flexura! strength, and V u is the calculated shear strength by the A-method. The value Vr is obtained 

based on the Bemoulli-Euler's assumption (the assumption that the plane section remains plane after 

bending) and using real strengths of steel and concrete. The reason why the axes as shown in Fig. 

C6.4 are chosen is to confirm the fact that reponed shear strength of the test specimens reaches sorne 

limiting strength, which is determined from the flexura! capacity of the specimen [Ref. 6.17]. The 

specimen plotted in the zone between V mv.IY r less than 1.0 and V uiY r greater than 1.0 were reponed 

to be failed in flexure. There are few specimens that have less strength than the calculated strength in 
the range ofVufVrless than 1.0. Among 77 specimens covering the range ofvariables listed in Table 

C6.3 whose V mu.N r are less than 1.0 with shear reinforcement, the mean of V maxiY u and its devia
tion are 1.33 and 18.5%, respectively. These values are obtained excluding specimens which have the 

V maxiY u ratio less than 1.0 and those which are predicted to reveal bond failure in accordance with 

======;J!Jlhge~-steecCitti1iQI:Il)l;ikt6¡.Si;,S;· ~pte. ·r """ • .,. , • .,. L"~'"· v . .__, auu v.~v¡, '"~ 

' ' 

'' 

mean of Vmax/Vu and its deviation are 1.41 and 17. 9%, respectively. 

TABLE C6.3 VARIABLES OF THE SPECIMENS FAILED IN SHEAR 

Shear reinforcement ratio:pw 0.12-1.13% 

Yield strength ofshear reinforcemenra,..) 2550-14220 kgf/cm2 

--~-----------+----------------
3.16-159 kgf/cm2 
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The plastic theory used in this design guidelines does not consider the axial force effect. When 
an axial force is small, its effect is recognized experimentally, which is considerably significan! for 
members without shear reinforcement, while the shear strengths of the specimens with sorne amo 
of shear reinforcement are recognized not to be atTected significantly by axial forces. As shown m 
Fig. C6.4, the safety margin given to the shear strength determined by the shear design equation are 
almost constan! with various amounts of axial force. Therefore, it is concluded that the effect of axial 
forces is not introduced within the equation. 
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-~ o Do 
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(J.:¡ b/Jtltl 

o llu=tJ 

A 0< 1'•~·.\-

'V .•: <,.~A· 

X :·. <"• 
11.0 

0.0 .1.11 ~.IJ J.U 

V./ V¡ 

Flg. C6.5 Verificatlon of the design equatlon in the A-Method. 

(3) In the case ofa member with salid circular section 
The shear design method for members having sol id circular cross section has not bcen esub

lished yet based on a plastic analysis, and few test data can be obtained. For the time bc1ng. :he 
following method is recommended in this gUidelines. Shear design for a member with solld .:'rc.,l.lf 
section is performed as a member with square section ofthe same cross sectional area. The re.Ju.;::.•n 

factor of the shear reinforcement ratii:T of O. i85 (it7-1) 1s prescnbed Sin Ce the effect of shear re,nr"un:e
ment on the circular shape is reported to be less than that on the rectangular shape [Re f. 6.391 
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6.3.3 Coefficients for Members with Planned Yield Hinges 

(1) For the ·yield hinge region defined in Section 9.2.3, the effectiveness factor, v, shall be 

given by Eq.(6.8). Value of cot¡p shall be the smallest value given by Eqs. (6.6), (6.7) and (6.9). 

However, the value fJ in Eq.(6.3) shall calculated using the value of cot¡p for a non-yield hinge 
region and the value ofpwO'wy for a yield hinge region ofthe member. 

V= (LO- 15 Rp) V0 

= 0.25 V0 

cot¡p = 2.0- 50 RP 
=LO 

for O< Rp_50.05 
for 0.05 < Rp 

for O< RP 50.02 
for 0.02 < Rp 

(6.8) 

(6.9) 

where Rp denotes the rotational angle at the yield hinge region associated with the assuring 
defonnation ofthe member. 

(2) Strength calculation of a region outside of the planned yield hinge regions shall use the 
effective factor given by Eq.(6.8). The value of cot¡p shall be the smallest value given by 
Eqs.(6.5) through (6.7). The value of fJ shall be that used for the yield hinge region. 

[Commentary] 

The defonnation capacity ofyield hinge is given by assuring both the curvature ductility at the 
critica] section and the shear mechanism. The former one is assured by limit of axial force, prevent
ing buckling of compression steel and appropriate confmement as provided in _Chapters 5 and 9. In 
order to assure the shear mechanism, this design guideline gives the strength margin to concrete 
compression strut and changes the angle of truss mechanism according to the required deformation. 
The larger amount of lateral (confmement) reinforcement, required by maintaining either curvature 
ductility or shear mechanism, are actually arranged in members. 

To prevent shear failure at yield hinge region, the effectiveness factor of compressive strength 
oLc.oncrete,_v,_and_compression-strut-angle-in-m,s_.:__ - - - ·--
required rotational angle at hinge region, RP, by Eqs. 6.8 and 6.9. Figures C6.5 and C6.6 show the 
relationships of cotq¡ and Rp, and of v and RP, respectively. These relationships are based upon the 
concept that compression strut angle in truss mechanism. q,, increases up to 45 degree dueto the loss 
of aggregate interlocking in post yield range , and final shear failure of member subjected to bend
ing-shear forces would occur by crushing the concrete compression strut [Ref 6.46]. In pracucal 
design, sorne strength margin against the design shear force of hinge region are indirectly given to 
shear reinforcement and concrete compression strut according to the required rotational angle. ~ 

Design method for ductile members described tn this chapter gives different amount of ;~ar 

reinforcement for hinge region and outsi_de hinge re¡pon in a member. respectively. As illusrrattd '" 
Fig. C6.11 ', the angle of concrete strut of truss mechamsm . ~- changes gradually m a transJtton ~~ 
from hinge region to outside hinge region (Zone BCGF m Ftg. C6.11 '). However, tt shouiJ bt 
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noticed that maximum compressive stress in concrete would occur at point C in Fig. C6.11' because 
higher lateral stress by shear reinforcement in hinge region and lower inclination of concrete strut in 

outside hinge region. Therefore, in the calculation of f3 in Eq. 6.3 ({3 is a coefticient indicating the 

leve! of com¡iressive stress in concrete due to truss mechanism), PwO"wy in hinge region and cot1 
outside hinge region should be used. The combinations of each coefficient to be used in the design 

are sumrnarized in Table C6.4. 

COl ,P 

o 0.01 0.02 0.03 0.04 0.05 

RP in radian 

Fig. C6.10 Relationship between the guaranteed hinge rotation Rp and cotl/). 

> ... o 
e:¡ 
~ .. .. ., 
= ... . :: 
e:¡ 
~ -¡¡J 

V o 

0.75 V o 

0.50 V o 

0.2S V o 

o 0.01 0.02 0.03 0.04 0.05 

RP in radian 

Flg. C6.11 Relationship between the guaranteed hinge rotation Rp and v. 
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Region 

Hinge 
reg10n 

Outside 
hinge 
region 

Design hinge region 

Fig. C6.11' Truss mechanism of a ductile member. 

TABLE C6.4 V ALU ES OF v, cot~ ANO /3 USED 

IN THE DESIGN OF DUCTILE MEMBERS 

V cotq¡ in Eq. 6. 1 /3 

O<R <0.05 Smallest one of /3=(cot2QJ+ 1 )PwhCTwy'VCT8 
v=(f-15Rp)V0 cotc¡'1=2-50Rp Rp$0.02 where cotq¡ is the smallest one of 

=1 0.02<Rp cot(/'1=2 
O.OS<Rp cotc¡'J=j,i(Dtan 9) cotF.jJ(Dtan9) 

v=0.25v0 

cotcp=.Jvcr 8/(p cr ) -1 w wy cotcp =..! vcr 8/( p cr ) -1 w wy 

Smallest one of 
ditto cotlfF=2 ditto 

cotc¡'J=j J(Dtan 9) 

corcp-../vcr
8
/(p cr )-1 w wy 

Pw: shear reinforcement ratio in the hinge region 

Note: Different amount ofshear reinforcement are arranged in the hinge region and in the 
region outside the hinge region. 
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Correlation between test data [Refs. 6.29--6.34] and predicted results are shown in Fig. C6.12. 
Specimens which showed bond splitting failures are excluded. Venical axis indicares experimentally 
observed member rotation angle at ultimate state and horizontal axis indicares theoretically predicted 

available member rotation angle. Ultimate angle of specimens are defined as the angle at 80' 
strength after peak load on experimentally observed load-deformation diagram. Calculated membe. 

rotation angle is obtained by adding the contribution of predicted hinge rotation Rp and the member 
rotation angle at yielding defmed in [Ref. 6.49]. Ductility capacity might be predicted by the method 

described in this section except for members subjected to extremely large axial force. Equations 6.8 
and 6.9 assure the rotation at yield hinge, so that length of hinge region and deformation other than 

of hinge region are necessary to get member's drift. From the point of conservative judgement, the 
rotation at yield hinge, Rp, could be used for member's drift. 

' o 
X -

6 
"" / 

4 
v 

V 
~ 

r~ 1<7;;;-

'!lv"-~ X 

" 2 

j 1/ V 

f7 
() 

2 4 

Theoretically assured member 
rotation angle ( x 10·• rad.) 

6 

Plo""'__l!__ 
bDa. 

O no=O 

A o<••~* 
V -lr<•o~+ 
X +<•o 

Fig. C6.12 Verification results of ductility. 

On the other hand, shear design of ductile member can be conducted by using v and cot~ given 
for hinge region in Table C6.4 regardless ofhinge and outside hinge region. This gives uniform shear 
reinforcement across the member. In this case, the compressive stress in concrete dueto rruss mech
anism becomes smaller and compressive stress in concrete due to arch mechanism becomes h1gher 
than those in the design method according to Table C6.4, and it results smaller amount of shear retn· 

forcement in hinge region and larger amount of shear reinforcement in outside hinge region. 
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6.3.4 Inclined Shear Reinforcement 

When the inclined shear reinforcemt!nt is used, the shear given by Eq.(6.1 O) may be added 

to the shear strength. 

(6.1 O) 

where 

A, : sectional area of inclined reinforcement; 

<Y,y: yield strength of inclined reinforcemem; and 

8,: angle between inclined reinforcement and member axis. 

Area A, may include both tension and compression reinforcement if the inclined rem

forcement is placed diagonally across the member. otherwise, the area of inclined reinforcement 

in tension shall be used. 

[Commentary] 

lnclined shear reinforcement in yield hinge region shown in Fig.6.9(a) have been used as a 

bent reinforcement, and they can carry the shear force by the shear componen! of their tension forces. 

Shear force given by Eq. 6.10 would be added ro the shear strength given by Eq. 6.1. Such a inclined 

shear reinforcement is effective on the case that the inelastic tensile strain of longitudinal reinforce

ment is accumulated due to many cyclic bending action, and then sliding shear failure occurs dueto 

full crack opening at beam critica! section. The inclinéd angle to member axis, however, should be 

ranged from 30 lo 45 degree. Safety check for bearing stress of concrete inside the bent comer, and 

the contribution of inclined reinforcement on the flexura! strength at yield hinge should be consid

ered as well as providing enough embedment length. 

The so-called X-shaped reinforcement arranged diagonally across the members as shown in 
Fig.6.9(b) are known to be effective on shear strength, experimentally and theoretically [Refs. 

6.35-6.38). Steel areas ofboth tension and_compression.mi ht-be.countable-ast 
--· · q. . -s apea reinforcement could contribute to nexural strength as well as to shear 

strength. And X-shaped reinforcement does not need bond mechanism for its shear resisting mecha

nisrn, then check for bond strength might be done ro the residual parallel nexural reinforcements. lt 

is possible ro avoid bond splitting failure using this X-shaped reinforcement. The X- shaped rein

forcement could change the failure mode of the member with itself from shear failure including 

bond splining failure to nexure failure under any conditions, and make even the members subjected 

ro large bending moment and shear very ductil e. Details are described in Refs. 6.35 to 6.38. 

The members with inclined reinforcemem should be designed as stirrups or hoops carry a part 

of shear force. The ratio of shear force c¡¡¡ried by srirrup or hoops should be determined carefully 

according ro previous test data and research, and shear force carned by mclined reinforcement 

should not be overestimared. In the New Zealand code (Ref. 6.48], iris recommended that stirrups or 

hoops should carry at least one-third oftotal shear force. 
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Only tension bar is ef:fective V 

Fig. C6.14 X-shaped reinforcement in !he hinge regions. 

V 

Ct 
M 

Both tension and compression bars 
can be counted for shear and flexure 

M 

t) 
V 

Fig. C6.15 X-shaped reinforcement placed diagonally across a member. 

6.3.5 Minimum Amount ofLateral Reinforcement 

Minimum shear reinforcement ratio shall be 0.2 percent in all beams and columns. 

6.4 Shear Strength of Walls· 

6.4.1 Strengtb Equation 
Reliab1e shear strength v. at each story of a wall shall be calculated by Eq.(6.11 ). When 

p,0"5y is greater than VO"a/2, p50"5y shall be vaa/2. 

V u= lw lwb Ps 0""'1 cott/1 + tan8 ( 1 - {J) tw 1wo V O"a/2 (6.11) 

where 
(6.12) 

(6.13) 
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lw: thiclcness of the wall panel; 

hw: height of the wall, which m ay be taken as the inter-story height; 

lwb: equivalen! width ofthe wall panel in the truss mechanism (see Clause 6.4.2); 

lwa: equivalen! width ofthe wall panel in the arch mechanism (see Clause 6.4.2); 

O's: compressive strength of concrete; 
O'sy: strength ofshear reinforcement within the wall panel not greater than 4000 kgf/cm 2; 

p.: shear reinforcement ratio within the wall panel; 

v: effectiveness factor for the compressive strength of concrete; and 

rp: angle of the compressive the strut in truss mechanism, and cotdl = 1.0. 

[Commentary) 

( 1) Planned yield hinge mechanism 
The provisions in this section should apply for the design of shear wall that carries lateral 

force. Failure mode of shear wall should be flexure with yield hinge at the bonom end, and the 

design of shear wall should follow the next provisions to prevent shear failure. Failure mode of ltft

ing-up ofa foundation might be allowed if shear wall has enough strength margin against shear fail
llre. 

The yielding mode of lifting-up of a foundation is thought to be also ductile for a shear wall as 

well as flexura! yielding of a wall. Flexura! yielding of foundation beams, instead of flexura! yielding 

at the bottom end of the shear wall, would be desirable if possible, because there would be linle 

damage on shear wall. Of course, ductility of foundation beam and foundation itself are required 

instead of that of shear wall, especially soil and pi les in compression side should be designed care
fully to ·assure enough.strength and ductility. Shear force of wall with pi le foundation has a possibiltry 

to become larger than that calculated at assurance design stage dueto the undeterrnined pullmg out 

strength of pi les. In the case that lifting-up mechanism carries a large part of the horizontal shear 
capacity, there is a room to be discussed about the design shear coefficient, if the design shear coeffi
cient is the same as that in the case of flexura! yield, because lifting-up mechanism dissipate few 

energy. As for lifting-up mechanism, there are many problems to be made clear to get design criteria. 

m Desig¡¡ shear 
Destgn snear wou o tam accor mg o a e 

mechanism with the overstrength ofyield hinges and magnified by the dynamic amplification factor . 
In calculation of design shear force for shear wall, following points should be taken care adding on 

the "Commentary" in Chapter 4. 
i) Static shear is affected by not only the overstrength of shear wall, boundary beams and trans

verse beams, but also the overstrength of beams in other part of a structure. lt is necessary to 

analyze the total structure considering shear transfer through floor system, i e .. it is not enough to 

analyze only a part including shear wall. 
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ii) When Iifting-up mechanism is assured, the upper strength of foundation and foundation beams 

directly atfect on the strength of this mechanism, however, the overstrength of pulling out of piles 

could not be estimated exactly, then it is required to set enough safety margin to their strength. 

the present time, it is conservative and desirable to designare the force at flexura! yielding of sht.-. 

wall or the strength at !ensile yielding of vertical reinforcement in the pi les as the design shear. 

iii) The additional story shear force due to the dynamic effect has a tendency to be carried mostly 

by shear wall, and then it is conservative and desirable to assume all additional story shear would 

be carried by shear wall. Vertical and horizontal rejnforcement in a shear wall would be arranged 
basically equally, then adequate reinforcing arrangement is necessary before the calculation of 

design shear force for the assurance design, beca use flexura! strength of wall is al so affected by 

vertical reinforcement. The design shear force for shear wall (except for cantilever type wall) is 
not proportional to flexura! strength, so that a larger amount of vertical reinforcement than that 

required in the design does not matter at many cases. But in the severe design case for shear, it is 

necessary to assure reasonable reinforcing arrangement according to design demand. lf strength of 
shear wall would be short, it is desirable to make wall panel thicker orto use inclined reinforce

ment instead ofincreasing shear reinforcement in wall panel. 

(3) Equation for shear strength 
Equation for shear strength of shear wall is derived based on the same concept [Refs. 6.50, 

6.51], plastic theory, as used for shear strength of beams and columns, where shear force is trans

ferred by truss and arch mechanisms, and the strength of vertical steels is assumed to be infmite. 

Shear design of shear wall might be done by each story. The differences from the equations fo 

beams and columns are following: 
i) Strength of shear reinforcement should not be greater than 4,000kgf/cm2, because there are no 

test data using high strength shear reinforcement for verification ofthis equation. 
ii) Angle in truss mechanism takes better one which is determined in A~method (cotl,b.$2.0) or B

method (cot,PI.O) to get a good correlation with test data 
iii) Effectiveness factor for compressive strength of concrete that assures deformation capacity is 

ne.,vly given considering test data. 
iv) Area of boundary column is taken into account as the equivalen! length of wall in arch mecha

msm. 
v) The method assuring the shear transfer berween stories is provided in order to conduct shear 

design of wall by each story. 

Ninety-nine shear wall test specimens in eight test series satisfying next conditions are selected 

for verification [Refs. 6.52-<i.65]: 

( 1) cyclic loading test; 

(2) test in series with sorne particular pararneters; 

(3) test specimens with boundary columns: md 
(4) test specimens with more than one-rhrrd oi full ;cale. 
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In those tests, compressive strength of concrete and yield strength of reinforcing steel were 

ranged from 200 to 400 kgf/cm2 and 3000 to 4500 kgf/cm 2, respectively. Test specimens are summa

rized in Table C6.5. As for the angle, 1/J, in truss mechanism, B-method, cot~I.O constantly, could 

predict test data better than A-method, cot~I.0-2.0. Then cotifr=l.O is adopted in shear design of a 
shear wall. 

TABLE C6.5 SELECTED SPECIME;\/S FOR VERIFICATION 

Test serie, Reference Number of Characteristics and parameters Mark 
specimen 

6.52, 6.53 5 1 Lateral confinement of boundary column o 
2 6.54, 6.55 6 

Yariation of shear span ratio and 
wall thickness 

6.56 4 High axial load • 
3 6.57 34 Heavy wall reinforcement ratio o 
4 6.58, 16 Axial load leve! and Shear span ratio • 
5 6.59, 6.60 5 Large shear span ratio 1:::,. 

