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DISEF:lO SISMICO DE EDIFICIOS 

TEMA 1: Comportamiento de materiales y elementos estructurales ante cargas_ 
repetidas {Texto: Caprtulo 13 de la Ref 1 pp 381- a 422) 

GUIA DE ESTUDI0-1978 

1 • Caracteri'sti cas que definen la respuesta :;Ísmi ca 

La respuesta sismi ca de una estructura depende de sus caracteristi cas carga-defo_!: 

maci 6n ante cargas dinámicas alternadas. 

La fi losofi'a implt'cita en los reglamentos de diseno admite que las estructuras so-

brepasen las etapas de comportamiento elástico bajo el efecto del sismo de dise-

ño. Interesa por 'tanto el comportamiento hast·a la ruptura. 

La respuesta de la estructura completa depende de la de ios elementos que la 

componen y esta de la de las secciones y materiales. También depende de las 

características de las conexiones entre los distintos elementos. Ura relaci6n car 

ga-deformaci6n ti'pica ante carga monotónicamente creciente se muestro en la fig 

1 • Los parámetros de la curva que interesan son rigidez, resistencia, ductilidad. 

De la rigidez dependen no solo las deformaciones que va a presentar lo estructu-

ra bajo una acción dada, sino también la magnitud de la acción sísmica que va 

a tener que soportar. De la ductilidad depende esencialment.e la capacidad de 

di si par la energt'a del sismo. Para muchos materiu!es' es .válida una idealización 
.· 

elastoplástica de la relacjón carga··deformación .• 
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El factor de ductilidad A u/~ y es la medida más común de la d~cti lidad; 

un material frógi 1 ti ene factor de ductilidad cercano a uno, por ejemplo el con

creto no. reforzado sujeto a te~sión; ~1 acero de grado estructural puede alcan

zar factores de ductilidad del orden de 20. 

la ductilidad de una estructura en su conjunto es generalmente mucho menor 

que la ductilidad local que puede desarrollar una sección: depende del número 

de secciones que entran en fluencia antes del colapso de la estructura, fig 1 b. 

El tener modos de falla dúctiles es particularmente importante en zonas si'smicas. 

Ante repeticiones de cargas alternadas la relación carga-deformación se modifi

ca en forma más importante mi entras más se sobrepase el intervalo 11 elásti C0
11 de 

comportamiento fig 2. las. curvas descendentes (de descarga) difieren cada vez 

más de las de carga y se forman 11 1azos 11
, ciclos hister~ti cas. la respuesta si'smi

ca depende fundamentalmente del área bajo las curvas carga-deformación (define 

la capacidad de energía) y del área incluida en los lazos histeréticos (defire el 

amortiguamiento histeréti co) ~ig 3) • 

la respuesta si'smica se ve afectada en forma importante por el deterioro: pérdida 

de rigidez y resistencia ante las repeticidnes de carga alternada. Ejemplos de 

materiales que sufren deterioro importante. 

Idealizaciones de las curvas ci'clicas para fines de análisis :ifig '4 ). la elas

toplástica y sus modificaciones para considerar .deterioro.' El modelo de Masirg. 

Estos modelos son útiles para realizar análisis paso a paso. dé sistemas de un ga-

~- _______ _ do~~!~~-=-~~~~ -~~te hi s_torias d_:_~cel e_r_~ci O':l_~s-~on~~~as ·~~~i!yen_ ~ro estt.Lcii_ar _______ ~--- ___ _ 



3 

el efecto del comportamiento inelástico en la espuesta. 

Comportamiento ante cargas di r.ámi cas y estáticas. La mayoría de las propi edo~ 
. 

des se han estudiado ante pocos ciclos de carga estática alternadas. Se ha con-

siderado siempre que esto es conservador con respecto a 1 comportamiento arte 

cargas dinámicas, aunque hay algunos casos en que parece no ser a si". 

2. C~mportamiento de materiales (medido en especímenes e3tándar) 

a) Concreto simple (ref 2 pp 65 a 150) 

Curva o-- é. en compresiÓn y tensión, fi g 5. Comportamiento F rági 1 en a m-

bos casos. Deformaciones máximas. El micro-agrietamiento causa desviaciones 

de la linealidad a partir de 0.4 f~ y produce deformaciones irreversibles. 

Efecto de la velocidad de carga, fig 6. Aumenta la resistencia y la rigidez pe-

ro disminuye las deformaciones de falla, y vuelve más frági 1 el comportamiento. 

Efecto del confinamiento en el concreto (ver ref 3 pp 20 a 30). Concreto bajo 

esfuerzos triaxiales ~ce= f~ + 4.1 f1). Al aumentar el esfuerzo de confircmien 

to aumentan tanto la resistencia como la capacidad de deformación. Confina-

~iento por medio de refuerzo transversal; espiral y estribos; diferencia en el efec-

to de ambos (Fig 7). Con espiral puede incrementárse resistencia y ductilidad; con 

estribos solo ductilidad o 

Efecto de la repetición de cargas, fig 8. Sólo·. cargas" de compresión. Paro es-

fuerzos altos el concrefo no confinado se deteriora rápidaniente. 
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b) Acero estructural, de refuerzo y de presfuerzo (ref 4 pp 42 a 64) 

La curva esfuerzo-deformaciÓn de 1 acero depende de su composiciÓn química y del 

tratamiento a que haya sido sometido. El módulo de elasticidad es consta-nte. El 

esfuerzo de fluencia (real o aparente) aumenta con el conterido de carbono y pu! 

de incrementarse por una reducción de área o por torcido efectuado en Frío, Fig 

9. La meseta de fluencia se pi mde a medida que aumenta F y y si se trabaja 

en frío. La relaciÓn f ulf y y la € u disminuyen a 1 aumentar f y. _ Los factores 

de ductilidad son siempre grandes, exceden de 1 O aún para los aceros meros dúc-

tiles. 

El efecto de la velocidad de carga en la resistencia y en la ductilidad es poco 

importante. 

Ante el efecto de cargas alternadas que exceden la fluencia, el límite de pro-

porci o na li dad se reduce y la cr - f se hace más redondeada (efecto de 

Bauschinger); los ciclos son muy estables y no muestran deterioro (fig lO). 

e) Otros materiales 

En los metales el comportamiento es cualitativamente como el del acero. 

En la mampostería varía mucho según los materiales que la compongan (piezas y 

morteros). La fig 11 muestra algunas curvas típicas .para _mampostería, ref 5. El 

comportamiento en general muy frági 1, especialmente cuando ~e emplean materia-

. . 
les de alta resistencia. El comportamiento ante cargas alternadas muestra un de-

.terioro total a menos que se cuente con un refuerzo adecuado. 
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Las propiedades de la madera varían según ia especie, la densidad1 el contenido 

de humedad y son muy sensibles a la velocidad de ap¡icacién de !u cargat' fig 12~ 

El modo de falla del material es muy· frágil aunque las estruch.:i·as de modero pue-

den tener alta disipación de energía si se detallan adecuadamente los uniones (ver 

capitulo correspondiente). 

3. Comporta~nto de elementos estiUct~rales 

3.1 Vigas y columnas de concreto reforzado (ver ref 3 pp 195 a 269) 

a) Flexión: La relación momento-curvatura de secciones de concreto re-

forzado se obtiene· a partir de las hipótesis básicas del comportamiento del cor:;:reto 

en flexocoinpresión. Las curvas de la fig 13 muestran la influencia en la resisten-

cia y la ductilidad de las cuantías de acero de tensión y compresión en su re la-

ción con la cuantía balanceada, Se concluye que si la cuantía de refuerzo de 

tensión es muy inferior a la balanceada se obtienen grandes ducti lidcdes {cornpa-

robles a las del acero). El refuerzo de compresión es de gran ayuda en i rcre-

mentar la ducti Ji dad. El efecto del refuerzo transversal en la reiaci Ón momerto 

curvatura de vigas se ve en la fig 14. El confinamiento que este proporciona 

aumenta la ductilidad cuando la fa JI a es cercana a la balanceada" 

b) Flexocompresión: La relación momento curvatura puede calcularse con 

el mismo procedí miento que para elementos en flexión. La d.ucti lidcd depende 
•• 1 

del nivel de carga axial (fig 15). Para falla de compresión 'la dccH lidad e:.; ca-

si nula a menos que se cuente con confinamiento importonte,·fig 16. Pera folla 

de tensión se ti ene cierta ducti Ji dad, pero solo para cargas axiales mu}·· pE:!queñas 

esta es importante. 
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e) Efecto de cargas repetidas en elementos en flexocompresión: 

En .flexión simple y ·con cuantías bajas de acero el comportamiento es cualitati-

vamente como el del acero: gran ducti Ji dad y poco deterioro; efecto de 

Bauschinger. Puede predecirse con buena aproximación empleando las hipótesis 

para concreto en flexocompresión. La degradación ocurre solo para deformacio-

nes muy altas debido al pandeo del acero de compresión. La degradación es 

mucho mayor cuando hay esfuerzos cortantes altos en las secciones criH cas (arti-

culaciones plásticas) o también cuando hay posibilidad de deslizamiento de las 

barras por adherencia, ver fig 17. Importantes estudios al respecto han sido re~ 

!izados en ·Berkeley (ref 6). Se recomienda estribos poco espaciados para evitar 

pandeo de barras y para confinar el concreto, altas cuantías de acero de com-

presión y despreciar la contribución del concreto a la resistencia en cortante; 

limitar el esfuerzo cortante actuante a R e" En el tema de estructuras de con 

e reto se tratará con mayor deta 11 e este punto. 

Cuando hay efecto de compresión la ductilidad es baja y el deterioro ante repe-

tición de cargas es importante, fig 17c. 

d) Cortante, torsión y adherencia. El modo de falla ante cortante y tor-

sión es netamente frági 1; aún cuando exista refuerzo transversal se gana poca du.=_ 

ti li dad y el deterioro es muy rápido. Algo si mi lar es el corriportami ento cuando 
• •• ! 

hay problema de adherencia. Por tanto debe tomar6e factores de seguridad mayores 
1 

contra estos efectos que contra f 1 exi Ón • 
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3.2 Elementos de concreto presforzodo (ver ref 7 pp 49 a 81) 

Su comportamiento no difiere mucho del reforzado: pueden alcanzarse las m!smcs 

ductilidades siempre que la cucmtra de refuerzo seo ba¡o (q ~ O. 2:) '/ el nivel 

de carga vertí cal tamli én. El admíth lo fluendo del acero de presfuerzo e!: de~

botible, porque si fluye se pierde el presfuerzo y es dH'íci! restaurarlo. 

Ante cargas repetidas el comportamiento es distinto: Hg 18; se ti ere mucho neros 

disipación de energía, por tanto para resistir un mismo sismo se requiere mayor 

resistencia o mayor deformación inel&stica que en concreto rerorzado, fig 19, 

El empleo de elementos continuos presforzodos es poco usual. 

3.3 Elementos de acero estruc:tural (ver ref 8 pp 125 a 159) 

El comportamiento en flexión es sumamente dúctil, pero la ductilidad puede verse 

afectada por pandeo local o pandeo lateral después de la fluencia; fig 20. El 

efecto de ·sauschinger suaviza el acero y lo hace más propenso al pandeo. Hay 

que restringir los dimensiones de las secciones para asegurar la plastificación 

tota.l sin que ocurra pandeo o colocar a ti ezoclpres poco espaciados. Secciones 

compactas. En columnas de capacidad de rotación es muy red;Jddo. La prác

tico es de sobredisef'iar las columnas de manero que los cntieldacíones p16sticos 

se formen en las vigas. •• 1 

Ante cargas alternadas los cielos son muy estables (si no hay: problemas de pan

deo) y hay gran disipación de energía, fig 21. 
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Hay que tener· cuidado con las uniones: deben sobrediseRarse porque normalmen-

te son menos dúctiles que las secciones de las vigas. 

3.4 Muros 

Son elementos que proporcionan gran rigidez a las estructuras y frecuentemente 

se ·requieren en edificios de mediana o gran altura para limitar las deflexiones 

a valores admisibles. 

a) Muros de concreto: (ver ref 3 pp 610 a 660). Su comportamiento de-

pende esencialmente de su relación altura a longitud H/L (o m~s correctamente 

M 
de VL ) . Usualmente H/L > 2 y son por lo tanto elementos de flexión con bajos 

niveles de carga axial. Se comportan como vigas; mucha ductilidad, fig 22. 

Ante cargas alternadas su absorción de energía es alta y su deterioro bajo, si 

rige flexión, fig 23. Si rige cortante mucho deterioro, figs 24. En muros ba-

jos rige cortante casi siempre y la falla es poco dúcti 1 y hay mucho deterioro. 

Problemas en las vigas que acoplan los muros entre sí o con marcos (se verán 

con más detalle en el tema de Estructuras de Concreto): 

b). Muros de mampostería: (ver- ref 9). Son elementos rígidos y frágiles; 

aceptan muy poca deformación lateral. Requieren de confin~miento y/o refuerzo 

para tener cierta ductilidad, fig 25. Mucho det~rioro especialmente si las piezas 

són 'huecas.· Pueden disei"iarse para que rija flexión, entonces el comportamiento 

puede ser mucho más favorable, fig 26. 
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CURSO DE DISE:RO SISMICO DE EDIFICIOS 

Tema: ESTRUCTURAS DE CONCRETO 

GUIA DE ESTUDIO 

R.. Meli 

1 COMPORTAMIENTO Y ANALISIS DE ESTRUCTURAS 
IDPERESTATICAS DE CONCRETO (ver ref 1 pp 496 a 515) 

En las estructuras isostáticas la distribución de fuerzas internas (mo 

mentas, cortantes etc) está determinada por condiciones de equilibrio 

y no depende de las propiedades del material. En las hiperestáticas 

depende de las rigideces de los elementos y más propiamente de l~s 

.. 
características momento-curvatura (M-'f) de las secciones. Como la 

relación M l'f puede variar con el nivel de carga, también la distri 

bución de fuerzas internas varía. La relación M-'(l para una sec-

ción de concreto puede idealizarse como trilineal (fig la). Si una se e 

ción se agrieta el elemento pierde rigidez y la distribución de momen 

to cambia. Una redistribución mucho mayor ocurre si una sección 

llega a su momento de fluencia y se forma una "articulación plástica11
, 

(fig lb). Los_ momentos en las distintas secciones pueden variar al 

hacerlo las rigideces de los elementos; lo que se mantiene constante 

son ciertas relaciones entre los momentos y las cargas que se deben 

cump~ir por equilibrio. Por ejemplo el momento isostático en vigas 



2 

(~o 
8 

relación 

PL según el tipo de carga) debe ser equilibrado por. la 
4 
1 - + 
2(M¡ + Mj)) + M (ver fig. 2a). El momento de entrepiso 

en un marco sujeto a cargas laterales (VH) debe ser equilibrado por 

la suma de momentos en las columnas (ver fig 2b). Si las secciones 

tienen la suficiente capacidad de rotación, no importa cuáles sean los 

momentos resistentes en cada sección, si su suma cumple con el mi~ 

roo momento isostático se tendrá la misma carga res~stente. En este 

principio se basan los métodos de análisis .plástico (al límite) de es-

tructuras de concreto (ver ref 1 pp 516 a 544). 

En estructuras de concreto la resistencia puede variarse de seccUm 

modificando ¡a cantidad o la posición de· refuerzo y puede hacerse 

que el diagrama de momentos resistentes se ajuste prácticamente a 

cualquier diagrama de momentos actuantes. · Esto ·hace que si se pr.9_ 

porciona el refuerzo para resistir momentos proporcionales a los que 

resultan de un análisis elástico, todas las secciones pasarán simultá 

neamente de una etapa del comportamiento a otra y no habrá práctica-

mente redistribución de momentos. Todas las articulaciones plástica.s 

necesarias para que se forme el mecanismo ocurrirán al mismo tiem -
po (teóricamente). Si se refuerza para resistir momentos distintos 

de los que resultan del análisis elástico. pero que dM lugar al mismo 

momento isostático (o sea a una configuración de momentos en equi-

librio -bajo la misma carga última) se tén.drá la misma carga de 



falla, aunque algunas secciones hayan llegado prematuramente a la 

fluencia dando lugar a redistribuciones de momentos. Para que esto 

·sea cierto· se requiere comprobar que ninguna articulación plástica de 

ba, para la formación del ~1ecanismo, tener rotaciones mayores que 

las que es capaz de soportar. La dificultad de esta comprobación es 

la razón principal de que los métodos de análisis plástico no se 

empleen en la práctica para estructuras qe concreto. 

Si la distribución de momentos no difiere mucho de la elástica las ro 

taciones necesarias para la formación del mecanismo serán pequeñas 

y las secciones que cumplan con los requisitos reglamentarios podrán 

soportarlas. 

De lo anterior se deduce que el diagrama de momentos a la falla se 

ajustará a aquel según el cual se ha dimensionado la estructura y s~ 

rá independiente de las rigideces relativas de los elementos. Es muy 

conveniente, sin embargo. reforzar la estructura según el diagrama 

de momentos "elástico" ya que con ello se tenrlrá un mínimo de de

formaciones inelásticas y agrietamientos antes de la falla y un co:m

portamiento óptimo en condiciones de serVicio. 

Los reglamentos admiten. ''redistribuir" los momentos 

elásticos en distintas proporciones. Los ensayes de Mattock (ref 2) 

Uust'radosen la fig 3 muestran muy claramente que,.en una viga sub 

reforzada, redistribuciones de momentos de 25% no ·producen cambios 



de comportamiento ni a la falla ni en condiciones de serviciq~.·. 

En dic.qos ensayes la viga NRl se reforzó de acuerdo con el diagrama 

de momento elástico: la viga Rl se reforzó para resistir un diagrama 

- , 
de momentos en que el negativo en el apoyo interior se habrá reduci-

do en 25%; mientras que los positivos en el dentro· del claro se in-

crementaron en 12. 5o/o para mantener el mismo momento isostático re 

sistente. La viga R2 se reforzó para el mismo diagrama de momen 

tos que la Rl pero empleando acero con esfuerzo de fluencia de 

4000 kg/cm2 en lugar de 2800 kg/cm2. 

Se aprecia como las tres vigas soportaron muy aproximadamente la 

misma carga máxima, fig 3i, y que las deflexiones y los agrietamie!! 

tos bajo carga de servicio fueron similares. Al observar las gráfl-

• 1 

cas de momentos medidos se aprecia como en la viga NRl se obtuvo 

ca-si simultáneamente la fluencia del refuerzo negativo y el positivo, 

mientras que en la Rl el negativo fluyó prematuramente ()bligando a 

que el momento en el apoyo se mantuviera constante mientras que 

el positivo aumentaba mucho más rápidamente hasta alcanzar la fluen 

Cía y la falla por formación de mecanismo. 

Los reglamentos difieren en el porcentaje de redistribuciqn _que admiten; 

el del Distrito Federal admite 30o/o para vigas (dúctiles) mientras que 

el ACI71 hace variar la redistribución admisible según la cuantía de 

refuerzo. según la fórmula 



. o/o redistribución 

Las ventajas de aprovechar la redistribución no son PlUY grandes. La 

principal es de poder simplificar la distribución del refuerzo y des-

congestionar zonas en que se acumulen muchas barras (por ejemplo 

en uniones viga-columna). Cuando se deba diseñ.ar para la envolven 

te de distintas combinaciones de cargas, esta envolvente puede redu-

cirse aprovechando la redistribución. 

El saber que se puede contar con cierta redistribución da confianza en el uso de 

propiedades geométricas y mecánicas de la estructura que pueden de-

terminarse con muy poca precisión, como el módulo de elasticidad 

del concreto y el momento de inercia efectivo de las secciones. El 

cometer un error en estos parámetros· dará lugar a una distribución 

de momentos distinta a la que se va a presentar inicialmente, pero a 

la cual tenderán los momentos debido a la redistribución. 

Para el análisis sísmico se suelen considerar las propiedades ••está-

ticas11 de los materiales: para el módulo de elasticidad una buena es 

timación se obtiene con la expresión E = 15000 "{f~ (ACI71) aunque 
e 

para los concretos del Distrito Federal se obtienen valores mucho 

menores que corresponden a la expresión E = -10000 {2 (Reglamento 
e 

D.F. 76). 

Para los momentos de inercia hay criterios muy distintos. El más 



razonable es el de considerar el momento de inercia de la sección 

bruta para las columnas y los elementos que es de esperarse no estén 

agrietados en condiciones de servicio. 

Para los elementos de flexión parece mejor emplear el momento de 

inercia de la sección agrietada transformada el cúal para 

cuantías normales de refuerzo corresponde aproximadamente a· 60o/o de el 

de la sección bruta. 

La fig 4 ilustra cuál es la diferencia en los momentos resultantes 

según se defina el momento de inercia de las secciones. Solo gracias 

a la redistribución de momentos 1 estructuras analizadas con tan distin

tos criterios pueden tener un comportamiento aceptable. 

La capacidad de que las secciones sostengan grandes rotaciones 

y que pueda haber redistribuciones de momentos es particularmente 

importante en estructuras que deben soportar· sismo. Como se ha ex

plicado en otros temas de este curso,. las fuerzas que pueden introdu

cirse en una estructura en un sismo son muy superiores a las qn~ los · 

reglamentos especifican para un diseño estático, por ejemplo: esto im 

plica que para disipar la energía de un sismo intenso la estructura qe 

be entrar en un intervalo inelástico de esfuerzos y se requiere de ella 

gran capacidad de deformación y de disipación de energía. · 

En la situación descrita,. un análisis elástico solo puede servir para apre 

ciar donde se presentan las mayores fuerzas internas antes de que la 



estructura entre en un comportamiento inelástico. Nuevamente hay 

una ventaja importante en reforzar una estructura para un diagrama 

de momento. proporcional al que resulta de un análisis elástico. To-

das las secciones llegarán aproximadamente al mismo tiempo a la 

fluencia y se requerirá en ellas un mínimo de .deformacion inelástica. 

Hay que tomar en cuenta que si no todas la.s articulaciones plásti~as 

ocurren simultáneamente,,se requieren en las secciones que fluyen 

primero, factores de ductilidad 19-cales muy altos para obtener un fac 

tor ·de ductilidad aceptable para la estructura en su totalidad (ver ref 

1 pp 547 a 562). Lo anterior se ilustra en la·fig 5· de la que se de-

duce que para tener un factor de ductilidad de 4 en un marco de 10 

pisos se requiere un factor de ductili~ad de 125 en las columnas de 

un piso cualquiera si ocurre un mecanismo de falla que involucre a 

las columnas y un factor de ductilidad de 8 si ocurre un rneca-

nismo de falla de viga. 

Lo anterior recalca la importancia de tener una distribución uniforme 

de resistencias en todos los elementos y la inconveniencia de tener , 

zonas sob~e-disenadas y otras subdisenactas. 



2. DISEÑO DE VIGAS, COLUMNAS Y UNIONES EN MARCOS DE 
CONCRETO (ver ref 3 pp 393 a 432) 

El marco continuo ha sido el sistema más empleado en- estructuras 

de concreto ya que aprovecha el monolitismo y la continuidad que se 

pueden lograr fácilmente en este material para obtener una estructu 

ra hiperestática eficiente. La principal ventaja de este sistema en 

zonas sísmicas es la gran ductilidad con que puede .contarse si se 

toman algunas precauciones en cuanto a la disposición del refuerzo. 

Una limitación que presenta es su poca rigidez ante cargas. laterales 

que hace difícil mantener las de flexiones laterales dentro de los lí-

mites admisibles en edificios de varios pisos. 

La capacidad de disipación de energía y la ductilidad de los marcos 

'dependerán de las características de los tres elementos que los for 

man vigas, columnas y uniones viga-columna. Como se ha visto en 

temas anteriores, en concreto reforzado solo pueden lograrse grandes 

ductilidades en elementos en que rige la flexión (vigas); por tanto 

habrá que diseñar de manera qu-e las articulaciones plásticas se for 

men en las vigas, aunque conviene que en los tres elementos se tl•a 

te de lograr la máxima ductilidaq. 

Los reglamentos modernos incluyen disposiciones de refuerzo para 

. lograr ductilidad y así poder diseñar para fuerzas sísmicas reduci-

das, tomando en cuenta que la estructura es ·capaz de disipar energía 
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con deformaciones inelásticas. Los requisitos más completos al re.§_ . 

pecto son los contenidos en el apéndice A del reglamento ACI -71, los 

cuales se comentarán aquí ,junto con recomendaciones de otras fuentes. 

En cuanto a los requisitos de tipo general . se especifica que deben E:l~ 

plearse concretos con fe~ 200 kg/cm2 y aceros con fy~4200 kg/cm2• Es 

te Último requisito pretende asegurar que el acero sea muy dúctil. 

a) Diseñ.o de vigas. Además de diseñ.ar para las fuerzas que resultan 

del análisis sísmico hay que cumplir con los requisitos siguientes: 

. Cuantía máxima de refuerzo igual a 50% de la balanceada; ver valo
res en la tabla de la fig 6 

•. Tener un refuerzo mínimo positivo y negativo en todas las secciones 
<Pmin = 14/ ty>; mínimo dos barras en cada ~echo 

. 
. Colocar en los extremos refuerzo positlbvo que proporcione un momen 

to resisten te 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 to 
do el fecho superior 

• No cortar refuerzo en zonas de posibles articulaciones plásticas (a 2d 
del apoyo); si no pueden evitarse traslapes 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 :r.:ona A"~ O. 15A8 ~ ó O. 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 f/J ni 30 cm. 

Debe diseñ.arse para la fuerza 
do se alcanzan los momentos. 
con la finalidad de que pueda 
flexión. 

cortante que se presenta en la viga cua!: 
Últimos en los extremos, fig 7. Esto es 
desarrollarse un mecanismo de falla por 

Con estos requisitos se asegura un factor de ductilidad del orden de 



10 en las vigas. Algunos autores (ref 4 ) hacen recomendaciones 

más conservado~as, como son estribos de confinamiento separados· a 

no más de 6 ~ en los extremos. despreciar la contribución del con-: 

creto en la resistencia al corte o aumentar el factor de seguridad 

para el diseño por cortante. 

b) Diseño de columnas 

Los requisitos se ilustran en la fig 8 y se describen a continuación 

• Cuantía de refuerzo entre 1 y 6o/o 

• La suma de las capacidades en flexión de las columnas que con·· 
curren a una unión debe ser mayor que la suma de capacidades 
de las vigas que concurren a la misma. Esto tiende a asegurar 
que las articulaciones plásticas se formen en las vigas. No di
ce cuánto deben sobrediseñarse las columnas • 

• Si P..= O. 4 Pb (carga axial para falla balanceada) deben respetar
se en la columna los mismos requisitos que para vigas. 

• Cuando P :> O. 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 cara de la viga. 

A 
• La cuantía de refuerzo espiral será P ::. o. 45 ( _::g_ -

\s A e 

f' f' 
1) ~.> .0.12 S 

f ;;.- f 
y y 

• El área de estribos de confinamiento será por lo menos igual a 

!h ~ s sh .. 
A9 h = 2 J Sh no mayor que 10 cm. 

• Para reducir la longitud i~,puede'n emplearse ganchos del mismo d~á 
metro que los estribos cuya deform~ción se requiere reslingir -

. Separación máxima de estribos: d/2; diseí'iados para resistir el cor 
tante que se introduce en la columna al formarse las articulaciones 
plásticas en las vigas. 

No hay que olvidar que ante la combinación de carga vertical y sismo 
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lq,s columnas van a estar sujetas a un estado de flexocorripresión bia-

xial para el cual deberán diseñarse. 

e) Uniones viga-columna 

La falta de anclaje del refuerzo en la conexión y la falta de refuerzo 

transversal en la misma ha sido una de las causas más frecuentes de 

fallas de marcos de concreto a raíz de temblores. Solo hasta muy 

recientemente se ha empezado a estudiar el comportamiento y a des~ 

rrollar procedimientos de diseño para estas uniones. El apéndice A 

del Reglamento ACI 71 contiene disposiciones muy limitadas al respec 

to. _ Más recientemente la misma institución ha publicado recomenda-

ciones mucho más completas para el diseño de uniones (ref 5). Es-

tas se presentarán más adelante. 

Ante el efecto de carga vertical más sismo la zona de u..rüón está su.., 

jeta a las condiciones de esfuerzo que se ilustran en la fig 9 y que in 

traducen en ellas tensiones diagonales que pueden causar la falla. Mu 

" cho mas grave es la situ,ación de conexio'nes de extremo en las que se 

vuelve crítico el anclaje del refuerzo. 

Diversos ensayes efectuados muestran que el comportamiento ante ca.r 

gas alternadas de las conexiones es muy poco favorable cuando se lle 

. -
ga cerca de su máxima capacidad de carga; esto lleva a la necesidad 

de diseñar las juntas de manera que los elementos por ellas conecta-

das puedan desarrollar toda su résistenci a y que puedan formarse arti 
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culaciones plásticas en las vigas sin que las uniones se dañen. Para 

ello hay que tener las siguientes precauciones: colocar refuerzo trans 

versal en la junta para que confine al concreto y para que evite falla 

por cortante y dar al refuerzo el anclaje adecuado. 

Las recomendaciones de la ref 5 indican que las uniones de marcos 

que deben resistir sismo se revisen 

1) por confinamiento se deberá proporcionar el mismo refuer 

zo que en los extremos de la columna: si Pu ~ O. 4 Pb e! 

piral o zuncho de estribos como se ha descrito en la sec ..... 

ción anterior; sin embargo si existen vigas en los cuatro 

lados de la conexiÓn1 la separación de estribos puede au 

metarse' al doble. 

2) por cortante; la fuerza cortante actuante se calculará con 

el diagrama de cuerpo libre de la fíg 9 considerando que. 

el refuerzo longitudinal puede llegar a trabajar a un es-

fuerzo igual a 1.25 fy ya que puede entrar en la zona de 

endurecimiento; esto da lugar a 

V u = l:zs fy {Agb + Ast> - V col 

V col -· {Mub + Mut>/H (ver fig 9) 

La resistencia al corte en la junta se calcula como la suma de una 

contribución del concreto 



en que N u f Ag es el esfuerzo de cornpresión sobre la columna y ( = l. 4 

si la unión está confinada normalmente a la dirección del cortante (si 

hay vigas transversales) y '(= 1 si 1 no es así. 

La contribución del refuerzo al esfuerzo cortante resistente se calcula 

como 

En todo caso 

2 
3 

V ~ 
u 

Acv es el área del nucleo 

3) por anclaje;· no se admiten traslapes en las uniones: las ba 

rras deberán tener, a partir del borde del núcleo, una lon 

gitud de desarrollo igual a 

0 = 0.06 Ab ( ~.tSfy - fh) 

ts r (f~ ver fig 10 

en que 'f depende del confinamiento del núcleo y vale normalmente l. 4; 

f\'.\ es la fuerza que resiste el gancho estándar, en caso de existir, la 

cual se calcula como 
\ 

fh = 185 (1- 0.012 db) rfr~; db diámetro de 
la barra 

Con los requisitos anteriores se asegura un buen comportamiento de la 

junta pero a costas de un refuerzo muy elaborado y difícil de colocar. 

ver fig- 11. Hay algunas alternativas para evitar esa cantidad de refuer 

zo. Por ejemplo el hacer ampliaciones a la sección de la junta o usar 

anclajes mecánicos o soldados, ver fig 12. 