6 6.61 7 Small shear span ratio + 
7 6.62, 6.63, 6.64 20 Wall reinforcement ratio ... 
8 6.65 2 Shear span ratio EB 

6.4.2 Equivalen! Wall Widths 
Calculation of the shear strength for a wall can use the equivalen! wall widths including 

the effective length due to confinement by the boundary column as defined in Eqs.(6.14) and 

where 

1' w: clear span ofthe wall panel; 

De: width of the boundary column; 

Lllwa: increment ofthe wall width gtv"eñ by Eq (6 16); and 

Ll),.b: increment ofthe wall width given by Eq (6.17). 
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~l...,.=Ac.ftw for Aces;1JJc 
(6.16) 

=(De +V AceDjt...,)/2 for Ace>1JJc 

~lwb=Ac.Jiw for Aee:>;1JJe 
(6.17) 

=De for Aee>IJJe 
where 

Ace: etfective area ofthe boundary column given by Eq.(6.18) not greater than 3tw De· 

where 

Ac: sectional area of the compressive si de boundary colwnn; and 

Nec: axial load of the compressive side boundary column in lhe yield mechanism assuring 
design. 

[Comrnentary] 

__ ___, 

11 is made sure by also experiment that the area of boundary columns contribute the shear · 

strength of a wall. Equation used in the curren! ultimate strength design replaces the total wall area 

including area of boundary column by equivalent rectangular area, and could predict test results well. 
But the contribution of boundary column to shear strength of wall could not be explained reasonably 
or quantitatively. Shear design equation adopted in this design guideline is derived from the research 

that evaluates the contribution of boundary column to the strength of wall theoretically based on 

equilibrium condition, and is simplified for a practica! design use. 
There is a research [Ref. 6.66] in which a virtual incremenl of wall width due to a existing of 

boundary column, where the angle of arch mechanism changes and shear strength of wall increases. 
can be estimated roughly by the equilibrium condition with flexura( strength of boundary colurnn. 

As shown in Fig. C6.16, a width ofwall for arch mechanism extended from boundary colurnn !.llc : 
the distance from the cenler of boundary column) is given by Eq. C6.13 assuming thal the flexunl 

strength of boundary column, Meu• is equal to the momenl about centroid of colurnn at it"s bonom 

produced by diagonal compression force within a width of ale. 

(Eq. C6.13) 
cos~ 

Flexura! strength of boundary column is s1mply obtamed as Eq. C6.14 ignoring the .l-"~ force 

etfects. 

-95-



(Eq. C6.14) 

where Acc• p, , Gy designate an effective area of the boundary column given by Eq. 6.17 (exciuding 

concrete area resisting to column axial force), the tensile steel ratio to Acco and the tensile strength of 

steel bars, respectively. 
Statistics on another unknown values are assumed to satisfy Eq. C6.15: 

1.6p,cry 
-----'-~-=-

vcr8(1-~)cos 2 9 

Equation C6.16 will be obtained. 

L11.:= 2 

, ' , 

A/, 

4 

M.=••• t. Al1cos28(!-.8) 

1 j; 2Mn 
Al,= cos8. >•st..0-.8) 

r:f::-----r----: -

Mn: Flcxural suength of boundary column 

(Eq. C6.15) 

(Eq. C6.16) 

Fig. C6.161ncrement of the wall width due ro confinement of a boundary column. 

This simplification is considered to get <1lc=D.,I2 at Ace=twDc· Equation C6.16 could g1ve 
conservative results because the contribution of axial force to column flexura! strength is ignored '" 

Eq. C6.14. In tension side, the effect of boundary column should not be considered, and the effect"e 
area for arch mechanism should be up to the end of boundary column and equations 6.1 ~ and o 1 ~ 
are obtained. Here, area of Ace is limited"up to 3t~Dc cons1dering many combination of '-'JI! :h•c•· 

ness and shape ofboundary column. And concrete area requiTed for resisting compressive force.'"· 

induced to boundary column due to wall axial load (dead load+live load) and bendmg momtnt 
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, (earthquake load) acting at the top of wall in that story should not be included in Acc· The compres

sive force, N ce, adding half of wall axial load , Nw/2 , to axialloads, Mrllw, dueto bending moment 

is described as Eq. C6.17. The value, N"", obtained from Eq. C6.17 is not always conservative. 

' ' 

(Eq. C6.17) 

where 

Nw : axial load for the yield mechanism assuring design; 

M, : assuring design moment at the top of a wall in each story; and 

lw : distan ce between boundary columns, and O. 7 lw gives a conservative result. 

Figure C6.17 shows the correlation between shear strength predicted by the design equation in 

this section and test results. Y axis indicares the experimentally obtained maximum strength normal

¡zec theoretical flex ·: strength of wall. X axis indicares predicted shear strength and also 

norr:. ~ed by theoretica. :xural strength . Almost all test results are higher. than predicted results, 

except :hree specimens (soiid triangles). One of these three specimens was reported to failed at its 

loading beam. Other two specimens would be seemed to have the same problems. In the calculation 

of flexura! strength , the flexura! strength are calculated on the distance of on-center in forces defined 

by rectangular concrete stress block in compression side and yielding of all tensile steels in boundary 

colurnn and vertical steels in wall panel. For simplification, compressive concrete stress block is 

assurned to be within a boundary column, and the effect of compression steel is ignored. 

~.0 

• • a.. • a.o 
..bQ e"' . ~.··... . • e • .. .,.A 

o 
... 

1 u 
Predu;tc:d }tren~th 

Theoren~.·Jl r1c,urJl ~trength 

• 
• .,. 

• 

2.0 

Fig. C6.17 Verificar ion or rhe duign tquation rora non-hinge region. 

-97-



6.4.3 Coefficient for Non-yield Hinge Regions 

Calculation of the shear strength in non-yield hinge regions, defined in Clause 9.2.3, shall 

use the· effectiveness factor for compressive strength of concrete given by Eq.(6.4). 

[Commentary] 

Effectiveness factor, v, for compressive strength of concrete would be given by the same equa

tion used as beams and columns. As same in the design for beams and column, it is good to reduce 

the effectiveness factor in order to get good predictions in the case of using high strength concrete. 

6.4.4 Coefficients for Yield Hinge Regions 

Calculation of the shear strength in yield hinge regions shall use the effectiveness factor v 
for compressive strength of concrete given in Eq.(6.19). 

for Ru < 0.005 

for 0.005 5 Ru < 0.02 

for 0.02 5Ru 

where Ru denotes the assuring rotational angle of the wall. 

[Commentary] 

(6.19) 

Effectiveness factor for compressive strength of concrete in yield hinge region specified in 

clause 9.2.3 is given differently from in non-hinge region, in order to assure the deformation capacity 

in hinge region more than required deformation capacity. The procedure to determine the effective-

Effectiveness factor "of concrete strength, Vm, necessary to gel the same calculated shear 

strength based upon inelastic theory as the flexura! strength is discussed about the relationship with 

deformar ion capacity (ultimare deformation). That is, the concrete stress dueto truss and arch mecha

nism at theoretical flexura! strength of walls , Gc , is theoretically calculated and then Vm is obtained 

by vm=a.,la8 . The relation between the ratio of vm to v0 (effectiveness factor of concrete compressive 

strength used for non-hinge region) and ultimare drift of test specimens, Ru, is shown in Fig. C6.19. 

Good deformation capacity is expected in the range of small of vm!Vo. even if the ploned points are 

scattering. The boundary value could be set as shown in Fig. C6.19. The expected deformation 

capacity can be assured by performmg s~ear design by using the lowest effectiveness factor corre

sponding ro that deformar ion. 

-98-



~~~-~---- - ------·--- -- ~---~ --~ -

For the verification, 49 specimens among 99 specimens listed in Table C.6.5 were selected, 

which showed ultimare drift angle of more than 1%. Ultimate deformation is defined as the point at 

80% of maximum strength on their envelope of load-deformation diagram. When ultimare deforr 

tion is determined under cyclic loading path within the same drift, the envelope of load-deformation 

diagram extrapolated by connecting the maximum strength point to the drift of 1/50 are assumed. As 

for the test specimens modeling multi story shear wall, the first story drift is referred. The relation 

between the ratio of vm to Vo ,etfectiveness factor of concrete compressive strength used in the 

discussion of shear strength, and ultimare drift, Ru. is shown in Fig. C6. 19. Good deformation capac

ity is expected in the range of small of vmfv0, even if the plotted points are scattering. The boundary 

value could be set as shown in Fig. C6. 19. The expected deformation capacity can be assured by 

performing shear design by using the lowest effective factor corresponding to that deformation . 

2.0 .. 
... 

... 
... 
... 

.. 
;: 

... 1.01----. , 

~.~.: Effectiven~s factor 
to assure the nexural strength of wall 

•a=0.7-a•/2000 

"-· o • 

o 

• • ... 

• 
ou·~--~--~~~--~~--~~~~~--~-o.oi o.oz o.ol o.04 

lillimate limit angle (rad.) 

Fig_ C6.19 Effectiveness factor of concrete, Vm, and deformation capacity. 

In the design of shear wall in a wall-frame structure, the point is how to assure the strength and 

ductility in Iower stories (hinge regions). Because the required shear strength in the upper story ( oon 

hinge region) may be easily assured. The current design method does not distinguish the difference 

between hinge and non-hinge region, however, in this design guideline, design for hinge regtons IS 

dominan!. In hinge region, etfectiveness factor ( v=O. 7 v0) is used for design in order to assure a Jcfor

mation capacity (Ru=l/75), and then shear strength (potential shear strength) in hinge region .:;¡J•u

lated by using the reduced effectiveness factor (0.7v0 ¡ against design force is higher than that -:.,.--_,. 

lated in the discussion of shear strerrgth. v.here v 1S ~qua! to v0. The ratio of strength cJkulJIC'\1 ~ 

using v=0.7v0 to test results is shown m Fig. C6.20. Test results always shows higher valuc• ·~ 

calculated strength. This means hinge reg1on has enough safety margin to shear strength. 
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Fig. C6.20 Predicted shear strength using the reduced effectiveness factor (v=0.7v0) 

for a hinge region. 

ACI318-83 code specifies the upper limit of shear srrength of wall to be IO'I'Tc'bd (psi), that 

is equal to 0.174f'cbd=0.217f'cbwlw (d=0.81w) at concrete strength f'c= 240kgf/cm2• And there is a 

research which recommends that nominal shear strength is less than 0.25f'ctwlw Ow:on-center 

distance of boundary columns) in order to assure the ductility after flexura! yield. These upper bound 

limit are detennined from experimental data. 

The upper bound limit strength of shear wall calculated by the strength equation described in 

this section could be defined as the maximum strength at the time when the diagonal compressive 

stress of concrete in rruss mechanisrn reaches the effective compressive strength of concrete (al! of 

force carried by arch mechanism decreasing to zero (.8= 1 ), and maximum force carried by truss 

mechanisrn becomes Vwbvcr8/2. When a8 is equal to 240kgf/cm2, this limit strength is 0.29astwlwb 

for non-hinge region and 0.20cr8 twlwb for hinge region, and these correspond to the recommendation 

in ACI code. 
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6.4.5 Inclined Shear Reinforcernent 

When inclined shear reinforcement is used in a wall panel, the shear Vw, given b} 
Eq.(6.20) may be added to the shear strength of Eq.(6.ll ): 

where 

Awx: cross sectional area ofthe inclined reinforcement; 

O"wxy: yield strength of the inclined reinforcement; and 

8w,: angle between the inclined reinforcement and wall axis. 

[Commentary] 

(6.20) 

In Eq. 6.20, both tension and compression side wall reinforcement may be take. into account. In 

sorne experiments, theoretically calculated shear strength of walls using Eq. 6.20 has higher safety 

margin to experimentally observed strength than that of walls with shear reinforcement normally 

arranged, vertically and horizontally. Therefore, it is not overestimated that inclined reinforcement, 

· both tension and compression side, are effective en shear strength. There is sorne doubts about the 

quantity of effectiveness for inclined reinforcement, however, this is good for ductility as well ' 

strength, then al! area of inclined reinforcement might be countable te the shear strength. There at, 

two methods of the arrangement of inclined reinforcement, one is distributed method like as normal 

arrangement of steel in a wall, and the other is concentrated method like as diagonal reinforcement. 

Both methods are acceptable, and have no problems. Steel area used in calculation, however, should 

be appropriately defined as horizontal force components of inclined reinforcernent corresponds te 

increment of shear strength. The wall specimen with concentrated inclined reinforcement with 

hoops in wall panel, whose shape is just like as a wall panel with diagonal colurnn section, escapes an 

evident compression failure at the wall panel under large deformation situation (R= 1/50) and small 

shear-span ratio (M/VD=0.5), and shows extremely excellent deformation capacity. This detail of 

inclined reinforcement is desirable for hinge region subjected te large shear force. 

6.4.6 Transfer of Shear berween Stories 
Shear carried by the arch mechanism of a story, except for a part of it transferred directly 

to the immediately lower story by the arch acuon. shall be resisted by the tensile action m be:~ms 

or by the truss mechanism in the il!lmedtately lower story 
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[Commentary] 

Multi-story shear wa!l could be designed by each story by story in this design procedure, shear 

force in a story should be transferred to the immediately lower stor; satisfying the equilibrium of 

forces. Shear carried by arch mechanism of a story, except for the part transferred directly to the 
immediately lower story by arch action, should be resisted by tension in beams or by truss mecha
nism in the immediately lower story. Practica! design procedure is as following (see Fig. C6.21 ), 

where dashed symbol denotes variables on the upper story, and simple symbol on the lower story, for 
example, V' indicates design shear for upper story wall and V indicates design shear for lower story 
wall. 

Shear carried by arch mechanism in lower story, V,: 

(Eq. C6.18) 

and the part ofshear transferred directly from the upper story to the lower story by arch action, V,1, is 
generally presented by Eq. C6.19 (transferred through overlapping area of arch struts in upper and 
lower stories ). 

V,1 = V,(l-Á tan e- .l.'tanl9')/( 1-.l. tan/1) (Eq. C6.19) 

where Á=h,jlwa and .l.'=h',jl'wa· lf hw is equal to h'w and lwa is equal to l'wa• Eq. C6.20 will be 
derived. 

V,1 =V, tanl9/(tan19+ Á) (Eq. C6.20): 

If the story height is different, it is safety judgement to use the greater story height. 
Equation C6.21 shows shear carried by truss mechanism in the upper story. 

v·,= cotf/lt'w l'wb p', cr',y (Eq. C6.21) 

Exceeded shear that should be resisted tension in beam is obtained 

(Eq. C6.22) 

Tensile strength of beam, T(=a8cry, a8: total area of ax1al steels, cry:strength of steel), should be 

greater than or equal to .á V. 

(Eq. C6.23) 

·This procedure is assumed that the value of {3 m both lower and upper stories are always 1M 
same, and this assumption would give coñservat"e results. because {3 of the Jower story is ahu\1 
small. The reason why srrength equation based on cott,?= 1 O g1ves good pred1ction to test results 11 
thought that there are few test specimens wh1ch 1s good 10 'enfy the case of Jarge value of cot(j). The 
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angle in truss mechanism should be discussed from now, because the assumption of cott/1 of less than 
2.0 at strength equation does not always give an unsafe result. 

V 
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v. 
V. 
V, 
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V"' 
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: design shear 
: shear strength 
: shear provided by the Jrdl mech3nism 
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l .. 
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• ..., 

: shear transfered d~re.:tl~ 1.:1 thc l.:~u.er ,¡ory through the 3rch strut 
: ~-va: 

Fig. C6.21 lntrntor,o '"~•r transfer. 
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6.4. 7 Minimum Amount of Shear Reinforcement 
Shear reinforcement ratio in a wall panel shall be not less than 0.0025. Shear reinforce

ment ratio ofthe boundary columns shall be not less than 0.003 in a yield hinge region. 

[Commentary] 

( 1) Confinement of boundary column 
Bonom end of boundary column in shear wall designed to yield in flexure, no maner how tal! 

wall is, is subjected to large axial and shear forces. This design guideline specifies the details of sreel 
arrangement of boundary column according 10 its axial stress leve! assuming that the axial force due 
to bending moment at flexura! yield strength of wall is resisted by the confined boundary column. 
But required amoum of the confinement al so depends on design shear leve! of wall, required defor
mation, and required seismic performance as a column in anorher direction. There is no reasonable 
way to take al! these factors at present time. 

Confinemem at only the bonom pan of boundary column is good, and the amount of steel in 
this part is very small ro that used in the total building, then it is desirable to reinforce the pan 
subjected ro large axial force as much as possible. lt is recommended, not based on theory but on 
experiment, that volumetric ratio of lateral reinforcement to confinement zone is roughly more than 
0.6%, 1.2%, and 1.8% for the ratio ofaxial force ro compressive strength of less than 0.3, from 0.3 to 
0.6, and more than 0.6, respectively. The effect of confinement depends on a spacing of lateral rein
forcement, then it is recommended its spacing of less than 30cm and less than 20cm for the pan 
under high axial force [see Section 9.3]. 

(2) Structural requirements 
Wall thickness should be more than 15cm and more than 1/30 of clear height of wall panel. 

Shear reinforcemem ratio in wall panel should be more than 0.0025 in each onhogonal direction. 
Shear reinforcement should be arranged in double in case of wall thickness of more than 20cm, and 
its nominal size should be more than DIO (10 mm in diameter deformed bar), and its spacing in 
front area should be less than 30cm, but in case of altemative arrangement of steel its spacing in one 
side is less than 45cm. 

(3) Opening position, strength ofwall with opening and reinforcement for opening 
Having a opening in wall at non-hinge region has no problems if enough shear strength is 

provided. E ven at hinge region, wall with openings, which locate at other than critica! part and are 
enough reinforced ro preven! shear failure, could behave like as a sol id wall. Shear strength of wall 
with opening can not be easily estimated because it relates ro the reinforcing method for opening. 
However, the strength calculated by "AIJ Standard for Structural Calculation of Reinforced Concrete 
Structure," in which strength reduction factor concemmg on opening ratio, area of opening toare of 
wall panel is introduced, will predict safely: When rhe srrength equ.;won of rhis section applies ro rhe 
wall with opening assuming that the wall consJSts of t\00 walls drvided at the opening, height of ...:all 
n the equation is very difficult ro be fixed, that rs clear height of openrng gives unsafe prediction and 
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clear height of wall panel gives too much safety prediction. There is no simple and good way for 

this problem. 

As for reinforcement arrangement around the opening, there are sorne special effective det; 

such as X-shaped reinforcement in walls aside to opening, but these method is verified by only 

experiment and has not yet generally established as design method. 

6.5 Design for Bond 

6.5.1 Design Bond Stress 

Design bond stress shall be calculated by Eq.(6.21 ). For a member without planned yield 

hinges or with an planned yield hinge at the one end, the design bond stress can be given by the 

smaller value between those calculated by Eqs.(6.21) and (6.22). 

where 

rr=---
4 (L-<1) 

b Pwt O"wyCOtt/1 
r, = ----'---

(6.21) 

(6.22) 

L10": stress difference ofa longitudinal reinforcement between two ends of a member in the yield 

mechanism assuring design, which equals 20"yu for a member with the planned yield 

hinges at both ends, equals (O"yu+O"y) for a member with a planned yield hinge at the one 

end, and equals 20"y for a member without the yield hinges at both ends; 

db: diameter of the longitudinal reinforcement; 

l:'lf= total perimeter of the longitudinal reinforcement; 

L: clear span; 

b: width of the member section; 

d: effective depth ofthe member section; 

Pwt: required shear reinforcement ratio at the middle part ofmember; 

<1wy: yield strength of shear reinforcement at the middle part of member; and 

t/1: angle ofthe compressive strut ofthe truss mechanism at the middle part ofmember. 

6.5.2 Bond Strength 

Bond strength along the longitudinal reinforcement of columns and beams shall be calcu· 

lated by Eq.(6.23). The bond strength for the top reinforcement of a beam shall be reduced to 

0.8 times the value given by Eq.(6.23): 

(6 2} 1 

where p.,': shear reinforcement ratio of the penpheral shear reinforcement. 
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[Commentary] 

Much amount of flexura! reinforcement in beams and columns might cause bond splitting fail
ure along flexura! re-bars and lead to brittle failure, that should be prevented. To assure the bond 
action for flexure mechanism [Refs. 6.18, 6.40-6.42] and for truss mechanism (Ref. 6.43] are 
proposed as the methods to prevent bond failure. Design method in this design guideline ts the 
combination of above two methods, that is, design bond stress according to flexure mechanism or 
truss mechanism should not be greater than bond strength. Bond design is conducted for longitudinal 
flexura! re-bars arranged at extreme edge layers. 

Design for bond provided in this section is simplified for practica! design use based on conser
vative assumption. Accurate design for bond might be conducted as described below. 

(!) Design for a member without yield hinges or with a yield hinge at one end 
In order to preven! bond splitting failure, one of bond stresses dueto flexure, Tr, or dueto truss 

action, r,, should be less than bond strength, rbu· 
Bond stress due to flexure, Tr, is defined as that produced by the steel stress difference 

between both ends of a member. These steel stresses would be obtained from flexura! analysis at each 
end section. The rr is given by Eq. C6.26 considering inclined crack or yield hinge in tension si de of 
a member. LlG is a stress difference between both ends of a member. On a safety assumption, stresses 
of both steels in compression and tension of a member without int.~nded yield hinges take their re! i
able strength, Gy. Then LIG takes 2Gy· As for a member with an intended yield hinge at one end, steel 
stress in tension takes its upper bound strength, Gyu• and steel stress in compression takes its-reli
able strength, Gy, and Llatakes O'yu +ay- lt is not sure, however, that steel stress in compression always 
reaches Gy, so it is allowed to get and use a working compressive stress of steel, 0'0 , instead of ay. that 
would be obtained by flexura! analysis using plain remaining plain assumption. 

2 0.257tdbt1cr 
'"C ---,--::-"--:-:-· 
r 7tdb(L-d) 

t1crdb 
4(L-d) (Eq. C6.26) 

tn 1 IS Oestgn gutaeJme IS 

less than bond strength, equilibrium of truss mechanism is satisfied and then bond splitting failure 1 
might be prevented. The bond stress required for truss mechanism is obtained from the equilibnum · 
offorces illustrated in Fig. C6.1 as Eq. C6.27. 

1~ bj¡JJw1crwyCO!cjl bp.,,crwvCOt~ 

j,Il¡l j,I1¡1_ I1¡1 (Eq. C6.27) 

where 

V, : shear carried by the truss mechanisnr. 
p~,: shear reinforcement ratio at the central pan of a member. which is not the acrual ra110 for :lit 

pan but the amount required to resist the des1gn shear: and 
!:'1' :total perimeter ofthe tensile steel bars. 
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The bond strength, -r¡,., would be obtained as following procedure [Ref. 6.44]. The bond stress 
for upper steel in a beam should be reduced by 0.8. 

(Eq. C6.28) 

In Eq. C6.28, reo presents a contribution of concrete and is given as: 

tc0=(0.4b;+0.5)~ O"s (Eq. C6.29) 

where b; represents the coefficiem related to the mode of bond failure given by the smaller between 

be; and b,;. 

Values ofbc; and b,; are given as: 

(Eq. C6.30) 

(Eq. C6.31) 

where 

be;: coefficient for the comer splitting mode [see.Fig. C6.22]; 

b,; : coefficient for the side splitting mode [see.Fig C6.22] including the face-side splitting mode; 
de : depth ofthe cover concrete from the center of the comer steel; 

db : diameter of the comer steel; 

L:lb : total of diameter of the steel in a !ayer; and 
b : section width of the member. 

In Eq. C6.28, r51 presents a contribution of shear reinforcement, and each value for comer split

ting mode and for side splitting mode is given by Eqs.C6.32 to C6.34, respectively. 

In case of the comer splitting (b;=bc;<b,;): 

(Eq. C6.32) 

In case ofthe side sp!itting (b;=b,;<bc,) with condition N~2~N.: 

(Eq. C6.33) 

In case of the si de splitting (b¡=b51<b") with condmon Ne'2<N": 

(Eq. C6 3~l 
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where 
s : spacing of the shear reinforcement other than that in the hinge region: 

A.,: sectional area ofthe shear reinforcement covering the comer steels (peripheral hoop or stirrup); 

N,: number ofthe flexura! steels directly hooked by supplemental ties: 

N u : num ber of the flexura! steels not hooked as above; 

N,: total number ofthe flexura! steels (=2+N5+Nu): and 

p'...,: shear reinforcement ratio other than that in the hinge region, only shear reinforcement arranged 

at the extreme externa! side (peripheral shear reinforcement = 2A...,i(b s)) can be counted. 

Corner splitung Sirle splittlng 

nnm11 
N, =3 
N,=l 

N1 =4 
1\,=2 

Fig. C6.22 Corner splitting and side splitting modes including the face-side splitting. 

Equation C6.33 is derived from Eqs. C6.35 and C6.36 in Ref. 6."44. 

t =1.2215.9A,Ws 
"·' sd b (Eq. C6.35) 

=1 22 7.63"'«l'"S 
tst.2 . sd 

b (Eq. C6.36) 
where 

;,_1 : r51 for the steel that are directly hooked by shear reinforcement; 

. -:- -for-the.steel-that 

1.22 : coefficient used in the cases for stee1 bars other than the upper steel in a beam. 

Test specimens in Ref. 6.44 have four flex ural stee1 in a 1ine, and rwo of them are hooked by 

periphera1 lateral reinforcement (N1=4, Nu=2). A., in Eqs. C6.35 and C6.36 are rep1aced by p'...,, and 

then Eqs. C6.37 and C6.38 are derived. 

(Eq. C6J7) 

(Eq. C6.38) 
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When supplemental tie is used with the same sectional area of Aw, rst for intermediate bar hooked by 

supplemental tie is given as the summation of Eqs. C6.3 7 and C6.38. 

_ 15pw'bYcrB 
"tst 3 = d • b (Eq. C6.39) 

Equation C6.33 takes the average ofthese three values, Eqs. C6.37 through C6.39. 

In checking upper steels in a beam, steels of a floor slab in orthogonal direction to the axis of 
the beam could be countable as a shear reinforcement not hooking them. Then r,1' by Eqs. C6.40 or 
C6.41 could be added to Eqs. C6.32 or C6.33, respectively. 

In case of the comer splitting: 

In case of the si de splitting: 

where 

A,b s51 : area and spacing of the top steel in a slab; and 

Asb. Ssb : area and spacing of the bottom steel in a slab. 

(Eq. C6.40) 

(Eq. C6.41) 

The bond stress, rbu• obtained from Eq. 6.23 is the worst case of Eq. C6.34 where many flex
ura\ steels are arranged in a !ayer and only two of them are hooked at the comer by shear reinforce

ment. Equation 6.23 will be derived as following. Depth of cover concrete measured from the 
surface of a steel and clear distance between flexura! steels are specified not to be less than 1.5 tunes 
and 1.7 times their diameters, respectively. Equation C6.42 is from this minimum requirements for 
steel arrangement. According to above specifications, minimum required section width is obtained as 

(Eq. C6.42) 

Equation.C6.42 could be simplified as b/N1db=b/Llb>2.5, and then b¡=b5¡~1.7 is obtained from Eq. 
C6.31. The contribution of concrete for this worst case is obtained from Eq. C6.29 as 

tco~l.IS-Icrs = 1.2-lcra 

Equation 6.23 is given as the summation of this minimum assurance value of reo and Eq. 
C6.34. This design method for bond has already been applied at the time of verification for shur 

, . • strength equation (see.Fig. C6.5) , that is, in Fig. C6.5 the specimens that may fail in bond splttttng 

have been excluded. 