/3 



El caso más crítico de uniones son las juntas de rodilla·. En 

las que se presentan esfuerzos críticos tanto ante cargas que tiendan 

a abrirlas como ante las que tiendan a cerrarlas, fig 13 Se requi! 

re en ellas formas de refuerzo particulares como las mostradas en la 

fig 13c. 

En ~eneral parece que las recomendaciones del comité en cuestión son 

excesivamente severas, muy laboriosas de seguir y dan lugar a un re 

fuerzo en las conexiones que es dificil de ejecutar. 



15 

3. SISTEMAS LOSA PLANA-COLUMNA 

Las losas planas son ampliamente usadas en edificios debido a diversas 
\ 

ventajas como la sencillez de la cimbra .y el peralte reducido a que dan 

lugar. Hay distintas versiones: con o sin capiteles,,y macizas o aligel·~ 

das, fig 14. Ante cargas verticales su comportamiento está muy estu-

diado y los ·procedimientos de diseño muy comprobados, ACI-71. 

~n lo que respecta a su eficiencia para resistir efectos sísmicos, hay 

muchas controversias. Las limitaciones se refieren a su escasa rigi-

dez ante cargas laterale·s y, especialmente, a la poca ductilidad que pue 

de lograrse en este sistema, ya que es difícil evitar que la falla sea 

regida por cortante en la zona de conexión· entre viga-· y columna. ··En 

diverso~ países, no se permite que se aproveche este sistema para r! 

sistir fuerzas sísmicas; cuando se use, se requiere que las fuerzas sís 



micas sean tomadas íntegramente por muros de rigidez u otros siste-

mas. En México, sin embargo, es muy frecuente que el sistema losa 

plana-columna deba resistir una porción importante de las fuerzas sís 

micas. 

Para fines de análisis por cargas lat(;rales, la losa se sustituye por una 

viga de rigidez equivalente; sin embargo, no es aplicable el criterio 

del ACI -71 en que la viga tiene la rigidez de la losa de centro a cen-

tro de claros adyacentes~ análisis teóricos indican que ante cargas la-

terales resulta adecuado el criterio especificado en el Reglamento del 

D. F., según el cual el ancho de losa que es efectivo para trabajar co 

mo viga debe tomarse como, fig 15, 

O. 5 L 2 
Leq = L2 + O. 3 c 2 

1 + o. 67 

Resultados experimentales de Hawki'ns (ref 6) indican rigideces aún me 

no res que las calculadas con la de esta expresión y considerando el mo-

mento de inercia de la sección agrietada. 

Por lo anterior la rigidez ante cargas laterales del sistema losa plana-

columna suele ser bastante reducida y resulta difícil cumplir con las 

limitaciones de defl.exiones laterales admisibles. 

El análisis sísmico, una vez definidas la viga equivalente, se realiza 

como en un marco y los momentos obtenidos para el marco se distt"i-

buyen entre las franjas de columna y central con las mismos cocficlen 



tes que para los momentos debidos a cargas verticales. 

El problema principal en este sistema es la trasmisión del memento de 

desequilibrio de columnas a viga, fig 16. El mómento debido a sismo 

se trasmite a la losa por una combinación de flexión y cortante. El · 

modo de falla es local y no permite la formación de una e.rticulación 

plástica; sino que da lugar a una falla local que es muy frágil & menos 

que se proporcione un refuerzo por cortante. De los diversos procedí 

mientes de refuerzo propuestos (fig 17), el más satisfactorio es el de 

sarrollado por Hawkins que consiste en reforzar vigas ahogadas en el 

espesor de la losa, en un ancho igual al de la columna más un peral

te de la losa, en las cuales puede colocarse abundante refuerzo trans

versaL 

~1 procedimiento de diseño puede extrapolarse del especificado por el 

ACI-71 en que se supone que una fracción del momento de desequilibrio 

(en gene·ral 60o/o) es tomada por momento y el resto por la variación, 

supuesta lineal, de las fuerzas cortantes en la sección crítica, fig 16. 

En cuanto a la resistencia al cortante, el esfuerzo a resistencia del con 

creto se puede tomar como v0 = -¡¡;;_ (el doble que para vigas) y la· co~ 

tribución de los estribos Vs se calcula igual que en vigas (fig 18); sin 

embargo cuando se requiera refuerzo la contribución del concreto debe 

reducirse a la mitad y no se admite que vu _?: l. 5 R. Aunque el i~ 

cremento en resistencia por efecto del refuerzo transversal sea limita 
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do, su presencia es indispensable para' dar cierta duCtilidad a la falÍa. 

Por lo que se ha descrito es evidente que en caso de emplear este sis 

tema para resistir fuerzas sísmicas las reducciones por ductilidad que 

deban considerarse son muy inferioreB a las que son admisibles para 

marcos. 
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4. MUROS DE RIGIDEZ 

En edificios de altura mediana o grande resulta antieconómico propor 

cionar la rigidez ante cargas laterales exclusivamente con -marcos; la 

solución más empleada es que la rigidez y resistencia sísmica estén 

proporCionadas principalemente. por muros de concreto. En temas an 

teriores· se ha descrito el comportamiento de estos elementos ante car 

' gas alternadas distinguiendo los muros altos en que el comportamiento 

está regido principalmente por los momentos flexi.onantes y que pueden 

diseft.ars-e cort los mismos procedimientos empleados para vigas. de 1 os 

muros bajos en las que pinta el efecto de las deformaciones por cor-

tante~ En otro tema se ha tratado el anáiisis sísmico de sistemas con 

muros de rigidez el cual presenta dUicultades mc..yores que el de siste 

ma base exclusivamente de marcos. 



La ductilidad y disipación inelástica de energía que puede lograrse en 

muros de rigidez es muy variable según rija- la flexión o el cortante y 

según haya o no cargas verticales altas sobre el muro. Sin embargo 

los reglamentos suelen tratar todos los muros con el mismo criterio 

fijando factores reductivos por ductilidad mucho menores para estos sis 

temas que para los marcos. 

Los procedimientos de diseño de muros están dados, por ejemplo~ en 

el ACI-71; si se trata de muros altos, tanto para flexocompre~ión c.omo 

para cortante, se emplean los mismos métodos que para vigas y colum 

nas; en muros cortos la resistencia a cortante es mayor y se dan ex

presiones particulares. Para refuerzo por cortante se requieren ba

rras horizontales. pero en muros cortos es necesario proporcionar 

también refuerzo vertical, ver fig 19. 

El apéndice A del ACI 71 da requisitos especiales también para Il1uros 

de rigidez. Se requiere una cuantía mínima de refuerzo de O. 0025 tan 

to vertical como horizontal. Si la carga axial es menor que 40o/o de la 

balanceada se requiere un refuerzo mínimo de flexión de 14/ fy; si es 

ma:yor se exige que se coloquen columnas (elementos de extremos) con 

la capacidad suficiente para resistir la carga axial total sobre el mur9, 

Esto Último con la función de tener confinado el refuerzo de compre-

sión. 

El diserto de estructuras prefabricadas así como el de estructuras especi~les 

de concreto como tanques, chimeneas y muros de retención se trata en forma 

adecuada en la ref 7. 
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3. .A..~ALISIS DE ESTRUCTURAS ANTE CARGAS LATERALES 

3. 1 Análisis de marcos 

a) Métodos exactos 

Formas particulares del 
método de rigideces 

Formas especiales del 
método de flexibilidades 

b) Métodos simplificados 

rigideces (método dire.cto)>.~ 

flexibilidades 

eross (relajaciones) 
i<ani (iteraciones) 

pesos elásticos 
analogía de la columna 

marco equivalente reducido* 
(Grinter-Tsao)>!< 
portal 

Bowman':' 
Factor 
Fórmulas de Wilbur>:< 

3. 2 Análisis de sistemas marco-muro 

a) Métodos exactos 

b) Métodos simplificados 

rigideces { elementos fini~,?s 
· columna ancha~-

flexibilidades 

_sistema "equivalente (reducido)* 
·ll'han-.Sbarounis 
medio contínuo equivalente 

3. 3 ANALISIS TRIDIMENSIONAL DE EDIFICIOS 

hipótesis 
método general de rigideces 
método simplificado de rigideces 

3. 4 EFECTOS DE ESBELTEZ 
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3.1 ANALISIS DE MARCOS ANTE CARGAS LATERALES. 

(i) Método directo de rigideces 

Para ilustrar la operación del método consideramos la siguiente es-

tructura: 

,_p tfi 
• ti-.. y, 

I,_v 2I 

,=l 81 11. 

P., r. :¡-r, 
.It. 

H 

Iz. 
'tll. 

M e\\\ Hl-

1 2i. l jW~Jo 6 t!e. ¿¿e,.ltul 
e.~l·. 

Grado de 1 i bertad es la potencialidad que tiene un nudo de moverse en 

forma independiente, en cierta .dirección. En marcos los movimientos -

son giros o desplazamientos (usualmente en los nudos). Si no se consi

deran las deformaciones axiales de las vigas ¡columnas la extructura 

que nos ocupa tiene los seis grados de libertad mostrados en la figu 

ra correspondiente:"" 

Aprovechando la simetría, se puede reducir el problema a uno de solo 

4 grados de libertad: 

JI 

.$P -t>H------

11 
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En primer lugar es necesario obtener la matriz de rigideces de los 

elementos (vigas y columnas) que forman la estructura para los gra

dos de libertad que les correspondan. 

En este ejemplo tenemos: 

El elemento 

se necesita 

j 

1U 
~ _..'1I' 

k .. de una matriz k· de rigideces es la fuerza o momento que 
-<-J. 
aplicar a la estructura en el sentido del grado de l_lber-

tad i para que se produzca un desplazamiento unitario en el sentido

del grado de libertad j. 

Las matrices de rigideces son cuadradas, simétricas y su tamaño es -

igual al número de grados de libertad. 

Entonces para las vigas la matriz de rigideces es: 

M:. k:',,= ~&;l"' 
1 --.). 



3/ 

Para las columnas la matriz de rigideces es: 

I JI: Ji[ 

/..Z f.7c /,t:E.h 6:t.ZS 6~ 
h.$ h.l ¡,z 

Jr! 

)!e /.< ..:E ..:1;: /_¿ $.I~ ~ .::E.:I e: 6 f"..T.:: - )¡,¡, 

- ~~ ~~ hl.. 

6 :Ia 
~ .:E-Zc: 4 :F.:k ~1t:: ~ hz hl t, J, 

- 6 .f.Z: 6 :EJ<: ,t_ :EJ:: hl. /).l. 4- .:!E.It:. 
h /] 

Las columnas la. y 3a. Se obtuvieron de las figuras siguientes: 

12 ~le 1 

"". 1 

h 

2l:I~ -L. 

La matriz de rigideces de la estructura original es de 6 x 6, y la 

de la estructura reducida es de 4 x 4. Ambas se obtienen sumando los 

términos de las matrices de rigideces de los elementos en los lugares 

que les corresponden de acuerdo con la numeración de los grados de -

libertad. Así, para la estructura reducida se tiene: 

,.._:;, 

--L. 

Jt 
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t' 6 ~I, 
j/2 

1 

. ·- - l 

I:E..r o~ 4EJ; + 
)/. f/ 

+ .3:E.I¿ 
'-

Como I = I , 
l. 

I¡,:.2I, y suponiendo que L = 1.5H tenemos: 

:;E.I -# 

o también , 

:E.I -H 

/~ - !&.. ~ 1 _ _f_ l 
)/- 11-

- . -·· . ---··· - .. . - . -· . ·-- 1 

.A_Z f l~xl _§_ . _A_- ~ 1 
1 ¡'1 ¿ --¡¡;; 11 lf )f-

f-----¡--------h· .. ---·- ·14 fE~{.. -·. ~-- - --·· . ---
1 /.S 

- CD 

1 

l 
@ 

-~ 
11 

(;, 
- ~- --¡..¡. 

~ 

1~ 

4 -f 4Y2 .¡. #.!!.!., 1 

/..S_j 

(j) 

© 

@ 

@ 

Las cargas también corresponden a los 

grados de 1'i bertad y constituyen el -

vector de cargas [que para nuestro -

caso se muestra al lado. f --
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Los desplazamientos, arreglados en el mismo orden constituyen el -

vector de desplazamiento 

Y= ---
Para conocer res necesario resolver el sistema de ecuaciones linea-

1 es si g u i en tes : 
K~"= f - -

que en forma desarrollada se escribe: 

12 1'2 1 ' " ~. p - - - --¡¡- --~a. ..,'Z 

1· 

H 

--·-- - -- ------1. -----. 

'!"' 1 El -!!. 1 
t: 

1 

-~ ~2. (,) - -;:r o.sP - ~2. Hz. 

"' ~ -------·------ - - --- --- ----------

~ 
1 

-~ 8 ~ e>~ o i H 
i 

-- ------- l. 

-J. -~ ~ 1' e~ (;) 
¡..¡ /.1 

1 ' - -- - ------ ---- - --- ___ J.. ____ --

Definamos las siguientes matrices y vectores: 

•z g _¿. -"---z 1-fl. -;:¡ -¡:r t.. - "E"l 
H 

-~~- !=\ 11 ll. - ~1 . 
) - d"9- - J ~ 

- 12. :S' - .§_ _6 - H"L ~"t. 

"" 1-1 

S ·2. 

) 
9= 

16 

'P .. -
p 

) 
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con lo que la expresión (a) se ese r i be : 

~~ t ) ~ - ?"E -o e¡, ~ 
":1. 

~~& !: Q& e l~ 

y desarrollando el producto del primer miembro: 

(!,) 

l<r e -=-o 
- < e ~ + .!:.e 6 ~ o _, ,. 

de (e) despejamos: é = - 1!. · "- ~ 
- E;¡)g- ~ o o&-

y remplazando en ·(b) obtenemos: 

6! 

este procedimiento se conoce como condensación estática y nótese que 

la matriz original de 4 x 4 se reduce a la matriz de 2 x 2 siguiente: 

se denomina matriz de rigideces lateral. 

La expresión 9d) se convierte en: 

(matriz de rigideces lateral) x (desplazamientos laterales) 

= (cargas laterales) 
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se puede calcular ejecutando las operaciones matri

ciales de la expresión (·f), teniendo presente que : 

-t ~a -r _, 10 -q 

"' 1( - - ~oé -89 - -(; 1-1;1 
-1 ""1 

-7 q 

l:: _, ILT -i - && -~e ..... ~ -~ -5 
y entonces de ( f) se llega a : 

t~ 
1 -1 5 

1'1E:t ~'-El 

-~~ 
c. - -... ~ ~· IJ~ 

-1 3 -z. 

lb -2.5 

-2-f" 72.. 

Ahora de la expresión (g) se deduce que: 

d r.. ·-1 'P 
- '= -s~ -

::1 {o.: p\ ~ 211 
~ U) 

~ t :: C(<f. S ?H~ ... o.-9~ zz 'PJ.tt 
zoq El &~ 

~ !~ P~-tl_ o./61'76 Pt.f 3 

-:z 

7 

J'T te. E.I t. -=-- ~a ~IH.I!o eQ 

d l. '= ~~ E r - Sr 
Conocido e 1 vector ~ podemos, con la expresión ~d), calcular 

e 1 ve e t o r g - _ t. - 1 
1(_ 1 ~ 

- - - 9& - ~ ~ ....2.. 
. Notando 

-~ 1'1 

(h) 
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-1 T que ya se ha e va 1 u a do en ( h) e 1 producto !:.. i!la IL , se ti ene : 

=se 

Se puede ahor.a proceder a calcular los elementos mecánicos de cada 

una de las vigas y columnas, como el producto de la matriz de ri

gideces (de la viga o columna) por los respectivos despl.azamientos, 

los cuales son ya conocidos. 

Así para la viga del primer nivel tenemos: 

[ 
~ ' J: V] - r '! 6 ~ 'Z.l} a L <t &:J.] 

/( V - ---,¡- - -;¡-
- A L /.~~ 

el desplazamiento que le corresponde es el giro 6~ , entonces: 

Para la columna del primer piso se tiene: 

']'IEJ zq GI /l. ~r.r IZEJ ' - .1 
J./~ 

¡.¡:J H.Z. H'Z 

- --- ---- - -

2.~ EI ·'2'1 EI JZEI /1E".T JJ - -¡.1~ 11' NZ. ,HZ. 

Le.: 12 tri 1 "l EI JIG.I ,, tri !IT -- - -JI "l. "-¿ p ¡J 

- IZ E.L 1 '2 t:.r J/é.I ~t:.I IV - --¡¡- -HL ¡.¡.Z.. .11 

d.e-~.c,) ~- J.e /:b. orcloO\ 
:m :r¡L. 

de ~·Wli)~MII\4. 
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y los desplazamientos correspondientes son: 

1I o 

..... 
~ O ~,a.\o~ .le (,be~t\r~ 4- __ ,. o . 

eo,,u.pc-rotlc "'"'(( 
1&----- ~, (~ c.olu .... ut4 

1 
O<t c ... ((1 (l~ (NC~l.'YII, 

Efectuando el producto K por los respectivos desplazamientos se 

obtienen los correspondientes momentos y fuerzas cortantes ( a un 

giro le corresponde un momento y a un desplazamiento le correspo~ 

de una fuerza cortante). Asr se llega a: 

I·'SO P 
p 

--

Nótese que .Jll son las reacciones en la base, y 

que las fuerzas cortantes valen 1 .SP lo cual puede deducirse _por i ns-

pección de la estructura . 

Las fuerzas .f--. '·" 'P 

indicadas 
0·5~?11 

están en 11 

equilibrio. \· l6'Pfl 

~ ¡.5r 
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De ma~era similar se puede proceder con la otra viga y la columna 

del siguiente nivel. 

Las computadoras digitales son muy apropiadas para manejar matrices 

por lo cual ~ste ~étodo ~~que usualmente se~~~ elaborar 

,programas para análisis de marcos y otros tipos de estructuras; -

obsérvese que el procedimiento es sistematice y que las expresio

nes matriciales son faci lmente generalizables para estructuras más 

comp 1 i ca das y para otros casos de carga. Para 11 eva·r a cabo efi

cientemente las operaciones se han desarrollado métodos numéricos 

especiales, que aprovechan las ventajas de las matrices de rigide~ 

ces como son la simetría, términos dominantes en la diagonal etc. 

Este método permite tomar en cuenta fácilmente las deformaciones 

axiales y por cortante, zonas de rigidez infinita en los elemen

tos, efectos de esbeltez etc. 
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El marco mostrado en la figura se ha resuelto con computadora con 

el método directo de rigideces. 
~ 5.Z ;s.I 

z ~ ~ @ r 

SI c-.r s:r 

ZI (lJ 3J ~ (/I ® '2J 

4"J ~:r rJ s:r 

'• 

l· 3 "lS"' ~ 
I¡.~I @ 5./,ZSI ~ S.37S'T (Í) 

:;-z s-;z 3::1 á :E 

6.7 J.r.J -J 'II 
,.. 

d.tJ 
~ ~ (j 

- /!J~ ~ ,,~ p;~ 

l ! 
MARCO B DE LA REF 12 

Fuerzas en toneladas y longitudes en metros. 

I = 1 O . 000 cm '1 

E = 1500.000 Kg'./cmL 



12/ 

Jq.so 11 .le¡ 

Momentos flexlonantes (Ton·- m ) . desol. laterales (cm) 

NOTA Este ejemplo está resuelto. por varios métodos manuales exactos y 

aproximados en la ref. 12 

Verifiquemos el cortante en el entrepiso inferior. 



La rigidez de entrepiso es la relación entre la 
fuerza cortante resistida por un marco, muro o 
contraviento en un entrepiso y el desplazamiento 
horizontal relat1vo entre los dos niveles consecu· 
tivos. La rigidez así defimda no es ifldependiente 
del sistemi'l ele fuer::as laterales. Cor tanto. para 
calcularla con rigor debe conocerse tal sistema 
con anterioridad. lo cual en general no es posible. 

En marcos ordmarios de edificios el empleo de 
sistemas de cargas que no son estrictamente pro· 
porcionales al definitivo de análisis introduce 
errores de poca importancia, y usualmente las rigi· 
deces cnlculadas a partir de hipótesi-. simplifica· 
torias sobre la forma del sistema de fuerzas late· 
raJes son satisfactorias. En muros, contravientos 
y ciertos marcos es indispensable tener en cuenta 
la variación de la carga lateral. 

En este Célpítulo se presentan métodos exactos 
y aproximados para cálculo de rigideces de entre· 
piso en marcos. El problema de muros y contra· 
vientos se trata en el capítulo 2. 

1.21 Fórmulas de Wi/bur. Estas son aplica· 
bies a marcos regulares formados por piezas de 
momento de inercia constante. !-a versión que aquí 
se presenta puede derivarse de la primera apro· 
x;mación en el método de Maney-Goldberg.10 Las 
hipótesis son las siguientes: 1 

l. Los giros en todos los nudos de un nivel y 
de los dos niveles adyac~ntes son iguales 
(excepto en el nivel de desplante, en donde 
puede suponerse empotramiento o articu· 
!ación según el caso). 

2. La fuerza cortante en los dos entrepisos 
adyacentes al que interesa son iguales a la 
dé éste. 

De aquí resultan las siguientes expresiones. 

Para el primer entrepiso: 

Suponiendo columnas empotradas en la 
cimentación 

( 1.29) 

Suponiendo la·s columnas articuladas en 
la cimentación 

( 1.30) 

Para el segundo entrepiso: 

Suponiendo las columnas empotradas en 
Ja cimentación 

( 1.31) 
48E 

R.. = -h-[---:-4/-:-1~-+----.h-1 -:-+-h;-~--+--rhz-+-:--;h-l-:]:-
z ~Kc,z ~K + ~l<.c,l IKI2 

.... u 12 

Suponiendo las columnas articuladas en 
la cimentación 

Para entrepisos intermedios: 

48E 
R,. = [ "ih,. hm + h,. 

h.~+ !K 
2.1\c,n lrn 

En estas ecuaciones. 

h,. + ho +--=-~K, .. 

( 1.32) 

(1.33) 

R. = rigidez del entrepiso en cuestión. 
K,. = rigidez ( 1/L) de trabes del ni

vel sobre el entrepiso n. 
K en =rigidez ( 1/L) de columnas del 

entrepiso n. 
m. n. o = in dices que identifican tres nive-

. les consecutivos de abajo hacia 
arriba. 

h. = altura del entrepiso n. 

Las fónnulas de Wilbur son aplicables sola
mente a estructuras de cortante (marcos) y 
no a estructuras de flexión (muros). Para de
terminar cuando una cierta estructura puede 
ser considerada en uno de estos dos tipos es 
Otil evaluar el par6metro p ,denominado fn
dice de rotación, el cual est6 definido por 
la relación: 

Z.Jv/L 
p:---

!.1 IH e 

Si pes mayor que O. 1 es aceptable suponer 
que la estructura en cuestión es de cortante. 
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Una vez conocidos los desplazamientos se puede usar el método de Croos sin rlespla-

zamientos, de la misma manera que se hace con cargas verticales. El efecto de los 

desplazamientos laterales es producir momentos de empotramiento en las columnas 

que se calculan con la expresión: 

donde A i es el desplazamiento del entrepiso al que pertenece la columna. 

Después rle la distribución, se conocen los momentos en las vigas y columnas. La 

suma de momentos en todas las columnas de un entrepiso dividida entre la correspon-

rliente altura rlebería ser igual al cortante actuante en tal entrepiso, pero como los 

desplazamientos se han calculado de manera aproximada esto en general no ocurrirá 

y se tendrá, para cada entrepiso una diferencia entre el cortante áctuante V¿ y el 

cortante V."' _ _ 2_M_"c._ol 
,. 11· 

"" 
Para corregir esta deficiencia se sugiere calcular para cade entrepiso i la relación 

A.¿: V;,/ vt (que será cercana a 1) y multiplicar los momentos de todas las colum-

nas de ese entrepiso por A.. Para que 1 os momentos de las vigas sigan estando en 
1 

í\; -+ ít~ equilibrio con los de las columnas se sugiere multiplicarlos por • , 

entrepiso superior 

entrepiso inferior 

1 

~ 



1. MARCOS SUJETOS A FUERZAS LA
TERALES 

En la práctica revisten ii!lportancia el análisis 
de marcos de edificios sujetos a fuerzas laterales 
y el cálculo de sus rigideces. Este capitulo des
cribe e ilustra con ejemplos les principales métodos 
aproximp.dos y exactos, cuya aplicación es práctica 
en problemas usuales. Se incluye en cada caso un 
resumen de las hipótesis de partida, a fin de per~ 

' mitir el juicio sobre la aplicabilidad a cada proble
ma concreto. 

En la mayor parte de los ejemplos se analizan 
por cada método propuesto los marcos A y B 
( fig. 1.1 " ) . Estos son idénticos en geometría: 

3T -
6T -
7T -
9T -

1 

' 

• 

.,~ 

. 
1 

1 

1 

1 

• 
1 

1 

11:>1 

1 

• 1 

1 1 + 
• • 

1 1 1 

$ • • 

I. 
t ·r 

1 1 ' 

• • • 

... l ll 
MARCO A 

no dan result.ados satisfactorios para an3lisis cie~ 
finitivos. En algunos de los método2 sz: toll!im en 
cuenta las rigideces relativas de las pie;:<~s; en otros, 
los elementos mecánicos se determimm sin atendc1 
a consideraciones de deformabilidad. 

1.0¡. Método del portal. Se basa en las si· 
guientes hipótesis.u 

3T -

7T -
9T -

l. Los puntos de inflexión de trabes y de co
lumnas se encuentran en sus puntos medios. 

2. La fuerza cortante en cada una de las co
lumnas exteriores de un piso es igual a la 
mitad de la que corresponde a cada columna 
interior. Así el problema se torna isostático. 

+-4.9Q!!-+-'·~----f--!'.90~02.y 
• • 

1 D 1 

• • • 
1 

1 • • 1 

• • • • 

• • • • • U D 

• ; • • 

• • • • • 

"" ""' 11111 IP!~ ... ~ í 
MARCO B 

NOTA: Las números •nrÚcadcs al centro de coda pieza andicon los r•9•decrs ra!otivoa 

MARCOS ANALIZADOS EN L.OS EJEM~L.OS 

difieren en las rigideces de sus elementos estruc
turales. 

Al tratar los métodos de aproximaciones suce
sivas se hace hincapié en la obtención de una pri
mera-aproximación de partida, que pueda refinarse. 
hasta la precisión requerida. 
1.0. Métodos aproximados 

1.ú0. Generalidades. Los métodos que a con
tinuación se descnben son útiles para efectuar el 
análisis preliminar de algunos marcos. En general 

• En la figura, al igual que en la totalidad de este trabajo. 
según la práctica de la ref. 3. se entiende por nivel una 
superficoe honzont.ll en b que se adm•tt-n ,1lo¡:u-!os los ejes 
de trabes; se entiende por cnfrl'piso el csp;lCIO comprendido 
entre dos nivelí's consccutovos. Se dcnom•n.:Ha nivel O aqud 
bajo el cual se desprec1an las deformaciOnes latei'Jks de la 
cstructura. Entrepiso 1 será el comprl'nd1Jo ~ntrc los niveles 
o y l. 

I'IG,I.I 

El proceso de cálculo puede resumirse en los 
siguientes pasos. 

l. Determínese la fuerza cortante de cada en
trepiso. 

2. Obténgase la fuP.rza cortante en cada Ci">~ 
lumna usando la hipótesis 2. 

3. Calcúlense los moM<:ntcs fle:donél.ntes en Jos 
extremos de todas I.Js coiumnas, lenic.:ndo en 
cuenta la hipótesis 1. 

4. Obténganse los mome.1tos en los extremos 
. de todas las trabes equilibrando ios momen
tos de las columnas en cada nudo. Para ello 
es necesario comenzar ·en nudos que tengan 
una sola trabe y proseguir rc..:.ordando que 
los momentos en los extremos de una misma 
tr<-bc son iguales entre si. 

J 7-/ 



5. Obténganse cortantes en las trabes a partir 
de los momentos de sus extremos. 

6. Obténganse las fuerzas axiales en las co
lumnas a partir de las cortantes de las trabes. 

La fig 1.2 resum~ la aplicación del método a un 
marco de cuatro p1sos. 

1.02. Método del voladizo. Se utiliza este mé· 
todo para el análisis preliminar de marcos esbeltos; 
las hipótesis en que se basa son: 1

• 2 
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l. Los puntos de inflexión de trabes y colum
nas se encuentran en sus puntos medios. 

2. La fuerza axial en cada columna de un mismo 
entrepiso es proporcional a su sección trans
versal y a su distancia al centro de gravedad 
de las columnas del marco en el entrepiso 
considerado. (En ocasiones se suponen todas 
las columnas de igual sección transversal y 
se calculan lás cargas axiales como directa
mente proporcionales a sus distancias al cen
tro de gravedad del marco.) Esta suposición 
es la que da su nombre al método. 

Los pasos a seguir se resumen a continuación. 

l. Considerando el edificio como un voladizo, 
determínens~ los momentos de las fuerzas 
exteriores con respecto a secciones horizon
tales que pasen por los puntos de inflexión 
de las columnas en cada entrepiso. 

2. Los momentos así calculados se utilizan para 
obtener las fuerzas axiales en las columnas 
aplicando la hipótesis 2. · 

3. A partir de las fuerzas axiales de las colum
nas obténganse las cortantes en las trabes. 

4. Determínense los momentos en trabes y co
lumnas aplicando la suposición l. 

_ Este método s~ apl!<=a _ éllanális_is de un marco 
en la fig. 1.3. 

1.03. Método de Bowman. Como resultado del 
estudio de un gran número de marcos resueltos 
por métodos "exactos", se ha propuesto un méto-. 
do aproximado de acuerdo con las siguientes hip6-
tesis.1• 2 

.. 
,, 

l. Los puntos de inflexión en las trabes exte
riores se encuentran a 0.55 de su claro, a 
partir de su extremo exterior .. En trabes inte
riores, el punto de inflexión se encuentra al 
centro del claro, excepto en la crujía central 
cuando el número de crujías es impar, o en 
las dos centrales si es par. En estas crujías la 
posición de puntos de inflexión en las trabes 
está forzada por condiciones de simetría y 
equilibrio. 

2. Los puntos de inflexión en las columnas del 
primer entrepiso se encuentran a 0.60 de su 
altura. a partir de la base. 
En marcos de dos o más, tres o más. o cuatro · 
o más entrepisos, respectivamente, los pun-
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tos de inflexión en las columnas de los entre~ 
pisos último. penúltimo y antepenúltimo. 
respectivamente, se encuentran a 0.65, 0.60 y 
0.55 de la altura correspondiente. a partir 
del extremo superior. En edificios de cinco o 
más entrepisos. los puntos de inflexión en 
columnas para l<1s cuales no se ha especi
ficado la posición, se encuentran al centro 
de su altura. 
Esto se resume gráficamente en la fig. 1.4. 

1 

--
~~E·~· 
__ -E 60:. 

1 ""' 
,.,. l 

~sición de los puntos ¡le Inflexión de los 
columnas según el metQ.llo de Bowrr.on 

METODO DE BOWMAN 
FIG. 1.4 

3. La fuerza cortante de cada entrepiso se dls-· 
tnbuye en la forma siguiente. 
En el primer entrepiso: 

Una fuerza cortante igual a 

V _ N-O.SV 
e- N+ 1 

se distribuye directamente entre las columnas 
proporcionalmente a sus rigideces. La fuerza 
cortante V, = V- Ve se distribuye entre 
las crujías proporcionalmente a la rigidez 
de la trabe que la limita en la parte superior. 
La cortante de cada crujía se distribuye en 
partes iguales entre las dos columnas que 
la limitan. 
En pisos superiores: 

Una fuerza cortante 

N-2 
Ve= N+ 1 V 

se distribuye directamente entre las colum
nas. La cortante V 1 = V- V~ se distribuye 
entre las crujías como se hizo para planta 
baja. 

En estas expresiones, 

Ve = fuerza cortante total en un entrepiso, 
N = número de crujías del marco en el en-

trepiso considerado. 

Una variante del método consiste en respetar 
los puntos 2 y 3, pero determinar los momentos 

en las trabes equilibrando en cada nudo la suma de 
momentos en los extremos de las columnas con 
momentos proporcionales a la rigidez angular na
tural de cada trabe. La fig. 1.5 es la aplicación 
de este método al análisis del marco B 
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1.12. ·Método de distribución en voladizo {Crin~ 
ter- T sao). Este método es rigurosamentt> aplica-· 
ble sólo a marcos simétricos de una crujía y a 
aquellos de varias crujías cuyas rigtdeces guarden 
relaciones tales que sea posible descomponerlos 
en varios marcos simétricos de una crujía cada 
uno 8 • '. Sin embargo. puede aplicarse en forma 
aproximada al análisis d~ cualquier marco que se 
idealice como simétnco y de una crujia, igualando 
la suma de rigideces de trabes y columnas en cada 
entrepiso en el marco original y en el ideaiiz~c!o. 
Esto equivale a suponer que todos los nudos de 
un mismo nivel sufren la misma rotadón. 

El método consiste en lo siguiente ( fig. 1.12). 
Permítase el desplazamiento lineal de todos los 

nudos. hasta que se logre e! equilibrio de fuerza 
cortante en ~ada entrepiso. En esta etapa ios mo
mentos exteriores --·Mo impiden el giro de los 
nudos ( fi9. 1.12b). Elimínense ahora estos m o~ 
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mentas. permitiendo simultáneamente giros y nue
vos desplazZ~mientos lineales sin que se altere la 
fuerzLI cortL~nte de cada entrepiso ( fig. 1.12c). 

'1 ! ,f(.,_, 

•·y¡ /~ 
1 

1 

DESPLAZAMIENTO 
SIN CORTANTE 

FIG.I.13 

Considérese una columna (fig. 1.13) a uno de 
cuyos extremos se permite giro y desplazamiento 
transversal simultáneo. Partiendo de que es nula 
la cortante que proviene de esta deformación, las 
ecuaciones de pendiente-deformación suministran 
las relaciones 

M,~= 2EK,~(20,-3,p,2). 

M 2 , = 2EK," (O,- 3,p,2). 

Al no haber fuerza cortante. 

M2, = -M•2· 

De las ecs. 1.9 y 1.11. 

O, = 2,p,2. 

M,. = EK,2 O,. 

( 1.9) 

( l.JO) 

(l.JI) 

(1.12) 

Teniendo en cuenta las e cs. J. 1 1· y 1 . 1 2 y con
siderando que la deformación de la estructura será 
antisimétrica se reduce el problema a la solución 
de la mitad del marco por distribución de momen
tos. En este proceso las rigideces de las tré!bes se 
calculan como 6 EK. las de las columnas como EK 
y el factor de transporte en las columnas es - 1. 

El método se aplica en las figs. 1.14 y 1.15 a 
idealizaciones de los marcos A y B. La rigidez 
de cada columna se obtuvo como la suma de rigi
deces de todas las columnas del entrepiso. y 'la 
rigidez de las trabes como 2 X 6 = 12 veces 
la suma de rigideces de las trabes en el nivel con
siderado. (El coeficiente 6 toma en cuenta la rigi
dez modificada y el 2 toma en cuenta la rigidez de· 
cada trabe en sus dos extremos.) 

La tabla que aparece en las figs. 1.1"4 y l. 1 5 es 
idéntica a una distribución de momentos por el 
método de Cross, por lo que no amerita explicación. 
Obsérvese solamente que los momentos de empo
tramiento se obtuvieron como el producto de la 
fuerza cortante en cada entrep1so por la mitad 
de la altura correspondiente. 

Calculados los momentos en la estructura sim
plificada, es necesario obténer elementos mecá
nicos, en el marco original. Para ello se distri
buyen los que se obtuvieron en aquélla proporcio- · 
nalmente a las rigideces de las piezas de éste. El 

re~ult:;do d·~ b ooerZ~ción :;e col:s1gna en el renglón 
2 ~01 rt:."!)onJi.:ntÍ: a coda pu~z.¡ eH las figs. 1.1-tb y 
l.l'ib. . 

~.Juúie 'erifie<11 se qu..: el o:quilibrio Je <.:urt,wtc 
ea cad;¡ cntrcoiso se satisb·:e. No así d Cllllilibr:o 
de cad.1 nudo. ya que la hipótesis de gir,;s igua
les de todos los nuJos d..: un nivel no u.:--::..:saria
m~nte es correcta. En los rcngl.ones 3-5 se lleva 
a c<Jbo una d1stribución de mom~ntos con los nudos 
fijos linealmente. En el renglón 6 se anot:l el re
sultado final de esta distribución. 

Al efectu.Jr la distribución descrita se desequi
libran J¡¡s cortantes de entrepiso. Ello se observa 
al compar<lr los valores ¿._. ~m para todas las C•)

lumn;:¡s de u.n entrepiso co•l d producto Vh corres
pondi~nte. Los errores son tan pcgueiios en este 
cilso que no justific<:~n un refin,lmicnto mayor; no 
obst'-lntl.'. los n:siduos que aquí se cbtiene11 pueden 
consiJer<:~rs ... como un nuevo sistema de cargas 
horizontales al cual puede aplicarse el mismo 
procedimiento. 
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3.2. ANALISIS DE SISlEMAS MARCO-MURO 

Las figuras y tablas siguientes han sido tornadas y adaptadas de la 

ref 15 

--- Contorno del muro Fig. 24. Deformación de una viga adyacente a una columna flexible. 
- Miembro flexible del marco 
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Fig. 25. Marcos con juntas finitas 
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Fig.18. Esquematización de marcos con aberturas . 
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una sola f¡Ja de aberturas . 

. Tabla 3. Comportamiento de los muros de cortante con una sola 
hilera de aberturas. 
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Comportamiento 

Se :lproxima al del muro sin aberturas. La deformación aJó! de las colum· 
nas es muy importante en el cálculo de la rigidez. 
Transición 
Dos muros ~'-'nectados. El comportamiento se aproltima al de un marco 
ríg;do. 



Tahla 4. Artículos sobre el método de la conexión por cortante. 

~úmero de hileras 
1
variación de las propiedades 

de aberturas Carga Conrliciones de la cimentación con la altura l"resc:ntaciórr 

Una sola 
Carga 

Gráficas conccn Unifor· Variación Asenta 
o rat.!aen mcmc:n- en miento Con ti- Escalo- Fuer- r!l za>cor Mamen-dos 2 ·1 ex :re te: dis- Trian- el piso difc:- No nada Ecua- tan tes tos en las Defle · nua-R~fc:rencia ~·métncas o más rno su- trii.JUid:J. guiar F1ja Elástica inferior rencial varían mente: cwnc:s en las columnas X IOn Comenta nos mente penor 

v1ga~ 

(14) Rec!c X - - X - X - - - X - - X X X X Notac1ón c<¡UJvalentc 
Q y o.JI 

(15,16)CouU& X - X X X X - - - X - - X X X X 
Choudhury 

(17) Magnus X - - X - X X - X X - - X X X X Notación equivalente 
nv'iib y o.JI 

(18) Eriksson X X - X - X - - - X - - X -- - -

(19) Rosman X - X - - X X X - X - - X - - -
(20) Rosman X - - X - - - X - X - - X - - -

(21) Rosman X X X X X X X X - X - - X - - - En alemán 

(22) Rosman X - X X X X - - - X - - X X X - En alemán y en inglés 

(23) Rosman X - - X - X - - - - - X X - - - En alemán 
Para la variación con la al-

(24) Coull & Puri X - - X - X - - - X - X X - '-- - tura, las ri¡:idcccs de los 
muros y v1¡:as deben vanar 
pruporcionJ!mrntr 

(251 Traum X - - X - X - - - - - X X - - - 1'1 m{·¡odo r~ t''<·nnalmentc el 
mi>mo que t·n la ltcf. 2 3 

(26) Burns X - - - X X - - - X X - X X - X Vanac1ón paraból~ca del . espesor 
(27) Barnard & X - - X - X - - - X - - X· - - - Sr- hacen aprox1maciunes 

Schwaighofer para reducir el cálculo 

x sigmfica SI;- significa Np 
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Tso, W.K and Biswas, J. K. "General Analysis of Nonplanar compled shear Wafls" Journal ASC Struct. Div. Marzo 1973 
Pekan, O. A. and Gocevski, V. "Behaviour of Compled'Nof}-linear Shear Wafls" Proc. Central American Conf. on Earth. Eng. 
San Salvador, 1978 
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Fig. 30. Planta de estructura mostrando los grados de libertad usa
dos cuando el piso actúa como viga horizontal (rc:fc:rc:ncia 54) . 
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Fig. 31. Estructura con la forma de mesa mostrando los grados de 
libertad por el método de! piso rígido." 
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RESUMEN 

En este articulo se presenta un procedimiento para llevar a 
cabo el análisis sismico de edificios con muros rigidizames, 
de acuerdo con los requisitos del Reglamento de 
construcciones para el Distrito Federal de 1976. Se incluye 
también un método simplificado, pero suficientemente 
aproximado, para el análisis de marcos y de sistemas 
nuzrco-muro ante cargas laterales. 

SUMMARY 

In this article. a method ro carry out the seismic analysis 
of s!zear wa.fl buildings is presented, in accordance with tlze 
requiremems of the 1976 Building Code for Mexico City. 
A simp/ificd bur sufflcicnt~v approximated metllod for 
the analysis of frames and of frames intl'rconnected ro 
shear walls subjected to lateralloads is also included. 
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1.-INTRODUCCION 

El análisis slsmico estático de los edificios y una 
variante del anális¡s dmámico espectral, consisten 
en: 

1) Obtener las fuerzas laterales que renresentan 
la acción s(smica sobre el edificio en dos direc· 
cienes ortogonales. 

2) Distribuir estas fuerzas entre los elementos· 
resistentes (marcos y/o muros) 

3) Determinar los elementos mecánicos que se 
generan en los miembros de cada elemento 
resistente. 

· El Reglamento de construcciones para el Distrito 
Federal (Ref. 1) especifica cómo real1zar el paso 1. 
En este trabajo se presentan procedimientos para 
efectuar los pasos 2 y 3, satisfaciendo las exigencias 
de este Reglamento; los mismos métodos pueden 
aplicarse. casi sin modificaciones, cuando los edifi
cios se encuentren en otros lugares o cuando se 
trate de cargas laterales distintas de las sísmicas. 

La presentación es matricial porque cuando exis
ten muros rigidizantes no es posible usar los proce
dimientos tradicionales. basados en el concepto de 
rigidez de entrepiso, que no se pueden definir con 
precisión en este caso. 

2.-ANALISIS TRIDIMENSIONAL DE ·EDIFICIOS 

Para hacer el análisis tridimensional de edificios 
se aceptan las siguientes hipótesis: 

18 

il La estructura tiene un comportamiento 
elástico lineal. 

ii) El edificio está formado por si:>temas planos 
rectangulares verticales, conectados hcrizon· 
talmente por los sistemas de piso, en cada 
uno de los niveles: La Fig. i muestra un 
sistema plano típico. 

iii) La rigidez de los sistemas de piso en su pro
pio plano es infinita, por lo cual funcionan 
como diafragmas rígidos. 

iv) Los muros se represen tan adecuadamente 
como columnas anchas y se considera que 
las zonas de las vigas que están dentro de 
ellos no se deforman por flexión (F ig. 2). 

v) Se desprecia In rigidez torsional de vtgas. 
columnas y muros. 

vi) Las fuerzas laterales están aplicadas a nivel 
de los sistem¡¡s de ptso. 

~ WJ --i 1- w2-1 r viga a 

1 1 1 1 
i 1 J i 
1 ! 
1 

1 1 

1 1 

l 1 

1 1 
¡- muros - H 1----· 

' .., , , """''" ,,, "l::'.m >) 

1--LJ 

Fig. 1.- Sistema plano rectangular t/pico. 

Fig. 2.- ldealizacidn del sistema plano .de.la Fig. 1. 

( 
vigas c:on zooos extremos 
infinilomenlo rígidos 

~ 

~ . 

columnas 
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Las hipótesis (ii) y (iii) implican que cada sistema 
plano rectangular tiene sólo un grado de libertad 
lateral por nivel, y que el edificio completo tiene 
tres: dos traslaciones en las direcciones de dos ejes 
ortogonales y una rotac1ón alrededor de un eje 
normal al piso. 

La hipótesis (iv) fue propuesta por Frischman 
y otros ( Ref. 3) y ha sido usada por varios autores 
(Refs. 4 y 5). En el desarrollo de este trabajo se 
han comparado sus resultados con soluciones obte
nidas con elementos finitos y con métodos aproxi
mados propuestos por Stamato y Stafford-Smith 
(Ref. 6); las diferencias no fueron significativas en 
ninguno de los casos estudiados. En una columna 
ancha, a diferencia de las normales, son significati
vas las deformaciones debidas a cortante; esto se 
incluye en el análisis en la forma descrita en el 
Apéndice A. La manera de tomar· en cuenta que 
una viga tiene zonas indeformables en sus extremos 
se presenta en este mismo Apéndice. · 

Con base en las hipótesis mencionadas, el análisis 
tridimensional de edific1os puede hacerse de la 
>iguiente manera: 

1) Se calcula la matriz de rigidez lateral !S¡ de 
cada sistema plano ¡. . 

1 n Se calcula la matriz de rigidez del edificio 
completo ~-

111) Para cada caso de fuerzas laterales f_,· se 
calculan los desplazamientos !::! del edificio 
completo, los desplazamientos laterales Q¡ 
de cada sistema plano y los elementos me
cánicos de las vigas: columnas y/o muros 
que los formen. 

vigas 

A continuación se describen dos métodns para 
ejecutar estos pasos: 

2.1.- Método General 

Paso i. En cada sistema plano ¡ se permiten los 
siguientes grados de libertad: un desplazamiento 
vertical y un giro en el plano del sistema por cada 
nudo y un desplazamiento horizontal por cada nivel,· 
como se ilustra en la Fig. 3. La matriz de rigidez 
correspondiente a estos grados de libertad se obtie
ne sumando los aportes de las vigas, que pueden 
tener extremos infinitamente rígidos, y las colum
nas, que pueden ser anchas; en el Apéndice A se 
dan estas matrices. Si se tiene N nudos y L niveles, 
la matriz resultante es de orden 2 N x L, y de ella 
se eliminan los grados de libertad correspondientes 
a los nudos para obtener la matriz de rigidez lateral 
!S¡. en términos de solamente los desplazamientos 
de los niveles y de orden L x L. El proceso de eli
minación se denomina condensación estática y la 
forma eficiente de efectuarlo se describe en la 
Ref. 10. 

Paso 11. Se expresa la matriz de rigidez lateral !S¡ 
de cada sistema plano en .términos de los grados de 
libertad del edificio completo. Esta transformación 
se describe en detalle en el Apéndice B, y se llama 
!S ¡• a la matriz resultan te, que es de orden 3 L x 3 L. 

La matriz de rigidez del edificio es: .!S - I: .!Sj, 
también de 3L x 3L. i 

Nota: los columnas pueden ser anchos y los vigas pueden 
tenet" extremos infinitamente rígidos 

Fig. 3.- Grados de libertad en un sistema plano idealizado, para emplear el método general. 
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o) columna b) viga 

Fig. 4.- Grados de libertild de una columna y de una vigJ con extremos infinitamente rlgidos. 

Paso 111. Para calcular los desplazamientos laterales 
del edificio completo se resuelve el sistema K !:::! = F; 
en la Ref. 1 O se discuten las formas eficientes de 
hacerlo. E en general está formado por dos fuerzas 
ortogonales y un momento torsionante por cada 
nivel, que corresponden a los tres grados de libertad 
considerados para el edificio en tal nivel. Emplean
do las relaciones geométricas entre los desplaza
mientos laterales Q¡ de cada sistema plano y los de 
los pisos del edificio !:J, se calcula Q¡ (véase la expre
Sión B 3 del Apéndice B). 

Los desplazamientos correspondientes a los gra
dos de l1bertad eliminados en el Paso 1 se pueden 
calcular a partir de Q ¡ { Ref. 1 0). Así se conocen 
todos los desplazamientos de todos los nudos y, 
usando las matrices de cada viga o columna {Apén
dice A), se pueden calcular sus respectivos elemen
tos mecánicos. 

2.2.- Método Simplificado 

Paso l. Para determinar la matriz de rig1dez lateral 
de cada s1stema plano ¡ se usa un sistema plano 
reduc1do equivalente, que se descr1be en la Sección 
3, y que t1ene mucho menos grados de libertad que 
el sistema original. La Simpliflcl!C!ón resulta, esen· 
cialmente. de que cada elemento del Sistema equiva
lente representa a var1os elementos del sistema real. 

A part1r de las matrices de r1gidez lateral de cada 
sistema plano ¡, se pueden efectuar los pasos 1 1 y 111 

20 

de la misma manera que . en el método general, 
hasta el cálculo de Q¡. 

Los giros de todos los nudos no fueron conside
rados en el paso 1 y. en consecuencia, no es posible 
calcularlos en forma directa a partir de Q¡. Pero 
puede usarse el método de distribución de momen
tos para calcular los momentos flexionantes, par
tiendo de momentos de empotramiento en las co-

lumnas que- valen 6 E 1 0 
2 . donde o es el des-

(1 + Q: ) h . 
plazamiento del entrepiso correspondiente. E, 1, y 
h están definidos en el Apéndice A, en el cual se 
explica cómo modificar los coeficientes de rigidez 
y los factores de transporte, para incluir el efecto 
de las deformaciones por cortante en las columnas 
y la e{(istencia de zonas extremas infinitumente 
dgidas en las vigas. Un problema que hay que notar , 
en este procedimiento es que las fuerzas laterales 
E.¡ que actúan en el sistema plano j valen E.¡ = K¡ ºi· 
y producen unos cortantes y¡: en los entrepisos, 
por otro lado, la suma de momentos en columnas 
sobre las al tu ras da lugar a unos cortantes Y.j, que 
no serón exactamente iguales a y¡. Para subsanar 
esta dificult<ld se sugiere calcular en cada entrepiso 
i la relación R¡ = V¡¡IV* ¡¡y multiplicar los mamen· 
tos de todas los columnas de ese entrepiso por R ¡. 
a fm de conservar el equilibrio se pueden multipli
car los momentos en las v1gas del p1so i por 
1 . 
-(R-+R-+ll 2 1 1 • 
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2.3.- Observaciones y comentarios 

De los métQdos propuestos en las secciones 2.1 
y 2.2 se puede considerar como "exacto" el método 
general, en el sent1do de que es la forma más pre
cisa de proceder dentro de las limitaciones que im
ponen las hipótesis generales, por lo que se reco
mienda usar este método cuando se disponga de la 
computadora y los programas apropiados, como el 
que se presenta en la Ref. 9. Cuando no se cuente 
con tales herramientas. puede usarse el método 
simplificado. 

·El procedimiento general de análisis, seguido en 
ambos métodos. sólo hace compatibles, mediante los 
pisos rígidos, a los desplazamientos laterales de los 
niveles de todos los sistemas planos que forman el 
edificio. Los demás grados de 1 ibertad se consideran 
independientes de un sistema plano a otro, condi
ción que no cumplen los desplazamientos verticales 
de las columnas que se éncuentran en la intersec
ción de dos sistemas planos y pertenecen a ambos. 
Una forma aproximada de tomar en cuenta este 
hecho, para fines de diseño. es considerar que la 
~arga axial en tales columnas es igual a la suma 
de las que se obtienen para ellas en cada uno de los 
sistemas planos a que pertenecen. También debe 
notarse que los giros de estas columnas sólo son 
independientes entre sí cuando los sistemas planos 
son ortogonales; por esto, los métodos aquí pro
puestos no deben usarse cuando los sistemas planos 
que componen un edific1o se corteri en ángulos 
muy agudos en planta. Además, cuando los pisos 
son flexibles en su prop10 plano. no es válida la 
suposición de que los sistemas planos están unidos 
por diafragmas infinitamente rígidos. lo cual inva
lida los procedimientos aquí propuestos. 

En el método simplificado se usan matrices de 
rigidez lateral pbtenidas en forma aproximada; sin 
embargo, los ·errores. en los valores de los desplaza-

. mientas son pequeños (menores que el 3°/o en· 
todos los casos estudiados). Una limitación más 
restrictiva· de este méto"do es qu"e no toma en cuenta 
los grados de l1bertad vertiCales. lo que implica des
preciar los efectos de alargamientos y acortamien
tos de las columnas, que son más importantes en 
edificios con vigas rígidas y/o gran relación altura/ 
ancho. No se han establecido criterios definitivos 
para decidir cuándo pueden despreciarse estos efec
tos. (La Ref. 11 considera que puede hacerse cuan
do la relac1ón altura/ancho del edificio sea tres o 
menor). 
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Para tener una idea de las diferencias en los re· 
sultados entre los métodos general y simplificado 
se analizó con ambos un edificio de 6 pisos. cuyas 
características y cargas se dan en la Fig. 8. En la 
Tabla 1 se comparan los resultados obtenidos para 
dos sistemas planos de ese edificio. que son l9s 

·que más se desplazan en las cargas usadas, por lo 
que en ellos los errores serán más importantes. 
Nótese que estos últimos son menores que el 1 °/o, 
aunque hay que señalar que en el método general · 
no se permhieron desplazamientos verticales para. 
que las diferencias se debieran exclusivamente al 
uso de sistemas planos reducidos. 

3.- SISTEMA EQUIVALENTE PARA CALCULAR 
LA RIGIDEZ LATERAL DE UN 
SISTEMA PLANO 

Se trata de calcular la matriz de rigidez lateral 
de un sistema plano como el mostrado en la Fig. 1. 
Varios. autores han estudiado este problema para 
proponer formas de determinar los elementos me
cánicos correspondientes a los componentes del 
sistema (muros, vigas y columnas) cuando está su
jeto a cargas laterales ( Refs. 6, 7· y 8). La citada 
matriz puede determinarse con el procedimiento 
descrito en la Sección 2.1. el cual resulta apropiado 
para programarse en una computadora grande, es
pecialmente si se trata de un sistema plano con 
muchos nudos. Como no siempre se dispone de tal 
herramienta, es conveniente contar con un método 
simplificado que, sin pérdidas exageradas en la pre
cisión, permita obtener la matriz de rigidez lateral 
con una computadora pequeña, o bien en forma 
manual. El método que aquí se propone logra 
este objetivo. 

. E.l componente básico del sistema equivalente 
es el conjunto ·de vigas y columnas mostrado esque-

. máticamente· en la Fig. 5, en la cual se indican las 
cántidades que son necesarias para definirlo y los 
grados de libertad que le corresponden. Las alturas 
son las del sistema real. Cada columna y cada viga 
representan. respectivamente, a un conjunto de 
columnas o vigas del sistema plano real. Si E es 
el módulo de elasticidad. 1. el momento de inercia, 
G. el módulo de cortante y n, el área efectiva de 
cortante de una columna o viga del sistema real, 
entonces las propiedades en cada nivel i del com
ponente básico son: 
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(Eil¡ = ~urna de El de las columnas de un piso, 
que representa el componente. 

(GflJ ¡ == Suma de Gfl de ia? columnas de ese piso, 
que representa el componente. 

<lll . = Suma. de. 2 E 1 !-1- J por cada vez que una 
L 1 2 A3 

viga llega a una columna representada en 
el componente (A se define en la Fig. 4). 

Dentro de las columnas se incluye a los muros. 
En las columnas de dimensiones normales no es 
necesario considerar deformaciones por cortante y 
no se necesita el valor de ( G n l¡. que es indispen
s¿,ble para los muros. Cuando una viga llega a un 
muro, A tendrá un valor menor que 1; para las 
vigas que llegan a. columnas normales ).. = 1. 

Para construir el sistema equival~nte se divide a 
las columnas del sistema p:ano en grupos tales que 
cada uno de ellos contenga columnas de propieda
des similares. Se ha comprobado en este trabajo 
que los errores son pequeños si el valor de El de 
la columna más rígida de un grupo no es mayor 
que ocho veces el de la columna menos r fgida de 
ese mismo grupo. Generalmente son necesarios dos 
grupos: uno ·contiene a las columnas normales y el 
otro a los muros. 

A cada grupo le corresponde un componente 
básico cuyas propiedades se calculan como ya se 
há descrito en esta Sección. Todos los componen
tes básicos que resulten se acoplan de modo que 
sus desplazamientos laterales sean los mismos, como 
se ilustra en la Fig. 6. Nótese que los componentes 
básicos pueden no tener el mismo número de nive-

30J 
(EI/L}4 

(E1)4, (Gn )4 (EI/L)3 

~-l 
h4 

~ 

l {EI)3, (Gn )J G/ll2 h3 

;¡--+ -1 (E1)2, (G .n)2 1/l)¡ h2 

¡;--+ 
{El)1, (G n)1 hl 

Nota: les flechcsJndican Jo$ grcdl>s de libertad 
Fig. 5.- Componente básico del sistema er¡uf'li'le:Jte. 

les; que puede tratarse de un solo componente, er. 
cuyo caso no se necesita hacer el- acopiamiento; y 
que los giros de un componente son independientes 
de los giros de los demás. 

Se calcula la matriz de rigidez de cada compo
nente, referida a todos sus grados da libertad 

_(Fig. 5) y, por condensación estática (Ref. 10), 
se eliminan las rotaciones y se obtiene la matriz de 
rigidez lateral del componente. La matriz de rigidez 
lateral del sistema equivalente se obtiene sumando 
las de todos sus componen tes basicos. Este proce
dimiento se ilustra en el Apéndice D. 

! 
~---------------~~r----------b7- ~-~ 

1-+-----o+-+-~~---(>f---j )-t---~A -P 

Nota: las flechas indican los grados de libertad 
Fig. 6.- Acoplamiento de componentes básicas para formar un sistema equivalente. 
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1 ~ 9: 

centro de masas_ u 
/ u¡ 

'il 

/ 

Fig. 7.- Grados de libertad del edilicio Y. del sistema plano j, en 
el nivel i. 

Notas: espesor de los muras = O. 15 m 

N1vel 

1 
2 
3 
4 
li 
6 
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módulo de elast•c•dJd de todos los elementos = 2 000 000 ton/m2 
módulo de cortante de todos los elementos = 833 333 ton/m• 
momento de .nerc1a de todas las v1gas = O 00255 m• 
las flechas ind1can los scnt1dos pOSitivos de los desplazamientos laterales 
las d1stancias están en metros 

Fuerz .. hon).y momentos (Ion..,) 

Columnas Altura P01 s"mo en X Por si51T\o en Y 
lmxm) (m) F~ M• fy Mv 

.40 •. 40 4.0 4 51 4.059 4 51 8.479 

.40 •. 40 30 789 7.10t 7.89 14.833 

.40 •. 40 30 11.21 10.143 11.27 21.183 

.30. 30 30 14.65 13 185 14.65 27.542 

.30 •. 30 3.0 16.03 16.227 18.03 33836 

.30 •. 30 30 2141 19 269 21.41 40251 
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4.- PROCEDIMIENTOS PARA El 
ANALISIS SISMICO 

Los métodos de análisis tridimensional expuestos 
en la Sección 2 no se pueden usar directamente 
para el análisis. slsmico de· edificios de acuerdo con 
el Reglamento de construcciones para el Distrito 
Federal que exige, en su artículo 240, considerar 
dos combinaciones de las excentricidades de las 
fuerzas cortantes y, en su artículo 237, estipula que 
se sumen vectorialmente los efectos de un compo-. 
nente del movimiento horizontal del terreno con 
0.3 de los del otro. El procedimien.to que a conti
nuación se propone permite tomar en cuenta -ta(es · 
requisitos. 

Considérese que la matriz de rigidez lateral del 
edificio ~ se ha partido en la forma: 

K 
KL6l -LL 

.!S = 

KQ&J KT 
-u¡ 

9onde los subíndices L y 8 se refieren, respectiva
mente, a los desplazamientos laterales y a los giros 
de los pisos del edificio. Entonces se pueden seguir 
los pasos siguientes: 

a) Se escogen dos direcciones ortogonales X y Y 
en la planta del edificio. 

b) Para cada dirección: 

24 

b.l) Se determina la fuerza horizontal aplica
da en el centro de masas de cada piso i, 
de acuerdo con los artículos 240 o 241 
del Reglamento de construcciones para 
el Distrito Federal. Sea E. el vector for
mado por estas fuerzas. 

b.2) Se calculan los desplazamientos laterales 
Q. 0 del edificio, sin permit1r giros en 

los pisos: 
-1 

§_o= ~LL.E 

b.3) Se calculan los momentos debidos a la 
excentricidad directa, que valen: 

M d = - ~re Q o· 

y se les acumula para obtener los momen
tos torsionan tes en los entrepisos M" d. 

31 
b.4) Se CéJiculan los momentos torsionarnes 

en los entrepisos M" . Para el entrepiso --a 
¡ se tiene: M·. = o. 1 b. v ., donde b1. es 

a• ' ' 
la dimensión máxima de la planta i del 
edificio, medida perpendicularmente a la 
dirección en que están aplicadas las fuer
zas sísmicas, y vi' el cortc,ítW .en el e_ntr~
piso i. 

b.5) Para cada· nivel.i se calculan las siguientes 
combinaciones de momentos torsionantes: . · 
M l i = 1 · 5 M d i M ; i ,·y M 2 i -::: M di - M ; i 

b.6) Con los valores obtenidos en el pase 
anterior se calculan los resr>ectivos mo
mentos en los niveles M 1 y M2 • de la 
misma manera como se pueden calcular 
las fuerzas aplicadas en los niveles a par
tir de las fuerzas cortantes en los entre
pisos; es decir, que en cualquier nivel el 
momento aplicado es la difereflcia entre 
el momento torsionante del entrepiso 
inferior y el del entrepiso superior. 

b.7) Se calculan los giros y desplazamientos 
que producen los momentos M 1 Y M2 
resolviendo los sistemas de ecuaciones: 

¡()
ó __ .jj· == ~ 

'j =1 ,2 
M . -¡ .!Seo 

b.S) El Reglamento de construcciones para el 
Distrito· Federal exige dos combinaciones 
de giros y desplazamientos: 

Combinación Desplazamientos Giros 

( 1 ) l) + ª-1 ª-1 -o 

(2) 5 + ó 8 
-o -2 -2 

Para todos los niveles de cada sistema 
plano m se calculan los desplazzmientos 
de entrepiso producidos por estas com
binaciones y se escogen lo3 que tengan 
mayor valor absoluto. Sea z x el vector -m 
formado por estos valores cuando el sismo 

actúa en la dirección X; y z Y el corres-m 
pendiente a la dirección Y. 
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Tabla 1.- Comparación de desplazamientos laterales (m) de los sistemas planos 111 111 v aa, cuando el sismo actúa 
en las direcciones X v Y. respectivamente. 