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(2) Design for a member with the yield hinges at both ends 

As for a member with intended yield hinge at both member ends, two design conditions are 

provided, and it is necessary for the design for bond to satisfy one of them. One, [a), is the condition 

to limit bond slip within small value (less than the bond slip at peak bond stress on bond stress versus 

slip curve), and the other, [b], is the condition to remain either flexura! mechanism or truss mecha

nism in large bond slip situation (after peak on bond stress versus slip curve) [Ref. 6.42]. 

[a] Bond stress due to flexura! action given by Eq. C6.43, T r , should not more than the bond 

strength, Tbu , given by Eq. C6.28. 

(Eq. C6.43) 

where LlCJ-20'yu. 

[b) Smaller bond stress which is given by Eq. C6.44 or Eq. C6.45 should not be more than the 

ultimate bond stress [Refs. 6.42,6.45), Tous• after considerable bond slip. Generally, bond 

stress slip cw-ve has a almost constant stress region (plateau) in large slip situation after peak 

if certain amount of lateral reinforcement is arranged. The value of Tbus gives the bond stress 

in such region. This altemative method is reflecting that a member could resist shear by exist

ing ofbond stress necessary for truss mechanism or flexure mechanism even in such region. 

T~ bpw1cr~.cotql 

j,!:<p !:<p 

d licr' b 
tr 4(L-d) 

Ultimate bond stress, Tbus• is given as follows. 

In case of the comer splining (b;=bc;<b,;): 

70~b ____ ¡_Q_.:I.{lf; 

b 

In case ofthe side splining (b¡=b,;<bc;) with codition N.J2~Nu: 

In case ofthe side splining (b¡=b51<bc,l with codition N,/2<Nu: 
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In Eq. C6A5 Llo' is the difference of stresses of steels between both ends in a member, and is 
given by Eq. C6A9. 

(Eq. C6.49) 

where O"c, compressive stress of steel, is obtained assuming plain remaining plain assumption at che 

overstrength limit design and using upper bound tensile strength ofsteel O"yu· 

Equation C6.47 is derived as following. The ultimare bond stress in Ref. 6.45, rbus• is given by 

Eq. C6.50. 

(Eq. C6.50) 

Ultimare bond stress for flexura! steel not hooked by shear reinforcement is given as Eq. C6.51, 

neglecting the effect ofshear reinforcement in Eq. C6.50 (P'w=O). 

(Eq. C6.51) 

Test specirnens in Ref. 6.45 have four flexura! reinforcement in a !ayer (N,=4, N.=2), then rbsu 

is estirnated considering the effect of shear reinforcement in Eq. C6.50 by two times (see Eqs.C6.35 
and C6.36). 

(Eq. C6.52) 

The ultimare bond stress of Eq. C6.47 takes the average of the summation ofEq. C6.51 and Eq. 

C6.52. 
Figures C6.23 and C6.24 show the results of verification for this design 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 specimens could not reach expected (calculated) rotation. 

While, the same discussion is done in Fig. C6.24 with check ofbond by the method described in this 

section. Figure C6.24 shows the evidence of the method of design for bond._Horizontal axis_in_Ei . 

e . <; enotes !Jie y1eld arift for members in which bond failure is expected, where yield drift was 

calculated according to Ref. 6.49. 
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6.6 Design for Beam with Opening 

The provisions in Clause 6.2.1 "Basic Principie," Clause 6.2.2 "Strength of Shear 

Reinforcement," and Clause 6.2.3 "Structural Requirements" sha!l apply to the shear design for 

a beam with an opening. 

(Commentary] 

A beam with an opening reinforced transversely by only stirrups as sho"n in Fig. C6.25(a) is 
taken for a sample. Symbols used in the figure denote: 

H: diameter o fa hole or diameter of a circumcircle (if opening has a rectangular shape); 

G : spacing of stirrups aside to hole; and 

Yo: distance from the cemer of a hole to the axis of a beam. 

In the beam with opening arch mechanism is difficult to exist, and then shear shall be trans

ferred by truss mechanism as shown in Figs.C6.25(b) and (e) [Ref. 6.68]. The compression strut 

angle of concrete in upper and lower part of a hale is represented by Ql5 in these figures. Symbols of 
horizontal arrows show bond stress, and vertical ones represen! forces applied to concrete from stir

rups. Unshaded portien shows the zone where diagonal compression stress field is not formed. 
Diagonal compressive stress of concrete around the hole becomes larger as the unshaded portien is 

extending. Effective depth for truss mechanism, irw. is defined as Eq. C6.53. 

j =j- _H_ -Gtan<l> 
rw ' cosq> ' ' (Eq. C6 53) 

In Eq. C6.53, (H/cosQI, + G tantP,) represents the vertical height of the unshaded portton [see 

Fig. C6.25(c)]. Shear reinforcement aside to a hole should be provided within the range of (j.,.. e 
+y0)cotQ15 as shown in Fig. C6.25(a). Compressive stress of concrete in shaded portian is gtven by 

Eq. C6.54, where stirrup stress is assumed to be Gwy. 

(Eq. C654) 

'uhe¡;e;¡pwsade:.ogtes:.the:shear.reiafuFGementcstie:asiQe·re.a he le 
On the condition that Gcw is equal tovas at the shear strength, Ql5 is given by Eq. C6.55. 

~ 
vcr 

cot<l>= 8 -1 
5 Pwscrwy (Eq. Có ~St 

The value ofcot4Js is allowed to take more than 2.0. because this case is limited in the '"'"'~ 
ofhole. Then reliable shear strength ofa beam wtth opening is given by Eq. C6.56. 

V u= b irw p.,, a~ y cotOS 

where p.,,awy = (li2-H;j,)vvcr
8

) wh~n p~,a., _,. 11 >H:jqv,<fB. which ts the maxtm~m ""'""'"' 

of reinforcement for shear. 
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!l!!ff lttlft t 
(b) Truss action. 

(e) Truss near a hole. 

Fig. C6.2S Beam reinrorced only by stirrups. 

The attainable maximum shear s1rength of beam (reinforced up 10 ils limil) wilh severa! open· 
, , ing ralios , H/j" are shown in Fig. C6.26. Here G is assumed 10 be equal 10 1.2H. For example "'hen 

Hij, is equal to 0.25 ü,=O 8D and H!D= 1 '5 ). the upper ltmit of Vul(bj, v ,rcr¡j) takes 0.24. ll muns 
the upper limit by reinforcement of stirrÜJ'S. The 'enficatton for this strength equa1ion agams1 te-s! 
data [Refs. 6.69-6.73] has done and the results are shown m Fig. C6.27. Good prediction is obta!Md 
by this strenglh equation. 
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lnclined reinforcement whose development are anchored outside of stirrups aside to a hole, 
where compressive stress of concrete is not so high, as shown in Fig. C6.28, can work well in its 

tension side. Then the effect of inclined reinforcement given by Eq. C6.57 could be added to the 
strength, v •. of Eq. C6.56. 

where 

8, : angle of inclined reinforcement to axis of a member: and 
A, : tension area of inclined reinforcement. 

5[\ 
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O. 

3 

-

o. 1 

ll 
0.1 

~ 
" 
~ 

IJ.! 

~ i'... 

0.3 

H'j, 
0.4 

\ 
0.5 

Flg. C6.26 Effect of the size of hole on the upper sbear strength. 
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Fig. C6.27 Verificarion ohrrength equarion. 
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(a) Reinforcement arrange 

t t 
(b) Truss ac11on 

Fig. C6.28 Beam reinforced by the inclined reinforcement. 

In a beam with top and bottom sub-beams reinforced longitudinally and lateraily, each sub

beam have a truss mechanism as shown in Fig. C6.29(b ). Then shear strength could be obtained by 

Eq. C6.58. 

(Eq. C6.58) 

where p5 <15y = vo-a/2 (when p5<15y > VO"a/2), which is the maximum amount of reinforcement for 

shear, and in which, 

j15 : distance berween longitudinal reinforcements in the top and bonom sub-beams; 

p, : shear reinforcement ratio of the stirrups in the top and bottom sub-beams; and 

<15y : yield strength of the stirrups in the top and bonom sub-bearns. 

The value of cotl/)5 takes the smaller value in Eq. C6.60: 

cotf/15 = 2 
(Eq. C6.60) 

Stirrups in top and bonom sub-beams should be prov1ded m the range of j,.cott/15 from the edge of 
the opening as shown in Fig. C6.29(a-). lnside longnudmal reinforcement in sub-beams should be 

anchored at the outside of extended stirrup arrangement from sub-beams with hooks bent ins1de of 

beam. Required srrength of inside longitudmal remforcement in sub-beams, a,sy, is obtamed from 
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Eq.C6.61. 

a,cry =V u W/(2j,,,) (Eq. C6.61) 

where W denotes the length of opening. And required strength of nexural reinforcement of extreme 
edge (outside longitudinal steels in sub-beams), a,cry, should not be less than that by Eq. C6.62. 

V u(W +j15cotlj) ,) 
a,cry ,. 

. 

-J., 

1 

l 

1 

~ 
;,. cot Q, 

111111111 

~IV----1 
111111111 

(a) Rc:inforcement arrange 

¡¡¡¡¡¡¡¡¡¡¡¡¡,, .. 

1111 ttttttttttllt 
lb) Truss action 

(Eq. C6.62) 
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eam w t a rectangular opening reinforced by the longitudinal 

reinfon:ement and stirrups in sub-beams. 

When the inclined reinforcement as shown in Fig. C6.30 are provided, the effect of 1ts tens1on 
srrength would be evaluated by Eq. C6.57, and "'ould be added to V u· lts anchorage should be done at 
the outside of additional stirrups arranged asid.: to opening. The position of opening in a bearr. 1s 

·' desirable to be other than in yield hinge reg1on When a opening in yield hinge region shouiJ not be 

avoided, Eq. 6.9 should be considered m J .:akuiJti<Jn uf .:ot!D. Jnd effectiveness factor. v. ,h,,u:J ~ 

given by Eq. 6.8. • 
Shear strength of a portion wuhout holc ,h,>uiJ bc ubtained by Eq. C6.63. cons,Jcnn!l o~nl' 

truss mechanism. 
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(Eq. C6.63) 

where Pw denotes the shear reinforcemelli ratio in a portion without a hole, and the value of coti/J 
should be calculated from Eqs.6.5-6.7 and 6.9. 

\Vhen a special steel would be used as a reinforcement for a hole, its effect, that should be 
verified by experiment and etc., might be added to shear strength. Reference 6. 74 is a research on 
this topic. In this case al so, shear strength of a part without hole should be calculated by Eq. C6.63. 

·<; 

¡_..J 
f,.cot~. 

1--l 
J.,cotl/l, 

(a) Reinforcemenr arrange 

¡ ¡ ¡ ¡ ¡ 

(b) Truss action 

Fig. C6.30 Beam with a rectangular opening reinfon:ed by 

the inclined reinforcement. 
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CHAPTER 7 : BEAM-COLUMN JOINT 

7.1 Design Objectives 

Beam-column joint shall be designed to maintain its integn:y to the assuring deformation 
after the structure forms a yield mechanism. The beam-column jomt shall be designed to preven! 
a significan! stifTness deterioration and slip-type hysteretic behavior by load reversals. 

[Commentary] 

(1) Structural requirements in beam-column connection 

lt should be avoided in principie that a structure designed ro form the overall yield mechanism 

fails in beam-column joints. Because the bea~-column joints would suffer from so large shear of 

adjacent beams and columns that it is difficult not only to design the joints for high ductility, but also 
to repair their damage. There are many proposals regarding the resisting mechanism of a beam
column joint against shear. This chapter adopts a diagonal compression strut of concrete as the shear 
resisting mechanism, and the upper limit of design nominal shear stress in joint is provided to preven! 
failures. 

The beam-column joint has to resist bending moment, shear, axial force and torsional moment 

produced by columns and beams at developing a yield mechanism without collapse, and also it is 

desired that the joint is without evident stiffness degradation. Failures of a beam-column joint due ro 
an anchorage failure of flexura! reinforcement of beams or columns and due to compression failure 
of diagonal strut of concrete should be prevented. However stiffness degradation of the joint and slip 
behavior in a story hysteretic characteristic may be resulted from shear cracks in the joint, yield of 
joint lateral reinforcements and bond deterioration in yield regions of column and beam bars. 
Because it is difficult to avoid the shear cracking and the bond deterioration of flexura! reinforce
ments in a beam-column joint, the load vs. deformation characteristics with slippage may be accepted 
in the guidelines so far as they do not affect so much on an eanhquake response. 

A recent srudy [Ref. 7.1] indicated that the slipping hysteretic characteristics, as far as they 
were not so excessive, did not increase structural response in displacement range considered in the 

guidelines; i.e., an story drift angle of 11100 radian. In this chapter. minimum shear reinforcement'" 
a beam-column joint in proportion to joint shear stress is specified for preventing the excessive slip

ping hysteretic characteristics, and the design for embedment of flexura! reinforcement ofbeams and 

columns and for anchorage ofhooked reinforcement ofbeams are al so described. 
Beam-column joints in a structure designed under the concept of the guidelines are surely 

subjected to stresses corresponding ro the flexura! strength at yield hinges because the members adja
cent ro the joints are intended to form yield hinges. The joints are the key elements for transfernng 
forces between beams and columns and assuring a overall yield mechanism, therefore the des1gn for 

beam-columh joints is very imponant. However, the des1gn cnrena for joints specified in this chJ;:er 
rs not so·severe than that for beams. colunins and shear wai!s because severe design requ~r=e~a 
would disconnect the continuity of the design for JOlnts berween the previous design method and the 
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guidelines (this continuity is imponant in Japan) and make the scope ofthis design guideline narrow. 

(2) Basic plan ofbeam-column joint 
a) A beam-colwnn joint is a segment where stresses of columns and beams are transferred by 

their longitudinal reinforcements through the core concrete of joint, therefore the joint is required to 
have enough srrength and stiffness. The core concrete in the joint must be confined by longitudinal 
reinforcements of columns and lateral reinforcements of the joint, and it is reasonable and practica! to 
embed the longitudinal reinforcements of beams in the core. In arder to arrange the longitudinal rein
forcements of beams inside the concrete core, beam widths are necessary to be less than the column 
width. This treatrnent leads to avoiding large eccentricity between beams and columns. For example 
when beam widths are a half of a column width and the side faces of beams are not located outs1de 
the column side faces in the joint region, the maximum eccentricity between the beams and columns 
is less than 1/4 ofthe column width. 

b) When beams and columns are connected with eccentricity, torsional moments acting on the 
beam-colwnn joim and on the column in the opposite direction to each other make torsional cracks in 
th~ joint and colwnn, and reduce their stiffness. A large eccentricity reduces a stress transferred to a 
side portian in the joint apan from the beam, then shear capacity of the joint decreases due to the 
reduction of effective volume resisting against shear. 

There is no limit about the eccentricity in the design guidelines. However, shear design for a 
beam-colwnn joint with a large eccentricity may be done ignoring a portian outside the etfective joint 
area and torsional design for the column dueto the eccentricity is necessary. 
. e) A deep beam-column joint has a slender shape anda steep diagonal concrete strut. An e las-

tic analysis of this kind of joint using a parameter of "a" (=beam depth/column depth) shows Jhat 
shear stress distributions along the axis of column was expressed by a parabolic curve with 1ts peak 
value at the center for "a"=I.O, by a rectangular with almost unifonn value for "a"=I.S to 2.0, and by 

a biquadratic curve with two peaks at the upper and lower parts for "a">2.0 [Ref.7.2]. According toa 
few tests about a deep beam-column joint with "a"=2.0, shear failure concentrates to the upper pan 
of the joint and the nominal shear strength is 60 % to 70 % of the joint strength with "a""a 1.33 
[Ref.7.3]. The depth ratio ofbeam to column has no limit in this guidelines, but a deep bearn-column 
joint should be designed with caution [Ref. 7.4]. 

d) Chapter 10 requires structural slits (gaps) which separate non-strucniral walls sucli as span
;;_;;;;o;;;;,;;;.;; __ ;:::;_ fl ;;;;;-;;¡;¡;¡ddl·EEell-l • ..,·.w·taeJ.Ill,ss-;fifrom., ielQ;h inge•reg ions=of=stt act ara l=membel s. Tñe'Stí 1 1 uesS*OFbeam s or=co fttm ns 

¡ increases due to those non-strucrural walls, consequently rotation of the yield hinges becomes so 
Jarge that yield regions of their longitudinal bars will extend toward inside of the beam-column ¡omt 
and bond deterioration of the bars m ay take place in the joint. However, the quantitative evaluauon of 
the bond deterioration is not clear because there is few studies on this matter [for example. Ref. 7 5]. 

7.2 Design for Shear 

7.2.1 Deign Principies 
In shear des1gn of a be~~-column jomt. reliable shear srrength v,, shall be ~reun •r..&n 

design shear V
1 
of the yield mechamsm assunng des1gn. 
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7.2.2 Shear Strength of Beam-Column Joint 
Shear strength Vju ofbeam-column joint shall be given by Eq. (7.1 ): 

v: = 1\0ie b D JU J J (7.1) 

where 1\ : factor dependen! on shape ofbéam-column joint,equal to 0.30 for a cross-shape 
inrerior beam-column joint, and 0.18 for an inverted T-shape exterior beam-column 
joint andan L-shape top story exterior beam-column joint; 

a8 : com pressive strength of concrete; 

D
1 

: colurnn depth or horizontally projected length of 90 degree hook; and 
bj: effective width 1ofbeam-column joint given by Eq. (7.2). 

(7.2) 

where bb, b.1, ba2 denote the beam width, the smaller of one-quarter of column depth and one
half of distance between beam and column faces on the one si de and another si de of a beam. 

7.2.3 Lateral Reinforcement 

Lateral reinforcement ratio Pjh of beam-column connection shall be not less than 0.002, 
and shall satisfy Eq. (7.3). 

(7.3) 

[Commentary) 

7.2.1 Design principie 
(1) Beam-column joints should be designed against the severest stress combination of bending 

moments and shear forces at the yield mechanism assuring design. The location of yield hinges in a 
structure have been fixed at the design stage for the beam-column joints, then the non-hinge 

mem~ers including the joints should be designed for the stresses which are calculated by using the 
upper bound strengths at yield hinges. Hinge location of a beam is in principie ata face of column, 
but sometimes it is moved towards a center pan of the beam in order to improve anchorage and bond 

of beam bars in the joint. In any case the upper bound strengths of yield hinges should be used for the 
design of joints. 

The upper bound strengths of yield hinges are usually different in the loading direction; i.e., 
direction from right to left or left to right, then the joint should be designed against the severest 

condition. 
The upper bound strength of yield hinge is defined as the upper bound flexura! strength in the 

• , section 5.4. The section describes that the effects of 1) actual strength of longitudinal bars increasing 
from their nominal strength, and 2) reinforcement '" floor slabs whose effective widths expand 
according to drift leve! of the srory should be taken mto account in calculaung rhe upper bound flex
ura! strength. 
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(2) Design shear force, Vi, for the beam-column joint in a structure with a sttong column-weak 

beam mechanism is obtained by Eq. C7.1 [see Fig. C7.1]. 

(Eq. C7.1) 

In a T-shaped exterior beam-column joint, C, '+Ce '=T'=O is assumed. Shear from columns, Ve, 

is defined as the average of shear forces in the upper and lower columns, and is obtained by Eq. C7.2 

using the upper bound strengths ofbeam hinges. 

where Mb, Mb' : moments of left and right beams at the faces of column; 

lb, lb': span lengths ofleft and right beams; 

L , L' : clear span lengths of left and right beams; and 

le, le' : heights of upper and lower columns. 

(Eq. C7.2) 

The design shear force for the beam-column joint, Vi• at the top story calculated on the 

asswnption that Ve= O gives safe side result. 

As for a beam-column joint in a structure with yield hinges in columns, the upper bound 

strengths of column hinges dominate the design of the joint, so the design shear force, Vi, is given by 
exchanging beam forces for column forces in Fig. C7.1. The beam-column joint at the first !loor leve! 

in a building with a basement !loor should be d~signed using the upper bound sttength of bonom end 

of the first story column and the design stress of top end of the basement column provided as a non

hinged member. For T-shaped joints in the top story or the bonom story, the design shear force of 

joint would be given by exchanging beam forces for column forces in inverted T-shaped exterior 

beam-column joints shown in Fig. C7.1. Axial force of column could be ignored because the shear 

force of beam-column joint is determined from bending moments and shear forces of adjacent 

members. The design forces produced by intermediate longitudinal reinforcement in a column Wlth a 

forces_oLT_and_C..in _c7. 
calculated by above method is the vertical shear force, Vivo 

and the lateral shear force, Vih• could be obtained by Eq. C7J approximately, ifnecessary. 

V, -
-

V, -

v, -
~-\ 

1 V, 1 
.~. ___ ., )M' 

·-~r 
Fig. C 7.1 lnlemalurns resullanl of joinl. 