Sistema plano 111 111; fuerza sísmica en X Sistema plano aa; fuerza sísmica en Y 

Nivel MS MG error (0 /o) MS MG error (0 /o) 

1 0.000754 0.000756 

2 0.001773 0.001778 

3 0.003023 0.003033 

4 0.004433 0.004449 

5 0.005883 0.005908 

6 0.007298 0.007334 

MS Método simplificado 
MG Método general 

e) Para· 'cada entrepiso i de cada sistema plano m 

se calculun 

(Z x. + 0.3 Z V.) y (0.3 Z x. + Z V.). 
ma ma ma ma 

Se utilizará el mayor de estos valores 

para calcular los elementos mecánicos produ

cidos por el sismo. 

En el Apéndice e se presenta un procedimiento 
eficiente para efectuar las operaciones matriciales 
necesarias para el cálculo de giros. desplazamientos 
y momentos torsionantes. 

APENDICE A.- Matrices de rigidez de una viga 
con zonas extremas infinitamente rígidas y de una 
columna incluyendo deformaciones por cortante. 

_E_I_ 
AQ 

4 + 12 ~ ( 1 +-L) 
A. 

2 + 6 r 'Y + f3 ., + 
A. 

6 ( 1 +21...) - t..Q A. 

_6_ (1 
AQ 

+ 2'Y ) 
A 

12 -y(3 
V 

0.26 0.001358 0.001362 0.29 

0.28 0.003176 0.003190 0.44 

0.33 0.005383 0.005412 0.54 

0.36 0.007902 0.007949 0.59 

0.42 0.010477 0.010547 0.66 

0.49 0.012969 0.013066 0.74 

Cuando las fuerzas laterales se determinan por 
~el método dinámico espectral es también útil la 
matriz de rigidez lateral del edificio ~- Si denomi
namos ~xx a la submatriz asociada a los desplaza
mientos en la dirección X. entonces los vectores 
modales P.. y las respectivas frecuencias de vibración 
w en tal dirección se obtienen resolviendo el pro
blema de valores característicos ~·xx Q = w2M i!. 
donde M es una matriz diagonal cuyos elementos 
son las masas concentradas en los niveles. Los mé
todos para resolver este problema se discuten am
pliamente en la Ref. 10. Lo mismo puede decirse 
para la dirección Y. y si se desea considerar las tor
siones en planta debe usarse la matriz !S. completa. 

Para los grados de libertad y los parámetros {3, -y, A. 
definidos en la F ig. 4b, la matriz de rigidez de una 
viga con extremos infinitamente rígidos es: 

simétrica 

4 + 12.1_ ( 1 +..l..) 
X A. 

6 +-1LI 12 
--- ( 1 

X~ A. t._2 Q~ 

6 ( 1 +~) 12 12 
~ A -~ 'X1F 



E. 1, Q son. respectivnmente. el mód•.JIO de elasti· 
cidad. el momento de inercia v la long1tud total de 
la viga. Para los grados de libertad defin1dos en la 
Fig. 4a. la matriZ de rigidez de una columna, 
incluyendo deformaciones por cortante, es: 

1 

12 E 1 

( 1 +alh 3 

12 E 1 12 E 1 
-

{ 1 +a:)h 3 ( 1 +a)h 3 simétrica 

1 
-

1 
·-·-

1 

6 E 1 6 E 1 (4 +a) E 1 -
(1+o:)h 2 ( 1 +ex )h 2 ( ~ +a) h 

6 El 6 F.l (2-cr)EI (4+cr)E 1 
1 -

( 1 +cr)h 2 ( 1 +cr)h 2 ~1+cr)h 

o o o 

o o o 

12 El 
el valor de a es 

donde E, 1, h y G son, respec;tivamente, el módulo 
de elasticidad, el momento de inercia, la altura y 
el módulo de cortante de la columna; n es su área 
reducida por cortante; la reducc16n depende de la 
distribución del cortante en la sección. el cual a su 
vez depende de la forma de la sección; para seccio· 
nes rectangulares n = A 11.2. donde A es el área 
total. de la sección de la columna. 

En el caso de la viga, nótese que si {3 ..: · 'Y= O, 
es decir, que si no existen extremos rígidos. se 
tiene X = 1. y la matriz de rigidez que se obtiene 
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-

-
(1+a)h 

o EA 
h 

o EA EA ---h h 

reemplazando estos valores coincide con la ya 
conocida para una viga normal. 

También en las columnas, si no se desea conside· 
rar. deform-aciones por cortante, a: = O, y la niatriz 
de rigidez se convierte en la ya conocida para este 
caso. 

De estas matrices pueden obtenerse coeficientes 
de rigidez y factores de transporte modificados 
para usar el método de Cross. Por ejemplo, cuando 
se desea considerar deformaciones por cortante, 

4E 1 4+cr E 1 
en lugar d~ -h- debe ur.arsa ( 1 +ci' 1 h' Y el 

factor de transporte en lugar de 0.5, vale: ( 2 ~ cr ). 
4 cr 
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APENDICE B.- Transformación de. la matriz de 
rigidez lateral de un sistema plano a las coordenadas 
del edificio. 

En la Fig. 7 se muestra la ubicación del sistema 
plano i en la planta del n1vel 1 del edificio. 

Este sistema solamente tiene un desplazamiento 
lateral d¡¡ en este nivel, cuya dirección positiva es 
la indicada por la flecha. También se muestra el 
centro de masas del nivel i y las direcciones positi
vas de los tres grados de libertad que tiene el 
edificio en tal nivel. 

Considerando que el ángulo 9i es pequeño. la 
relación entre d¡¡ y los desplazamientos del edificio 
se puede escribir como: · 

d·· = J 1 
8.1 

d~nde <~¡ es el ángulo que se forma entre la direc
ción positiva de u¡ 'l la dirección positiva de d¡¡; ji 

es la distancia del sistema plano i al centro de masas 
en el nivel i y, para saber su signo. se supone que 
la dirección positiva de d¡¡ "gira" alrededor del 
centro de masas; si este "giro" tiene el mismo 
sentido que 9¡. entonces r¡- es positivo; en caso 
contrario es negativo. En la Fig. 7, de acuerdo con 
estas convenciones. O i y r¡¡ son positivos. 

La expresión 8.1 se puede escribir en forma más 
compacta como: 

donde: 

d·· = b .. u. JI -JI -1 

b··· =- [cos tJ. sen tJ. r-·] -JI J J JI 

U· 
1 

!Ji -· Vi 

e. 
1 
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8.2 

si se consideran los n niveles del edificio, se tiene: 

donde: 

D· = B· U -J --J -

d-1 
J 

0- = d-2 -J J 

!:!.1 

(n elementos) (3 n elementos) 

~1 

b-2 -J 

• o o 
B· -J = o o ct 

8.3 

b. 
-Jn 

(n por 3 n elementos; los no mostrados son ceros) 

La expresión 8.3 relaciona los desplazamientos 
de los pisos del edificio con los desplazamientos 
laterales del sistema. plano i. y fa matriz ~ i ~xpre
sada en términos de las coordenadas del edificio 

es KJ~ = sT1 K- B· - - -¡ --¡ 

_:;.z __ ----



APENDICE C.- Cálculo de desplazamientos en e! 
análisis sísmico. 

Efectuandq la partición y descomposición de la 
matriz de rigidez lateral del edificio, se obtiene el 
producto ~ T ~. donde ~ es triangular superior: 

[
~LL 

KTO -L 

!S U1l 

!SooJ 

efectuando el producto del segundo miembro se 
deduce que: 

El sistema del paso b.l del procedimíento propuesto 
en la Sección 4 es: 

K ~: - ST S ~: ST Y F 
-LL~o - -LL -LL ~o = -LL- :: -

donde se ha definido el vector y por: 

(C2) 

(C3l 

Los vectores y y 2-o pueden calcularse fácilmente 

por ser §..LL y §_LL triangulares. 

El vector ~d del paso b.3 vale -!S re ~·y usando 
las expresiones Cl y C3 se puede escribir: 

K TLO O · + K OO 9 · = M· i = 1 2 - -J - -¡ -J, • 

de la primera de estas ecuaciones Slci tiene: 

(C5) 

y reemplazando este valor en la segunda ecuación 
queda: 

Con K • K T K -l K d 1 -08 ·= -88 -!S LO _ L L _ Ui• usan o as 
expresiones Cl y simplificando, se obtiene: 

!See = t~le §.Le +~~e §..ee, -t§.lo §.LL, 

-1 -T T T 
(§_LL ~L) ~~L §.Le) =~e(J ~8 

Esto muestra que ya se tiene la descomposición 
necesaria para resolver el sistema C6 y conoc~r ~;· 
Para encontrar §.¡ se usan las expresiones C1, que 
permiten escribir e 5 en la forma: 

Pre¡nultiplicando la última igualdad por .§.LL queda: 

SLL o. = - SL(J e. - -J - -J (C7) 

M - - sT s s-1 Y- - sT Y -d- -LO-LL-LL-- -LO-

cuya solución es directa, puesto que ~L L es triangu-
(C4) lar superior y ya se conoce. 

Por otro lado, los sistemas del paso b.7 son: 

28 

Nótese que para encontr2r todos los desplazamien
tos y giros que requiere ei análisis sísmico es nece
sario descomponer una sola vez la mauiz ~ en el 
producto de una matriz triangular superior por su 
transpuesta. 
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APENDICE D.· Obtención de la matriz de rigidez 
lateral de un sistema marco-muro con el método 
simplificado. 

De acuerdo con la Sección 3, el sistema equiva
lente correspondiente al sistema plano de la Figura 
9 tiene dos componentes básicos. El primero de 
ellos representa a las columnas de dimensiones 
normales, y sus propiedades son, en los dos niveles: 

El = 5 (2x106 x 0.005) = 50,000 (columnas) 

GU = O (columnas) 

EI/L = 2(2x106x0.001)Í2+2+ 1 + 1 +2+ 1 l 
[4 5 5(o.a)l 4(0.75)3 4 5(o.7PJ 

= 11,865 (vigas) 

El segundo componente básico representa a los 
muros y para él se tiene, en los dos niveles: 

El = 2x106 (0.1+0.2)=600,000(coll!mnas) 

= 8x10S (0.3 + 0.4) = 560,000 (columnas) Gfl 

EI/L = 2(2x106xo:oo1) [ 1 +- 1 + 1 J = 6,265(vigas) 
l-5(0.8)3 4(0.75)3 5(0.7)3] 

Fig. 9.- Sistema plano utilizado para ejemplificar el método simplificado. 

1m 1m 

1 

A 

~--: 1 1 0.8 0.75 1 

w'if: ¡;.~ ¡¡fg' 1/1 E llr:.hF- 17. 'E '1/5: 

1.5m 

1 1 

8 

0.7 

1//:... "'- 11. 

$~-4~.o_m ____ ~$~--s_.o_m~--~$~-----s._o_m ________ ~$r-~4_._o_m __ ~er--4_.o_m ____ -a$r---s_.o ____ m __ ~$~-

Notas: módulo de elasticidad de todos los elementos= 2 000 000 Tm/m2 
módulo de cortante de los muros A y B = 800 000 Tm/m2 
momento de inercia de todas las vigas= 0.001 m4 
momento de inercia de todas las columnas= 0.0005 m4 
momento de inercia del muro A = 0.1 m4 
momento de inercia del muro B = 0.2 m4 
área de cortante del muro A= 0.30 ml 
área de cortante del muro B = 0.40 ml 
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En la Figura 1 O se muestra un esquema del siste
ma equivalente y se ilustran los grados de libertad 
que tiene cada uno de sus componentes básicos. 

La matriz de rigidez de las columnas se propor
ciona en el Apéndice A. Para el primer componen
te básico ~ = O, E 1 = 50,000, h = 3. Interesan sola
mente las cuatro pr.imeras filas y columnas de la 
matriz en cuestión que, efectuando las operaciones, 
se escriben: 

22,222 simétrica 

-22,222 22,222 

-33,333 33,333 66,667 

-33,333 33,333 33,333' 

La rigidez de las vigas es simplemente 

liL= 3x 11,865=35,595 
L 

65,667 

Sumando los respectivos aportes de las vigas y 
columnas (método directo de rigideces) se obtiene 
la matriz de rigidez del primer componente básico, 
que es: 

IIIS 
3.0m 

3.0m 

/113 
dos eomponenteG básicos 

IJJ ¡;;¡, 

1 
11ra 

grados de libertad da cada componente 

Fig. 10.- Sistema equivalente al sistema plano de la 

22,222 simétrica 

-22,222 (22,222 + 22,222) 

-33,333 . 33,333 (66,667 + 35,595) 

-33,333 (33,333 - 33,333) 33,333 

22,222 - 22,222 l - 33,333 - 33,333 
1 

- 22,222 44,444 : 33,333 o 

----------~----------
- 33,333 33,333 1 102,262 33,333 

- 33,333 o 
1 
1 33,333 ·168,929 

Para obtener la matriz de rigidez lateral ~ 1 de 
este componente se eliminan. mediante condensa
ción estárica, los últimos dos grados de libertad, 
y se obtiene as(: 

(66,667 + 66,667 + 35,595) 

[ 

22,222 
!S,= 

- 22,222 

- 22,222] - f 33,333 

44.444 L 33,333 

- 33,

0

333] . rl102,262 33,333) -1[_ 33,333 

33,333 168,929] - 33,333 
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~,= [ 

"8,163 

-12,901 

- 12,901] 

32,832 

La matriz de rigidez lateral del sistema plano 
marco-muro completo es la suma ~ 1 + ~ 2 . que da: 

Con el mismo procedimiento se obtiene la matriz 
de rigidez lateral ~ 2 del componente 2. La diferen-

- 67,178] 

193,880 
cia más importélnte es que esta vez para calcular la 
matriz de rigidez de las columnas (Apéndice A) 
hay que considerar ex= l12x600,000)/ (9x560,000) 
= 1.429. El resultado es: 

= [ 
27,428 - 54,277] 

1Q1,048 

En este ejemplo se tuvieron que invertir dos 
matrices de 2 por 2. Con el método general se 
habría necesitado invertir una matriz de 14 por 14. 
Esto da una idea de las ventajas del método simpli
ficado aquí propuesto. 

- 54,277 
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3.4 EFECTOS DE ESBELTEZ. 

Los efectos de esbeltez en edificios se presentan de dos maneras: la 

la primera se puede denominar local y consiste en que en las columnas 

los momentos flexionantes se ven incrementados por el valor Pv donde-

P es la carga axial y ves la deformación (elástica) de la columna --

con respecto a su eje originalmente recto; la segunda, que es de con

junto, se refiere a que cuando existe un desplazamiento de entrepiso ll 
se produce un momento~~que debe ser resistido por las columnas de -

tal entrepiso (este efecto se conoce como P-~) en la fig. 16 y 17 --

se ilustran los -efectos mencionados: 

\ ~-
~...,é"~lb.S 
J: "UÁ 1.-f!S 

A. l'\r 

M 

Fig. 16 Efecto local de esbeltez. 



V 

Lf/ 

h w 

Fig. 17 Efecto de Conjunto 

Nótese en la fig. ~' que el efecto local es más importante cuando la 

columna no tiene punto de inflexión; esto en gene~l no ocurre en mar
e 

cos sujetos a cargas laterales, salvo tal vez en el piso inferior. 

i) Efecto Local. 

Además de la amplificación de momentos; el efecto local se refleja en 

una reducción de la rigidez del elemento (cuando la fuerza axial es -

de compresión). También se modifican los momentos de empotramiento. 

lhla forma de considerar estos efectos, que en detalle·. se presentan en 

la ref. 22, es mediante las llamadas funciones de estabilidad y de --

~arga, que conducen a expresar la matriz de rigideces de la columna -

en la forma siguiente: 



&?t.s (lrc)!I 
J).a 

-2is (¡.¡.e) ~; - S(lfC) EI 
h¿ 

-s(n·c) ll ;,a 
··-

1 

¿f.:s (h'C) Q .sCN~) EJ 

1 
.S(Ifc) I.Z 

¡.,.J IJZ h.a --
.S EI .se g , h 

.S ~.r. 
;, rk 

Los valores de S, C y t se obtienen planteando la ecuación diferencial 

de equilibrio de la colUmna, incluyendo en elrnomento flexionante el 

término Pv. Es conveniente expresar estas funciones en términos de la-

relación adirnensional n definida corno: 

p 
11 = (~rrz~) 

' t-,2 

J 
p = c~rs.a ~')e ia \ 

sc.iuan+e.. 

En la fig. 19 se muestra como varían tales ñinciones con n l n positi-

vo corresponde a compresión). 

Se muestra también la función m por la cual hay que multiplicar w1 2 
u 

para obtener el momento de empotramiento modificado por efectos de es-

beltez cuando hay una carga uniformemente distribuida perpendicular al 

eje de la columna. 

Nótese que para n=.o , s=4 , c=O. S y t=1 que son los valores correspon. -

dientes a vigas ,,.,·~ m;-tl"c.as, ""~"".J.o s-e '5"'o"~"' lo'S efe.cl-.,s 

de c,¡¡),.,~s CJx,~~/,_s. 

z 
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l 
1 
1 
1 

@1 
p ~-------------

,.,.. \.,. t~ t 

p 

Ylt 
1 
1 
1 
1 
1 
1 

1) -1/o t }H p]y 
------.-.--------- ~ 1 . X 

><- ..-f b ' 
Fig. 18 Obtención de los coeficientes de rigidez para lJlll desplazamiento· an 

gular unitario en el extremo A de un elemento prismático • 

a. Diag!arna del ·elemento; b. Detalle. 

5 

se mi: 4 
' ' 1 

o 

-z. 

-4 
-s 

-4 -2.. o 2. 4 

Fig. 19 Funciones de estabilidad y de carga para elementos prismáticos su-

jetos a carga axial, en términos del parámetro n. 



En el caso de fuerzas de compresión las expresiones que definen a l<1s fun 

cienes son: 

6::: U (seo o- u~su) 
~ (1- co.su )-Usen 1) 

t = 1- Jt~ 17 
. &? ... S (lfC) 

1 
(j= (/- Sel? U 

:SC'-t? (/- t/ co.s u 

Si la fuerza es de tensión se reemplaza Sen U por SenhU y cosU por coshU,-

aunque este no es un caso de interés práctico ""' eo/;_¡,c,'os . 

Nótese Fig. (19) que al aumentar las fuerzas no disrninLye S, lo cual físi-

camente significa que es más fácil, en la fig. (18), dar un giro unitario-

en el extremo A cuando la fuerza P está presente. Tamb]én obsérvese que e-; 

que es el factor de transporte, al,liTlenta con P y que puede llegar a ser ma-

yor ~ue 1 o negativo, y además que S puede hacerse cero o negativo. 

Al analizar un marco no se conocen de antemano las cargas axiales en las -

columnas, por lo que, para considerar su efecto se tiene que seguir un prQ 

cedd:miento i terati ve qu~~ consiste en analizar el marco sin considerar el -

~fecto de fuerzas axiales, es decir el análisis usual, luego con las fuer

zas que así se obtienen modificar las matrices de rigideces y volver a ana 

lizar. En este segundo análisis se obtendrán fuerzas axiales diferentes a 

las obtenidas en el primero y se tendría en rigor que volver a modificar -

las rigideces y volver a analizar hasta que las cargas axiales no cambien en 

d~ ciclos sucesivos. E~ la práctica es por lo común suficiente hacer dos 

análisis, sobre todo cuando las cargas axiales soiü apreciablem~nte menores 

que las cargas de Randeo de las columnas. ( En estos casos se pueden incluso 

no considerar estos efectos). 

Una forma menos precisa, pero más sencilla de modificar las matrices de ti 



gideces de las columnas es la siguiente: 

Donde K es la matriz correspondiente ai caso en que no se consideran 

fuerzas axiales y !~ 
1
que se denomina matriz de rigideces 

tá dada por: 
r-- --" 

~ ~ _ __¡_ 1 - --- - /t!) $); si] J() 

p ~ 1 1 - - -51} /0 /0 --
. .,?';..,¿.~ 

¿ _ _L 
S/N?c -/..>~ ...;/61} 

~ -- -ii) Efect o de Conjunto /S~-
Un planteamiento "exacto" de este problema requeriría deterWl tna1' las 

ecuaciones de equilibrio sobre la configuración deformada, y esto tendría 

que hacerse it~rativamente, puesto que de las ecuaciones se obtienen los 

desplazamientos y se usan estos desplazamientos para obtener las ecuacio-

nes. Además tendría que tGmarse en cuenta los efectos locales. 

Esto exigen las Normas Técnicas Complementarias de la ref. 1 para los-

casos en que la relación de esbeltez de las columnas sea mayor que 100, y 

se denomina análisis de segundo orden. 

Una forma aproximada de considerar estfls efectos, que se desarrollan en -

la ref. 24, es la que se resume a continuación: 

En la fig. 17 el momento to~al de entrepiso es: 

Sea R la rigidez de entrepiso en el análisis convencional del marco suje-

h 



to a cargas laterales, y suponiendo que los diagramas de momentos en las 

columnas, debidas a W, son proporcionales a las que producen esas cargas 

laterales se tiene que: 

1'1'= (;tl¿j)IJ (6) 
(l!A)A 

_¿_ - 2-- ( W/1,) 
H:::: VI? r, . ..¡... _ \K/h ] 

L: ;e. - cw7;fj 
y los efectos de esbeltez pueden considerarse entonces multiplicando los 

morr~ntos que producen las cargas laterales por el factor de amplificación: 

"' . vv /A 
>" = .J -1- .1!. - ( w /A) 

por este factor se multiplicarán también todas las deformaciones y esfuei_ 

zos que producen las cargas laterales. 

Con referencia a la fig.11 esto significa que la acción combinada de las-

cargas verticales y de una fuerza constante_V, equivale a la de una fuer-

za cortante incimentada V+W~ 

Es necesaria una corrección del factor de amplificación para tomar en cue~ 

ta que en realidad las columnas no permanecen rectas, esto es más notable 

cuando las vigas son infinitrunente rígidas, y para este caso es la ref.2lt 

se tiene: 
vá ( .i .¡- w~ )\ 

¡¿_ ;.¿ W'~ 
La ecuación (f) es la que aparece en unos métodos que, para tomar en cue~ 

ta efectos de esbeltez, se propone en las Normas Técnicas Complementarias 

del Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal, con la varian

te de que en vez de R s.e pone R (esto resuita de que V= RA para estructu-
Q Q 

ras dúctiles). 



La ecuación (e) puede escribirse en forma diferente si considerarnos que 

Á = \.f' resulta : 
\-) 

V M_ W ·· W- e y que 

(RA/ch) 
R- QA -

= i + 
e~ 

VI le 
i- "~le 

. - i+~ e 

'f Normalmente viene lirni tado en los Reglamentos lo mismo que e que es 

el coeficiente sísmico. 

Por ejemplo: si l.\':. O. 00 8 

entonces: ifJ = 1.1 
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3. DESIG:-.J: GENEitAL 

3.1 NATURE ANO OBJECTIVES OF E.-\RTHQUAKE HESISTA~T 
DESIGN 

Engineering design is rooted on society's necd to optimizc. It implies 

considering ~ternate lincs of action. assessing their consequenccs :,nd 

making the. best choice. In earthquake engineering, every alternate lin~ 

of action includes the .adoption of both a structural system and a seisrr.ic 

design criterion, while assessing consequences implies estimating struc-

tural response and hence the expected cost of damage. The choice is 

based on comparison of initial. maintenance and repair costs for the 

various alternatives. However obvious ·these concepts may appear to 

· the authors of design codes. they are often not. cxplicit in those cod(!S 

and hence thcy are not always pr.esent in the minds of those who apply 

~ I ""-r. ~ ~ fl..(.h 
M e')(Jc.o 

of 

1 



desigu prescriptions to pr:lc:tical problcms. Equally concealed within 

thc rcgulations of seismic design codes are thc approximations implicit 

in convcntional criteria for the 'prcdiction of structural response: the 
' 

accur:~cy of thcir pr-cdictions is oftcn st.rongly depcndent on the typc o! 

structural systcm c_onsidercd. Base shear coefficients and design re-

sponsc spcctra are takcn as measurcs of response paramcters. as thc 

latter are usually e·::-.."Presscd in terms oí accelcrations and equivalent 

later:~l forccs acting on linear systcms. But thcse variables are no 

more than ·indircct mcasurcs of system performance during earthquo.kes: 

they serve to control thc values of more significant variables, such as 

lateral dcflt>ctions of actual nonlinear systems, global. and local duc-

tilities, and safcty margins with respect to instability failure (second..: 

arder effects). Bccause the relations of control variables to actual 

response are affected by the type and fcatures of the structural systcm. 

better dcsigns will be obtained if these relations are understood and 

accounted for. in contrast with blindly applying codified recommendations. 

In seismic dcsign more than in any othcr ficld of engineering, it is casy 

to fall on a strict-but blind - application of the most advanced reg~ 

lations and yet to produce a structure bound to perform poorly. This 

chapter does not intend to swnmarize modern design specifications: it 

aims., instead, at discussing the main concepts on which they are based, 

analyzing their virtues and their' · weaknesses, and stating the conditions 

for which accepta~le results are to be expected. · 

) 



3 .. 2 STHUCTUR:\L RESPO:\SE • .t\ND CONTROL V.t\RIABLES 

3. 2. 1 Duct.ility and stren~th 

A structural system is said to be ductile iC it is capable of undergoing 

substantial· deformations at nearly constant load, without suffering ex-

cesive damage or loss of strength in face of subsequent load applications. 

Curves 1 and 2 in Fig 3. 1 show typical load (Q) vs defiection (y) relations 

for first load application in ductile and brittle systems, respective¡y.· 

Curve 1 corresponds to the response under lateral load of an adequat~ly 

detailed reinfórced concrete frarne where slenderness effects are not 

significant: curve 2 is typic3l o! weakly reinforced hollow block mRsonry. · 

But \vhen the effect of severa! loading cyclcs has to be consitlercd, ductilc 

behavior cannot be inferred from looking only at" curves such as these Cor 
. ¡ 

íirst load application: damage produced during ·the first cycles may impair 

the systcm 's energy absarption capacity for subsequent cycles, ar.d 

stiffness can degrade, as in Fig 3. 2b, typical of plain masonry shear wal.ls 

confined by reinforccd concrete framesl. In this case, stiffness degra-

dation is associatcd with diagonal tension cracking of the infilling wall 

panel and the ensuing residual strains. Practically stable hysteretic 

cycles found for structurar steel joints2 as shown in Fig. 3. 2a are 

synonymous with negligible damage. 

As shown in section 3. 2. 2, the ability of structural systems to respond 

to dynamic cxcitations according to load deflection curves similar to Fig 

3. 2a providcs support to conventional seismic design criteria, which re 



1 
Codifil'd v .. üues of ci2..;ign i::i,_·:~s!.ties ar.d of allowable valucs of response

control varbbles st em from formal or informal cost-bcnefit studics. As 

implicit in these studies, tr.e general go:U of optimi7.ation can be ex

pressed in terms of dircct, particular. objcctives: se'ismic dcsign aims 

at providing adcquate safety levcls with rcspcct to collapse in the face 

of exccplion~lly int<.•nse ear~!lquakes, as well as with respect to damage· 

to adjaccnt constructions; it also seeks to protect. structures against 

excessive materi~ d:t.mage. under the. action of moderat.e intensity earth 

quakes, to cnsure bimplicity of the rcquircd repair, reconstruction or 

strengthening works in case dam:1gc takes place, and to provi_dc prot~~ 

tion againsl the accumulation of structural d:t.mage during series of 

earthqu:tkes. Finally, saíety and comforl of occupants and of public 

. in general is to be preserved by ensuring that structural response 

during modcrate intcnsity earthquakes wiíl not excced given tolerance 

levels and that panic will not occur during earthquakes of modcrate and 

high intensity, particularly in buildings where frequent gathering of 

people is cxpcctcd. 

Achievement of the foregoing objectives requires much more than di

mensioning structural mcmbers for given interna! forces. It implies 

explicit consideration of those objectives and of the problems related 

with ·nonlinear structural response and· \vith the behavior of materials, 

members, and connections when subjected to several cyclcs of high

load rever~als. U implies as well identifying serviceability conditions · 

and ·rormulating acceptance criteria with respect to them. 
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qui.ere struct u res to sustain only a fraction of lhe l~teral forces th(•y 

should have to resist would they be dcmandcd to remain within thcir 

linear range of behavior during strong earthquakes. Thus. safety 

against collapsc can- be provided by making a structu'rc strong, by m~lking 

it ductile, or by designing it for an economic combination of both propcrties. 

For sorne types of materials and structural members, ductility is difficult to 

achicve, and economy dictates designing for reiatively high lateral forccs; 

for others, providing ductility is much cheaper than providin1; lateral 

capacity, and dcsign practice refiects this. But material ductility docs 

hot necessarily imply. system duétility, as P - 6:. cffects (that. is, in ter-

action between lateral defleclions •and interna! Corees produced by gravity_ 

loads acting on the deformed structure) can lead to instability failurc 

when the effective lateral stiffness is too low (sce Fig 3. 3) .• 

Nonlinear ductile behavior of complex systems usu~ly stems as a cons! 

quence of ~ or concentrated ductile deformations that take place at 

those particular sections oC a given structure where yielding strains are 

reached (Fig 3. 4). Nu!Jlerically, local ductility can be expressed either 

as the ratio of total to yield-limit curvatures at a given section or as 

the ratio of tot~l to yield-limit rotation at a member end
3

. Global or 

overall ductility is a property of a load-deformation curve expresscd 

· in terms of th~ resultant of external loads acting on a large portion of 

a given system. For instance, building frames are often ,dealt with as 

shear systems for the purpo~e of estimating their dynamic nonlinear 



r~r.pont..e to se.i~mic cxcitation. Global or overall ductilitics can then 

be· e:,prcsst!d in terms. of the curves tying shear !orces with lateral 

distortions. Nu:nericul vnlues of local ductilities determined by the 

abovc ~dternate criteria do not coincide among themsclves, nor docs 

over:1ll ductility :tt a gi ven story idealized as a segment of a shear 

be a m coincide wilh the values of concentrated · ductilities developed at 

· the corresponding locations of the story, as overall ductility is a fun~ 

tion of the ratio of the contributions to story distortion of concentrated 

ductile dcformations and distributed elastic strains. \.Because beams 

are usually capable of dc\·eloping larger ductilities than columns subject 

ed to significant compressivc loads, muny building frames are designcd 

under the "strong column-wcak girder11 criterion, according to which 

different load factors are adopted for different interna! !orces so as to 

make yielding much more likely at beam- than at column-ends. Under 

these conditions, significant coupling is introduced between nonlinear 

deformatioris of adjacent stories, and the shear-beam model may cease 

to apply. \Vhether the model in question strictly applies or not, norninrd 

story ductilities are only indicators of their local values, and features 

contributing to ductility concentrations have to be held in mind while 

designing. 

The relation between local and over·an ductility is illustrated for a simple 

frame ·in Fig 3. 4. The top -right portion shows the ideal·:case where 

moment-curvature graphs at critica! ·sections· are elasto-plastic and 



yiclu111g is rc~cb~d simultancously . .:.t thc four colun)n-cnds. lf the 

frame is forccd to undc1·go additiu:::.tl deforma tions at constant load, .. 
local curvaturcs at the .>·iclding Jocnlions will increasc nnd thc lateral 

deficction of the frame will grow fJ·,,m Yy to y m (Fig 3. 4c). Local 

ductility can be mcasm·ed by the ratio oí the final and yielding va~ucs 

of the curvatures mention~d. Ovcrall ductility is given by YmiYy and 

is a function of loe~ ductility and of thc length.s of the mcmber scgments 

along which curvaturcs will be grcatcr than thcir. values at yielding. 

Those lengths are functions of thc type of mntcrinl, the local details 

and the relati\·e variation of bending momcnt ordinales and structurnl 

section str('ngth. 

Consider now a frame subjccted to a constant system of vertical loads 

Q2 (Fig 3. 5) "that produce an initial state of intcrnal forccs. lf a sys 

tem Q1 of late_ral loads is gradually applied, the ordinales of bending 

moment diagrams b and e will be additive at sorne .locations and 

substractive at others. . Yielding will occur sequentially, say in .the 

order D, C, B, A, giv1ng place to the load-deflection curve shown in 

Fig 3. 5d. Local ductilities will differ at · the mentioned locations; they 

will depend, among other things, on the order in which they reachcd 

their yield moments. Where axial loads are important, they can have 

a significant infiuence on these moments. 

The following sections de-scribe the quantitativ:e relationships 'tying 

ductility dem:1nds with s~rength and stiffncss in simple structural Sys-

9 



tcms, as .. well ~~ sorne proLilcms. found when trying to e:>..-tr~polate those 

relationships to complex systems, rcprcsentativc of those encountercd by 

enginccrs in thcir design practice. 

Dynamic response of simple nonlinear systems 

A usual idealization of ductile structurcs is the elastoplastic system with 

load- deflection curve as shown in Fig. 3. 6b, with stiffness k in the linear 

range of behavior, coefficicnt of viscous dumping e, and top mass m. 

\Vhen the system responds to a strong earthquake, the n1a.ximum relative 

oisplaccmcnt D will exceed the yield deformation yy •. while the ma.·dmum_ 

lateral force will rcmain at the yield val u~ Qy if P -A efiects are ne

glected. Failure is said to occur if the ductility dcmand D/yy is greatcr 

than the availablc ductility ~. Fig 3. 7 is a plot of yield dcform:J.:ions 

required to' make ductility demands equal to a\·ailable ductility for diffcr 

ent values of this parameter, for the range of natural· periods (computed 

in terms .of the initial tangent stiffness of the elastoplastic system) most 

significant in practice, and for damping ratio~ = O. 5c (km)-l/ 2 equal 

to O. 02. Pseudo-accelerations kD/m can be read on the proper scale 

in the same plot. Inspection of these curves shows that, ·provided the 

natural period is not too short, required yield deformations - and . . . 

hence required base shear coefficients - vary inversely with ductility. 

The same conclusion is reached if one reads along the scale of spectral 

pseudoaccelerations. But this favorable influence of ductility in reducing 

the required base-shcar coefficient is less pronounced in the range of 



short natural pcriods, say shorter th~tn 2-rTv/a. where v nnd a are peak 

valucs of ground \•clocity and accelerat_ion, respcctivcly: as the systcm 

becomes stiffcr. T tcnds to zero and spectr-al pseudo accelcration tcnds 

to a, rcgardless of f-l - nssuming that t"-l" has lo remain bounded. 

Actual values of lateral relativc displacements a1·e equal to f-lYy· which 

means that, for modcrate and long natural periocls, those displacements· 

are nearly insensilive to p, while for vcry short natural periods they 

tend to be proportional to p . In few words. thc rcsults just described 

can be e:"pressed as follows: if a simple clastoplastic system with 

initial natural period T is to devclop a ductility factor j-l during an 

earthquake, the required base shear cocfficicnt can be obtaincd by :tpply 

ing a reduction factor to the corJ·csponding spcctral value for an cl.tstic 

system having equal natural period and damping: for moderate and long 

values of T, the reduction factor is approximately cqual to (J. -l, whilc 

J..Á -1 for short natural periods it will be comprised between l . and 1: 

relative d_isplaccments will equal. f times those of ·an elastic system 

subjected to the reduced base shear; that is, they will be appro:dmatcly 

equal to those oC the elastic system subjected to the actual, unreduced 

earthquake, H T is not too short, or to ~ times the latter values if T 

is nearly zero. This is shown by a compnrison of the dashed Rnd full 

lines in Fig .3. 7. 

Similar conclusions have been derived from other earthquake records 

obtained on firm ground. Although these con"clusions can be expected 

to be qualitatively valid · for soft so U conditions, corresponding approxi 



m~te qu;:mtilative rules are still to be derivcd. 

The foregoing conclusions have to be modified when considering sys-

tems whose r~~ponse cannot be ideali zed as elastoplastic. Other usual 
. 

idealizations are depicted in Figs 3. 6 e-f. Lateral strengths required 

for not excecding given ductility demands in thcse systems are as a 

rule cl·eater in lO to 50 pcrcent than those valid for the conventional 

5-9 
elastoplastic system In the asymmetric elastoplastic case, yield 

strength .is different for each direction of load application. lt occurs, 

for instance. as a consequence of gravity loads giving place to increa~ 

ed or dccreascc..l lateral capacity of the second story of the system 

shown in Fig 3. 3, depcnding on whether the vertical reaction to force 

Q 2 ,: tr:1nsmitted to beam .r\.B at O, is directed upwards or downw~u·ds. 

Slip-type curves (Fig 3. 9) usually stem as a result of lateral loads 

being carried by elements such as cross -braces or tie -cables, which 

can only carry tensile stresses. Yielding elastic curves are close 

approxima'tions to the behavior of sorne prestressed concrete beams, 

subjected to antisymmetric end moments: these curves are often 

characterized by very narrow hysteretic loops. Degrading curves are 

frequently found in systems . where a significant portien of the lateral 

capacity is· due lo members bi.tilt with brittle materials and where no 

special precautions ha,ve been taken to .prevent exeessive damage in each 

cycle of load application. Such is the case, for instance, in masonry 

shear diaphragms or poorly detailed ·reinforced concrete frames. 

:tu 
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U ns!a:;~ ·..: curves (Fig 3. 6d) are produced by the infiuence of significant 

vert ic o:.J loads acting Of1 the dísplacemepts OÍ the deformed structure. 

The i!:fiutnce of instability effe~ts on ductllity demands and on safety 

again.:>t collapse can be much more drastic than that associated with 

the fcatures of thc curves prcviously discussed, and is ussually 

controllcd in dcsign practice by the specification of amplification factors 

for l<..teral defiections and interna! !orces that account for increments 

associ:lted with second order effccts. 

Ductil i1 v de:n:mds in complcx svstcms 

Local ductility dcn-:ands vary from point to point. Their distribution 

depends on that of local strength throughout the systcm, with signific<tnt 

interaction taking place between cnergy dissipation at differcnt sectio:ts. 

The gencral.patterns of ductility demands in complex systems ha\·e bccn 

studied almost exclusively in building frames, idealized either as shcar 

bcarns or as assemblages of beams and columns wnere yielding is 

restricted to occur at plastic hinges located at thc bar ends. Sóme 

results are plotted in Figs 3. 10 and 3. 11 for shear beams and frarne 

systems. respectivcly. Ea eh set of results corresponds to a diffcrcnt 

set of simulated earthquakes with frequency content similar to that 

observed undcr normal conditions on firm ground in the westei'n co;:¡,st 

of the United States. Structures were designed for the ~verage ordinates, 

with respect to each set of motions. of the elastoplastic response spec-

' trum corresponding to a ductility factor of 4. Thc systems in Fig 3. 10 
¡, 



wc1·c designe<.! for the contribution of the íund:1ment~ mode oí viuration 
' -

' 
alone, while th:l.t in Fig 3. 11 was dcsigned íor the superposition of its 

íour natural modcs, in accordance with the criterion of square root of 

sum of squares advocated in Ref 10. The load factor was in all cases 

takcn as unity. Ductilities were cxpressed in terms of story sway for 

the shear beams and of local curvature at hinges for the framed sys-

tem; thus, their absolute values cannot be compared. Their variability 

throughout the building is evident, however, as is the occurrence of 

large ductilities at the upper portien oí systems for \vhich the response 

associated with higher natural modcs was neglectcd. 

More pronounced variability in ductility demands has oeen obscrved in 

sorne shcar systems with fundamental periods shorter than the dominant 

period of the ground motion, and in those whose sa!ety factors with 

respecl to design story shcars vary significantly through the building 

11 
height . Such variability may be a consequence of architectural re-

' . 

JJ 

quirements, which often. lead to sorne stories possessing elements st1·onger 

than th~ need to be in ~rder to comply with the seismic coefficicnt 

adopted, \Vhen this háppens, the relative contribution of each story to 

the hysteretic dissipation of kinctic energy changes·, and those stories 

possessing ·the smallest safety factors are subjected to higher ductility 

· demands than if the safe(y factor were unüorm throughout the structure. 

When these increased ductility deinands cannot be met with adequate 

yielding capacity, the ~ateral force coefficient has to be raiscd. Becau~e 

of the large displacements implied, slenderness effects ·may become 



specL:.tl !y s ignificant. 

3. 2. 2 S!ifrncss nnd dcformntions 

Structural stiffncss controls natural pcriod and hcnce seismic forces. 

The latter are lower for longcr periods, that ·is, for small stlffnesses, 

but thcn displaccmcnts and deformations may becomc excessivc. In 

addition to ensuring adequate safcty factors against collapse, seismic 

criteria should aim nt controlling deformations, bc.cause they are di-

rectly responsible for damage to nonstructural elcments, impact with 

adjacent structures, panic and discomfort. 

S ti ffncss is al so the m a in variable controlling safety ngainst insl<!bi lit y. 

Lateral. displacements and internal forces produccd by horizom~ll gr·ound 

motion are amplified by interaction between gravity loads and the dis-

placements mentioned. The amplification function varies in a nonlinear 

!ashion with respect to lateral stiffness and reaches very high values 

when the lo.ttcr variable approaches a certain critica! val.ue. In ductile 

structures, safety against instability failure is a function of effective 

stiffness, that is, o! the slope of the line joining the origin of the force-

deficction graph with the point representing the maximum defiection and 

the corresponding lateral force (in clastoplastic systems, thi s is the 

same as the value of the tangent initial stiffness. divided by the ductility 

factor}. The increasing rate of variation of the amplification function 

rnentioned with rcspect to lateral stiffness wh~n the latter is made to 



<JPl''·o H:h its critical value hindcrs the possibility o( designing for very 

snnll lateral forces through the constr1,1ction of very ductile structures 

(Fig 3. 3). 

3. 2. 3 Damngc and enerl!y nbsorption 

Ductile hystcretic response provides a manner' of transforming and dissipat 

ing the kinetic cnergy imparted lo a structure through its base. Such· 

response usually implics some degrce of damage, and possibly the detcri2_ 

ration of the systern to withstand futurc scvere earthquakes. Damage 

may accumulate cluring succesive cvents, and thc system 's ~apacity may 

be seriously impaircd. Decisions concerning the cxtcnt and levcl of 

damage that it is advisable to admit are mostly of economic nature. In 

general, the degrce of structural damage and its harmful effects on 

future performance can be controlled at sorne cost through selcction of 

adequate materials and construction details, as described in Chapter 8. 

Damage to nonstructural members can be prevented through their iso-

lation from the deformations of the structure. However, economy m ay 
. 

dictate taking advantage of energy dissipation associated with damage. 

Architectural elements or ad hoc devices can be used for this purpose 

(Fig 3. 12). In cither case, considerations on facility of repair or 

replacement should from pa!'t of design. 

The use of metal bands arolind partitions as shown in Fig 3. 12a_ m ay 

serve the purposes of limitihg _the later:i forces thnt that the structure will 

transmit to the partitions and at the same time taking advantagc of the 



c~pacity of the partilions to rcsist such fvrCC'S n:v! :.1.1~ing u.:>~ of the 

energy a!Jsorbing capacity of the bands 10 • In olht! r· e~ .ses, designing 

. for signific:mt dam3ge on partitions may pr·ove to l>c ;.¡ttractiv~. 

Anchor bolts that yield during severe gro~md molion c.an pro\•idc p1·otcction 

to slender chimney stacks against local bu<"kling o:· overall bcr,ding 

f ·¡ 12 a1 ure , at the expense of non:-ccoverablc clongations 

Adequate performance of anchor bolts dul'ing sequcnces of earthqu:~.kes 

demands adjusting nuts after cach event and réplacing those bolts for 

which the suJn of previous residual elongations is exccssive. 

~~q.,tlrel 

Large conccntrated dcformations are frequcnt at ~itn('"rl. beams C():l-

3.1b b 
necting couplcd shear~walls (Fig t;, i ..!e) or at the ends of beams mcl·tin; 

shear-w:tl.l edges and hence constitute adcqu."lte loc~t iu!lS for 

encrgy-absorbing devices. 

Partial isol.ation of building foundations from the ground motion h~.s been 

advocated as a means to control structural response and nonstructlu·::d 

13-15 
damage • lsolating systems may consist of pads of very nc:dblc 

material, asscmblages of rollers or the like. Relativc displacem.eats 

bctween fo~dation and ground can be controlled by means of pas¿;ive 

energy absorbing devices located at the ground-foundation interface 
b 

(Fig 3. 12,é). 



3. 3 DESIG~ Pfll:\CIPLES 

3. 3. 1 Dusi~n rcquircments and basic principies 

The art of designing for earthquakes does not consist in producing 

structurcs capablc of withstnnding given scts of lateral forces, although 

that capability is part of a sound design. It involves producing sys-

tems characterized by an opt.imum combination of properties such as 

st rength, stiffness, energy -absorption. and ductil e -defornn tion capacities 

that will enable them to rcspond to frequent, modcrate earthquakcs 

without suffering significant damage, and to exceptional, severe earth-

lifc and limb. Achicvcmcnt of this purposc mcans much more th:.n 

application of codificd rules: it demands understanding of the basic 

factors that determine the seismic response ol structurcs, as wcll as 

ingenuity to produce systems with the required properties. 

Codified re'quirements set optimum design levels iri accordance with 

implicit cost -bcnefit analyses that balance initial construction costs 

with expectcd costs of damage and failure. They also recommend 

criteria and algorithms 'deemed adcquate for the evaluation of the design 

actions tied to the optimum design levels. These recommendations 

serve the purpose of implemenUng sufficiently· simple design criteria 

at the expense of narrowing the range of conditions where they give 

place to accurate predictions of response. It is the role or thc enginccr 

to recognize the possiblc deviations and to apply basic principies bcfore 
•' 

.· 
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tryinG to e>.."trapolate general requircmcnts to thc particul~r problem at 

hand. 

Static criteria of seismic dcsign are statcd in tcrms of thc coefficicn~~: 

by which thc masses of each structure have to be multiplicd in ordct· 

to produce the sct of lateral forces to be designed for; but in most 

cases thosc cocfficients stem from the dynamic response of linear 

shcar bcams posscssing approximately uniform distributions of mass 

and ~tiffness. The meaning of the mentioned lateral forccs must be 

clea.rly understood: they aim at providing a diagram of stoz·y shcars 

that correspond to consistent safcty levcls; but thcy f:1il to prt.'dic-t 

other significant cffects. Thus, recJuction factors for · overturning 

· moment are requircd to account for thc fact that maxin:um story shcar.; 

do not occúr simultancously, and special algorithms h:l.\"t: to be u sed tu 

determine loc:U effects, such as response of appendagc:-:> and di~tph1·agm 

stresses in _noor systems, corresponding to safcty levcls consistent 

with those intended for story shcar. 

Dynamic criteria of design usually require performing a modal analysis, 

and hence variability in masse~ and stiffncsses is accounted fpr in the 

computation of the lateral force coefficicnts; but modal analysis f:lil:; to 

predict the influence of nonlinear behavior exccpt for sorne simple cases 

in which hysteretic dissipation of energy is distributed uniforrnly 

throughout the system; it is uncapable of predicting ductility-demand 

concentrations and nonlinear intcractions for the simultancous action 



18 
of scveral ground motion componcnts. Whatcver design criteriou is 

adoptcd, dcpartures of actu::U conditions from those lcading to uniform 

energy dissipation h:1Ve to be r~cognized an.d their possible infiuence on 

beh~vior evaluated. 

Given a set of design requirernents and response control variables, a 

criterion of structural analysis capable oí predicting with sufficicnt 

accuracy thosc variables must be applied to determine internal forces 

and ddorrned configuration. Simultancous action of thc significant 

components of ground motion has to be considered, including a scaling 

~ -~-- ~ __ (rr_c_t_or _apRli~cj_Jo_ C;l_ch~_comp~onenLin ~or_der_ to_ ~account_for its __ pr_ob:li;lc ___ · ____ _ 

value \•:hertJlll•thc maximum absolute value of their combin:-.tion takes place 

(see Ch. 2). The critcrion of structural analysis adoptcd must be such 

as to recogni ze the possible concentrations of nonlincar· bchavior and to 

attain a sufficiently low probability that they occur at undcsirable loca-· 

tions, as a conscquence oí inaccuracies of that criterion. This means 

that prediction of displacements and internal forces must account for 
c•"\-/-•'"'-'-4.¡1-':/ 

stiffness and ..co.-at~~- including all significant deíormations; in par-

ticular, P -A effects must be considered at least by means of an 

approximate analysis intended to define the desirability of more refiried 

studies. So m e ~b~ujlding_~ c_o_d e. _r~egul a t ions __ state _simple_ rules __ for __ de ciding __ 

when · P - A effects can be disregardcd 16• The contribution of the so-

callcd nonstructural elements to stiffncss should not. be neglected, unless 

those elements are properly isolated from the structure or it is shown 

that they can not be harmful to its. behavior. 



Attention shoulc.l be given to incrtin forccs associa~ed wit~1 all signii"icant 

components of local accclcr<ltion, namely angul:lr accclct·:-.tion (rotational 

inerti:1) of umbrclla-like canopies or scgments uf stad:s :1nd vertic~tl 

accclerations of long-span girders in bridges or indust d<1l bents. Bolh 

types of acceler~tion are produced by horizont:tl, vertic-al, or rot~ttional 

ground motion. 

Adequatc stress p:~.ths must be providcd in ordcr to guarnntee th~t dcsit!n 

!orces can be transmittcd down to thc foundation, Deformability of t he 

substructure :md of the ground underlyíng it must be consi::.lercd whcn 

dcfining the stiffncss matrix of the whole systcm or thc support con:!i~iür".!5 

of the superstructure on thc !oundation. Distribution of <:ontact pt·(·S!;~!¡·c-s 

beh;een ground and substructur·c should be computcd on t :1c bases tlJ . .~t no 

tensile stresses can be transmittcd at the interface, u::k:;s spechu 

provisions are taken, such as the construction of anchors or .tcnsion 

bearing pilcs. 

Safety of structural and nonstructural elements to withstand the. effects 

of local accclerations 'should be studied; in particula~, overturning of 

walls and parapcts produced by Corees normal to thcir planes must be 

prevented. by adequate reinforcement and anchorage. 

3. 3. 2 Framin~ svstems 

Decisions concerning the selection of a framing systcm are influenccd 

by many factors. Basic critcria are best illustratcd by discussing sor::c 



typic3.l pro~lcms, as done in wh:ll follows. 

Stiffcnin~ clcmP.nts 

Continuous fr~mes can usually rcsist seismic forces 'by developil:g 

rathc r u ni form stress pa ths. Thei r main asset is that they can ea.sily 

be designecl a.nd built so as to wilhstand largc ductility demands. 

Howe\'er, thcir efficiency, based on the bcnding capacity of beams and 

' . 
columns, · is lowcr than that of systerns that base their strength on that 

of element~ subjccted to simple shc::~r or axial fo·rces. · Besides pet·mitting 

the dcvelopment of largcr lateral capacities without exccssive cos!s, 

stiffe11ing systcms can be decisive in thc control of da.magc assoc-iat('d 

with lateral distortions. But economic and architectural consider::~~ions 

may preclude the use of these elemcnts ifl. sorne instanc·cs, and thcr 

may show significant technical disadvantages in others. In tall buildings, 

enhanced stiffness is usually providcd by diaphragms and cross braces: 

the forrner built in reinforced concrete or ma.sonry, the latter in rein 

forced concrete or steel (Fig 3. 13). Use of cross bracing is usu.:üly 

to be preferred over that of diaphragms in low buildings and industrial 

bents, except in thqse insta'nces where the ,diaphragms are re9uired for 

architectural reasons. In intermediate and tall buildings the reverse 

is usually true, mainly on account of the large cross sectional dimensions 

that would be required for the bracing members and of the serious 

problems posed by their anchorage, particul~rly in reinforced concrete 

structures. 



:Jl 
'fhe cffici,~ncy of C'r"(J.•.:>-brac~:<! bays a.nd shear walls is reduccd as thcir 

aspect r~~tio {hcig~.t-l0~width ratio) incr:eases. The reason for this can 

be. understood fro:'r. Fig 3. 1·1, which compares thc dcflected shapes of 

-
a brac<:d bay or a wall acti11~ ~s a flcxural beam fixed at its base and 

a continous frarne acting esscnti:.llly as n shcar beam when both are 

subjectcd to a system of l~'ttct·al forces. For equal top deflections, ne;,1r 

the bottorr. the slo¡H·:> of the flexura! bearn will be much smaller th.:m 

those oC t he shear be a m, but nca r the top the rever se will be t¡·ue. The 

greater thc ñSpect x·atio of the ne:-:ural bearn, the more important will 

be this effc·ct. If. follows that, whcn a sy stE>m of lateral forces i s 

resisted by the combination of n continuous frame and a slendcr ·.·;:!11, 

the latter will take a significnnt protion of tbc total sto1·y shcar in the 

lower storics, but will fail to do so in thc upper onC's, as there t~e 

wall will tend to lean on the frame, insteitd oC helping it to withst:wd 

the total story shcar. The occurrence of large rotations of the wnll 

horizontal scctions gi\'cs place to excessive local deforrnations and 

ductility dernands at the ends of beams connected to the wall edges. 

These problcms can be. aggravated by the occurrence of significant 

displ acements associatec.I with the fiexibility of the foundation at the 

base of the wall. Adoption of cross sections as shown in Fig. · 3. 15 

can significantly enhance the efficiency of slender shear walls by 

increasing their flexura! stiffness; but the most effective manner of 

reducing overall bending deflections is to gct as wide a portion of a 

given bay to contribute to overall bcnding stiffness. In braced systcms, 



this can be accornplished by adopling configurntions as shown in Fig. 3. 1 6•"~· 

\Vherc architcctural requirements. force· the adoption of a number of separa te 

walls in thc sa?1e plane, onc solution consists in ~oupling several of thcm 

and making thern act togcthcr by rneans of sufficiently · stiff and st1·ong 

spandrel bcarns (Fig. 3~ 16b). Thcn stems the problem of attaining cluctilc 

behavior in these bearns (se e Ch. 5). 

e 
Use of stiffening clcments may bring o.bout other problems: the flcxibility 

of the foundation and that of the fioor diaphragms may be significant in 

comparison with that of the sti ffcning clcrnents and have to be accountcd 

• , 1 

for whcn obt::linin·g· the disfríbuti9n o{ infernal forccs. In -plan e 
. .~·~----~~----~ 

deforn;;~·¡l·¡·ty ·~¡ ho~rl.ion~·::l diap;1r:1gms. ~·}y b~co~1e · \·~~~ trnport~;lt ~-~-:-- ---.-------·---

buildings long in plan where lateral forces are resis.tcd by shear \•.~lls 

located ncar the ends oC the building plan~· . Not only stiffness, but :Uso 

strength of the floor diaphragms in their own plane becomes then n 

relevant variable. 

Symmetry 

The distressing influence of asymmetry in structural behavior has bcen 

recorgnized, and perhaps over -emphasized.' Effort.s to avoid its effects 

have conccntrated on the problem of adjusting stíffnesses so as to avoid 

torsional eccentricitics: but even if computed eccentricities are negligible, . 
\ 

important torques can develop, for instance, when high stiffnesscs oC 

certain structural members on one end of the' building plan are balanced 

by very dissimilar elerncnts on the othcr, as the relative values of the 



computcd sU finess-:.·:-; 1:1ay be little rclial.Jle. In addition, eccentricities 

of variable m:.~gnittdt.: mJ.y occur as a ·conscqucnce of nonlinear bchavior, 

even in U:.osc case:; whcrc con\"cnlional linear analysis predicts no 

torsional sa·csscs. For this re .. son, it is desirable that structures be 

_symmetric not only with respcct to stiffnesses, but also to typ~s of 

structural rnembcrs. 

Uniforinit.,. 

Adoption of very diffc rent spo.ns in a given frame givcs place. to high 

shears and bending moments in thc girders co\·cring thc shortest sp1.ns. 

These intcrn~ !orces m..1y reach cxccssiv'e val.ucs in tall building:;, and 

even give place to objcctionable variations on the axial loads of th(' 

adjacent columns: those variations can in turn affect foundation dcsil;n . . ' 
In low rise buildings these effects may be insignificant; the degree of 

uniformity which may be desirable in tall building~ may thus be 

objectionable in the lowcr ones, iC it prevents taking advant .. ge of thc 

irrcgularly located points put forward by the architect. For instan ce, 

in the reinforccd concrete frame structure whose floor· plan is shown 

in Fig 3. 17a, the arrangement of service \v;alls permits loc:ati~g col umns 

at points A, B, C, D.. Such columns would reduce beam spans,. and 

hence they would be. desirable in a two- or five-story building; probo.bly, 

they would be objectionable in a building having more than eight or ten 

stories. ,Nevertheless, it may in sorne case~ be advantageous 'l.o locate 

columns at points that imply markcd discrepancies betwecn the spans of 



:J. '1 
a tall building. It is thcn advisabl~ to decrcasc the stiffnesses of the 

girdcrs connccting those columns, mai'oty by rcducing their depth, as 

shown· in Fig 3.17b. 

As a consequcnce of vertical displac.ement~ produced by lcngthening 

and shortening of columns, problems derived from exccssive stiffness 

of short span bcams tend to augment. Stiffncss reduction called for 

by a good design for lateral loads might then be inconvcnicnt · because 

of limita'tions related with vertical load deflections. It is then advisable 

to projcct ,plastic hinges al the ends of the elcments undcr considcration. 

interconnec~cd by narrow corridors (Fig 3. 18) pose special problems of 

analysis and dcsign: cxccssive stresscs in the corridor di:tphragms and 
. ' 

signficant twisting !orces in the building séctions can rcsult as a 

consequence of interaction among those sections: evaluation of these 

· effects is in general a difficult task including explicit . consideration of 

diaphragm deformability. The problem can be successfully handled by 

means of properly located vertical construction joints. 

Staggered lines of defense 

A large number of buildings base their lateral strength on the contríbution 

.or brittle elements that crack while they absorb energy during the 
.Dese~"\. ~{te "t. 

strongest phases of a shock. ~~ of such buildings is -ertth.en done 

assuming no reduction in the elastic spectral ordinales on account of 



ductility, as cracking may be tantamount to collapse. Their performance 

is greatly improved, a.nd the design forces for a given reliability 

· sharply reduccp, howevcr, iC the system is provided with a second line 

of dcfense, capable oC devcloping a fraction of the lateral strength of 

the brittle clcmcnts and of showing ductile behavior after ~racking of thc 

first, stronger and usually stiffer systern. This propc:cty h.:>s bcen 

recognized by so me building codes 16, 20, which specify nearly··· equal 

ductililies fqr momcnt resisting structural frames as for dual systems 

that rcsist lateral Corees by a combination of vertical bracing trusses, 

reinforccd concr·cte or reinforced masonry shcar walls and duct ile mó
~ctk.e' 

ment rcsisting fr·ames, providcd thc frames ~ at lenst 25 pet·ccnt 

of the prescribed scismic !orces. 

3. 3. 3 Design for ductility and energy absorption 

Neither ·local nor global ductilities can be ensured by use of a ductil e 

material: both properties depend as well on the types of potenti.:ll 

failure modes and on the relative values of the safety factors with rcspect 

)5 

to each of them. Thus, onset oC. instability precluded taking full advant:tgc 

of the ductility inherent in the material useq in the structure of Fig 3. 3: 

while the $tress-strain law for the material can be represented by 

Fig 3. 6b, the relationship between lateral force and displacement is 

better described by Fig 3. 6d, and this non -ductile curve will domit1::.1.te 

system behavior unless the lateral stiffness is increascd or tre vertical 

load decreased; only the first of these actions is ordinarily feasible. 



2.6 
Like\'..-isc, prematun• local buc:;ling of a beam-flange may prcvcnt the 

developmcnt of a ductile plastic hinge at the same cross section. 

In order to attain ductile beh;_¡,vior, one must indcntify potenti:l.l failure 

modes, determine thosé characterizcd by ductile behavior, and adbpt 

a set of safcty factors leading to a sufficiently low probability for lhe 

event that limit stales with respect to briltle modes of behavior \vill be 

r'. 

reached befare thosc associated with ductile modes. For instance, 

reduction factors for lateral forccs specified by 1\Icxico City building 

code- 16 for ·ordinar:y moment rcsisting rcinforced concrete framcs 

1k~ ~de. ' 
correspond to an assumCd ductility oí 4, butlpermits that paramctcr 

to be taken as 6 ii sorne special requircments are satisficd. Amon~ 

those requircments, load faclors of l. 4 are specified for brittle- failure 

limit states, such as those associated with· shear force. torsion and 

buckling, for the superposition of permancnt loads and earthqu::1kc, 

instead of l. 1, applicable to ductil e limit sta tes. 

Details and connections 

Because global ductility of usual structures depends as a rule on local 

ductilities of small regions, careful design and det~iling of those 

regions js mandatory. In building frames, yielding is usually restrict cd 

to occur at plastic hinges located at the sections where the ratios of 

capacity to action are lowest. As a rule, it is feasible and convenient 

to ha ve those sections at the member ends. · Chapters 4 and 5 de al 



with the specific dcsign criteria intended to ensure that sufficiently 

ductile pl:tstic hingcs will form at predetermined locations. 

Drittle modes ciC behavior are often thc consequence of excecdance oC 

structural c3.pacity at sorne p~rticular regions whcre drastic changa-s 

in mechanical propcrtics of thc structural members take place. As 

a rule, brittleness of bchavior can in those cases be ascribed to 
of'· 

local nonlinear bucklingw to stress concentrations usually unaccounted 

tor in ordinary dcsign. Typical among the vulnerable regions are 

connections .betweef] structural members. In steel structures, loc~l 

brittle bchavi~r usually results from local buckling or wclding f~ti l u re, 

while in reinforced concrete ,problems of bond, diagon:J.l tension, :1nd 

stress transfcr between reinforccment of different mcmbcrs domínate. 