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where \'J" : vertical shear force; 

De : depth of beam; and 

D : depth of column. 

(Eq. C7.3) 

(3) All beam-column joints at and above the ground !loor level of a strucrure should be 

designed according to the provisions of this chapter. Similarly to the design for columns, the design 

forces are desirable to be detennined cons1dering lateral loads acting simultaneously in two direc

tions. The shear force in a beam-column jomt subjected to the lateral loads in two directions is esti

mated by superposing the forces. at yield mechanism in each direction, and is larger than that 

obtained from one directional load. 

On the contrary, there are few research on the shear strength of beam-column joint subjected to 

any direcrional lateralloads. Especially there are very few research on the behavior of shear failure in 

beam-column joint prior to yielding of the beams or columns. As shown in Fig. C7.2, test results on 

thtee-dimensional interior beam-column joints subjected to bidirectional load reversals show that the 

shear strength of joint in 45 degree direction was larger than that in the main direction (beam axial 

direction) under no column axial force, but was not larger than that under large column axial force 

(0'0 /a8 =0.2) [Ref. 7.6]. The bidirectional shear strength diagram of column is represented as an 

ellipse. lf this characteristic could be applied to beam-column joints, it would not be necessary for 

design of joints to consider the strength reduction due ro the effect of bidirectional loads. The shear 

strengths and the story drift capacities of three-dimensional beam-column subassemblages after 

yielding at the four beam ends do not show large differences between the beam axial direction and 

the 45 degree direcrion. Therefore the guidelines allow to design a joint only in each beam axial 

direction, when enough shear strength is provided to the joint. Further researches on the shear 

strength of joint in any direction are necessary. 

22.5" 
•• ¡;=0.2 

•• ;¡=O 

-

axial suess ratio dN/ds 
Loading type 

0 
O. 

5 

Uni-d~recuoo 1 ::::J • O • 

81-d!rection 1 O e !:o. "' 

Open mark : forv.·ard loading 
Solid mark : backward loading 

-·- square lines and a Circular are 
mterpolated between shear strength 
1n t\A.O pnncipal directions. (0-degree) 
calculaied by Eq. 7 1 

fig. C 7.2 Bidirectional shear strength interaction of interior joint. 

- 128-

, 

.. 



be 
gn 
:e-

ti-

at 

to 
10 

•n 
IC 

¡j 

e 
n 
·r 
r 
r 
j 

r 

1 

1 
1 
i 
1 

. _____ --........;: 
---·-----

Since the joint surrounded by structural walls does not subject to so large shear in the direction 
of wall plane, ir is not necessary ro design for such jo in l. The joint adjacent ro a structural wall, such 
as boundary beam-column joint in a wall, would be designed as a part of a boundary column in a 
wall for lateral loads in direction of the wall plane. and be designed for the embedment of longitudi
nal reinforcement of the boundary beam, so that it is allowed ro design such joints for the transverse 
lateral load independently. 

7.2.2 Shear Strength of Beam-Column Joint 
Shear strength of beam-column joint should be based on the strength multiplying the upper 

bound shear stress dependent on the shape of beam-column subassemblage by the effective shee~r 
resisting area. 

(1) Shear resisting mechanism 
The shear resisting mechanism in beam-column joint can be considered to consist of a diagonal 

concrete strut action anda truss acrion (Ref 7.7]. This is almost the same shear resisting mechanism 
as for beams and columns. The diagonal concrete strut action is the stress transferring mechanism by 
a diagonal compression strut of concrete connecting a pair of compression zones at the comers of 
joint produced by bending moments of beams and columns. The truss action is the stress transferring 
mechanism by tensile resisrance of lateral and vertical reinforcemenrs in the joint and by compressive 
resistance of uniforrn diagonal concrete strut in the joint panel. The truss action depends also on the 
bond stress transfer along the column and beam longitudinal reinforcements in the joinr. so that bond 
deterioration reduces the stress transferred by the truss action. Previous test data show that the effect ...•. 
of lateral reinforcement in beam-column joints on the shear strength are not so much and the faliure 
of diagonal compression strut of concrete domina tes the strength. Therefore the guidelines have the 
limitation of working shear stress of concrete ro preven! shear failure. 

Interior joint test results of 68 specimens, tested during the period of 1966 ro 1988 in Japan and 
other countries, were compared wirh actual concrete strength in Fig. C7.3. Twenry-four specimens 
showed shear failure in joint prior ro the yielding of beams (sol id triangle symbols in Fig. C7.3; J
type), and forty-four specimens showed shear failure in joint after the yielding of beams (open circle 
symbols; BJ-type). The vertical axis is the nominal shear stress of joint, !lu• which is the amount of 
maximum strength divided by the producr ofbj and Dj detined in the section 7.2.2. The value ofbi in 
J-rype takes the average width.of col · · -;izo¡¡ral axis-is•eompressive strength""''f 

ncrete cy moer, <18 . The range of O" e for all specimens is from 100 to 550kgf/cm2 and that of J-rype 
is from 100 to 400kgf/cm2. The lower bound of !]u could be estimated to be 0.3 <18. Shear strengths 
of BJ-rype are dominated by the flexura! strength of beams. Though sorne of them were lower than 
0.3 <18 , shear failure occurred dueto the increment of deforrnation. The deforrnations at shear faliure 
in BJ~rype specimens except for one specimen with very small shear span ratio were more than 1/50 
in story drift which is the assurance deforrnation in the guidelines. Therefore shear failure m jomt 
could be avoided when the joint shear stress is kept to be less than the joint strength of J-type spec1mens. 

Although the shear srrengrhs of beam-column jomrs ploned in Fig. C7.3 include 1he etfec1 or' 
shear reinforcemenr in them. 1he r'igt~re sho"s lhal 1he shear s1rengrhs mcrease mamly w11h compr~· 
sive srrengrh of concrete. Equa11on-s descnbed 1he rela110n or shear s1ress and spec!fied .:oncre!e 
srrength were proposed prev1ously. bur most oc them underesr1ma1e _1he shear Slrength in 1he rJnge or' 
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high compressive strength of concrete. Equation 7.1 is proposed modifying this tendency, in which 
the sbear strength of beam-column joint is proportional to the compressive strength of concrete 

considering that shear failure is dueto compression failure of concrete strut. The average ratio of "l)u 
to O"s is 0.345 and its deviation is 0.051 in J-type specimens. The value of 0.3 is proposed as the coef

ficient ·· ~· in Eq. 7.1. Consequently more than 80% of mterior beam-column joints designed by Eq. 

7.1 will have the shear strength ofmore than 0.3 a 8 . 
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Fig. C 7.3 Average joint shear stress vs. compressive strength of concrete 

of interior joint with cross-shape subassemblage. 

600 

As for T-shaped exterior beam-column joints as well as interior joints, test data on shear 

srrength are summarized in Fig. C7.4. There are only five specimens of J-type and seven specimens 

of BJ-type. Other specimens failed in anchorage of beam bars or in flexura! yield of beams. The aver

age ratio of "l)u to O"s is 0.194 and its deviation is 0.013. Proposed value of K in Eq. 7.1 is 0.18. More 
than 80% of exterior beam-column joints designed by Eq. 7.1 will have the shear strength of greater 

than 0.18 o-8 . 

The first order regression relationship among te.st data would be described as Tju = 0.249 

as+19.2 in kgf/cm2 for the interior joints andas r1u = 0.105 o-8 + 21.9 in kgf/cm2 for the exterior 
joints. Judging from these regression re1ationships, Eq. 7.1 gives a high shear srrength in the range of 

high compressive strength of concrete. The reason why the relation of shear strength and concrete 

compressive srrength is expressed with a proporttonal expression is that such type evaluation is 

simple and practica] for strucrural design,lllen it should be no11ced that the upper bound of the spect

fied design compressive strength of concrete ts 3b0kgf.cm:. The coefficient of K should not be used 

in the case that compressive strength of concrete ts more than 360kgt: cm 2 . 
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Fig. C 7.4 Average joint shear stress vs. compressive strength of concrete 

of exterior joint with a rotated T-shape subassemblage. 

(2) Effective width bi and effective depth Di ofbeam-column joint 

The effective width of joint, bJ, should be obtained by adding a beam width to an effective 

width ofcolumn [refer to Fig. C7.5]. The effective width ofcolumn is defined as the smaller ofa half 

distance from beam side faceto column face and one-founh ofthe colurnn depth on either side ofthe 

beam. In anolher words, the effective width. bi• is based on the average width of beam andcolurnn, 

and is limited to the sum ofbeam width and one-fourth of coiurnn depth, assuming that joint stresses 

are effectively 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 agamst the 

column width or the beam connects eccentrically to the colurnn; sorne part of column volume in 

beam-colurnn joint far from the si de face of beam do es not con tribute to shear strength. According to 

this definition on the effective joint width, it takes the average width of the beam and the column, no 

matter how eccentrically the beam connects to the 

the beam width and one

founh ofthe colurnn depth, when the beam width 1s less than a halfofthe column width or the beam 

connects to the longest side ofthe rectangular column. In the case that a width ofbeam or column 1s 

different from a width of the opposite beam or column of the joint respectively, or a couple of beams 

connect to a colurnn with eccentricities d1 tferent from ea eh other, it is necessary to define another 

effective widths for those beam-column JO!ntS by understanding the formation of compress1on strut 111 

the joints. For exampie, the joint with two dnTerent "idths of beams takes the average width of them 

as bb in Eq. 7.2. Further researches on this field Jre requ¡red. 

The effecnve depth for interior beJm-column JOint mav take column depth. D. In pr~\ious 

researches on beam-colurnn jmnts:"the elfó:tl\e _.,ll~t Je~th :ook conventionally the mom~nt Jrm ,lt· 

column,J,, rgnoring the effect ofaxral force un the Jrm length. lt 1s seemed to be the same method J.S 

evaluating shear strength of beams or columns. Shear ;trength of beam-column jomt would Je~n.l 
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on the diagonal compression strut of concrete which links both compression ec, :s in the joint adja

cent to the ends ofbeams and columns, so that it is reasonable to take the horizor.;aller.gth of joint as 
the effective depth and also such manner is simple to calculare the strength. The effective depth for a 

T-shaped exterior beam-column joint takes the horizontally projected length from the outside of 90-
degree hook to the beam end or the horizontal length from the beam end to the end of steel anchor 
plate in case ofusing mechanical anchorage. This is based on the same concept taking the horizontal 
length of compression strut of concrete as the efTective depth for the interior beam-column joint. 

r~ 
bt bt 
T 

D·_¡ 

\;1-r- h; -i 

Fig. e 7.5 Defined effective width of beam-column joint, which is u sed in case of eccentric joint and/or 

dlfferent widths between beam and column. 

(3) The confinement effect oftransverse beams on beam-column joint 
From the beam-column joint tests with non-loaded transverse beams it is well known that the 

transverse beams make the joint stiffand strong. Figure C7.6 shows the test data conceming the rela
tionship between coverage ratio of a joint by transverse beams, A. and shear strength magnification. 
{3, ofajoint with transverse beams to ajoint without them [Ref. 7.8]. The sol id parabolic curve shows 

the reiationship. 
1.8 

1 
p=J.O+O .3A +0.27A1 

1.6 

/ 
regression equation 

"' 1.4 P=I+0.3A 
!Eq.C7.4) 

--
1.2 • 

1 o o 0.4 "-06 " 1 1 a 
Á 

Fig. e 7.6 Relationship between shear strength macnolkatioe and c:owerage ratio by transvene beams. 
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In existing buildings, however, the beam-column joint with beam hinges subjected to bidirec-
tional forces during an earthquake can not be confined ~o much by the transverse beams, because 
they also have yield hinges and cracks on the beam ends. The confinement effect by transverse beams 
on shear strength of a beam-column joint is not taken into account, bécause the guidelines treat a 
structure with a beam hinge mechanism. However, only if transverse beam bars are assured not to 
yield at the column face of the interior beam-column joint by forming a column yield mechanism or 
forming beam yield hinges located far from the column faces, the shear strength could be increased 
by the factor {3 expressed in Eq. C7.4. 

{3 = 1 + 0.3 A (Eq. C7.4) 

where A= r (bLo · Dtb) 1 2 (Db · D), in which bLb· D, D¡, and DLb denote the width of trans>crse 
beam and depths of column, beam and transverse beam, respectively. 

For the beam-column joint with a transverse beam in one direction, srrength increment should 
not be allowed. As shown in Fig. C7.4, Eq. C7.4 gives the lowest prediction to scanering test data. 

Equation 7.1 does not consider the effect of transverse beams on the shear strength of beam
column joint, because many beam-column JOints in a structure designed by the guidelines have : 1eld 
hinges at beam ends of all direcrions m principie, and the confinement effect of transverse beams 
cannot be expecred. However interior beam-column joint test specimens with transverse beams aner 
subjected to two times cyclic drift angle of 1175 indicared a larger strength than that without rnns
verse beams [Ref. 7.9]. And !loor slabs al so have the effect on confining the beam-column joint. So ir 
is possible for rransverse beams with yield hinges to increase a shear strength under low stress '<!\ els 
in the rransverse beams. The relation berween stress leve! of transverse beams and applicat;on of 
Eq. C7.4 should be discussed in future. The strength increment factor different from Eq. C7..+ m ay be 
used when the factor is obtained from an appropriate experiment. 

7.2.3 Lateral Reinforcement 
(1) Recent researches show that there is not so large effect of lateral reinforcement in a be:un

column joint on its shear strength. Figure C7. 7 plots the relationship between the srrength rano of 
shear strength to concrete strength, riu /o-9 , and the product of the amount of lateral reinforcemenr 
and its strength, Pih O'y. The points linked by a so lid line mean the specimens which were tested by the 
same researcher in_a_test.series.varied-onl -the-

t tciilt to recognize the effect of lateral reinforcement on the shear srrength except for a few .:J.sCS. 
The guidelines make sure that the role of lateral reinforcement in a joint is to keep the slllfnC'l5 .md 

ductility of joint but not to increase the shear srrength of joint. Then the mínimum amount oi :at~l 
reinforcement is given in proporrion to the rat10 of design shear to shear strength of a beam.,;c>lwnn 

jo in t. 
Sorne foreign codes require more amount of lateral reinforcement than that reqUire..l n '"'' 

section, however it is difficult ro arrange laq¡e amount of lateral reinforcement more lhJn '' '' • "" 
only hoop reinforcement and al so 1s dtiTicult 10 aJJ ;ub-11es 10 beam-column joint aga'"'' : J~J~.--.: 
conventional construcrion me1hod- Th•s :s 1he c~a"'" ·~hy 1he mínimum amount of ¡o,nr 'J:,·: ·•

forcement is O 2°~. and 1he amouni of :arcral r~mforccment of 0.3"~ •s requtred tor the ,..,., ···~ 
design shear stress 1s nearly equal ro 1ts ,hcar >tren~th. Ir 15 Jesirable 10 esrabl1sh l re:l.SOnJI"IC :.--."' 
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Flg. C 7.7 Shear strength of interior joint divided by concrete strength vs. product of 

lateral reinforcement ratio and its yield strength. 

method for lateral reinforcement in a beam-column joint considering the effect of column axial force 
and bond strength, the required deformation capacity of yield hinge adjacent to the joint, and anchor

age strength of hooked bars in T-shaped exterior joint. 
(2) Design for vertical reinforcement in a beam-column joint is not required in !he guidelines. 

because usual columns would have at least a intermediate longitudinal bar in each column face and 
the bar works as the vertical shear reinforcement. The effect of vertical shear reinforcement on joint 

shear strength is not clear yet, but test results of T-shaped exterior joints show that !he lateral and 
vertical shear reinforcement arranged with well balance and a large axial force of column prevent a 
shear failure of joints after yielding ofthe beams [Ref. 7.12). The intermediate column bars of joints 
with yield hinges in beams are useful to resist joint shear force because the bars are not subjected to 
so large tension by the column end moments, but the bars of joints with yield hinges in column may 
not be useful. Therefore it would be necessary to arrange additional lateral shear reinforcement 

instead ofthe vertical shear reinforcement for the joints ·of the laner. 
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7.3 Anchorage ofBeam and Column Reinforcements 

7.3.1 Anchorage Method 
Longitudinal reinforcement of beam with an intended yield hinge, as a general rule, shall 

pass through the column core ofthe beam-column joint or shall be anchored into column core of 
the beam-column joint with a 90 degree hook. Development length of a bar shall be counted 
from the critica! section atthe column face or atthe top and bonom beam faces. 

7.3.2 Anchorage with 90-Degree Hook 
Development length shall conform to requirements in Chapter 9. Beam longitudinal rein

forcement shall be extended beyond the mid-depth of column with a 90-degree hook. Extens1on 
of a 90 degree hook shall be placed in the beam-column jo in t. 

7.3 .3 Bars Passing through Joint 
When longitudinal reinforcement of beams or columns with intended yield hinges at both 

faces of joint passes through the joint, bar size to member depth ratio shall be detennined not to 
cause significan! stiffness reduction or slip-type hysteretic behavior under load reversals. 

[Commentary] 

7.3.1 Anchorage Method 
(1) Longitudinal reinforcement of beam normally passes through an interior jomt Jnd 1s 

anchored with 90-degree hook in an exterior joint. lt is desirable to avoid the bond detenora11on. 
because yielding of the beam longitudinal reinforcement is liable to penetrate into the joint and to 
deteriorate bond resistance along the reinforcement, consequently it causes also detenoration of 
hysteretic energy dissipation. The bond deterioration may be delayed in the interior joint by passing 
the beam reinforcement in the confined concrete core, and by limiting the bond stress level in des1gn. 
The limitation ofbond stress level is specified in 7.3.2 and 7.3.3. 

(2) Joint cover concrete adjacent toa loaded beam may spall out or fail in punching shear "''th 
cone-shape by tension of beam reinforcement,_resultin in.a.reduction of develo ment 

eve opment engt is necessary to be evaluated atthe face of core concrete in joint if such phenome· 
non would occur from early stage. Anchorage capacity of a bar subjecting to compression force docs 
not reduce so much than that under tensile force. 

This guidelines adopts the way as the cnrical section for calculating the development length of 
a bar is taken atthe face of column conventionally, because spalling of cover concrete or reduct1on "f 
bond resistance after bar yielding is affected by many factors and these behaviors are not so dar. 

7.3.2 Anchorage with 90-degree Hook 
( 1) According to T-shaped exterior beam-column JOint tests where beam bars "e'e J""'"N 

with 90-degree hooks. local compreSs10n fallure of .:um::ete ins1de 1he bar bend; or spl,r::q 'Jd~re 
of cover concrete beside the bar bends were reponed JS rhe failure mode of anchorage. ~en ,( -~~ 
difference of failure modes bef"-een anchorage and JOint ;hear v.ere not clearly cjist1ngu1>htd !">~ 
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failure of anchorage should be prevented, because it causes the rapid strength reduction and the poor 
energy absorption in hysteretic characteristics. 

The required development length is specified in Chapter 9. According to recent studies, 

strength of anchorage depends on the horizontal projection length of a beam bar including the bend 
portian, but it does not relate to the vertical extension of the beam bar beyond 12 times bar diameter, 
db. Then it is bener to locate a hook as outside as possible in arder to get as long horizontal develop
ment length as possible and to extend the beginning of bent at least beyond the mid-depth of column. 

The strength of anchorage with hook is affected by many kinds of factors, such as a radius of 
hook and a thickness of cover concrete in a beam-column joint. Sorne of the proposed equations on 
anchorage strength are based on the srrength estimated by the sum of bond resistance along the hori
zontal development and anchorage resistance at the bent portian. Equation C7.5, however, evaluates a 
local compressive strength of concrete, fbean at the inside of hook as the anchorage strength, P, 

assuming that bond deterioration ofhorizontal part ofa bar will occur soon after the yielding ofbeam 
[Ref.i.13]. 

P = w db fbear sin8 h 1 (h-j) 

where w = {312 r cos (1r 1 4- 8) 

e = tan-1( ldh 1 j) 
ldh= l¡ +r+db 
f3 = (r 1 3db)-o.S4 

fbear = a r 1GB 
a = 1 6.1 Co 1 db 
y= 1 + 30 A, 1 ( l¡ s), 

in which db : diameter of bar; 
h : distance ofhorizontal support ofcolumn; 
r : radius of hook; 

O"s : compressive strength of concrete; 
!1 : development length ofstraight portian; 

A,; : sectional area of lateral reinforcement; 
s : spacing of lateral reinforcement; 
J : moment arm of beam; and 

(Eq. C7.5) 

C0 : thickness ofcover concrete from column faceto center ofbar. All parameter above are 
measured in kgf and cm. 

The average ratio of experimental strengths to calculated strengths by Eq. C7.5 is 0.95 and its 
deviation is 0.18. The test data used in this evaluation consist of those of 73 specimens. Equation 
C7.5 is provided only for the bar at the extreme edge, and further discussion is necessary on the eval
uation of group effect ofmulti-bars including intermedia te bars. 

(2) To prevent congestion ofbar arrangement in a beam-column joint with bent down hooks for 

top bars and bent up hooks for bottom bars of a beam, U -shaped bar arrangement is used practically 
m which both the ends of the top and bottom bars are connected m the jomt [Ref. 7.15]. Sometime u 
occurs that an extension of hook ts placed belo"''above a beam-column joint or enough horizontal 
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F'ig. e 7.8 Definition of variables used in Eq. e 7.5 whicb evaluates 

anchorage stnngth of 90-degree hooked beam bar. 

projection length cannot be provided within the joint. In these cases, shearfailure or anchorage fail

ure in the joints is prevented by ways that transverse reinforcement placed at just inside of the hook 

can resist against the large local compression due to the hook and the lateral reinforcement placed 

beside the hook can transfer the bearn tension to the backside of colurnn [Ref. 7.16). 

Cover concrete on backside of column spalls off so easily that the extension ofhook reduces its 

anchorage strength in case that the extension is placed in the same !ayer as the extreme bars of 

colurnn. There is no requirement about the thickness of cover concrete behind the elttension of hook, 

because of few research on it. Sorne exgeriments showed the unchin .shear failu 

eco umn ars, w en t e oeam oars subjected to compression force. Anotlier e,¡penment in 

which specimens had adequate distance between the layers of extension and extreme column bar (the 

distance was more than the spacing of column bars) prevented the anchorage failure [Ref. 7.17]. 

Even in this case, ir is desirable that the column bars near by the e,¡tension of hook are confined by 

hoops or sub-ties. lt had bener keep the development length rather than keep the thickness of cover 

concrete behind the extension of hook. when it is difficult to keep enough horizontal proJeCtlon 

length against the colurnn depth. 

7 .3.3 Bars Passing Through A Bcam-column Jomt 

The average 'ond stress :n'l b~J~·ú>i<;mn ;o1n1. ~,. of beam !ongirudinal reinfor.:e,...~~~ ~·"· 

ing through rhe ¡oint is described by Eq. C ~ 

- 137-



where Lla, : stress difference of a bar at the both faces of a joint; 

D : depth of column; 

a, : cross sectional are a of bar: and 

cb, : perimeter of bar. 

(Eq. C7.6) 

Using a diameter ofthe bar, db, instead ofa, or r!J,, Eq. C7.6 is modified to Eq. C7.7. 

r, = Lla, db/ 4D (Eq. C7.7) . 

Beam longitudinal reinforcement in a beam-column joint with beam yield hmges at the ulti

mate strength stage reaches its tensile yield strength at the joint face, but does not reach its compres

sien yield strength under the condition of large reinforcement ratio of tension bars to cornpression 
bars. In case both the tension and cornpression bars yield, the stress difference of a bearn bar at both 

the faces of joint can be presented as 20"yu• using the steel strength for calculating the upper bound 
bending strength, O"yu. Bond strength is assurned to be proportional to the square root of the cornpres
sive strength of concrete, then bond strength, r,, is described as y J a8 . And substituting these rela
tions to Eq. C7. 7, Eq. C7 .8 is obtained as follow: 

Didb = ayu 1 (2 r .'aii) (Eq. C7.8) 

Here assuming that ¡.Lis equal to 2y, Eq. C7.9 is driven as the proposed design equation. 

(Eq. C7.9) 

There is no recornrnendation for the value of ¡.L in the design guidelines. The New Zealand 

design code recornrnends sorne values to prevent the pulling out of bars certainly frorn a joint with 

yield hinges at its both faces. lt is very difficult to preven! bearn bars frorn being pulled out because 

of the conventional cornbinations of material strength, bar size and colurnn size used usually in 

Japan, and then sorne _bond deterioration is allowed in the guidelines. 
The bond deterioration and pulling out of bearn longitudinal reinforcernent from a joint cause 

slip-type hysteretic behavior with poor energy absorption capacity, and also they are accornpanied 

with the following problems: (1) large response drift; (2) large pulling out deformation prior to fle~
ural yielding; (3) early cornpression failure of concrete at bearn end due to large rotation at the beam 

end; and (4) difficulty to repair the failure ofpulling out. 

However, since the bond deterioration in a joint expands gradually with increment of displace
rnent, it is expected that Jarge and sudden strength reduction will not occur even though the bond has 
been lost cornpletely in the joint, if beam bars are assured to be anchored in sorne places in the both 

beams and the cornpress1on zones ofbeam ends are well confined to preven! the compression failure 

The recent research [Ref. 7.l]led the-¡.L va1ue in Eq. C7.9 wnh the following process: ( 1) 1t -.u 
ascertained by the response analysis "ith slip-hysteres1s model that hysteretic energy absorpt1on 

capacities do not affect so much on eanhquake responses: (2) the mdex of allowable slip charactens-
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TABLE C 7.1 MINIMUM COLUMN DEPTH WITH BEAM BARS PASSING 

THROlGH A JOINT IN ORDER TO PRE\'E:'iT ITS BONO DETERIORATION, 

SATISFYING A CONDITION OF Dld6 ~ a1,)10 fü; 

SOJS 022 025 029 032 035 038 Dld¡, 

as= 2r0 67 76 88 97 ro6 r 15 30.2 

240 63 71 82 9r 99 108 28.2 

270 59 67 78 86 94 roz 26.6 

300 56 64 74 81 89 96 25.2 

330 53 6r iO 78 85 92 24.1 

360 51 58 67 74 81 88 23.1 

S040 022 025 029 032 035 038 Dld¡, 

as= 210 76 101 1 r 1 r21 rn 34.5 

240 71 94 r04 113 123 32.3 

270 67 89 98 107 1 r6 30.4 

300 64 73 84 93 102 1 ro 28.9 

330 61 69 80 89 97 ros 27.5 

360 58 66 77 85 93 101 26.4 

[Note] 

Values of column depth are rounded up. 

Upper bound strength ofbeam bars are as follows: 

for SD35 bars: cryu = 1.25 x 3500 = 4375 kgf/cm 2; and 

for SD40 bars : O'yu = 1.25 x 4000 = 5000 kgf/cm2. 

tic was defined as the equivalen! damping coefticient, heq• of 0.1 or more at the drift angle of 1!50; 

(3) the relationship between heq and bond index, r., (= cryu db 1 20) was investigated using experimen

tal results; and ( 4) the factor of JJ. was proposed to be 1 0.0. 

It is noticeable that the eanhquake response drift is not so much affected by the hysteretic 

;;;;;:.=.·=--~-;;;;OiiiiOOiiiiOo.!"'Pal&lC:;jMi!Y"'.aaiab~s;c;o¡¡;¡;¡lplli<iGiiiRli<·Gsaa~tttlttier~tt:nirotPof•revetsals•w iitt=large response•driftS•mereases. 
Applying 10.0 for ¡¡.in Eq. C7.9, the required co1umn depths, D. are listed in Tab1e C7.1 in the 

relationship among db, cryu. and cr8 . In the rabie, the upper bound material strength is assumed for 

cryu. that is the stress oflongitudinal beam bar at the yield mechanism assuring design. 

According to Table C7.l, the column depths have become unreality in case of using large size 

ofbeam bars and the combinations of column depth and beam bar size commonly used in the current 

design are strictly restrained. These are from using the upper bound srrength of steel and for assunng 

the yield mechanism. However, it is allowed for practica! use to ease this resrriction listed in Table 

C7.1 by the following reasons: ( 1) Dynamtc response of dnft usmg the upper bound me~gth ts 

smaller than that usmg the reliable..strength: tcl bond detenoral!on does not lead to senous problems 

comparing wnh the strength reduct\on due ro shear failure: and (3) sorne connections are allo,.,ed to 

ease this restricnon tf the restriction is sansrled on the average. in a whole structure (or at kast tn 
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every srory). For rhe time being, J.l is allowed ro take 12.5 for practica! use. Then 0.80 in Table C7.1 

ls dl!owed ro be used. 
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INTRODUCTION 

On the basis of sorne simplifying assumptions. a parametric analysis is m a de ofthe 
interacuon effects on the effect1ve penad and dampmg of structures with 
embedded foundation in a soil !ayer. A s¡mplified three-dimensional interaction 
model is used. in which the depth of a cylindncal foundation. the degree of contact 
between the ground and the footing walls and the depth of a homogeneous stratum 
over ng1d rack are considered variable. The so1l is replaced with impedance 
funct1.ons that are taken from a data base obtained with an appropnate numencal 
technique. so that suitable spnngs and dashpots dependent on 1he excitation 
frequency are used. The system penod and system dampmg are determined from 
the steady-state response of an equivalent smgle oscilla10r with flexible base 
subJeCted toa harmonic motion with cons1ant amplitude. by equatmg its resonant 
response with that ofa replacement oscillator with rig1d base excited with the same 
motion. The influence of the foundation embedment and soillayer is investigated 
for severa) depths of both the fooung and lhe stratum. 

Jt is confirmed that the system period decreases and the system damping 
increases with the foundation embcdment only for sidewalls extending along the 
entire foundation . For · ~iiiOiiiOiiiOiiiOiiiOiiiOiiiOiiiOiiiOiiiOiiiOiiiO• 

opposite to those corresponding to mterface conduion of total contact. Also, 
the system damping increases significanlly with the !ayer depth, while the system 
period is practically insensitive to variations of this characteristic parameter. 
Finally, introducing additional permiss1ble simplifications, an improved approxi
mate solution for the effective penad and dampmg of coupled systems is presented. 
which differs from previous analogous approximations in that damping factors of 
second arder are not neglected and the foundation depth is explicitly considered. 

melhods of seismic analysis, in arder lo fulfill lhe 
interaclion provisions slipulaled in building codes. 

Usually lhe effec1s of soil-slruciUre inleraction con
sidered in design are lhose due lo lhe inertial inter
aclion solely under 1he assumption of linear struciUral 
behavior, thal is. lhe period leng1hening and the 
damping modificalion corresponding lo the funda
mental mode of vibralion of 1he s1ruc1ure assumed 
wi1h rigid base. The knowledge of lhe etfective period 
and damping of 1he coupled syslem is useful when 
they are used in conjunclion with stalic and dynamic 

Soil-slruclure iriteraclion modifies 1he dynamic param
eters of lhe slructure as well as the characterislics of 
lhe ground motion around lhe foundalion. whose 
evalua1ion requires delennining the effeclive period and 
damping of lhe coupled sys1em and lhe overall exci1a1ion 
al the founda1ion subgrade. Nevenheless. for most 
structures it is conserva ti ve to carry out only the inertial 
interaction analysis, whenever si te effects are considered 
in lhe determinalion of 1he ground molion at 1he free 

" 
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surface, which is assumed as the effective motion at 
thc base of the structure. Although th1s 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 
generally 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 overall 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, ha ve been studied 
by severa! authors (Bielak.~ Jennings & Bielak,3 Luco.'5 

Luco el al.,' Wolf7
) using sorne analogy with a single 

fixed-base oscillator commonly referred to as the 
replacement oscillator (Veletsos & Meek 1). The effective 
penod 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 
"ith 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. lntroducing a number 
of simplifying assumptions that consist of neglecting the 
higher order terms of damping functions, the transla
tional and rotational inertia of the foundation and 
the coupled stiffness and damping of the soil. these 
authors have also developed simple analytical expres
sions for the overall period, damping 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 incident waves from the building foundation on 
the system period and system damping. during buildmg
SO!I interaction, have not been extensively studied so 
far. By using a three-dimensional model, Bielak~ 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 on the effective 

system parameters. They found that the system peri 
practically does not depend on the type of incident wa\. 
and the angle of incidence. as well as the system damping 
is gcnerally underestimated when the kinematic effccts 
are excludcd by assuming the surface free-field motion as 
the foundation input motion. Based on the same two
dimensional model, Todorovska9 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 B1elak~ from a three-dimensional 
model. 

In this study a numerical solution is presented for 
computing the effective period and dampmg of structÚres 
w1th cylindrical embedded foundation in a soillayer on 
rigid half-space. The aim of the w.;-1.; is to make an 
evaluation of the interacuon effec1s ':1 the effective 
parameters of this kind of soil-stru(tu:e system. which 
is commonly used in seismic codes. In addition to the 
characteristic parameters of the interaction problem 
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 os investigated. To account for 
the frequency dependency of the dynamic stiffness of 
the foundation. the soil is replaced with impedanc• 
functions that are taken from a data base obtain· 
with a suitable numerical technique. Th1s interactioiJ 
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 motion. known as 
kinematic interaction, is usually \'ery sigrrificant. lt 
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 dampmg 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 stnictures 
woth embedded foundations is obtained. by introducing a 
number of simplifying assumptions similar to thÓse u sed 
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 consid~ and 
damping factors of second order are not neglected. 

SOIL-STRUCTURE SYSTEM 

For multistory structures that respond essentially a> 
smgle 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 
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Fig. J. Jdealization of the soil-structure system. 

assumed to be a rigid cylinder that has two degrees of T, = 4H,j.!J,. according lo the one-dimensional wave 
freedom. one in lateraltranslation and other in rocking; propagauon theory. In addition to these parameters, 
the torsion is neglected. This coupled system is suitable the soil is characterized with the Poisson's ratio v, and 
to consider the interaction effects on the fundamental the hysteretic damping ratio (,. 
mode of vibration. which is the most affected by the Since the soil !ayer is replaced with impedance func-

interaction; the contribution;·o~f~th~e~h~t~· g~h~e~r~m~o~d~e~s~m~a~y~b~e~-,t~io~n~s~.~-t~h~e~-c~o~~~~~~:~~~~~~~~~:;•••• 
detennined hy sragda¡:EJ-pr-El lent oscillator with flexible base shown in Fig. 2. in which 

' · 'effects. - the ground is represented by a combination of linear 
The parameters of the equivalen! oscillator must be- springs and viscous dashpots that account for both the 

interpreted as the modal parameters of the multistory soil flexibility and its energy dissipation, respectively; the 
structure vibrating in its tixed-base fundamental mode. springs reflectthe soil's inertia as well. The springs K,, K, 
So. T, and (, represen! the period and damping of and K,, = K,, and the dashpots C,, C, and e,,= e,,. 
the fundamental mode of vibration, respectively, .11, corresponding to the translation, rockmg and coupling 
the effective mass partici¡lating in such a mode and H, modes. respectively, depend not only on the soil layer 
the effective height ofthe resultan! ofthe corresponding "nd foundation parameters. but also on the excuation 
inertia forces. The modal mass and height. as well as the freq uency The stiffness Km and damping Cm (m= h. r, rh) 
modal participation factor, corresponding to the first for circular foundations embedded in a homogeneous 
fixed-base natural mode of the multistory structure are stratum with rigid base are taken from a data base 
reported by Jennings & Bielak 3 and Luco er a/6 Also. the (A,·ilés & Pérez-Rocha 10

). which was obtained with an 
parameters T, and 13, of the equivalen! stratum must be efficient fimte element technique (Tassoulas & Kausel 11

) 

interpreted respectively as the dominant period of vibra- that incorpora tes the effect of the rigid sidewall on the 
tion and the effecuve velocity of propagation. in shear dynamic sttffness of the footing (Tassoulas & Kausel 1

\ 

waves. of the layered soil deposit. They are related to Al so, the properties of the circular foundation are the 
the depth H, of the stratum through the expression radius R. the footing depth D. the sidewall height E, the 
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H, 

-x, 
Fig. 2. Equ1valent soil-structure system. 

mass M, and the mass moment of inenia J,. with respect 
10 a horizontal axis through the centroid of the footing 
base: The mass center of the foundalion is assumed to be 
al E/2 above the subgrade in arder to eliminate one 
parameter that has no significan! influence on the effec-
11\'e period and damping of this coupled system. beca use 
the base mamen! M,(H, + D) due to the struclure is 
always much greater than the base moment M, E/2 due 
10 the foundation. 

Equilibrium of lhe building and foundalion 

The degrees of freedom of the soil-structure system will 
be taken to be the deforrnation of the structure, X,. the 
relative displacement of the foundalion base, X,. with 
respect to the ground motion, X,. and the rocking of the 
foundation, 4>,. Accordingly, the total displacement of 
the structure for small vibrations proves to be X,+ X,+ 
(H, + D)4>, +X,. Based on this displacement conligura
tion •and on free-body diagrams. !he force equihbrium 
equation of the building is given by 

M,(X, + (H, + D)cl>, +X,)+ e, X,+ K, X,= - M,i, 

( 1) 

- ' ' where K, = 4rr· M,jT; and e,= 4rr(, M,/T, are the 
linear stiffness and viscous damping of the structure. 
respectively. Also. the force and mamen! equilibrium 
equalions of the foundation are given by 

M,(X, + (E/2)cl>,) +eh X,+ e,.,<i>, + KhX, 

+ Kh,4>,- V0 = -M,X, (2) 

J,ct>, + e,<i>, + eh,x, + K,<t>, + Kh,x, 

+ M,(E/2)X,- M0 = -M,(E/2)X, (3) 

where V0 =e, X,.+ K,. X, and M0 = 1"0 (H,. + D) are the 
lateral force and rocking moment. respectively. that the 
structure exens on the soil. Although the small contribu
tion of the rotary inenia of the structure has been 
neglected in the denvation of eqn (3). it can be include 
by incorporating the corresponding mass moment "· 
inertia of the structure into the tenn le associated with 
!he mass moment of inenia of !he foundation. 

Assuming that the coupled system is excited by the 
harm0:~¡c acceleration .\:.r = .\\. e"·:t of frequency """' with 
const .• ·: amplitude. the harrnonic translations and 
rotatiur. of the elements of the interacting system can 
be represented by Xe = Xeeu 1

, Xr = Xce'- 1 and ~e= 
4>,e'·'. This allows setting up the system equihbrium in 
the frequency domain. Thus, expressing !he force 1'0 and 
moment M 0 in terrns of eqn ( 1) and then substituting into 
eqns (2) and (3). respectively. the matrix equilibrium 
equation of the coupled system takes the following 
forrn after sorne manipulations: 

[ [ 1' 
o o ] [e, o 

:.. ] Kh K11 , + iw O eh 

K,h K, O e,h e, 

Ale M, 

-w
2 

[ M, M,+M, 

M,(H, + D) M,(H, +D) + .II,E/2 

M,(H, + D) ] ] r· } 
· · M,(H, + D) +,M,E/2 X, 

M,(H, + D)· + J, <1>, 

=-X,{ M,:·M, } 

M,(H, + D) + M,E/2 

(4) 
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where i = J=l is the imaginary unity. This matrix 
equat10n represents a linear system of complex algebraic 
equations. which can be solved by using standard 
procedures. 

THE SYSTEI\1 PERIOD ANO THE S\'STEM 
DAMPING 

We will refer lo the system period and system damping as 
the dynamic parameters of a replacement oscillator 
with rigid base whose resonanl shear force is equal to 
that of the structure interacting with the soil. for the 
same hannonic support excitauon. This well-known 
approach (Veletsos & Meek. 1 Wolf7

) leads lo equating 
the peak pseudo-acceleration and resonanl 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 
lhe coupled system. by solving eqn (4) in arder to 