On account of the complexity of the stress· patterns usually in vol \'ed, 

the problem is in general not only one ot brittleness but also one rJf 

ignorance or carelessness in the evaluation of the structural capacity 

of the joint. 
W\ ' 

Practica! recomendations for evaluation ot this capacity 
" 

are provided in chapters 4 and 5. The condition that the probability 

of brittle failure is sufficiently smaller than that · of ductile failure is 

attained by adopting larger safety factors with r.espect to capacity of 

the joint than to that of the members it connects; but often the 

:J7 

. difference in safety factors is' insufficient to override the wide uncertainties 
' 

nssociated with joint behavior. 



.In membc~r:-; and .:-;;.tbsystems, ratios of safety factors with respect to 

brHtle and ductilr; ;~odes depend on the cap~cities of critica! scctions 
\ 

with respcct to val"ious combinations o! internal !orces and on the ratios 

between those intern:1.l forces whcn the member or subsystem dcforms 

bcyond thc failure limit states of the critica! sections. Thus, a 

reinforced concrete beam acted on its ends by moments .l\.f1 and M2 

produced b)• permancnt loads and by seismic couples Ml and M2 which 

grow frorn 'zero to thcir final valucs, will attain it5; bending capacity if 

either 1\1 1 + l\Il or :!\1 2 + .:\12 rcach thc corresponding strength. F=tilure 
. 

t.. 
will be ductile if thc bc:un is under reinforced, p. e. 1f tensile bendin~ 

Iailure governs. Brittle failure will take place if the member is over-

reinforced or if developmcnt o! thc bending capacity is precluded by 

prematu.re failure in diagonal tension: as cóuples 1\J i and .:\12 grow, 

+ end shears vary as V = V0 _ (M • + M2) /L, where V 0 is the effect of 
1 ' 

permanent loads and L is the member span, and the member fails 

prematurely in diagon~ tension if the shear at either end reaches the. 

beam capacity before moments l\I1 + MJ. and M2 + M2 reach the correspond 

ing bending_ strengths. 