·meas u re the transfer function H(w) = w; X,( X, 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 etfective period and damping. 
respectively. of the structure interacting with the soil. 

The damptng values of soil-structure systems can 
considerably exceed those of the associated fixed-base 
structure. and lherefore the damping tenns. of second 
arder can not be neglected. For practica! structures 
having damping ratios ( < I(Jl. the frequency ratto 
for maximum response is J¡ -J(l a~d the corre
sponding peak response is 1/(2( 1 - (-) (Ciough & 
Penzienl.\ Considering this situation and equating the 
peak pseudo-accelerations and resonant periods of both 
the interacting system and ttie replacement oscillator. the 
etfective damping of coupled systems is detennined as 

( 5) 

and the etfective period ofcoupled systems is obtained as 

-_ ..,-!1/2 
T, - ( 1 - -(, ) 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 etfects can be expressed in tenns of dimen
sionless parameters that characterize the soil-structure 
system. The aim of this study is to show how sensitive the 

effective pcriod and damping of coupled systcms are to 
variat10ns of these characteristic parameters. The inter
action influcncc on the etfective system parameters dueto 
the foundation emhedment and !ayer depth is thc mam 
subjectto be evaluated. beca use it is of grcat significance. 
In the followmg. the characteristic pammetcrs of the 
interaction modelare defined. as well as the intervals of 
typical values for building structures covered by the next 
parametnc analysis are established. 

l. Ratio of the foundation mass lo the structure 
mass: O :S M,( M,. :S 0·5. 

1. Ratio of the mass moment of inútia of the foun
dation to the mass moment of inertia of the 
structure: O :S J,((M,.(H,. + D)') :S O· l. 

J. Relative mass denSII)' between the structure and 
the sotl: 0·1 :S M,.((p,1rR'H,.) :S 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 conventtonal 
values adopted for most buildings and soils. 

5. Poisson's ratio for the soil: v, = 1/3 and 0-45. 
which are representative \alues for granular and 
cohesive soils. respectively. 

6. Relative depth of the soillayer: H,( R = 4 and JO. 
7. Re la uve depth of the foundation: D( R =O and J. 
8. Relative height of the sidewall: E( D =O and l. 
9. Slenderness ratio ofthe structure: H,.( R = 2 and 5. 

1 O. Relative stitfness between the structure and the 
soil: O :S (H,T,)/(H,T,.) :S 2. 

PA RAMETRIC ANAL \'SIS 

lnftuence or the linear and rotary inertia or the roundation 

At first. the inftuence of the mass and mass moment of 
inerua of the foundalion on the etfective period and 
dampin _of_the-soil-structure-

y usmg a Similar interaction model for structures with 
surface foundation on a half-space. Veletsos & Meek 1 

have found that the structural response is practically 
msensitive to variations in these characteristic param
eters. within the ranges of values of practica! interesl for 
building structures. For structures with embedded foun
dation tn a sotl !ayer, this behavior is also confinned with 
the etfective periods and dampings shown in Fig. 3 for 
mass raltos M,( M,= O (dashed line). 0·25 (solid line) 
andO 5 (dotted line). and with those shown in Fig. 4 for 
mass moment of inertia ratios J,((M,(H, + D)') =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 JO, inside of which results 
for slenderness ratios H,( R = 2 (thin outline) and 5 
(thick outline) are shown. AIJ other characteristic param
eters were fixed constan! al values of M,((p,•R'H,) = 
0·15, v,=0-45, D(R=I and E(D=I: it was set 
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fig. 3. Influence ofthe linear inenia ofthe foundation on the effective period and damping ofsoil-struc:ture systems. varying the mass 
ratio as M,/ M, =O (dashed line), 0·25 (so lid tine) and 0·5 (dotted line). Boxes correspond to H,/ R = 4 and 10. inside of which results 

are depic1ed for H,/ R = 2 (thin oulline) and 5 (thick outline). (, = (, = 0·05, v, = 0·45, D/ R = 1 and E/ D = l. 

M,/ M,= 0·25 when the mass moment of inertia ratio 
was varied, and 1,/(M,(H, + D)2

) = 0·05 when the mass 
ratio was varied. From these results it can be observed 
that the inftuence 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 
permissible in practica! applications, for coupled systems 

having slendemess ratios in the interval 2 ::; H,/ R ::; 5 
and stiffness ratios (H,T,)/(H,T,)::; 2. 

Effect of the soil mass density 

The effect of the mass density of the soil on the effect• 
period and damping of the coupled system is exammed 
next. Veletsos & Meek 1 have suggested that a mass 
density ratio M,/(p,rrR2H,) = 0·15 be a reasonable 
average value for buildings with surface foundation on 
a half-space. Figure 5 depicts effective periods and 



• 

'~ 
lnteraction cjfect.• on thc s.I'Stem pcriod and system damping duc tofoundation eml>rdmrnt and /ayer depth 17 

H
1
/R=4 

2or·--------~~----------~ 

18 

1.6 

1 • 

1 o'-"""~--'-'--'-~--'-'-..&....-' 
H1 /R= 10 

2.0,.------:;_-------, 

H,/R=4 
16r------~----------, 

14 

l~ 10 

.08 

06 

H,/R= 10 
.16r------~----------, 

·'' ' 

f'é 

' ' 

:'¡ 

' ' 

Fig. 4. lnfluence of rhe rotary inertia of the foundation on the effective period and damping of soil-strucrure sysrems. \Jf\ IO!llh(' 

mass momenr of inertia ratio as Jrf(M~(H, + D)!) =O (dashed line), 0·05 (solid line) and 0·1 (doued line). Boxes corr(',ro•nJ In 
Hs/ R = 4 and JO, inside of which resulrs are depicted for H,./ R = 2 (thin oUiline) and 5 (lhJck outline): ( .. = (J =O 0~. 1·. : n ~~ 

DJR= 1 and E(D= l. 

dampings for mass densily ralios M,j(p,1rR2H,) = 0·1 
(dashed line), 0·15 (solid line) and 0·2 (dotted line). The 
boxes appearing in lhe figure correspond lo relalivedeplhs 
of lhe soil !ayer H,/ R = 4 and 10, inside of which 
results for slenderness ra1ios H,/ R = 2 (lhin ou1line) 
and 5 (lhi,ck oulline) are shown. AH olher characlerislic 
paramelers were fixed conslant al values of 111,/ M, = 
0·25, J,j(M,(H, + D)2

) = 0·05, v, = 0·45, D/ R = 1 and 
E/ D = l. From lhese results and addilional sludies for 
dilferent values of lhe characlerislic paramelers, il is 

confirmed lhal M,j(p,1rR2H,) = 0·15 is al"' ,, r<cr<· 
senlalive average value for buildings with r:ntvdde~ 
foundation in a soillayer. Nevertheless. iris "'\r l""'"lt"~lt 
to generalize from this typical value, because ¡lf tht" I.Jr~r 

influence ofthe soil mass density on the effeciJH" f"(n• 'd ,,f 
coupled systems having slenderness ratios Jn JhL" r.1n~r 

2 ~ Ht'/ R ~ 5, which tends to increase !'>1~n1fk.JnJh 

wilh lhe relalive Sliffness belween 1he struclur< Jnd 
soil; lhe elfeclive damping is slighlly affecled onl) for 
H,/ R = 2 corresponding lo shorl and squa1 struc1ures. 
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Jnftuencr of the foundation emhedment and layer depth 

The threé most ;,;,portan! characteristic parameters are 
H,/R. D/R andE/D. as will be scen in thc following 
results that were obtained by taking the reprcsentative 
average values M,/ M,.= 0·25. J, /(M,(H,. + D)') = 0·05 
and M,/(p, rrR' H,.) = 0·15. Effective periods and damp
mgs of coupled systems shown in Figs 6-9 are plotted 
as a function of the relative stiffness between the struc
ture and soil. Hence. rurves of effective period and 
damping should approach to T, and (, .. respectively. as 

the stiffness ratio (H, T,)/(H, T,.) tcnds lo zero: this limi 
condiuon corresponds to negligible interaction effects. 
As thc sy>tem period is normalized with respect to 
thc fundamental period of the associated fixed-base 
structure. curves of effective period really approach lo 
unity. 

Figures 6 and 7 show etfective periods and dampings 
ofsoil-structure systems for v, = 1/3 and relative depths 
of the soillayer H,/ R = 4 and 10, respectively. Results 
are presented in boxes for slenderness ratios. of the 
structure H,./ R = 2 and 5. in rows. and relative heights 

o•L-~_.--L-~~--~-L--L-~~ 
o 4 8 1.2 1 6 2 o 

H0 T,/H,T0 

Fig. S. Effect of the soil mass densily on the effective period and damping of soil-structure systems. varying the mass demll) r.tlll) a~ 
M,/(p,rrR'H,) = 0·1 (dashed line), 0·15 (solid line) and 0·2 (doned hne). Bo>es correspond to H,/R = 4 and 10. tnsoJe ,,f ~htch 

results are depicted for H,/ R = 2 (thin outline) and 5 (thick outhne): (, = (, = 0·05. v, = 0·45. D/ R = 1 and E/ D = 1 



btlcraclion (~flá·ts mt the systcm pcriod a~~~ ;ysrcm d;1mpi111! duc tn foundatinn cmhedmem ami laya dcpth 19 

2 • 

2 2 

2.0 

1 8 

16 

1 • 

1 2 

2.6 

' 

' ' ' ' 

Effective penods; T8/T e 

' 
' ' ' ' 

' ' 
' ' 

' ' ' 

' ' 
' ' 

' ' 
1 

' 1 

1 
1 

1 

' ' 

1 
1 

1 

12 

10 

08 

06 

16 

Effective dompings. ~ 

' ' 1 

1 

' ' ' 

' ' 
1 

1 

1 

' ' ' ' 

' 14 

2.4 ' 1 
1 

' 
2 2 . ' 

' 12 

2.0 

1 8 

16 

14 

1 2 

1 

' ' 

1 

' 

' 1 

' ' 1 

' 1 

' ' ' ' 

' 
1 

1 

1 
1 

1 

1 
1 

1 

1 

' ' ' 

1 
1 

1 

1 

' 

1 
1 

' ' 
10 

08 

06 

1""-.. ~~- -_ _,_. 
• 1 o ':-"'-L.-':-L-L-..L..L-''-L:-' '-"""''--'-""--''-'--'-'-'--' o 

.o 6 1.2 1.8 .o .6 1.2 1.8 .o 1.8 .o 6 1 2 

H T .H T 
18 

H,T,/H,T, H,T,/H,T, 

Fig. 6. lnftuence of tbe foundation embcdment on the effective period and damping of soil-structure systems for a shallo"' .. tro~tum 
with H1 / R = 4. Boxes correspond to Ht! R = 2 and 5 andE/ D =O and 1, inside ofwhich results are displayed for relati\C' f(lunJo~uon 

depths D/ R =O (dashed line) and 1 (solid line). e;. 7 (, = 0·05 and v, = 1/3. 

ofthe sidewall E/ D =O and 1, in columns. The two types 
of curves inside of the bow. correspond to relative 
depths of the foundation D/ R =O (dashed line) and 1 
(sol id line). The trends and fearures of rhe system period 
and system damping for surface foundation (D/ R =O) 
on a deep strarum (H,/ R = 10) are in agreement with the 
results of Jennings & Bielak3 and Veletsos & Mee k 1 for 
surface foundation on a half-space. lt can be seen that 
rhe sysrem period is smaller when rhe foundarion depth is 
larger only for sidewalls in total conract with the 
surrounding soil; rhis effect is less pronounced for 
H,/ R = 2 corresponding to short and squat strucrures. 

For sidewalls in null contact with the surroundm~ "'11. 
the system perio.d increases with the foundau••n J<rth. 
because of the reduction of rhe footing >t1lfne". th~> 

effect is less pronounced for H,/ R = 5 corr.,.,p.•nJ~n~ In 
rall and slender structures. Also, it can be ..een lhJI the 
system damping increases wirh rhe foundJt~<•n Jepth 
only for sidewalls extending along the enure J<rth nf 
embedment. For not existing sidewalls. the <ñ<>:t!\e 
damping decreases as the foundation depth !ncr<J'""· 
due to the effect of foundation rocking. Ta,wuiJ\ & 
Kausel 12 have found that the increase in stal!c sutfness 
wirh increasing the sidewall height is mosr sign1ficJnt for 
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Fig. 7. lnfluence ofthe foundation embedment on the effective period and damping of soil-structure systems for a dcep \lrdtum ""lth 
Hsf R = 10. Boxes correspond to Ht/ R:;:::: 2 and 5 and E/ D:: O and 1, inside of which results are d1spla}ed for relatJ\C lounJ.at•on 

depths D/R =O (dashed line) and 1 (solid line); (, = (, = 0·05 and v, = 1/3. 

the rocking mode; in addition, the impedance coeflicients 
corresponding 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 !ayer, the more is the influence of the foundation 
depth and the sidewall height on the system damping.-

Figures 8 and 9 show effective periods and dampings 

of soil-structure systems for v, =O 45 .JnJ r<I.Jtl\r 
depths of the foundation D/R =O and l. re'""'"<l~. 
Results are presented in similar form to th•t u...,J e.nlorr. 
except for the fact that the two types of cune' '""Jr ,r 
the boxes correspond to relative depths of thr "',¡ 1 .. ,., 
H,/ R = 4 (dashed line) and 10 (sol id lrnel 1t ,_,n h
observed that the influence of the stratum Jepth •'" 
system period is practically insignificant. "'hok t he 

system damping increases significantly "1th th" ch•r•<· 
teristic parameter, meaning that the damp1n~ ~.:..tp..t(lt~ of 
the foundation for shallow strata is lower th•n that for 
deep strata. The largest influence of the la~rr depth 
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on the system damping is for H,/ R = 2, D/ 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 etfective 
periods and dampings of structures with embedded 
foundation in a soil layer can be very ditferent 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,/ R. Dj R and E/ D, so that the conclusions reached 
here about the influence of the foundation embedment 
and layer 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 
etfects or for preliminary calculations, and even to be 
used according to code provisions. On the basis of the 
parametric analysis. it is permissible to introduce severa) 
simplifications 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 imphcit 
in the interaction model, it is possible to obtain a simple 
solution by neglecting the influence of the mass M, and 
the mass moment of inertia J, of the foundation. as well 
as by neglecting the coupled stiffness K., and dampmg 
e,, 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 
o + iw o e, 
K, O O 

-w2 M 
[ 

M, 

M,(H:+ D) 

M, 
M, 

M,(H, + D) 

/lf,(H, + D) ]] {X,} 
M,(H, + D) X, 

M,(H, + D) 2 4>, 

{ 

M, } 

=-X, M,(;'+ D) 
( 7) 
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Dividing the two first rows of eqn (7) hy ,,_.:M, and the 
las! one by w~ M,(H, + D). this equatton reduces to 

2 
w,;(l +i2() -1 
w· 

-1 -1 

l 

-1 W¡~ ( J + i 2(;,) - J -1 
ur 

-1 -1 
w· 
----'; ( 1 + i 2(,) - 1 
u.•· 

{ 
X, } x, { 1} 

X X, = --, 1 
( H,. + D)4>, u:· 1 

(8) 

in which (.(;.¡} = (w/w,.)(, .. (h(u:} = (~/..;¡,)(¡, and ((..J) = 
(w/w,)(,. where the natural frequencies .... .:JJ and •.. :,corre
sponding lo the translation and rocking of the structure 
assumed rigid. respecuvely. are defined as 

., K, 
Wh=

l&.f,. 

:! K, 
w, = 2 

M,(H, + D) 

(9) 

(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 

(. = ...!j_ 
2:.....·h 1\fe 

( 1 1 ) 

c. ( 12) 
(, = ' 1/ (H D)' . _ ...... ,, ,. t' + 

Solving the complex system of algebraic equat10ns 
given by eqn (8). we find that the structural pseudo
acceleration is equalto 

2 , .. ( . , w2 w2 1+4(.(,,+i2((;-(;,) 
u:,.\,=-X, 1+12(,--,--, 

1 4('' 
w;~:¡; +h 

.,) 

--., 
w; 

( 13) 

Now. assuming that the replacement oscillator with rigid 
base, whose natural frequency and damping ratio are 
respective! y 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

) 

( ' )"' ., - ·· w- - w 
w;x, = -x, 1 - "'+ i2(,-=-

w· w 
' ' 

( 1~) 

Considering that the structure mass is the same in both 
the soil-structure system and the replacement oscillator. 
the etfective frequency and damping of the coupled 
system can be obtained by equating the real and imagi
nary parts of eqn (13) with those of eqn (14) for the 

resonance condition u.· = w,. Doing this. the following 
expressions are found: 

1 1 1 1 + 4(.(;, 1 1 + 4(.(, 
--:-:;-=---,+---, ,., +---, ,., 
w,~ w,: U..'j, 1 + 4( j, u..·; 1 + 4e ; 

( 15) 

- , w,7 e;, - e:. ~·} (, - e:. 
(. =(..+ w2 1 +4'''+ w 1 1 +4('1 (lb) 

/¡ ., h r r 

JI is worth pointins outthat for consistency ( .. (,, and (,. 
as well as w11 and .... ,. ha ve to be evaluated al w = W,. As 
W,. is nol known a priori. an iterative process starting at 
w = u.•,. is required for _calculating the system frequency. 
The fact lhat W,. and (,. are evaluated at resonancc and 
then used over the v.:hole range of frequenc1es is hecausc 
a satisfactory agreement between thc frequency response 
of the soil-structure system and that of the replacement 
oscillator is obtaincd over a wide interval of frequencu::-a 
on both stdes of the resonant frequency (Veletsos & 
Mee k 1 

). except for very squat structures and too soft 
sotls: in this case. the transfer functton of the coupled 
system cannot be fined anymore with that of a single 
fixed-base oscillator (Avilés & Pérez-Rocha 14

). Also. it 
may be noted that this analogy amounts lo equating the 
resonant values of w?. X,. and Wt7 i·, .. wh1ch implies lhat 
the maximum structural deformations of both the inter
acting system and the replacement oscillator are related 
b h . xm" ("'/ 'Jl··m" y 1 e express10n ,. = wt . ....:r , ,. · 

Comparison "ith solutions by other authors 

Severa! ·authors (Bielak.' Jennings & Bielak.3 Luco.'' 
Luco et al .. ' Wolf7

) have derived approximate e.xpres
sions for the system frequency and system damping. 
which are analogous to the ones presented herem. How
ever. even though our results are very similar lo their 
analyucal expressions. sorne slight differences exist that 
would be necessary to point out and discuss. 

First of all. such solutions were obtained by intro
ducing two additional sim¡Jiifying assumptions. which 

n e oun uon ept ana tenns 
imolvmg squares or products of the damping coeffi
cients. Also. in sorne cases (Luco,'·' Luco er al.,6 

Wolf7
) the imaginary parts of the impedance functions 

ofthe soil were decomposed into two components. one of 
them expressing the hysteretic matenal damping and the 
other representing the viscous geometrical damping. 

For a soil without material damping, the complex 
frequency-dependent impedance function for any 
\'ibration mode of the foundation can be wrinen as 

m= h. r ( 17) 

The material damping may be approximately introduced 
by multiplying the stitfness K.., dependen! on the fre
quency with the complex factor (1 + 12(,). where (, 
expresses the hysteretic damping ratio. This substitution 
Jeads to 

k..,= K..,( 1 + i2((., + (,)): 111 = h, r ( 18) 
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where ('., = wC.,/{2K.,) represents the ratio of the 
viscous radiation damping. This result indicates that 
total damping coeflicients can be obtained as the direct 
addition of both material and geometrical damping. 

Now. replacing (.by(~+(, and (,by(,+(,. neglect
ing products of <:. (~. e;; and (,. and finally substituting 
e= {w,/w,)(. .. (~ = {w,.jw,)(, and (; = {w,.jw,)(,. eqns 
(15) and (16) are reduced as follows: 

{ 19) 

- 3 - ) -) ( - 2) - W 1. W., W,. Wt' 
(, = (, ' + (, ' + (, 3 + (, 1 - , we w¡, w, w; 

{20) 

These approximations for the system frequency and 
system damping are identicalto the expressions reponed 
by Luco4

·
1 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 ( 1 0) and ( 12). 
and by using e, and e 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 to 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 
differences in notauon. these results are identical to 
those reponed by Bielak11 ·and Jennings & Bielak.1 

who dealt jointly with ihe material and geometrical 
dampings as in the present study. 

Approximations to the system period and system 
damping compared with the numerical solution are 
shown m Figs 10 and 11 for relative depths of the 
foundation D ¡ R = O and 1, respectively. Effective 
periods and dampings are depicted in boxes for slender
ness ratios of the structure H,/ R = 2 and 5. Extreme 
cases of foundation embedment and building slenderness 
are considered to emphasize the differences among 
solutions. The rest of the characteristic parameters 
were fixed constan! al values of M,j{p,1rR2H,) = 0·15, 
v, = 0·45, H,jR = 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, butthe inftuence ofthe coupled 
impedance functions was included. 

The curves marked with the salid line and the different 
segmented lines correspond to the numerical solution 
and the different 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 beca 
the structural damping assumed in its solution ., 
hysteretic rather than viscous. Although the present 
solution is a little more in volved than the other approxi
mations. it is in general of higher accuracy than them. 
panicularly for embedded foundations and when the 
relative stiffness between the structure and soil increases. 
Differences among solutions come mainly from the fact 
thatthe foundation depth should be consodered not only 
in calculating the foundation stiffnesses. but also in 
deriving the effective system parameters as in the present 
approximation. Such differences enlarge as the relative 
stiffness between the structure and soil increases. being 
most pronounced in the system damping of shon 
and squat structures {H,/ R = 2). lntroducing dampong 
terms of second order seems to be not relevan! for 
slenderness ratios H,/ R;::: 2 and stiffness 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 beca use 
it represents a simple and more accurate approach. which 
also accounts for the inftuence ofthe coupled impedance 
functions. For practica) purposes, the relat1ve impc 
lance of the coupling mode can be very s1gnificant 1 
shon and squat structures with deep foundauon in total 
contact with the surrounding soil. 

CONCLUSIONS 

The effects of the foundation embedment and )ayer depth 
on the effective 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 account the foundat10n depth. the 
degree of contact between the soll and the foundauon 
walls, and the depth of the soil layer, 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 of foundation embedment and layer depth 
were studied to emphasize the interaction effects. Als..,._ 
the sidewall height was considered variable. the extreme 
cases being the one of not existing sidewall and that of 
sidewall extending along the en tire foundation depth. 

Results show that the inftuence ofthe linear and rot?· 
inenia of the foundation on the effective period 