Large values o! L imply smal.l values of the shear force for given 

values of MJ. and M2, and bending failure is likely to dominate; ductile 

behavior will take place at ordinary under-reinforced members. For 

smal.l val u es o! L the opposite will be the case: brittle -type diagonal 



tcnsion failure will be_ rcached befo re bending failure, unless special 

prccn.utions are taken (o ensure that the safety factor with respect to 

~~~.e· (or'M.er Y'"'Od~ 
t s greater than that applicablc to 

The condition is often cncountered in buildings with irregular plan, 

as ahown in Fig 3. 17n; adoption of a smaller be:am depth can lead to 

a ratio of shcar to bending strengths capable o! ensuring ductile 

bchavior. The same problcm is characteristic of the str'uctural 

system shown in Fig 3. 1 O, typical o! school buildings in· sorne countries: 

the clcar h('ight of sorne columns is reduccd by ·their -intc¡·action \•:it!1 

masonry ,pancls lower th:m thc story heíght. This leads on onc hand 

to shear conccntrations and torsional response, and on the other to 

large rallos of shear force to bcnding moments, and hence to brit tlc 

failure, under usual conditions. All these problems can be avoidNI i f 

the columns are libcrated from !"estrictions throughout the full story 

height ,either by placing a flexible joint between wall panels and columns, 

or by locatir:g frame and wall on differcnt, parallel planes. Alternatively, 

ductil e behavior can be accomplished in this case l;>Y designing the free-

. . 
standing portion of a given col umn for a shear capacity e qua! to or 

larger than the sum oC the bending capacities at the ends of the mentio!: 

ed portian divided by its height. Interaction with axial for~es must not 

f 
t . . 

be orgoten. In the extreme case of very short spandrel beams used 
A 

!or providing coupled action o! adjaccnt shear walls (Fig 3. 20), spccial 

reinforcement has to be 'rurnished in order to attain ductile behavior · 



under di:1gonal tension. 

Axial loads reduce availal>le ductility at colurr\.ns ends; thc larger the 

axial stress, the larger thc reduction, as shown in Fig 3. 21 for a 

reinforced concrete column of given characteristics. Hence the critcrion 

that suggests th:1t plastic hinges occur at the end of beams, ralher than 

ot columns: thls can be accomplished with reasonable reliability by 

adopting slightly hlgher load factors (say 10 or 20 percent - ·) for 

column than for bcam design. 

The consequences of designing exclussively for strcngth, with ncglect 

of ductility considcrations, can be as serious as displaycd in Fig 3. ~3. 

which shows the brittle failurc of a large number of columns of a 

building having the cross section shown in. Fig 3. 22, during thc Cara 

l7 cas earthquake of 1967 • Axial loads due to gravity !orces and to 

seismic' response impaired the capacity of the othcrwise strong columns 

to develop sufficient ductility; the situation may have bcen aggravated 

because the uppcr storics, being much stronger in shear than the lower 

ones, must have giy,en place to the occurrence of specially higher 

ductility demands at the colwnns under cons~derati~n. 



3.4 SAFETY CIUTERIA 

3. 4. 1 Structural safety 

. · . 
Unce r1 =·dntv and s<1fctv in seismic desil:m 

Ntüthcr loads acting on buildings nor strengths of structural members 

can be predicted with sufficient accuracy that uncertaioty can be 

neglcctcd in design. Nominal values of loads and strengths are most 

unfavor:tble values only in thc sense that the probability that those 

loadas and strengths adopt va.lues more dangerous for the performance 

of a gi\·cn systcm is sufficicntly small. lf the actual value of thc 

internal force acting on a critica.l section ·or subassemblage of a 

structurc exceeds the actual value of the corresponding stl·ength,fa.ilure 

occurs. Structural safcty is measured by the probability of survival, .. 
that is, e::~ that failure does not take pla.ce; and \\-·hen only a 

single ioad application is contemplated the probability of survival is 

determined by the probability d"istributions of load .~nd strength at thc 

instant when the load is applied, providcd the safety margin, i. e. 

the differencc between strength and load does not decrease with time: 

but seismic excitation consists oí a random number of events of random 

intensities taking place at random instants in time, and seismic safcty 

cannot b~ described by a single probability of survival under a giv..en 

. ' 
load application, but rather by a time-dependent reliability (unction L(t), 

equal to the probability that the structure survives all combinations of 

dead, live and seismic actions that affect it during an interval of lcngth 



l startine ut thc sam~ ~irnc :-~~ &:.'onstruction. 

Limit~tion of material los~;<:!i and othcr forms of damagc is as important 

an aim of carthqu,tkc rcsisunt design as it is safcty against collapse. 

For lhe sakc of simplicfty, t!H~Se two objcctives are' usually pursu'ed 

by dc~i~n codes tht·ou6h thc spccification of ñ design earthquake for 

which coll3pse safcty and dcformation restrictions have to be verified. 

( 

Sorne special. structures are analyzed for two diffcrent design 

earthquakes: · safety requirc1ncnts with respect to collapsc limit states 

are cstablishcd for: b.n extreme intcnsity cvent, while limitation of 

non struct.ural dam:1ge is aimcd for througl!___!he control or. stresses 

'and dcformations for shocks of modera te· inte:nsity, li~ely to be 

exceeded scveral times during the struct urc 's life • 

. ' 
Complying with collapse safety design conditioris does not mean th:tt 

failure probability is annulled: it is rarely possible to set sufficicntly 

low upper bounds to seismic intensity at a site or .to structural 

response that designing for them will be economical or even fea.sible. 

Besides, neither structural stre·ngth nor performance for a given· 

intensity can be predicted with certainty. Establishment of design . 
conditions follows cost-benefit studies, whe.re the initial costs required 

to provide given safety levels and degrees of protection with respect 

1 

to material losses are compared with the present value of the expectcd 

consequences of structural behavior, which is obtained by adding up 

the costs of failure and damage that may occur during given time 



intervals, multiplicu by their ~o:-resp~)1!i!:~ probabili: ies and by 

actualization factors tJ:lat com·crt mon~t:u·y valu<:s at arbitrary 

instants in the future into equi\•:~lent v:t!ues at thc moment of making 

the initial investmcnt. 

Evaluation of failure and dam~:~e prob:;bilities implies an annlysis of 

the wtcertaintics associated with structural parameters" such as mass, 

h · rr d d · 
1 8 

d · h h 1 r · · · · strengt , sh ness an ampmg , .an w1t t ose 'e mmg sc1SmLc 

excitation, such as motion intcnsity and rel3tion of the latter to the 

ordinales of the r_esponse spcctra for givcn periods and damping 

values, or to other variables closely corrc-bted witb structural 

response. Converscly, attainmcnt of givcn safety levcls and degrN~s · 

of protection for material losses is accomplishcd through the 

specification o! nominal values of design .p,arameters uscd to compute 

structural capacity and response and of safety factors that rnust 

relate the latter variables. 

Optimum safety 

Th~ formal application of cost-benefit studies to decision making in 

earthquake engineering is often hindered by problems that arise i:n the 

evaluation of expected performance of structures: prominent among 

them is the difficulty to express different typcs of failure ccnsequenccs 

in the same unit or, more specifically, to assign monetary ·valucs to 

concepts su eh as panic, injury. death and even loss of prestige of 

designers, contractors Qr regulating agencies responsible for safety 



policies. Those difficulties can be overcome through adoption of 

decision-making models that account fa!-" uncertainty in the mentioned 

concepts and of policics for assessing thilt uncert~inty. An important 

asset · of decision oriented cost -benefit studies, however informal they 

may be, is their providing of insight into the relevant variables and 

the manner in which optimum ·desigri intensities and safety factors 

should vary with respect to those variables .. · Thus, it is concluded 

that opti~um design intensity is an increasing function of the derivative 

of initial cost with respect to capacity to the e=--:-pccted cost of failure, 

and is a decreasing function of seismic activity at a site~ 

The latter conclusion means that the higher the activity the higher 

. 19 
the optimum level of risk to be accepted in des1gn • Thls is often 

neglected, as it contradicts the widely extended concept that in 

seismic design consistent safety means design for intensities ha\·ing 

a given return period, regardless of initial costs. 

The benefits of adopting safety levels that depend on the consequences 

of failure have been recognized in sorne modern design regulations. 

For instance, structures are classified in Mexico City Building Code 
16 

in three categories according to their usagc, namely provisional. 

o ' • ' ~ 

ordinary and specially important; the sccond category includes 

' . 
apartment and office buildings, and the third· includes str{tctures the 

failure of which would have especially important consequences, the 

good performance of which is critica! just after an earthquilke (hospitals, 



fire stations), or the contents of which are vary valuéible (museu.rfts). 

Structu res in thc first catcgory do not rcquire formal carthquake 

resistant design, while those in the third category are dcsigned for 

l. 3 times the spcctral. ordinates specified for the second group. 

In the recently proposed Recommended Comprehensive Seisrnic Design 

Provisions for Buildings
20

, structures are classified into three main 

groups according to their scismic hazard exposure, that is, the 

relative hazard to the public bascd on the intended use of the building. 

In decrcasing ord~r of importance, these groups include, respectively, 

bulldings housing critical facilities which are nccessary to post-

disaster recovery, those which ha ve a high dcnsity of occupancy or 

which rcstrict the movements of occupants, and othcr structures. 

Seisrnic design · spectra are based in al! seismic regions on intensitics 

that rnay be exceeded with 10 percent probability in 50 years. 

. . 
Differences in the optimum safety levels for differents building usagcs 

are not recognized in the adoption of different scismic coefficients~ 

but only in the restrictions concerning height and types of structural 

systems and in the refinement of the criteria for structural analysis 

and design, which are made to depend on the seismic zone and the 

seisrnic hazard exposure. 

3.4.2 Design values . 

Nominal values of design variables and safety factors :_and hence of 

. . 



implicit s:tfety levcls - havc bcen traditionully eslabUshed by tria! 

and error and engineering judgcment. .Although explicit optimiz:~.tion 

as described above seems the ideal frame\vork for design. its direct 

application by designers is at present impractical, with the exccption, 
.... 

perhaps, of extremely expensive structures, such as nuclear reactors, 

or structures built in large numbers from the same dcsign, such as 

offshore drilling platforms. Design values specified in a building 

code sho~ld be based on optimization studies covering the types of 

structures contemplated by that code, and optimization should be 

referred to the expected population of those structures. The fact 

that explicit optimization is not directly applied to each individual 

structure implies that we are dealing with suboptimization, that is, 

optimization ,..,·ithin given restrictions: design formats must be kept 
. ' 

simple, and the number of relevant variables ·small. As a consequcnce, 

what is. optimurn for a population of structures may not be optimum 

for every individual member. 

Nevertheless, the theory of structural reliability has provided the 

frarnework for recent attempts to attain consistency between those 

rules and to extrapolate them to more general con~itions; simplified 

formulations derived from the basic concepts have led to design criteria 

that approach consistency while not departing from the simplicity 

. d f t' al 1' . 21 - 24 
reqUire or prac 1c app 1cahons • 

. . 
Nominal values of the design 

variables are chosen such .that the p~obability that each variable will 

adopt a more unfavorable value does not exceed a certain limit; oftcn, 



the probability limit spccification is substitutcd with a ... criterion stating a 

number of standard deviations above or below the mean value oí each 

variable. Consistent safety le\·cls bascd O!\ cost-bcnefit studies are 

apprpached through proper- handling oí load factors and strength 

25 
reduction factors 

Pcrmanent loads 

Dead and liYe loads affcct seismic design conditions in various 

manners: they give place to inte1·nal !orces produced by gravity--thus 

reducing capacity' avail=l.ble fo resist seismic forces-and they influcr:ce 

seismic response, both with regard to th~ structure•s vibration pcdods 

and to the relation between mass, acceleration and force. The 

influence on natural periods is usually disregarded when specifying 

design loads, but can be accounted for by stating probable ranges of 

variation of those periods with respect to their computed values. . .-

Because dead loads are essentially constant in ti.rY?-e, their design 

values for the combination of perm3nent and accidental loads coincide 

with those valid for the action oí the former alone. Design values " 

for live loads to be used in combination with earthquake must be 

obtained from the probability distributions oí their' value at an arbitrary 

instant in time, rather than of their ma.~imum during a relatively 

long interval; the f3ct th3t the cost of failure in case it occurs is a 

function of the acting live load has been accounted for in sorne recent 

cost-benefit studies26 • These consider3tions substantiate the requirements 



of .sorne d·~-~ign codcs th~t state cilfferent desi¡:;n livc lo:His for their 

combination with perm:1nent and accidental loads or with permanent 

l(i 
loads alone 

Natural pC'riods 

Unccrtainty in natural pcriods stems from that associated with mass 

and stiffness as well ns with soil-st ructure .intcraction; its si~nificance 

ariscs f~om thc sensitivity of spcctral ordinates to this parametcr. 

That uncertainty can be taken into account by adopting unfavorable 

valucs derivcd eithcr by :1pplying corrective factors to those computed 

in tcrms of nominal valucs of the rclevant parameters or by covcdng 

thosc unccrtaintics by mcans of suitable modifications to thc ordinates 

of the nominal dcsign spcctra. As a rule, corrective f.actors greater 

than unity are applied to periods lying in the · ascending branch of th~ 

acceler.ation spectrurn, .and values smaller than unity are applied 

otherwise. For instance, fig 3. 24 shows design spectra for three 

microzones in Mexico City both for detcrministically known and uncertaí:1 

t al. . d 16 na ur per1o s . For multidegree oí frcedom systems ~his criterion 

errs on the safe side, as· it neglects probabilfstic correlation ainong 

natural periods. 

Dcsign spectra 

Detailed charactcristics óf earthquakes are .only approximately specified 

when a design intcnsity is adopted. Specification of design spectra for 



linear systcms in vol ves making dccisions with respcct to·· th~ cl~sign · 

intensity and to the probability of exceedo.nce of the pt·oposed spcctral 

ordino.tes given that intensity. - Decause the frecuency content of 

ground motion varies with magnitude, focal mechanism, and sitc-.to

source distance, earthquake intcnsity by itself does not determine thc 

probability distribution of spectral ordinates for all ranges of natural 

periods~ Unless seismic risk at a site can be ascribcd exclusivcly 

to shocks that may gencrate at the same source, dcsign spectra can 

not be madc to correspond to the "worst probable earthquake". to be 

expccted at the site: r:tthcr, thcy should be obtained from the pt·ob:tbility 

distributions or ma.ximum response for diffcrcnt natural periods, 

re~ardless of the seismic source whcre every particular shock mny 

have originated. 

As a rule, the probability distributions of ma.ximum spectral ordinatcs 

referred to -in the foregoing paragraphs canriot be directly inferrcd 

from strong-motion records obtained at the site of interest, as only 

exceptionally is a larga enough sample of th.ose records available for 

the site. Instcad, those distributions are usually generated from 

stochastic process models of local scismicity in. the near-by seismic 

sources and the transformation of magnitudes and source locations into 

intensities at the site by means of attenuation laws that relate the 

pertinent variables with site-to-source- distance27 • 28. Spectral 

ordinates corresponding to given probabilities of exceedance for a givcn 



~ 

magnitude 'amJ· di.stance ~tre ·show·n in fig. 3. 25, obtained from ref 29. 

If peak eround Jcceleration and vclocity nre given, mean values of 
OC"' ve<.! ~(.s C.Orr"C.t !::> O"\al( \1\.A 1; q j Ve"'- é ... ceeodClo'\.C<- ... I"'Pbc:doit." h ~ 
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desig~ spect r-.J for diffcrent damping ratio;:;. can be readily estimatcd, 

as shown in fig 2. 1. 

Use of elastic spectra on firm ground as the basis for constructing 

, 
inelastic design spectra is illustrated in fig 'l..3 . The solid line 

represents an clnstic dcsign spec trum constructed according to the 

criterion of rcf 30; ordinates are pscudovclocitics and abscissas are 

natur~ frequenci-cs, and both sc;¡_lcs are logarithmic. The dashed 

line represents the nonlincar spcct rum for the same damping as the 

elastic spcctrum and a ductility factor f- : spectral accclerations can 

be directly rcad from the dashed-line plot by rcferring it to an 

adequate system of straight lines sloping down from the lcft, and totnl 

displacef!lents of the inelastic system are obtained by multiplying those 

corresponding to the dashed lin'e by the ductility factor f (dash-point 

line). The relation between the various segmcnts of the reduced 

acceleration spectrum D'V'A'A
0 

and their counterparts for the elastic 

case is as follows~ 0the extreme right-hand portian _of the spectrum, 

where the ~esponse is governed by· the- ma'<imum ground- acc.eleration, 

remains at the same acceleration level as for the elastic · case, and 

' ,.,¡;refo1·e at a corresponding increased totál displacement level; the 

ordinates of segments D and V in the ·small and intermediate frequency 

ranges, respectively, are divided by fA , and the ordinates of scgment 



A are rcduced according to un equal- c:1crgy critcrion, which for 

elasto-plastic systcms is tantamount to dividing by j 2 f1 -l. 

T~e accclr>rograms of sorne earthquakcs rccorded on the surfacc of 

thick sedimcnts of soft soil are charactcrized by thcir long durati~n 

and by their nearly harmonic nature. Thcsc propcrtics are refiected 

in their linear response spect1·a, which show very narrow and 

pronounced peaks at one or more dominant periods (fig 3. 26). The 

validity of the foregoing rules for transforming linear spectra into 

their nonlincar countcrparts has not been assessed yet, but sorne . 

significant fcatures havc been qualitath·cly applied in the formulation 

of design spcctra for the soft soil region in i\Iexico City: as fig 3. :!6 
' ' 

shows, _the design spectra uncorrected for unccrtainty ·in natural pe riod 

shows a wide plateau of_ constant ordinatcs: ' which is inten~ed to cover 

the tendency oí structures possessing natural pcriods shorter than 

those dominant in the ground motion to show increased responses as 

their effective periods grow as a consequence of nonlinear behavior. 

Fig 3. 26 also shows a correction for unccrtainty in natural periods 

on both sid_es of the region of maximum ord.inates; it also shows_ that on 

the long period side, specified ordinates are made. to decay at a 

significantly slower rate than in the recorded spectrum. The latter 

requirement stands for the convenience of covering the decrease in 

reliability duc to the possibility of occurrence of a large number of 

failure modes, and of providing additional protection with respect t'o 



unfavorable bchavior caused by phe:~omena typical of long peripd. slructures 
- ' 1 

and not nor·mally considered in analysis, such as some forms of soil-

structure interaction, concentrations of ductility demand, and slendernss 

effects in exccss of computed values. 

Damninrr and ductilitv 

The recommendations of sorne modcrn building codes16• 20 are 

formulated as though desigh spectra were actually based on linear 

response spectra for 5 to 10 perccnt viscous damping, with correction 

factors intendcd to account for ductilities in the approximate rangc of 

1 to 6. But structural darnping at sm:lll strains is much smaller th=tn 

openly recognizcd in design specifications. Thus, while linear response 

spectra that provide the basis for the recommcndations ·of ref 1 G . ' 
correspond to a damping ratio of O. 05 of critical, tests on actual 

structurcs subjected to small amplitude vibration show that this \'alue 

should not exceed 2 to 3 percent for reinforced concrete structurcs or 

O. 5 to 1 percent for welded stecl structures with low density of 

nonstructural elements. Apparent inconsistencies are rather a matter 

of tradition and of nomenclature than of actJJal safety, as most 

damping, even at low strains, must be as·cribed to nonlinear response 

and deterioration rather than to viscous, non damaging behavior; o.nd 

nominal ductile capacity for given structures has not been derived 
é 

from probabilistic analysis of the measured du~tilities developed by 

various structural systems sub.jected to dynamic cxcitation, but rather 



by scmi-crnrirical adjustment of dcsign coerficients based on engineering 

judgement, economic considerations, and study of the observed response 

of structurcs of known properties to severe ground shaking. 

3. 4. 3 Rc:liability analysis in seismic design 

As mentioncd above, the reliability function of a system in a given 

enviroment is thc probability that the system survives all the. actions 

exertcd ~tpon it by thc .environment during a given time interval. Its 

compulation is based on the probability distribution of the mínimum 

safcty margin during the given interval, and this probability is in turn 

depen~ent on the probability distributions oC system strength and 

environment action at every instant within the interval. In seismic 

reliability pro~lcms the environmcnt is described by stc;>cahstic modcls . ' 
of dcad, live and seismic loads, while system · strength is described by 

prob:1bHities of ocurrence of gi\'en failure modes for given combinations 

of the mentioned loads. Uncertainty in seismic laads arises from 

randomness in earthquake origin, magnitude, rupture mechanism and 

wave propagation path, as well as from uncertainty in dynamic 

response for a given earthquake intensity •· A brief description of the 

basic conc.epts of seismic reliability analysis is prcsented in the 

following, with the intention that it will provide a conceptual frame~vork 

for the rational determination of safety levels and hence 'or pertinent 

design values and safety factors. More complete studies can be 
ar 

found in refs 21, 27 and jo'. 



11 
Seis m icity 

Let. Y be earthqual:e intt>asity 4 expressed in tcrms of a set of parameters 
. 

(such as peak ground acceleration or velocity, spcctral response for 

given pcriod and darnping} that can be diréctly corr~lated with structural 

response or performance. Seismicity· will be described by 'the stochastic 

proccss of occurrence o.f significant events. that. is earthquakes having 

~- ' 

at the site of interest an intensity sufficicntly high as to affect 

engincering structurcs, and by the conditional probability di_stribution of 

intensity given the occurrence of an cvcnt. Let T be the interval 

between occurrcnce of successive significant events, T 1 the time from 

the instant obser\·ations are started to thc first event. and f(t), f¡ (t) 

the respective probability density functions. The probability density 

function of the time to the r th significant · event is obtained recursi vely 

as follows 

J O
t 

fr (t) = rr-1 (t- 'Z ) f('Z') d? • r > 1 (3. i) 

thus, the probability density function of the ·time to first exceedance 

of intensity y equals 

(3. 2} 

where Q(y) (assumed independent of t and r) is the conditional cumulntivc 

probabiHty distribution of intensity given that a significant event has 

occurred, and P = 1 - Q. The probability density function of the time 

to failure for a structure having a determinisUcally known strengt h Y R• 



can be ob~aincd ty I~ean.s of cq 3. 2, making Q = Q (Y n>· 

Differcnt expres.:>wns have bt:cn proposed for fT and fT
1

28
• The simplest 

of them, althoug!'l not thc most realistic, assumes significnnt cvcnts to 

take place in acc:o:-dance with a Poisson process, that is, 

fT¡ (t) = fT {t) = ·1-
1 exp (-V t), where V is the me:tn rate of occurrence 

of the mcntioned events. Undcr this assumption, eq. 3. 2 leads to 

l, 

gl (l) = ,J Pe- vPt (3. 3) 

The discussion that follows will be confined to this assumption. A 
~\ 

more general trcatmcnt can be found in ref ~0'. 

Structural response 

Let D be the cost of damage caused by an earthquake on a structure. 
' ' 

lf can vary between O ·and D0 + A, whcre 0 0 is the total cost of the. 

structu're and A that of the structure and A that of its contens, as 

well as all other consequences (such as loss of human lives and 

indirect effccts) expresscd in monetary terms, diminished by the 

salvage value. A p~obability density funclion of D conditional to every 
. -e: .. 

possible value of intensity can be establish~d3 Í. U that function i~ 

denofed by f '(djv),the probability density· function of D every time 
· . DI)(· ~ 

a significant event takes place is 

r0 (d) = 
\ dQ. (y_) 

J ay 
rn¡y (d J y) dy (3. 4) 



It may be ad\·antageous to express the domain of possible damagc lcvels 

of a given structure by a set of potect.íal failurc modes. lf Pi (y) is the 

probability of failure in rnode· i given an irÍtensity equal to y. and D¡ is 

the c'orresponding cost of damage., then the marginal probability of failure 

in mode i givcn the occurrence of a significant event is 

~- = ~dQ (y) 

1 ) dy 
P¡ (y) dy 

and the e:\."Pected cost of damage for each evcnt is 

D = 2_ D¡ pi 
i. 

(3. 5) 

(3. 6) 

the P¡ 's are functions of acting permancnt loads, design parameters, 

and saiety factors with respect to all relcvant failure modcs. By 

changing relative values of those safcty factors it is possible to makc .. 
failure modes with the· highest consequences (in general, brittle modes) 

much Iess likely than those leading to lower damage levels. Thus. 

adoption of higher load factors for column- than for be a m bending 

moments may be advisable when significant axial loads hinder the 

development of enough ductile capacity at column ends; or it may be 

advantageous to make a structure safer witn respect to overtu~ning 

moment than to lateral yielding. Quantitative assessmcnt of adequate 

increments of load factors can be established from economic consider:J.tíons 

within the cost-benefit framework advocated in the sequel. 



17 
Ontimum de~i(fn 

Let e (x p . • . • xn> be the initial cost of a given structure 1 and x 1, ••• , "n 

a set of design. parameters (resistanccs 1 sti!fnesses, ductilities). Optimal 

values of those parameters are those maxi,mizing the !unction 

V = B ~ e - Z (3. 7) 

where B and Z.. also functions of the set of design paramcters. are 

present values of the e~:pected benefits and fa.ilure consequences, respectivcly. 

In other words: if b{t) is the eA"PCcted valuc of benefits at time t dcrivcd 

f'rom performance· oC the structurc, and) is a discount rate su eh that 

present values of future losses or benefits can be obtained through 

mutiplication of the latter by ex-p (- -{ t). then 

B = 

and 

z = 

GO 

~ b(t) e - '/ 
1 

L(t) dt 
o 

J

.o 

.,)D e- i t L(t) dt 
o 

(3. G) 

(3. 9) 

where L(t) is the reliability function defined above. The meaning of 

L(t) in equations 3.8 and 3. 9 is that production of benefits and losses is 

subjected to the condition that the structure has survivcd all previous 

loads. For the case of deterministically known strength Y n• eq 3. 3 

leads to · 

L(t) = exp ( - ,) PR t) (3. 1 O) 

where 



From eqs 3. 8, 3. 10 and the assumption that b(t) = b is constan1, 

b 
B = "t+ i1 PR 

(3.11) 

Likewise, from eq 3. 9, 

z = Jñ 
i+ -z) PR 

(3.12) 

and the expression for utility be comes 
e 

u = b .Jñ 
(3. 13) 

If Y Q is the minimum intensity o! significant events, that is, an intc:nsit:v 

below which no damage can occur, then V can be approximately 

-r 
expressed as KY

0 
, where K and r depend on the acth·ity of seismic 

. 28 r 
sources near the s1te • Under these conditions, PR = (Y 0 /Y R) . 

. ' 
Expressing b, PR• C and D in terms of the set of design pararneters 

and differentiating with respect to them, a syst~m of equntions is 

obtained from which optimum values of those parameters can be 

determined. 

If structural strength for a giyen set of design parameters is uncertain, 

eqs 3.10 and 3. 13 become res_pecfively 

L(t) = E,, ( exp (- -z)pR!)) (3. 14) 

' 

E ( 1 +~PR - 1 .JD 
u = -C:- t+ 1) PR 

( 3. 15) 



The expectations in the above cquations are tak~n with rcspcct to the 

probability density functions of structut·'nl strenth Y n.· 

Different expressions for. U can be obtained·, · dnpcnding on the policy 

adopted a priori with regard to repair and' reconstruction measures to 
! , 

be taken after every damaging event30 . Optimum design p:irametc¡·s 

may be strongly infiuenced by that policy. 

Specification of safctv in ·codified dC'Si!!n 

According to the optimization criteria described above, determination 

of design resistances, stiffncsses and ductilities is not based on the 

expected response to a single cve.nt, dcfined by a given spectrum and 

asswned to correspond to a given return period. Instead, design 

• parameters .are optimwn in the sense thai 'they lead to the best 

investment of resources taking into account long term cxpected behavior 

under the action oí a random number of random loads. Howevcr, by 

comparison with safety requirements for permancnt loads, it is usually 

advantageous to specify seismic safety in terms of a design earthquake, 

assumed to correspond to a given return period, a set of rules to 
. . 

define minimum probable resistances from their expected values and 

. 
vari ation coefficients, and a set of load factors. Safety under the 

action of the desigri earthquake is not significant by itself,. but because 

it is an indirect measure of the reliability function L(t). 



Me m be r nnd sv Stl'm n·li .J !Ji] ity 

In the applications of the thcory of structural reliability to the formulation 

of con.sistcnt safety clesign criteria for a single load application, 

. . 
nominal capacitics of members or critica! sections are often defincd by 

either of thc following exprcssions 
21,22 

~ (3.16) 

R* = R 1 (1 + C( Vn) (3. 17) 

Here, R~" denotes ·nominal value of the random strength R, R hs 

expectcd value, VR its coefficient of variation and ot a constant that 

depends on thc probability that R is sm~ller than its nominal value. It 

is Clear that the ratio n=::fR is smaller than unity and decreases when 

VR increases. 

The capacity with respec:t to sorne failure modes in ductile systems can 

be expressed as the sum of the contributions of the capacities of a 

number of critica! sections. Take for instance the shear capacity of 

a given story of a frame building and consider that capacity to be made 

up of the contributions of the moment capacities at all column. cnds. 

The coefficient of variation of the story shear capacity is equal to 

~ -- f - - 1/2 "<;' -V = ( e,... ~ • . V. VJ· R
1
· R·l 1 Lo: Ri, where R. is the strength at 

l J lJ 1 J l 1 . 
the i - th critica! section, Ri and V¡ respectively its ex"'Pected value 

and coefficient of variation and fij the correlation coefficient bet'~veen 

R¡ and Rj. If the latter variables are stochastically independent, 



:_;¡ 

::: 2: -21/2-,::- . 
V { i (Vi ni) ) 1 TR¡, and 1! all Vi 's ar~ cqual to v, 

:2:.-21/2 :::¿:-
V= v ( i H.¡) 1 iR¡: hence, V~ v·and the nominal value o! R tho.t 

would be obt;lined by direct application of egs. 3. la or 6 with the 

adequate value of V will exceed that obtained by simple addition of the 

nominal values R'I of the contributions of all critica! sections. This 

result is an o.nalytical way of expressing an often intuit.ivcly derived 

principle: that undcr similar so.fety conditions for indivjdual. critica! 

sections the reliability of ductile systems with respect to failure modes 

that require the devclopment of the capacity of · n critica! sections 

decrcases with decreasing n. Because design criteria for the revision 

of safcty conditions are usually stated in terms o! the ratio of structur.:1l 

capacity to interna! load at each individual critica! section, the cff('ct 

under study has to be accounted for by making required safety factors 

vary with the number o.r critica! sections involvcd in a failure mode. 

This is the basis for the prescription in the 1976 Mexico City Building 

Code stating that the gencralized force acting on eyery shear \u.·all. or 

column that takes up more than 20 percent of the story generalized 

force (shear, torque or overturning momcnt) be increased 20 percent; 

or by the prescription concerning nonre_dundant systems in ATC 

. 20 
recommendations stating that whcn a building system i.s designed or 

u 

constructed so that the fail u re of ~ single member. connection or 

component would endanger ·the stability of the building, that rnember, 

connection or component should be provided with a strength at leas t 

50 perccnt greater than othcrwise required. 



.S•n)t'rpo.<;itiun of modal contributions 

1\laximum contributions of all natural modes to a given . response 

-internal force at a critica! section, displacement or deformation 

do not take place simultaneously. The design value o! a response. 

parameter is assumed proportional to its standard deviation at the end 

of the earthquake. After sorne simplifications (1 0), this criterion leads 

to the following ex:prcssion: 

S¡ S· 1/2 
S = ( ;:. L. J ) 

1+ E. . . 2 
i j lJ 

(3. 18) 

in which 
0! - W! 

é .. 
1 , 

= 
~, . ~'· w. lJ itc)i + J J 

(3. 19) 

and S¡ is the maximum absolute value of the contribution of the i-th 

modc· to the response of interest; it is to be taken with the sign 

adopted· by the unit impulse response !unction .or the response of 

interest to a ground velocity step -increment when the mentioned 

function attains it ma.~irnum numerical value. 

In equation 3. 19
1 

c.c.'¡ = undamped circular frequency of i -th natural mode, 

lc)l = t.c)i J 1 - :S i2 = damped circular frcque'ncy of i -th natural· mode, 

~i = damping ratio of .!.-th natural mode (assumed 

equal to O. 05 unless a· different val u e is justified), and s = durat.ion 
¡ 

of segment of stationary ,,.·hite noise cquivalent to the family of actual 

design earthquakes; s may range from 20 to 40 sec for ground 

•• 



conditions ranglng from firm ground to thick deposits of very soft 

materiaL The influence of stochastic correlation betwecn the instants 

when the response associated with each mode reachcs its maximum is 

reflected in equation 3. 18 through thc partici p:ltion of e ij: when tUi 

diffcrs significantly from Cc)J• e. ij is largc and s2 approachcs i:he sum 

2 
of the squares of thc individual modc contributions, ~ Si ; howevcr, 

1 

when ~· is close to cJ J• é ij tends lo zero and tho cross -product -

terms S¡Sj• for i 1 j, become significant. The fact that each of thesc 

terms can be either positive or negative accounts ior the possibilities 

of strongly correlated modal responses taking place with phase angles 

close to either O por 180 degrees. 

In b_uildings, cross -product tcrms are usually negligible. Exceptions 

occur, for instance, in the modal analysis .of buildings p·ossessing 

small torsional eccentricities, when torsional degrees o! frcedom are 

taken into account, or in the analysis of any type of structure when 

the response of an appendage (portíon charactcrized by_ a mass much 

smaller than the others into which the system has been discrctizE:d) is 

taken as a degree of freedom in the computation of modal shapes and 

frequencies (16). 

Superposition of ground motion components 

It has been customary to design structurcs so that they resist the 

envelope of effects of the various components of earthquake motion 

as though these components acted one at a time. There is growing 

53 



consciousncss that design should recognize the simultaneous act ion 

of all the components, as a number of conditions havc been idcntified 

where superposition of those compo\nts significantly 'Lffects safety. 
. A 

Take,. for instance, a building possessing continuous frames in two 

orthogon~l directions, another \\'ith an asymmetrical plan, and a 

long continuous bridge with severa! supports. lf the columns in thc 

first structure are built in reinforced concrete and possess a square 

cross section·. the most unfavorablc direction of application of seismic 

!orces will be along their diagon:ll, rather than parallel to either 

system of orthogonal trames. In addition, if the nonlincar response 

of the structure is analyzcd and substantial ductility is developcd ~;.t 

the column ends, effective stiffnesses oí the frames in one dircct ion 

will depend at any instant on the simultaneous state of de!ormation of . . .. 
the other system of frames: in other words, significant interaction 

will exist between ductility demands in both directions. Frames 

normal to the direction of asymmetry in the second case are subjected 

54 

to the effects of direct shear produced by the horizontal ground compone.nt 

parallel to them, and to the torsional effects associated with the other 

horizontal component. 
\ 

Out of phase motion of the various supports in 

the third structure affect quaJ.itatively and quantitatively the distribution 

of interna! forces. 

1 

An approximate criterion to account for the foregoing effects· has becn 

recently devcloped; it evolved from a simplification of a second 
l ' 



momc:nt forrn ul>Jtion of structural safcty (3l.j, and ~onsists in the 

Iollowing (31). 

l. Compute thc responses to gravity loads and to the component.s of 

ground motion rcgarded as potentially significant. Let those responses 

-r )_.., 

be arrangcd into vectors R = Ro and Ri respectively, with i = 1, 2, •• , nD 

2. Obtair; vectors .!i = & + ·i-z; 
1 

o( i ni., assigning plus and·: minus 

signs to, el i B:J. ordering thc n.1 S in all possible permutations, and 

giving thc ~ i s thc values in Table 3. 1. 

3. If thc problem is one o! analysis, Cínd out whether all points f:lll 

within thc !ailure surface. If the problcm is one of aesign, ~ssign 

the. design parametcrs such values that the safe domilin will contain 

all the points. 

In the .analysis and design of towers and chimney stacks it is 

advisable to t.ake o<i equal to O. 5 instead of O. 3 for · i ~ 2. This · 

recommendation stcms from two considerations: in towers having 

square or rectangular plan supported on four equal col umns, application 

of the foregoin criterion with c<2 = O. 3 to safety checking with respect 

to axial strcsses produced by overturning. moment 'leads to systematic 

errors on the unsafe side: and in structures nominally having radi~l 

symmetry, such as chimney stacks, an apparently insign'ificant asymmet ry 

causes an appreciable degree of coupling between modes of vibration 

involving orthogonal horizontal displacemcnts. 



3. 4 . ..; H.ep:lir n.nd stren!'thcning of cxisting structures 

.Historical monoments. damngcd structurcs and those "to be remodeled 

offt"\\ 
or th~ use oC which is modified, ~m pose the problem of deciding 

about adequate safety levels and compliance with current building codes. 

In somc rcgions, large portions of important buildings have becn desigr:ted 

and built according to standards that wcre afterwards deemed insufficicntly 

strict, and there are large numbers of unengineered dwelling units. 

Adoption oJ standards applicable to new structures is cumbcrsome and 

exprcnsive in most cases mcntioned above. The situation must be coped 

with having in mind that the objective o! enginccring design is to optimizc 

for socicty. Decision modcls de::tling with these cases have recently 

3~f 
be~n dcveloped . 

. ' 

' 1 ~-

' ·,:, 
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1-PURPOSE 

Traci.:tionaUy, the primary concern of the struc
tural engineer designing a building has been the 
provjsion of a structurally safe and adequate sys
tem to support the design vertical loads. This is . 
understandable since the vertical load-resisting ca
pability of a building is its reason for existence. 
Any calculations undertaken to check the adequacy 
of the ·design with. regard to lateral loads were 
often cursory in nature and more as an after
thought than as an essential and integral part of 
the total design effort. This attitude has not ap
peared to affect the resulting designs significantly 
as long as the buildings involved were not too tall, 
\Vere not in seismic zones, or w.ere constructed with 
adequate built-in safety margins in the form of 
substantial nonstructural masonry walls and 
partitions. 

With the increasing use of light curtain walls, 
dry-wall parti tions, and high strength concrete 
and steel reinforcement in tall buildings, the ef
fects of wind loads have become more significant. 
Also, the increasing understanding of earthquake 
effects on buildings has brought about a more ra
twnal approach to the design of buildings to resist 
seismic excitations. · 

The steady progress in our understanding of the 
behavior of structures and their components under 
the action of various ·loads, together wi th the 
greater refinement in analysis which the computer 
has allowed, has led to greater demands on the 

. st:uctural engineer to develop economical dcsigns 
WJth more real!stic saícty factors. In buildings, 
this trcnd has resulted in the devclopment of new 
structural systcms and thc recxamination of the 
more conventional structural forms aimed at 

S2 

103 

achieving greater efficiency with respect to both 
vertical and lateral load resisting functions. 

The purpose of this report is to review and 
evaluate the use and limitations of, as well as the 
analysis and design considerations involved in, the 
various structural systems employed in current 
building practice, particularly as these relate to 
their lateral load resisting function. It is hoped 
that this report will serve as a compact source of 
information for the practicing structural engineer 
who has to design buildings to resist lateral forces. 

Problems associated with the effects of vertical 
load, foundation settlement, temperature and 
creep and shrinkage in tall buildings are pointed 
out briefly and only as they bear sorne relation to 
the subject matter discussed. Certainly thcse 
problems deserve a more extended treatment than 
is possible or proper in this report. 

The report has necessarily taken the form of a 
summary. The literature on structural svstems 
under lateralloads is quite extensive. The s~lected 
bibliography accompanying this report indicatcs 
only those sources which the committee has found 
most relevant to the points discussed. A numbe\ 
of noteworthy contributions to thit; highly inter·· 
esting field of study may ha ve been omitted. WhE're 
this has occurred, the committee would gladly 
welcome efforts to bring such refercnces to its 
attention. 

2-LATERAL LOAD CATECORIES 

2. 1-Cencral 
Three types of lateral load are considered: 

Wind loading 
Earthquake loading 
Blast loading 
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~· . The usual appro3ch to lateral load an3lysis 
:-.t<~rts with an assessmcnt of the magnitudc and 
c.:haracter of thc loads, followed by determination 
of the response of the structure (including pos
!:>lble inelastic phascs) to the loading. This can be 
done either mathematically or by model analysis 
or by a combinat10n of both methods. A more ra
tional approach would be to consider the problem 
from a probabilistic viewpoint, with the aim of 
arriving at a structure to which a specific prob
ability of performance can be attached. This would 
require the determination of the separate prob
ability distributions of the loads, and the strengths 
of the structural elements as well as of the entire' 
structure as starting points. This approach is at 
present handicapped not only by the complexity 
of the process itself, but also by the lack of ade
quate statistical information concerning loads and 
is therefore given no further consideration in the 
text which follows. 

2.2-Wind loads 

Nature of the wind forces-Wind is the general 
word for air naturally in motion, and by virtue of 
the mass and velocity of the moving air, the wind 
possesses kinetic energy. !f an obstacle is placed 
in the path of the wind so that the moving air is 
stopped or deflected from its path, then all or part 
of the kinetic energy of the moving air is trans
formed into the potential energy of pressure. The 
intensity of pressure at any point on an obstacle 
depends on the sh~pe of the obstacle, the angle of 
incidence of the wind, the velocity and density of 
the air, and the lateral stiffness oí the engaged 
structure. 

Response of a building-Under the. action of a 
natural wind a tall building will be continually 
buffeted by gusts and other aerodynamic forces. 
Although the structure will tend to deflect toward · 
a mean position, it will oscillate continuously. It 
has been óbserved that this oscillating motion wiJl 
occur primarily at the fundamental period of 
vibration of the building. 1 ·~ Thus, the response of 
the structure to the turbulent wind envíronment 
is predominantly in the first mode of vihration. 
The .first or fundamental period of vibration of a 
multidegree-of-freedom system is the time it takes 
to complete one fuil cycle when vibrating in its 
natural mode having 'the lowest frequency (the 
fundamental mode). The fundamental mode of 
v'tbration. of a vertical structure generally involves 
displacemen ts of all the masses toward the same 
side of the original position, while the higher 
modes involve reversals in the displacements of 
masses. 

Aerodynamic instability-If that portian of the 
wind energy that is absorbed by the structure is 
larger than that which is dtssipated by the struc
tural damping, then thc amplitude of oscillation 
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will continuc to increase and will finally lene! to 
destructlon. Since all structures exposed to wind 
wiU oscillate under sorne disturbance, the designer 
must be able to predict the critica! wind specd at 
which the particular structure may become acro
dynamically unstable.3 

The structural forms used today hnve greater 
flexibility cdmbined with less roass and damping 
than those used for the more traditional structures 
of the recent past. These factors have increased the 
importance of wind as a design consícleration. For 
estimations of the overall stability of a structure 
and of the local pressure distribution on the clad
ding, a knowledge of the maximum steady or time
averaged wind loads is usually sufficient.~ 

Design forces-The determination of wind 
forces on a structure is basically a dynamic prob
lem. However, since the structure as a whole 
adapts itself as though for quasi-static loads, it 
has been usuql practice to treat the wind as a 
statically applied pressure and to neglect its dy-
namic nat.ure. , . 

The designer's source of information on steady 
wind loads is usually a building code, bu t the 
data contained in such codes are of necessity pre
sented in a generalized form and may not be ade
quate for a special case, especially if the struc
ture departs from the conventional building forms. 

Sorne of the considerations which enter into the 
choice of a design wind pressure are: 5.6 

a. The anticipated lifetime oí the structure and 
its relation to the return period oí maximum wind 
velocity 

b. The duration of gusts 
c. The dimensions of gusts 
d. Variation of wind speed with height 
e. Angle of incidence of the wind 
f. Influence of the ground effect 
g. Influence of architectural íeatures 
h. Influence of interna! pressures 
i. Lateral resistance of structure 
A comprehensive study of e:dsting information 

on wind forces was made by an ASCE task com
mittee on wind forces, and the final report' is a 
compact source of iniormacion v:;hich can be of 
use to the design engineel'. Recent studies~ have 
shown that an equivalent static design wind load
ing can be obtained from the> expression: 

(. F)2'a 
p = 112 C. Ca C¡¡ p Vh 2 

1~ (1) 

C. coefficient dependent on the shape of the 
structure 

Ca coeffi~ient dependent upon nearby topo
graphic features 

e!} gust coeíficient which is dependent upon 
the magnitude of gust velocities and the 
size of the structure 
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p a u· oensJ L)' 

vh basic dL'slgn wind velocity at hcight h 
H hcighi above ground at which p is eval

uated, or a chnractcristic height of the 
structure 

h height at which base velocity was deter
mined 

u an exponent for vclocity increase with 
height determined by the surface rough
ness in the vicinity of the site 

The quasi-sta tic approach to wind load design 
has generally preved sufficient for most structures. 
However, it is unrealistic in severa! respects, and 
a more tietailed analysis, includ1ng wind tunnel 
studies, may be appropriate.t·-~~ Eq. (1) may not be 
s:1tisfactory for very tall buildings, especially with 
respect to the comfort of the occupants and the 
permissible horizontal rnovement or drift which 
might result in cracking of partitions and glass. 
These important factors are related to the fre
qt!Ency and amplitude of the vibrations, which de-_ 
pend on the natural f.-equencies of the building 
?.nd gust fluctuations of the wind rather than a 
steady wind pressure. 

2.3-Earthquake loads 

The loads or forces which a structure is called 
. upon to sustain due to earthquake motions result 

directly from the distortions induced in the struc
ture by the motion of the ground on which it rests. 
This base motion is characterized by displace
ments, velocities and accelerations which are er
ratic in direction, magnitude,- duration, and 
sequence. 

Uncertainties in the determination of the proper 
design earthqua~e loads to be used for a proposed 
structure arise from a number of factors, among. 
the more important of which are:· 

1. The difficulty of predicting the character of 
the earthquake motions (i.e., intensity, duration, 
frequency characteristic) to which a planned 
structure 'may be subjected during its Iifetime 

2. Where an analytical determination of struc
tural response to a particular earthquake motion 
is destred and íeasible, the difficulty of ascertain
ing the values of the structural parameters affect
ing the response (i.e., stifíness and damping), as . 
well as the dynamic properties of the ;oil or sup
porting medium 

As far as the earthquake motion is concerned, 
the quantity most often used in analysis is the 
variation with time of the acceleration in the im
mediate viciniiy of the structure. At any particular 
point, this may be dcscribcd by two usually or
thogonal horizontal componen ts and a vertical 
component. Siryce ::;lrudures are always con
structL>d o\·er a fini tl.! arca, rocking and twisting 
motions characterizcd by the variations with time 
of angular di:..pl:.lcemcnts about the three perpendi-
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cular directions m ay al so be in volved. Bccau~e 
buildings are rclatively morf' flexible with re
spect to horizontal or lateral distortions, it has been 
the practice in most instances to consider only the 
structural response to the horizontal components 
of the earthquake acccleration. The vertical mo
tion (as well as any rocking motion) has either 
bf:'en assumed to be negligtble or considered to 
produce effects which do not materially influence 
the design of the structure. Here the prin.cipal. 
motivation has been simplification and the reduc
tion of the computational effort required, which 
can be quite substantial even for the horizontal 
components alone. 

In most cases, a further simplification of the 
true three-dimensional earthquake response of 
structures is made by assuming the design hori
zontal acceleration -components to act nonconcur
rently in the direction of each main axis of a 
building. It is tacitly assumed that a building de
signed by this approach will have adequate re
sistanc;e against the acceleration acting in any 
direction. 

Al though both wind and earthquake loads are 
dynamic in character, a basic difference exists in 
the manner in which these loads are induced in a 
structure. Whereas wind loads are external lo:1ds 
applied, and hence proportional, to the exposed 
surface of a structure, earthquake loads are es
sentially inertial forces related to the mass of the 
structure. Inertial forces result from the distortion 
produced by both the earthquake motion and the 
inertial resistance of the building. Thus, their mag
nitude is a function, among others, of the weight 
(or mass) of the building rather than its exposed 
surface. 

Two approaches to the design of earthquake
resistant structures, particularly as these relate to 
the determination of earthquake loads, are in pr-es
ent-day use: 

1. The quasi-static approach 
This method, which has been adopted by most 

building cedes, uses a set of statically applied hori
zontal forces to simulate the effect of earthquakc 
loading. The distribution of these design shears 
along the height of a structure is similar to that oi 
the maximum s}1ears obtainable from a dynamü:: 
analysis. However, their magnitudes are set some
what arbitrarily, the values chosen being influ
enced greatly by judgment and experience. The de
sign forces specified by most codes are gencrally 
smaller than the corresponding maximum values 
which would be indicated by an elastic-dynamic 
analysisY· 1

'' 

Structures designed to such "scalcd-down" forccs 
will generally have sorne mcmbcrs dcvl'lo!)ing 
yield stressC>s under se\·ere c.1rthquilkf:' cond1tions. 
To safeguard the integrity and stabl11ty of a struc
ture whcn such yielding occ:urs, provJsions are 
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usually incorporat(:d in the desÍ!jn to insure ade
quate rotational capacity in regions where yielding 
1s likely to occur. Ductility factors (thc term being 
defincd as the ratio of the maximum deformation 
to thc correspondmg dcflection at yield) of from 
four to six have been consídered adequate for 
most cases. 

This method, though more empirical than ra
tional, is likely to continue in use for the majority 
of structures in view uf its simplicity and the fact 
that many structures designed on the basis of this 
method have performcd satisfactorily when sub
jected to severe earthquakes. Reference 16 is the 
most commonly quoted work on this subject. Ref
erences 17 and 18 con tain sorne background ínfor
mation and present the basic concepts of earth
quake-resistant design for multistory structures. 

2. Dynumic analysis 
This approach requires that the. structure be 

idealized as an assembly of masses interconnected 
by springs and damping elements. The .dynamic 
response of such a system to a particular earth
quakf; acceleration-time record is obtained most 
conveniently using an analog or digital com
pu ter.~~.t&-:.!1 

In most cases, a design for earthquake loading 
will start with a structure already proportioned 
to satísfy the requirements of gr:avity and wind 
loading. If the earthquake motion is severe, the 
calculated forces in sorne portions of such a struc
ture will generally exceed their yield capacity. An 
analysis which accoun ts for inelastic response 
would then be indicated if a _good estímate of the 
required ductility ratios as well as the maximum 
lateral deflection are to be obtai.ned. Such 
an analysis, although clearly desirable for large 
and important structures, is at present not gen
erally practicable due to the limited availability 
of the necessary computer programs and com
puters, the relatively great amount of computer 
time required to undertake the analysis, and the 
difficulty 'of predicting the character of the earth
quake motion that will ?ccur ata given site. 

2.4-Biast loads 
The general term blast refers to both vibra

tions induced in the soil and to fluctuations of air 
pressure due to man-ma-de explosions. Blast effects 
dueto soil vibrations may be considered as seismic 
excita tions. 

The pressure wave resulting from an explosion 
near ground consists of an abrupt rise in pressure 
followed by a decay from which a ncgative pres
surc \Vave results. The shape of the pressure \\"3\"e 
is well dcfmed and so its cffects on structures c3n 
be studicd.~~ 

A somc buom c.tn bl: consiJered 3~ a typc oí 
blast lo:~d in which the pn'ssurc wave is applied to 
thc cxposed surface of the structure. 
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3-PERFORMANCE CRITERIA 
3.1-Strength and stabiiity 

Since publication of ACI 318-63, increasing use 
has been made of the ultimate strength d<~sign 
method to proportion reinforced concrete sections. 
By this method, a given section must bave an ulti
mate capacity equal to or greater than a factored 
combination of the effects due to vertical load, 
plus either earthquake or wind load effect:; 
(whichever produces the more severe condition). 
The ultimate strength design rnethod for propor
tioning members is presently used in conjunction 
with an elastic analysis of the struclare to deter
mine the design forces and deformat_i0ns in the 
members. 

The traditional conventiona1 working stress ap
proach limits the· stresses in a member due to 
working loads (gravity and lateral loads) to an 
acceptably safe level. The investigation of the 
collapse load of a structure as a whole, i.e., limit 
analysis, for practica! design purposes has not 
been used to any appreciable extent in reinforced 
concrete structures. As a result tbe committee is 
not able to recommend· design procedurcs based 
on such an analysis at present. Experience with 
steel structures suggests that it is essential to in
elude stability considerations in any such 
analysis. 23 

The likelihood of low cycle fatigue in structu res 
subjected to high· fluctuating loads should also be 
considered. 

3.2-Serviceability 
In additjon to strength and stability require

ments, Certain serviceability conditions have to be 
con~idered in designing for lateral loads. These re
quirements are intended to ensure the satisfactory 
performance of the structure under service con
ditions. The most significan t. serviceability criteria 
relate to: 

l. Lateral deflection of the structure, particu
larly as this affects the stability and crackmg of 
members · · 

2. Relative vertical movements betweencolumns, 
particularly as thesc affect the cracking of mem
bers and partitiüns 

3. Motion of structure as it affects occupant 
cornfort 

3.2.1 Lateral deflection-The main deflection cri
terion for high rise buildings is lLlteral drift. This is 
the relative magnitude of the later<ll displacement 
at thc top of a building with respect to its hcight* 
(somctimes referred to as the "defh:ction index") 
aad has .often bccn useci as a guide in dt'SÍ~ning 
for lateral loads. In designing for wind loads, an 
nrb:trary valuc of this r:.1tio, ranginr, from about 
1/300 to 1/G00,:.! 1 depending on thc juclgwl.!nt of 

•or alternativeiY. thc r~tio of the relat¡ve l:.teral story dis
placement to thc stor.,r hc:ght. :~"s<Jmmg a more or less unJform 
story lrc1ght. 
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the ent;inecr, h;:;;:; bccn uscd as a basis for dcsígn. 
As tlté ddern.mat;on of the lateral deflection of a 
mullJslory structurc ís a tedious process, simplify
ing assumptions are often made in the calculations. 
Therefore, a deflcctwn limitation is meaningful 
only if specified tugether with the method of com
putmg the deflectwn. 

L:miting deflectwns of about l/300 used severa! 
decades ago were computed assuming the wind 
forces to be rcsisted by the skeleton alone. In real
ity, the heavy masonry partitions and exterior 
cladding common to buildings of that period con
siderably increased the lateral stiffness of such 
structures. In contrast, in most buildings that 
have gone up in reeent years, the skeleton alone 
re~ists the lateral forces. The dry-\vall mterior 
partitions and light curtain wall exterior contrib
ute little to the lateral force resistance of modern 
buildings. 

Reference 28 recommends a deflection limit of 
1/500. The performallcc o_f modern buildings de
::igned in recent years to rneet this criterion ap
peur'.> to have been satisiactory with respect to 
the follo\ving effects of sway under wmd load
ing: (a) the stability of the individual colurnns as 
well as the structure as a whole, (b) the integrity 
of nonstructural partit.ions and glazing, and (e) the 
comfort of the occupants of .such buildings. It is 
realized, of course, that the method of calculating 
the drift, as well as the degree to which the as
sumptions used in such calculations corresponded 
to the actual structure, rnay have varied widely 
from one building to another. 

Rderence 16 recomrnends an allowable drift due 
to s~atic earthquake forces twice that normally 
used in designing for wind. Here, a .distinction 
should be made between the drift produced by 
the "code-forces" and the displacemen ts obtained 
from a dynamic analysis of the response to a 
particular earthquake record. 

3.2.2 Relatire vertical deflection-In tall build
ings relative vertical movement between exterior 
and interior columns or between columns and 
shear or core walls may occur dueto: 

l. Thermal expanswn and contraction. of éx-
terior columns~.-. · 

2. D1fferen t axial load stresses in columns and 
shear cores Ieadmg to different elastic and creep 
deformations of these rnembers"';.~; 

3. Difieren tia) settlemen t of the foundations for 
thc shear coro ;:¡nd .adjacent columns 

References :2;1, 26, and 27 present studies and 
dcsign recomrnendatwns for these problems. Gcn
erally dcsigns to prov1de for these effects are ade
quate With n:spL'ct to the relative vertic:1l movc
nwnts due tu Ltkrallo:Ids. 

3.2.3 Cracking-Cracking of nonstructural ele
rnents such as part1tions, windows, etc., may cause 
serious maintenance problems (loss of u.cousticar 

properties, leakage, etc). The drift limitation of the 
previous section should be selccted to minimize 
such cracking. 

For cases where excessive clrift is expectcd, 
floating partitions with a capability of relative 
movement between skeleton and partition rnay be 
required. Floating partitions do not contributc 
substantially to the lateral rigidity of buildings. 

The degree of control of structural cracking 
under lateral load depends upon the type of l'oad- · 
ing. For wind loading, the aim should be to kcep 
the cracking wi thin acceptable limits. For scvere 
earthquake loading, buildings may be expected to 
develop plastic hinging ( extensive flexura! crack
ing) in the beams at column faces. The extent and 
severity of the resulting cracks can be reduced by 
appropriately placed shear reinforcement. 

For structural cracking, Reference 29 gives con
cise information and an up-to-date bibliography. 

3.2.4 Perception of lateral sway in tall buildings 
-The sway motion of a tall building under turbu
lent wind, if perceptible, may produce psychologi
cal effects which render the building undesirable 
from the user's viewpoint. The reduction of such 
perceptible motion to acceptable levels thus be
comes an important criterion in the design of any 
tall building. Such a criterion, in arder to be ap-_ 
plicable, rnust be expressible in quantitative terms. 

The actual rnechanism involved in the percep
tion of motion is not yet well understood. It is 
known that the balance mechanism in the human 
body, which responds to any sensation of motion, 
is effected and controlled by the inner ear appara
tus. It also appears that motion m<Jy be perceived 
by the general nervous system through musdes of 
the body. It is apparent that the sensation of rno~ 
tion .which can be disturbing to an occupant of a 
building can result either from the visual pn-:cp
tion of relative displacement with respect to some 
reference object, or, if visual effects e.re exeluded, 
frorn the acceleration of the platform on whkl~ thc 
obser\'er stands. A number of tests ha\'C r.:on·· 
.firmed the effect of acceleration in producing a 
sensation of motion. Also, if the acceleration is Vt;ry 

smull- but chnnges frequen tly from negélllvc to 
posjtive, the rate of change of acceleration, wl,ich 
is commonly known as "jerk," can equally pro-
duce the sensation of motion. 

The determination of mínimum tolerable valucs 
of acceleration for the typical or norm:d pt:rson 
awairs furthcr studies. It is ob\'ious that the ac
ccptabtlity of a design with respect to perception 
of sway .motion can only be as~c.:;sed through a 
dynamic analysi:> of the bui!clmg under ¡_¡ set of 
probable· range of wind exposures. BPr:;wse this 
approach may be justifiable only for the more 
unusual buildmg~, simplified procedures tu account 
for this effect nced to be .dc\'elopPd for tite more 
conventionnl tall uuildings. 
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,., 3.3-Ductility 

· · · 3:3.1 Definition of ductility-Ductility of a struc
ture is its ability to undergo increasing dcforma
tion beyond the initial yield. deformation while 
still sustaining load. This is illustrated by the 
simple load-deflection curve of Fig. l. 

Ductility factor is defined as the ratio of the 
maximum permissible or useful inelastic deflec
tion or-displacement to the initial yield deflection 

.. (in Fig. 1, the ductility factor would be the ratio 
b/a). It is obvious that the determil;tation of the 
value of the ductility factor for a reinforced con
crete rnomen t-resisting frame is a complex prob
lem involving bending· and shear deformations of 

.' heterogeneous members consisting of concrete and 

. ductile reinforcing steel. An .excellent treatment 
~ of this complex snbject is presented in References 

16 and 17. 
_ A ·recommended mínimum ductility factor for 
-reinforced concrete buildings Jn earthquake areas 
IS.: from four to ·sixY The reql.Jlirements for design 

.and detailing -contained in Ref~rence 16 or Ap
:pendix: A ·of Reference 30 wiH result in mínimum 
·ductility factors of this arder of magnitude. 
::-.·"3.3.2 Relationship to energy~absorption-The en
ergy absorption capacity of a member or a struc
ture under load is related to the ductility in that 
-it is equal to the work done in straining or de
.forming the structure to thc limit of useful deflec
tion-and hence, is numerically equal to the area 
under the load defo.rmation curve. In the case of 
members in bending, it is equal to the area under 
the·.moment-rotation curve up to the limit of use
fui rotation. 

The properties of high ductility a~d energy 
absorption capacity are of utmost importance in 
earthquake zones for two basic reasons: 
.:.L .lt is economically impractical to design struc
tures . to resist the maximum expected earth
quake .!orces within the elastic range of stress. 
. 2. lt.is difficult to predict the character of the 

earthqua'ke motion which will occur at a given 
site. In addition, our knowledge of the response 
of .buildings to earthquake ground motions is far 
from exactor complete. 

In the past, there was resistance to the use of 
tall concrete buildings _in earthquake..susceptible" 
zones because of thcir supposed lack of ductility. 
It is now ·well esto.blished, however, that by giv
ing proper atlention to detailing, reinforced con
crete structures with sufficicnt ductile properties 
can be designcd.l' 

4-LATERAL LOAD RESISTINC UNITS 

4.1-Cencral 

Tnsofar as til~ l:.ltcral lo:Hi rcsisting funclion of 
tnll .buildings i:> eoncerncd, three broad types of 
units ñ"wy bl.! distinguishcd: 
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disploce·ment 

Yield displacement 

Displocement 

Fig. 1-Load-displacement curve -

lo) R1gid frome 
sheor mode 
defor.motion 

Frames 
Walls 
Tu bes 

(b) Sheor woll 
bendtng mode 
deformo !ton 

(el lnterconnected frome 
ond sheor woll 
(Equol deflecttons al 
eoch story level) 

Fig. 2-Deformation modes 

Structural systems consist of one.or more of the 
above basic units. The basis of the classification 
is the mode of deformation of the unit when sub
jected to lateralloading. 

Frames deform in a predominantly shear moc;ie 
where relative story deflections dep~nd on the 
shear applied at the story level. Shcar mode de
formation is illustrated in Fig. 2 (a). 

Walls deform in an essentially bending mode as 
illustrated in Fig. 2 (b). 

Tubes, if unperforated, bchave in the samc 
way as \_Valls. Howevcr, openings which are nor
mally present in units of this type produce a be
hm·ior intermediate between that ola frame L\nrl a 
wall. A typical distribution of column axial forces 
in such a structure is shown in Fig. 3. The cffcct 
of shear lag will readily be notcd. 
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Axtol force 
dtstrtbutton in 
perforoted tube 

Wind force 

Fig. 3-Typicai distributions of axial forces due to wind "perforated tube" type structure 

Fm: sorr,e units, the difference between these 
typt>s many be indistinct. As used here, the term, 
wall, frame or tube refers to "a unit whose be
havior best approximates the typical behavior as 
illustrated in Fig. 2 and 3. 

The need for defining these types of units is de
rived from the nece'ssity to simplify the analysis. 
However, for most computer-aided analyses, * the 
distinction between the three types of units is 
irrelevan,t. 

The degree of sophistication to which a struc
tural analysis is carried out obvi~usly depends on 
the importance of a project. A wide range of 
approaches has been used for buildings of varying 
heights and importance, from simple approximate 
methóds which can be readily carried out manual
ly, or with the aid of a desk calculator, to more 
refined techniques involving computer solutions, 
as we'll as model st~ld!eS. 

A logical procedure for lateral load analysis is: 
l. Carry out a simple preliminary analysis by 

longhand calculations. 
2. If necessary, use· a computer progra'm to 

achieve more accurate results. 
In view of the increasing availability of com

pu ter programs for frame analysis, longhand 
mctllods which im·olve simplifying assumptions 
and lcngthy an thmetical work must be con
sidercd as obsolcscent. 

In this section. bchavior and methods of analysis 
for each of the three types of units are described 
separately. In Section 5, structural ·systems com
poscd of these units are discussed. 

00 

4.2-Frames 

4.2.1 Definition--The term "frame" denotes a 
structure which derives its resistance to lateral 
loading from the rigidity of the component mem
ber connections. 

4.2.2 The components of d1·ijt---In a frame-type 
structure, the lateral displacement (i.e., drift) may 
be thought of as consisting of two parts: one due 
to bending in the columns and beams, and the 
other due to axial deformation of the columns. As 
the height-to-widtht ratio increases, the effer.:t oi 
column axial deformation assumes greater signifi
cance. 

In addition to these components, yielding in the 
frame members or the foundation can significarltly 
increase. the lateral displacement or drift. The ef
fect of secondary moments caused by the axial 
forces and the deflections (P-j,) will also tend te, 
in crease 'the lateral deflection. 

4.2.3- Hand calculation methods-·-Simpli!iect 
methods of analysis for building frames are oftf:n 
used for purposes of preliminary estimating, or 
for sizing of members in arder to obtain dead load 
forces and stiffness values ior use in more refined 
ano)ysis using computers. Such methods should 
be able to furnish rough numerical elata \V!th a 
minimum of effort. 

Classü;al methods of analy~is, such as thc slope
deflection method or thc moment distnl.H:tion 

•Hcreafter slmply rc!erred to ns "'com¡Hoter .an;:¡Jy,t~" 
tW1dth i~ dimenston of butlding in thc uarcdton uf thc l.atc~..tl 

fu~. ' 
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method and their numcrous variants21 •·11.3·' have 
been largely superseded by similar but more re
fincd methods using matrix formulation and suit
ably programmcd for the computer. Simplified 
methods~u:J used for preliminary design purposcs 
should, in general, reduce a highly statically in
determina te structure to sta tic determinacy by 
introduction of suitnblc assumptions on the de
formations and interna! force distribution, and 
then proceec! to solve for the required rnember 
forces by statics. This process is followed in the 
widely-used "portal method." 

The major assumption in the p_ortal rnethod is 
that points of contraflexure are located at mid
length of all columns and beams. In addition, an 
assumption concerning the distribution of shears 
in the columns of a story is made. These assump
tions reduce a highly statically indeterminate 
problem to a statically determínate one. The 
method neglects the effect of axial deformation in 
the columns. 

The assumptions associ~ted with the portal 
met~od lead to geometric incompatibility at the 
joints of a frame and result in the following errors: 

l. In the vicinity of any discontinuity in geom
etry or stiffness, such as at the base or top of the 
frame, or at setbacks or locations where significant 
changes in member stiffnesses occur, large errors in 
the calcu_lated member moments may be expected. 
This can be particularly serious in bottom stories, 
where the combination of large axial forces and 
moments in the columns can lead to instability 
problems. This type of error can be partially cor
rected by performing more exact analyses for the 
localized discontinuity regions~0 -13 or by using 
tabulated information on the location of inflection 
points in the bottom stories.~ 2 · 

The errors resulting from disregarding column 
axial deformations increase with the increase in 
the number of bays and the number of stories in a 
frame and are reflected most markedly in the 
moments in the exterior columns and girders of 
the upper stories of tall frames.~u.~3 

2. Drift calculated on basis of moments obtained 
by the .portal method is subject to er-rors of two. 
types. First, the assumed locations of the points 
of contraflexure lead · to predictions · of dr:ift 
largerH than a computer·analysis, based on bend
ing deformation only, would predict. This type 
of error caa be partially corrected by an improve
ment in the column moments as discussed above. 
The second type of error arises due to the neglect 
of axial column deformation which is of major 
importance in tall slender structures. This error 
can be compensatcd for by adding the drift due to 
thc column strains calculated from the axial 
forces in the exterior columns as obtained by 
thc portal mcthod. ~ 5 
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Anothcr group of methods aimed at simplifying 
the numerical work involved in frame analysis 
consists in lumping thc columns and beams so that 
a frame of several bays is represented and ana
lyzed as a single-hay frame (substitutc frame 
method) ~·ui or as a column with rotational rc
straints at points whcre beams frame into thc 
column (cquivalent column method) . 3 ~.~~.H This 
devic:e considerably reduces the number of un
kncwns. These methods gi\·e bettcr n'sults thém 
the portal method as far as column moments are 
concerned, since they require no as~~amption re
garding the location of the points of conira
flexure. The accuracy obtained with such meth
ods, when applied to multibay frames, may vary 
in each case, with larger errors in the distribution 
of the n'loments to be expected in frames with 
widely varying member stiffnesses. 

While the use of approximate methods for the 
lateral load analysis of frames may, by current 
stand::;rds of engineering practice in this country, 
be ade-qunte for :regular frames with a few stories 
or for the preliminary analysis of ta11 frames, 
the increasing availability of computer programs 
argues against the use of such approximate meth
ods when more reliable solutions are obtainable. 

Simplified methods, when used for the prc!imi
nary analysis of tall structures, should generally 
be followed by a computer analysis which includes 
the effects of column and axial deformations as 
well as bending. 

For major high-rise structures, a computer 
analysis may be the most economical means of 
arriving at a reliable design. 

4.2.4 Computer programs-A large number of 
digital computer frame progran:.s48 -

58 with 
varying capabilities have been developed in recent 
years. Sorne oi these~ 0 which are capable of car
rying out elastic analyses of either piane frames 
or three-dimensional reticulated structures under 
static loading conditions are well documented and 
are available from computer manufacturers. Most 
of the others are available for use on ~ fee basis 
or. by special arrangemcnts with the developers. 

4.2.4.1 Program features. Tlle more important 
irame p'rogram features which have relevance to 
lateral load analysis are discussed bclow. 

4.2.4.1.1 Axial deformalion. Axial deforma
tion of columns may be important in tall, slencler 
framcs or in framcs with stiff connecting benms. lf 
axial deformation is ncgligible, then it is \llOrth
while to. neglect it, both to reduce the size of a 
problem nnd to improve the conditioning of cqua
tions to be solved. While no dcfmite rules mny be 
given, the effect of column axial deformation will 
generally be importnnt if the framc hcight-to
width ratio cxcceds about three. Rcferencc 24 sug
gests a limiting ratio of four.. Axial deíormation 
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of beams in buildiJ1g frames due to applied loads 
is always negligible. 

4.2.4.1.2 Shear deformation. Shear deforma
tion is normally neglected. 

4.2.4.1.3 Finite size of joints between mem
bers. In sorne cases it is realistic to assign a greater 
stiffness to the area within the joint between 
beéil-ns and columns than that assigned to the con
nectíng membcrs [see Fig. 4 (e)]. For some facade 
frames and shear walls (Section 4.3) this can be 
more important. Three ways todo this are: 

l. For symmetrical members with equal end 
rotations, an equivalent El value can be used [see 
Fig. 4 (b) )Y 

where 

(El) r =. equivalent El 
K = end rotational stiffness 
e = carry-over factor 
L =· centcr-to-center span of member 

whcre K and e are evaluated for a member with 
infinite fle:-.:ural st1ffhcss within the joints_;.9 

2. Where a computcr progro.m has the capability 
of considering membcrs with variable moment of 
inertia, the joint rigidity can be simulated by 
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beams or column sections as shown in Fig. 4 (e}'. 
The column or beam section should termínate at 
the actual junction of the column and beam and 
a sufficiently higher moment of inertia should be 
assigned from the edge to the centerline of the in
tersection. The moments of inertia of the column 
and beam $ections within the joint area should 
be increased to about 10 or 20 times the nominal 
column or beam moment of inertia to realistical
ly simulate the joint rigidity. Excessive increase 
of stiffness in the joint area may lead to significant 
numerical error in the solution and should be 
avoided. 

3. Possibly the best approach is to treat the ends 
of the members as being fully rigid, and then cal
culate the stiffness properties of the combined ele
ments as illustrated in Fig. 4 (d) befare the frame 
analysis is undertaken. Sorne frame programs in
corporate a finite joint facility of this type.5 1.58 

4.2.4.1.4 Foundation movement. Ability to 
include elastic spring supports is a useful program 
feature (especially for shear -wall foundations). 
A semirigid support can be modeled using a ficti
tious member if spring supports are not allowed. 

4.2.4.1.5 Second arder geometry effects. Two 
types of second arder effects are: 

l. The P-~ effect. When ·a frame sways laterally 
by an · amount ~ it must resist an eccentric mo
ment equal to Po, where P is the total vertical 
load at the leve! at which A is measured. This 
P-~ effect can be significant if nonlinear materi
al behavior is also considered. 60 

The P-~ effect may be included in an analysis 
using an iterative procedure61 in which the sum of 
the P-~ moments in a story is replaced by a 
statically equivalent set of horizontal shears act
ing at the floor levels. Generally, the equivalent 
lateral loads calculated from the P-::. moments 
are small enough to be ignored, except in t.he case 
of tall unbraced frames. · 

2. Reduction in bending stiffness due to axial 
load. Axial compression loads in columns reduce 
their effectíve bending stiffness as well as increase 
the fixed-end moments due tr; lateral loads. In 
braced multistory reinforced concrete frames of 
normal proportions, the errors in column momeDts 
due to ignoring this effect will generally be less 
than 5 percent and can be ignored. In frames 
which are not braced by shear walls or similar 
elements, the change::¡ in flexura! stíffncss due to 
axial loads can result in a significant increase in 

· lateral deflection. Simple rules to determine when 
these effects should be included in a computer 
analysis are needed. 

A progran1 which includes this effect can be 
used to investiga te the stabili ty of a fram!:!. Thc 
requirements · of such an analysis are o u t!ined in 
Reference 62. Normally, such an analysis in•Jolves 
an interative procedurc in the determination of 

ACI JOURNAL 1 FEBRUARY 1971 



1 

A 

\ .. 1 
1 

'-...... 

z 
J: 1 

1 "' ... 
.t:::. .:: 
O'• e 

~¡': 
- o e 

lb\ 1 

' ~ 