damping of coupled systems is insignificant. as h., 
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 
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Fig. 10. Comparison of the present solution with otber exact and appro:umate resuhs. Etfective periods and dampings of soil
structure systems for a surface foundation with D/ R =O are sho...,·n tn~1de of boxes correspondmg to H,/ R = 2 and 5; (,. = (s = 0·05, 

v, ~ 0·45, H,/R = 10 and E/D =l. 

for the etfective 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 
inftuence on the system period; the system damping 
is little sensitive to variations of this characteristic 
parameter. 

lt is confinned that the system period decreases and 
the system damping increases with the foundation 
embedment only for footings with sidewall in total 
comact with the surrounding soiL Results show that 
the etfective system parameters for footings without 

sidewall or with sidewall in null contact with the 
surrounding soil behave opposite to thosc:rorresponding 
to the mterface condition of total contact. The system 
dampmg is most atfected by the degree of contact 
between the soil and the footing walls. In general. the 
smaller the structure slenderness and the shallower the 
soli !ayer, the more is the influence of the foundation 
depth and the sidewall height on the system damping. 
Also, it ts found that the influence of the layer 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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Fig. 11. Comparison of the present solurion with other exact and appro.<timate results. Effective periods and dampmgs of soil
structure systems for an embedded foundation with D/ R == 1 are shown inside of boxes corresponding to Htf R = 2 and S; 

(. = (, = 0·05, v, = 0·45, H,j R = 10 and E/ D = l. 

capacity of the found~tion for shallow strata is lower 
than that for deep strata. The largest influence of the 
stratum depth on the system damping is for short and 
squat structures with deep foundation without sidewall. 

Introducing pennissible simplifications, an approxi
mate solution for the effective period and damping of 
coupled systems was obtamed, 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. It is also importan! for coupled systems where 

the contribution of both structural and foundation 
damping is relatively "11tgh, since damping factors of 
second order are taken into account. 

Finally, the influence of the foundation embedment 
and )ayer depth on the system period and system damp
ing was evaluated by considering only the inertial int• 
action effects, since a hannonic motion with consti. 
amplitude was used as support excitation. It 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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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 Construcciones 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 detenninación 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 condiciones de sitio x la interacción dinámica entre eLsuelo la 
e evanc1a en os u hmos anos como ·resultado, 

principalmente, de los efectos producidos en las 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 bland:~ (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 
fume (Sánchez-Sesma, 1987). Las interfases entre estratos y ias fronteras laterales 



producen un fenómeno de difracción múltiple que genera mplificaciones 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 los 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 respuesta del sitio. 

Las NTCDS-DF y el MDS-CFE consideran los efectos de sitio por la vía de la 
microzonificación sísmica y el espectro de diseño. Para la clasificación del terreno 
de cimentación ante la ausencia de una microrregionalización, en el MDS-CFE si: 
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 máximas 
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, el 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, 



generalmente es más desfavorable que el movimiento 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 período por interacción 
(Rosenblueth.y Reséndiz, 1988). · 

Las modificaciones por interacción del período fundamental, el amortiguamiento y 
la ductilidad pueden conducir a respuestas estructurales mayores o menores, 
dependiendo de la posición de los períodos resonantes del espectro de respuesta y 
los niveles de amortiguamiento y ductilidad. Usualmente, los criterios de diseño 
adoptados en có4igos sísmic.os-coD&ide,an-les-efeetos•oe•intetacción sóto•en=eJ 
periodo y amortiguamiento. A pesar de que se pueden introducir errores del lado de 
la inseguridad, los efectos de interacción en la ductilidad suelen despreciarse 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 ninglina 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 los 
efectos de fuente y trayecto se consideren implícitamente. De esta forma sólo faltaría 
tomar en cuenta los efectos de sitio e interacción suelo-estructura en la 
determinación de la respuesta estructural. Para llevar a cabo esto último se utiliza un 
modelo simplificado como el que se muestra en la fig 1 (Rosenblueth y Reséndiz, 
1 988), formado por un estrato equivalente y un oscilador elemental en 
representación del subsuelo del sitio y el modo fundamental de la estructura, 
respectivamente. 

-Xe 

• 

• 

-r'igura 1. Modelo para considerar efectos de sitio e interacción suelo-estructura. 

En este modelo los grados de libertad del conjunto son la deformación de la 
estructura, X,, el desplazamiento relativo de la cimentación, X,, y la rotación del 



cimiento, ct> e. Además, D es la profundidad de desplante de la cimentación, T, y ~. 
son el periodo y la relación de amortiguamiento del modo fundamental de la 
estructura supuesta con base indeformable, respectivamente, 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 P, son el periodo dominante de vibración y la 
velocidad efectiva de propagación del sitio, respectivamente, los cuales se relacionan 
con la profundidad H, del estrato de suelo mediante (Newmark y Rosenblueth, 
1971) 

r = 4H, 
, P, (3) 

La velocidad efectiva del sitio puede aproximarse mediante el promedio de las 
lentitudes del perfil estratigráfico, de acuerdo con 

(4) 

. ' 

donde Pm y h, son la velocidad de conante 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 microzonificación 
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 sólo con dos parámetros que conservan las características más 
relevantes de la formación de suelo, como 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 . .1ediante curvas de isoaceleración 
espectral referidas a dos ejes ortogonales correspondientes a los periodos naturales 
de 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 como contornos de 
respuesta espectral. El procedimiento de cálculo para la determinación de estos 
contornos se lleva a cabo como se indica a continuación. 

Excitación.- Se postula como movimiento de control un temblor caractenstlco 
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. 

Sitio.- Se obtiene la función de trasferencia del estrato equivalente ante la incidencia 
vertical de ondas de cortante, mediante (Newmark y Rosenblueth, 1971) 

en donde 

1 
Q,(w)= . 

cos(k,H,)+ 1 psen(k,H,) 

p= pfl, 
PJ3. 

(6) 

(7) 
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es la relación de impedancias entre el estrato y la roca basal y k, = wf 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 del estrato (subíndice s) o la roca basal (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._,(l + i~._,), siendo C el amortiguamiento del suelo. 

Estructura.- Se determina la función de trasferencia del oscilador elemental sujeto a 
excitación en su base, como (Ciough y Penzien, 1975) 

( . )-' w' . w 
Q,(w)= -, -l-12~.-

m. w, 
(8) 

donde w, = 2 ;rf r. es la frecuencia natural de la esnuctura. 

Contornos de respuesta.- Conocidos el espectro de aceleraciones de Fourier de la 
excitación así como las funciones de trasferencia del sitio y la esnuctura, se obtiene 
el espectro de amplitudes de Fourier de la respuesta esnuctural, por medio de . 

(9) 

.. '. 
Con base en este espectro y la duración del movimiento en el sitio de· interés, 
estimada como 

D =D 02T, 
' o+ S, 

( 1 O) 

donde D. es la duración del movimiento en roca basal, se calculan los' valóres 
esperados de las respuestas máximas mediante la teoria de vibraciones casuales 
(§Q9_I:!', 1 Q83 ; .. Boo~=e. ~ ... JsyBeF,-W8~;-pma•coalquiel conflguracmn=ae s1ho y 
esnuctura definida por los periodos naturales de vibración T. y T,. Las aceleraciones 
espectrales obtenidas de esta manera representan las cotas de los contornos de 
respuesta. 

Es conocido que los periodos dominantes en sitios del valle de México alcanzan 
valores hasta de cinco segundos. Similarmente, las esnucturas alú 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 = O 1. 



( 0 = O. 03, t;, = (, = O 05 y v, = O 5. Asimismo, la excitación considerada en terreno 
firme corresponde al componente EW del temblor del 19 de septiembre de 1985 
( 19/IX/~5) registrado en la estación CU, cuya duración estimada de la etapa intensa 
es de 40 s. 

4 

"' 1-

QL·~--~~----~----~----~----__J 

o 2 3 4 5 

Te (s) 

Figura 2. Contornos de respuesta espectral para el temblor del 1 '.! de septiembre de 
1985. 

En la fig 2 se ilustra la f9rrna típica de los contornos de respuesta espectral. En ellos 
se observa que las respuestas resonantes asociadas 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 gene_@) 
de la respuesta sísmica espectral y son de gran utilidad para identificar los sitios 
donde se presentarian las mayores respuestas espectrales ante un temblor 
característico postulado en terren0 firme; en este caso, tales sitios resultan ser los 
que tienen periodos dominantes de 1; = 2 s. Si se realizan cortes en T, = 0.55, 2 y 3 ~' 

pueden inferirse los espectros de respuesta que se esperarían en los sitios VIY, SCT 
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Figura 3. Espectros de respuesta obtenidos de los contornos espectrales (linea 
continua) y calculados in si tu (línea punteada) para los sitios VIV, SCTy 
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 periodo 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 ordenada~ 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 caracteristico de T, = 2 s. Por su carácter innovador. las 

. disposiciones reglamentarias correspondientes se basaron en modelos simplificados 
que condujeron a recomendaciones particulaimente sencillas, las cuales son 

·aplicables solamente a las zonas: II y III. · 

Las NTCDS-DF especifican éspectros 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 fracción de la gravedad, se obtienen usando las 
·siguientes relaciones: 

1 + 3 T /T ., .. 
a = • • e· SI T ( T 4 , ~ Q 

( 1 1) 

a= e; si ·r. u; u;, ( 12) 

( 13) 

donde T. es el periodo natural de vibración de la estructura, e es el coeficiente 
sísmico, T. y r. son Jos 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 8 

Zona T. (s) T. (s) r e 
. 

1 0.2 0.6 !12 '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 eJ,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_6_T'":-, 
4+-T' 

"'\ . . . 'i ~ " . 1 ~? ·. 

(-14) 

-¡ -· 

Esta expresión es de carácter empírico; para su calibración se utilizó el espectro de 
respuesta en el sitio SGT para el temblor, del !91IX/85. Con ella no ·se obtienen . . 
reducciones del coeficiente sísmico para T, = 2 s, _ya que en esos sitio> es· donde· se 
han registrado las máximas aceleraciones producidas por un sismo. La variación del 
coeficiente sísmico con el peri.odo 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 1-11 y 11-III, respectivamente, lo cual 
es cierto de forma muy aproJrimada .. A 1~. vez, .con líneas discontinuas horizontales se 

·. / ·'-

.. · .•• -; - ,; ~i '~ 
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marcan· los valores 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 de Fourier 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-

Local 

.. :.!.- -- -· . 

2 -J 4 ' 5 o 2 3 . 4 5 

r. (s) r. (s) 

Figura 7. Contornos de respuesta espectral para los eventos seleccionados como 
.. _.. temblores de diseño.·· ',,· · · ,_._,: . .,-;· · ·,. '' · · ···· 

•, '. _-,_. ·., 



aparecen en la fig 7, los cuales están escalados con el factor 0.4 ( Rosenblueth y col, 
1989) que está implícito en los 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 hi' cUr\ta correspondiente al sismo del 

19/lX/1985. Las líneas delgadas corresponden a los temblores de Guerrero(-), 

Norrnal, Acambay y Local(···) _que afectarían seriamente al valle de México. Para 
sismos de subducción se confirma que la posición de los 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 'de.l 19/lX/85 pero con. amplitudes anómalas para frecuencias bajas, lo. que 
originaría respuestas espectrales ni'~xiiníis en. siti!>S con T, )2 S. Asimismo,. pueden 

"gerierars'e 'ierilblores de fallamiento normal o local que conduzcan a respuestas 
espectraies máximas en sitios con T, ( 2 S. Estas posibilidades sugieren que:! a ec 14 

·. . ' . . . . . ' . ~ - ' . )\ ; . . 

·. :sea,revisada con mayor profundidad, a la luz de la información de registros sismicos 
. y los resul,tados de predi_ccjón ~e movimient<?s fuertes. . ' 
• ·: r. , ;: • , . , · -\, ; · · · • l. 
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El cmióciiniento del periodo dominante del sitio pennite.adicionalmente disminuir el 
periodo característico T¡, y aumentar el periodo característico T. con respecto a los 
valo.res que tendrían de no conocerse ese parámetro. Las variaciones especificadas 
de r. y T. ,en fu11ción de T, son las siguientes>··=: '" ':· <' ,· .. , " · · 

' Í j ¡'r', ' 

" _ion~''¡¡·{ T. = O 64 T.· 
'! ... :· •T¡, =·1.2 T,. i 1 • ' . r ; ~-· 

:.<...· -· : ., :• {15) 

' 1 - ·.:,.;··le: 

· -~. -{T.•=Mi!X(035T¡',0.64s) 
Zona Ili . , . . . . 

. · ••. '''T.·="L2 r·· · ... 
. : . ! ! .-.' . l; ;· ' 

-~ O! I \. 

:: ( 16) 
:", ~··--;~::- ·1::., ·~· 

Estas expresiones también. 'son de cluáct~r empÍrico; _COJ1 elias. ;b· p;etelld~. ql!~; el 
espectro de diseño cubra' las respúéstas"estnicfurales máximas asociadas táillo. al 

.. .• r ·~· ~ . :" . ¡ • - ' • ¡': -:' " •.!. • í) 

modo fundamental como aJ-segundo,modo'oel siti~ .. ~n Vista 'de q'úé,:~stps,pf!r)o,dps 
característicos delimitan •' eF intervalo· de ordenadas espectrales ·máximas,. las 

• . ', ; .r. , -,. ~ • · · ··, . · :.YL:' ~ '"-~ .. .1-· ---· 

condtcwnes favorables seran aquellas donde T. ~limen te y T¡, dtsmmuya. Si!poniendo 
que:Jas fronteras entre las zónas geotéénica~ c&rr~~pbndén ar,'.;, o ú· I.s: el Y~!o(é!e 
r. siempre será mayor cuando se cori6zca f,: 'sin 'eÍnbárgó; el valo(éle ' ( en'laz~ila 
III sólo será menor cuando T,(125 s, ya que si se desconoce T, debe tomarse 
T¡, = 3. 9 s mientras que al conocerlo se debe tomar .T¡,.= l. 2 T,. ... .. -·, 

, .. 
Contornos Espectrales de Diseño .. , 

., 
'• 

El conocimiento de T, conduce, en general, a espectros de-Giseño reducidos. Toda la 
gama de estos espectros puede observarse mediante el uso de ~ontombs.de diseño, 
los cuales tienen una concepción similar ·a la de los contornos de respu~sta. En la fig 
9 se reproducen los contor;nos de diseño,·que se obtienen )1 unir p~ritos de ·igual 
aceleración espectral, calculada ésta según las ecs 11-16. Al· realiz:ar cortes en 
secciones horizontales se obtendrían los espectros de diseño reducidos ara 

de diseño de la fig 
respectivamente.· · 

n . y 3.5 s resultan._en . os espectros 
1 O, los cuales son aplicables a los sitios VIV;;SCT y ~AO, 

En Iá fig __ 11 _se pu~de ver la. _comparación en!F.e los .contomos:.de diseño que se 
derivan de las NTCDS-DF y los cot;ttomos de respuesta que se obtienen del modelo 
unidiinensional para el temblor de( 19flX/85, escalados cotrn factor O. 4 adoptado 
en dichas nonnas. Se nota que 'la tendencia de respuestas espectrales es muy 
semejan~e. Los contornos de ~\~f%>.~~nry~,;~.n,~propjad~entraios ,~ontom?s de 
respuesta. Las respuestas re~ot:tant~_s_, --~~octail.~pamp ~1 mpdq}-:undamental como al 

. prirrie'r'inodo superior dél: siti~;-~~?~.'cub¡'e~as 'siiti~fliflo_~~ent~.}st~ fonna de 
' . - ' > ·'· -.. ) ..... . .. -,,J ,. 1 ••• 
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Figura 9. Contornos espectrales de diseño considerando las vanactones con el 
periodo dominante del sitio. 

~; :,L·~c ... :l~-~,., .. \,;\.-,·~ ... ,,. 
proceder debe extenderse a todos. los mecanismos de generación de temblores que 
afectan peligrosamente a la ciudad de México, incorporando la información del 
mo,nitoreo sísmico y los resultados de la estimación de movimientos fuertes . 

. : ,REPRESE~TACION DE ~FECTOS DE INTERACCION . . 
· ·• .~:_;1 ;1 ·t:,~.;" ...... ·:-·.;l:;;;[. -·:·-'.:. :!. ·. !':. .:_··,¡ ·· .n:::..:.J: ... _ 
· Para fmes .de. reglamentación sísmica, los, ·efectOS! de interacción: se acostumbra 
. tt;!lt:r!os:e!J.\1Uel}ta~sólo en e! :mQdo fundamental, empleando para ello un enfoque 
, simplificado que consiste en reemplazar el sistema, acoplado• por..un oscilador 
eq\lh;alel).te _·j::Qll:_base ,,rígida car~ctetizado, c~n .el,:. periodo y amortiguamiento 
efectivos: del ·.sistemlj.: .. acepll!do, ,.Con.estos· .. parámetros· efectivos, .puede ento~es 
recurrirse, a, espectros· . .de ~diseño :estándar :-para;·_ obtener las aceleraciones en la 
estructura en ténninos.cle su periodo_,y amortiguamiento (Veletsos y Meek, ,1974). A 
continuación· se: examinan: brevemente: los.: criterios establecidos en el. MDS-CFE 
para considerar los efectos de la interacción inercial en el periodo y 
amortiguamiento del modo fundamental, así como en el cortante basal de diseño. 
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Adicionalmente se examinan algunos resultados recientes orientados a la 
fonnulación de criterios prácticos para inclu·;r,· por Wi ·lado,·l~s efectos inerciales en 
la ductili~ad estructural y, _por otro, la i.!lfl!Jl!ncia de la in1era~ción cinemática en el 
movimiento de la cimentación. · · · ' \ , '-
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. Figura 10. Espectros d~ diseño para los sitios VIV,_ SCT y. CAQ considerando las 
,: variaciones con:el periodo dominante del' sitio: •ior'. ~ '• • ·.Y·, '.l_·,·:;. ;:· 
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Efectos Inerciales en el Periodo y AmortigUamiento 

En la figw!-l.se;m¡¡eitran 61 sisk!ma>tstteloaesfiüctma~·Eil• oSeliMoí' dé"ret!m¡jtazo•eon . 
base rígida; el suelo se ha sustituido por resortes y amortiguadores dependientes de 
la,:fiecuencia,de excitación.· Los resortes Kó'·Y K, yrlos: amortiguadores ·Q; ·y· e,; :en 
los modos-de traslación'( índice h )' 5' rotación '(mdice ·r ),' sue.len caléülarse•litiliiando 
'una cimentación circular equivaiente dinádio: 'R ,(Siefferet y'' Cevaer,'·.¡ 992); en" el 
caso .dé :pilotes, e·stos. resortes·:·y amortiguadores -deben ':considerar 'SÜ· rigidez y 

-~ amortiguamiento; respectivamente) Al·despreCíar ·la·· interacción· cinemática' se Íiene 
que la excitación en .la•base·'delfsistema 'llcoplado1y :el {)scilador-'de reemplazo es la 
rriismaJEn estas .condiciones;::mediante: la condición -de:equivíilenCia en el"conante 
:basal resonante entre el sistema: aoopla4o Y' el oscilador· de' reemplazo; Se pueden'· 
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Figura 11. ·comparación entre los contornos de diseño y los contornos de respuesta 
para' el temblor del 19 de septiembre de 1985 . 
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obtener' el periodo f; y amortiguamiento (, efectivos del sistema acoplado. En el 
MDS~CFE se recomiend~ la~ siguientes expres]~~es: 

·._ ---

t; = (r.' + r.' ~ r,'r'' -·~ ~. ( 17) 

( 18) 

.~.: ) ': ¡ ' :;. : 

donde r. y T, son los periodos naturales que tendría la estructura si fuera 
,. ir.finiÚupent~ rígi~ ,y. ,su.l>a,se só,lo r p~di!:~a qasi~qa,rse, f> ,rotar, respecti~an:'~nte, es 
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r = 2 (M,(H,+0)')·'
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(20) 

en tanto que~. y ~. son los amortiguamientos del suelo':en los ;modos de traslación y 
rotación, respectivamente, esto es:· . · · · · ' . ' 
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(21) 

, _ · · · w';;e,{w.) --- - · ,. · · 
·. ( = 2 K ( w ) :- " ' (22) 

, ' e ·"·- ' , , 
-. ·- • ·- ••• " 1 

·-..... -. --- --· )' • 1 • • ! 
donde w, = 2n/f. es la frecuencia efectiva del sis~ema':acoplado_ Estos 1parámetros 
efectivos son aproximados, pues· ~e han despréciadola masa de la _cimeritación y su 
momento. de inercia; asn:omo el acopiáiniento en tra.sfaCióri-y 'rotación ·de 'la rigidez 
dinámica del cimiento. , . : ·, 
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Figura 12, 
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Sistema suelo-estructura y .oscilador de reemplazo eón base rígida. 
'- •• ·-· 1>-

!J: ,,: _ ;:_ii~~:r~--- :.:- !:'~~>1:.i~ -:.-~ ~· (_; .. ! .•• ::._ ~)- ~,._ .. t:_.~:::~-:-~ :-:;~ ::.-,:-: \ .,, 
. . ' 

El. g\'a"db · (li?a¡)roXimación ilih:~tas' expr~s)on~l y dtdsu¿¡mifares 'es'jbasiañ\e títieno 
para fines prácticos, como se puede apreciar en las figs 13,y 14 donde se córrljman 
resultados de ·diferentes autores ''(Avilés· y· ·Pére~-Roch~~-. · 1995b) para las 

' - ,... • - '. ! • ~ ',¡ ' • 1 - ~- ' ' • ~ -

. profundidades, de desplante :de•;la cimenta~ión·. Df R ':" O,y 1,. r~spe~tivamente. J:l 
• ¡ • 1 • ',, ~- ~ '. ' \'' 

mayor problema del enfoque del oscilado( dé reempl3Zo 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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