~~~ 

J 
(o) Actual trame 

N1 stories 

~u J 
1 111 
1 - ~ 

.... ,.-C1' .. 

lt===l!. -~ ~ 

1_ 
(b) N2 story equivalen! 

Fig. 5--Reduction in number of stories for analysis 

the final frame configuration und~r a particular 
Ioading. This process can be lengthy and may not 
be justifiable for the majority of structur4'!s. 

4.2.4.1.6 Nonlinear behavior. The considera
tion of the nonlinear behavior of structures arising 
from nonlinearity of the stress-strain curve for 
concrete, particularly under large deformations, 
may become important in seismic analysis. Non
linearities in structural response, whether arising 
from material properties as for- concrete, from 
loading conditions ( e.g., axial load effects on bend
ing stiffness) or geometry (e.g., P-A moments) are 
best handled by numerical iterative andior step
by-step procedures. · 

4.2.4.1.7 Dynamic behavior. See Section 2.3. 
4.2.4.2 Reduction in size for computer analy

sis. Even with large-capacity computer programs, 
sorne frames require an uneconornically long time 
to analyze because of a large number of joints. In 
such cases, it is advisable and reasonably reliable 
to reduce the number of stories in the analysis as 
illustrated in Fig. 5. 47 A 50-story building, for 
example, can often be realistically reduced to an 
equivalent 10-story building with acceptable 
results. 

Similarly it may be necessary to reduce the 
number of bays.3 ~- 3 ~ This should not be done if 
axial deformation is important, however. 

4.2.5 Effect of masonry walls -and partitions- · 
In many frame-type sfructures, walls and parti
tions are made ·of precast or masonry units. Al
though such elements are often considered to be 
nonstructural and ·perhaps-because of very light 
remforcemcnt-may not contribute significantly 
to the ultim.:Jte strength of the structure, they 
generally may be cxpected to contribute to the 
lateral stiffness of the structure under working 
load conditions. Stuclil's''·' •·•• have indicatcd the 
possibility to taking full advantage of these parti
tions by con;:;tructing tlwm to cnsure thcir par-
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ticipation in resisting wind loads, with particular 
rcference to the satisfaction of the drift limita
tion. An approach03 ·G 5 to this problem which lends 
itself well to currently availablc computer framc 
analysis programs considers the contribution of an 
infilling (or wall enclosed in a frame) as repr~
sented by the action of a diagonal across the en
closing frame having an effective width which is 
a function of the relative stiffness of the enclosing 
members and the infilling. 

The effect of \valls and partition:; on the L'e
sponse of structures subjected to tnrthquak~ mo
tions should likewise he cons!deretl. Walls filJing 
the space between frame mernbers nct only tend 
to increase the stiffness (and the durpping) of a 
structure and hence shorten its fundamental peri
od of vibration, but may altogether alter the rnode 
of response of the structure and the ·resulting 
dístribution of forces among the different frame 
components. Hence, it may be dangerous to ignore 
infilled partitions. When the effect of partitions 
ís included ip an analysis, howevE'r, it is neces
sary also to consider the behavior of the structure 
when sorne or all of the partitions are destroyed. 

4.2.6 Ejfective width of slab-In the analysis of 
a frame, an "effective width" of the slab acting in 
conjunction with the other elements of the frame 
is generally assumed. 

In a typical frame consisting of columns and 
beams, with the floor slabs cast monolithícally 
with the beams or united by composite action, the 
effective width of slab is specified by ACI 318-63. 

Structures consisting of flat slabs or plates and 
columns have been analyzed as frames by con
sidering strips of the slabs joining the columns as 
beams. The effective width of the slab would ap
pear to be a function of the relative dimensions of 
the column section with respect to the in-plane, as 
well as transverse spans of the slab, and the distri
bution of reinforcement in the slab. ACI 318-63 
allows the consideration of the entire slab width 
(between adjoining bay center lines) as effective. 

Relatively IittleH has becn done in ascertaining 
the variation of the effective width of slabs with 
the p~rtinent parameters. Further studies in this 
direction are clearly indicated. 

4.3-Shear walls 

4.3.1 Rt~inforced concrete wal1s are often in tro
duced into multistory buildings to resist lateral 
forces when frame systems alonc are insufficient 
or whcn it is convenient to make partitions load 
bearing. The calculation of lateral stiffncss and 
stresses in a single shear wall without openings 
im·olves simple IJcnding theory only. 'rhe term 
''shcar wall" as u sed he re covers eleva tor shafts, 
stairwells and central core units, in additwn to 
plane wnlls. 

91 



(a} ( bl 

Fi9. 6-Coupled shear walls 

Walls with openings present a much more com
plex problem to the analyst. Openings normally 
occur in vertical rows throughout the height of 
the wall and the connection between the wall sec
tions is provided by either connecting beams 
which form part of the wall, or floor slabs, or a 
combination of both. 

The terms "coupled shear walls," "pierced shear 
wall" and "shear wall with openings" are com
monly used to describe such uni_ts (Fig. 6). 

When does coupling action become important? 
If openings are very small, their effect on the over
all state of stress in a shear wall is minor. Larger 
openingg ha ve a more pronounced effect and, if 
large enough, resuft in a system in which typical 
frame action predomina tes. The degree of coupling 
bet\veen two walls separated by a row of openings 
has been conveniently expressed in terms of a geo
mctrical parameter u,* which gives a measure of 
the relative stJffness of the connecting beams with 
respect to that of the v.ialls. The parameter a ap
pears in the basic differential equation of the so
callcd continuum approach.'·~-• 1 A study by Mar
shallti; indicated that when the dimensionless 
parameter, a H, (H being the total height of the 
walls) exceeds 13, the w:tlls may be arwlyzed as a 
single homogL·ncous cantilever. When u.H <:0.8, the 
\Va!ls may be l!'\!ated as iwo separate cantilcvers. 
l'or intcrmed1~1te \'alues of u. H (i.e., 0.8 < eL H < 
13), the stJffness of the connccting beams should 
be considered. 
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4.3.2. Analytical methods for coupled shear wa1ls 
and théir limitatwns-Prior to the early í960's little 
attention was p~id to the development of analytical 
techniques for shear walls. Early papers by Euro
pean authors introduced a period of increased ac
tivity in shear wall research which led to the first 
international conference concerned with the sub
jeet in 1966. Papers published befare 1966 were 
reviewed for that conference.72 Since that time, 
considerably more research information has be
come available. 

4.3.2.1 Con tinuum approach 
l. Description of basic theory. This technique was 

first applied to the analysis of coupled shear walls 
by Beck,:;:; but probably the most comprehensive 
treatment has been by Rosman. 60 · 73 ·H While it 
has many limitations, the continuum approach can 
be used to illustrate the basic behavior of coupled 
wall systems. Hand analysis is feasible and it can 
be prÓgrammed for a small computer. 

In its most basic form the theory assumes that 
elastic structural, properties of the coupled wall 
system remain constant throughout, that both 
walls are founded in a common, stiff footing and 
that the points of contraflexure of all beams are at 
midspan. 

For this method, the ·individual connecting 
beams [Fig. 6 (a)] are replaced by a continuous 
connection of laminae [Fig. 6 (b) ]. Under hori
zontal loading, the walls deflect and induce shear 
forces in the lamina. A second order differential 
equation is set up and solved to give shears, 
moments, and deformations throughout the wall. 
Severa! papers use this approach with differing 
choice· of variables, all yielding essentially the 
same results. 

2. Limitations and other variables. Very little 
laboratory test experience is available and is 
Jimited to plastic models.75' 711 These tests have gen
erally confirmed the accuracy of the continuum 
approach for walls conforming to the basic as
sumptions of the method at least prior to cracking 
or inelastic action. In practice, many of these as-· 
sumptions do not hold. 

Possible sources of inaccuracies of the method are: 
a. Local wall deformations8·'· 86 

b. Greatly differing wall stiffnesses8~ 

c. Reduction in stiffness of coupling beams due 
to crackingss 

The method has been modified to account ior 
ccrtain special cases: 

a. Varied lower story and foundation con-
ditions~!l.~" 

b. Varying wall thickness 111 •83 

c. Inelastic analysisn.st 
In other cases, no direct solution is available 

through the continuum approach. 

'H:wing units of "1/length." 
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Loading: Solutions are available íor uniformly 
d istribu tcd lo<:ds, triangularly distributed loads 
and for concentratcd point loads at the top of thc 
building. Perhaps the most--r-eadily available and 
convenient are those developed by Coull and 
Choudhury. 7"·

71 -

Ine.!asticity: · Inelastic theories for the analysis 
of shear walls have not been Jully de·..-eloped al
though the potential simplifications and economies 
are great. In sorne cases, elastic analysis will re
sult in moments which cannot be developed by 
beam sections. restricted in size by architectural 
reasons. The possibility of designing the beams for 
ultimate morr:ents in proportion to the elastic 
momE:nt distribution has been suggestedj' and re
cently a theory has been developed for the elasto
plastic ana.lysis of coupled shear walls.ss An ulti
mate strengtlT analysisci·l proposed earlier cannot 
be applied to coupled walls which vary in stiífness 
because it q9es not consider comp!!~ibility of de
flections. The · p:-actical application of this latter 
approach wm have to await ·. experimental. 
verifica tion~--=- -

Summary: The continuum approach has re
ceivéd a gúat -deáCo-f attenhm and would seem 
to have reached a stage where further develop
ments in analyt_ica!_ methods, while of theoretical 
interest, are ncit likely to result in greatly im
proved design techniques. 

The majar limitations of the technique arise.from 
the basic assumptions regarding· the regularity of 
dimensions, opening locations and structural prop
erties throughout the height of the coupled wall 
system. Whenever the regularity of the wall sys
tem ·ts broken, whether through__ ~hanges in wall 
thickness or concrete strength, or changes in the 
number or location of bands· .of openings, the 
analysis becomes considerably more complex. 
Even the basic theo'ry for the simple case shown in 
Fig:· 6 (a) is sufficiently lengihy for manual com
putations that simplifications have been proposed 
either through the . use oí graphs';s.;u.it.'-•• or 
simplifymg assumptions concerning the integral 
shear force¡,;¡ or lamina forces.i 77 

- · 4.3.2.2 Frame analysis. Analytical methods 
employing computers are not only mm·e accurate 
but are considerably 'more flexible and can take 
into account many more variables than the con
tinuum approach. 
: For analysis of multistory shear walls, a good 

computer tcchnique considers a frame with finite 
joints7 "-~n in which the wall is ahalyzed as a frame 
except that the finite width of thc columns in 
comparison with the beams is recognized. The 
analogy, in which thc beams are assumed to be 
infmitely stiff from the centerline of the column 
(w.all) to the t:·dge of the actu?.l opening, is il
lustr¡¡tL'd in Ft,t;. 7 (b) (sec also BeclJOn ·t~A). Thc 
calculation can take into account changcs in wail 
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thickness, story height and concrete strength at 
variow; locations within the height of the building. 

4.3.2.3 Element analysis. The technique known 
as finite element analysis considers the structure 
to be divided into a mesh of two dimensional 
elements in plane stress. By imposing the appro
priate boundary conditions, a solution can be ob
tained by matrix techniques which involve the 
solution of many simultaneous equations. General
ly, the accura~y depends on 'the fineness of the 
mesh used. This in turn affects the computer r¡.m
ning costs. Numerous finite element programs are 
in existence and it seems only a matter of time 
and development effort befare their cost and ef
ficiency justify wider usP by structural eugineers. 

Other types of "elemenü:" can also be used for 
shear wall analysis. Latticc elements, consisting of 
rods, rather than plates, can be ernp!oyed using 
existing computer programs. Again, the hett,:r the 
lattice mesh fits the geometry of the structure be
ing analyzed, the more accurate the analysis, but 
also, the greater the running costs due to increased 
computer time. 

1.3.3. Width of slab strip to be r:onsidered in 
frame action-The designer faces a special prob
lem when designing coupled walls cormectcd by a 
slab only. Whrit width of the slabs i:; to be con
sidcrcd dfective as the connecting beam? 

Little research has bcen .;;onccrned with this 
importan t aspcct of shear wall design; in fact, 
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availablc test experience is contradictory. Values 
kss th3n thc fuH width/1'' cqual to thc full width77 

and grcatt:r th3n the full width7u havc all becn 
shown to be vaiid under different circumstances. 
Clearly, there are many factors affecting the be
havior of more cornplex wall systems which can
not yet be handled easily by theoretical means. 
Thc consequences of choosing an effective width 
should be fully understood by the designer (see 
author's closure to discussion of Reference 77) .. 

4.3.4 Design of shear walls-All portions of a 
shear wall should be desígncd to resist the com
bined effects of axial load, bending and shear de
termined from a rational analysis of the structural 
system. 

Flexural reinforcement should be provided in 
accordance with the requirements of the ACI 
Building Code. * Walls with proportions su eh that 
a linear strain distribution does not apply should 
be designed as short cantilevers. 

Design of shear walls for shcar should be in ac
cordance with Section 11.1 6, "Special Provisions 
for \Valls," proposed revision of ACI 318-63.30 

l\tiinimum amounts of reinforcement in both the 
vertical and horizontal directions should be those 
required by flexura! ca1culations or those specified 
in the provisions for shear strength. 

In addition to providing the necessary amounts 
of reinforcement, it is essential that reinforcement 
details in every shear wall receive careful atten
tion to insure optimum performance. 

Contrary to the common opinion and the mis
leading name, the strength of shear walls is 
governed by flexure and not by shear, except for 
very low and long walls. Shear walls of multistory 
buildings behave like slender can tilevers. Only 
extremely heavy reinforced columns at the ends 
of thin shear walls (dumbbells) can force a shear 
failure under heavy lateral loads. Laboratory 
tests of shear walls in progress verify the above 
points. 

The tensile forces .resulting from the most severe 
combinatwn of vertical loads and overturning 
moments due to lateral loads must be anchored 
into the foundation medium unless they can be 
overcome by gravity loads mobilized from neigh
boring elements. This is discussed more fully in 
Section 7.3.1. 
4.4.-Tubes 

The type of unit considered here has a closely 
spacecl exterior column system which simulates a 
perforated rectangular hollow tube and is shown 
in Fig. 8. This has been called a "framed tube"91 

and tlus term 1s adopted herc. 
4.4.1 ApproJ.:imate method of analysis-In a suf

ficien tly tall, structure, say o ver 30 stories, the 
framcd tube can be approximately analyzed for 
preliminary design by considering two distinct 
types of structural bebavior as follows: 
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Fig. 8-Framed tube-Perspective view 

Le~-=r~ side~ 
~ 

Parall~l sides----~ 

~ 
Windward side 3 

....u"'"-J::-L..&-1"--"'-'- _______ tULLIUiJU~ 

1t 
Wind direction 

Fig. 9-Assumed wind direction in equivaleni· f¡amed 
tu be 

l. Frame behavior of the two walls parallel to 
the direction of wind. The framed tube has to 
resist the shear force due to lateral load through 
bending of the beams and columns of the two 
frames parallel to the wind load as shown in Fig. 
3. For preliminary analysis the bendiug moments 
in these members can be detcrmined by the portal 
method (Section 4.2.3). 

2. Tube behavior of the entire structure. 'l'he 
cantilever tube type behavior becomes.app::.rcnt in 
studying the effects of the overturning moments 
due to lateral load on the whole structure. F'or 
this method of analysis the exterior column~ sy::;
tem can be considered as part of a r;gidly 
diaphragmed hollow tube. 

Because of the shear lag across the windward 
and leeward sides of the tube resu!ting from the 
flexibili ty of t,he framing elcmen ts {se e Fig. 3), 
the columns on these sides, particubrly tlwsc away 
from the corners, cannot be considercd tf! be fully 
cífective in resisting the ovcrturning nwrnent. 'ro 

•chapters 15 and 16 ot ACI :nB·63 or Chapter~ tl :lfld ltl o! the 
proposed revlsion of ACI 316-63 . 
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· :~ccount for thís, the effective plan confíguration 
of the equivalent tube may be reason<lbly con
sidcred as consisting of two channels, with a cer
tain proport10n of the columns in the windward/ 
Jeeward sides making up the channel "flanges," as 
shown in Fig. 9. A rule of thumb used by sorne 
designe.rs is that for preliminary design, the chan
nel "flanges" should not be more than (1) one
half the depth of the web (walls parallel to wind), 
(2) one-third t~e width of the windward-leeward 
sides, or (3) 10 percent of the height of the build
ing, whichever is smallest. 

This approximate rule has generally given rea
sonable values of shears, moments and axial íorces · 
in the exterior columns consistent with those ob
tained from a theoretically exact computer 
analysis. 

The overturning moment will produce axial 
forces in the closely spaced columns in the two 
channels and shear forces in the connecting span
drels. ~he preliminary analysis for the axial forces 
in the columns and the shears Ú1 the connecting 
spandrel may be based on classical beam theory. 

The shears in the connecting ber..m as d.etermined 
by the preliminary design method wm generally 
indicate a reasonably uniform shear force in th~ 
spandrel beams along the two exterior walls paral
lel to the wind force. The moments resulting from 
these shears may be used for the preliminary de
sign of the spandrel beams. The prelimínary de
sign of the. closely spaced columns should be 
based on the known dead load and live load forces 
together wíth the axial force due to overturning 
in cornbination with the moments caused by story 
shears. 

4.4.2 Lateral deflection-The primary resistance 
to deflection comes from the walls parallel to the 
wind forces. A usual proportion is 70 percent due 
to frame action in the parallel walls and 30 percent 
due to axial forces in the columns. 

4.4.3 Computer analysis-A more accurate assess
ment of the force distribution in a framed tube 
under lateral loads can be obtained by analyzing 
it as a space frame. Most space frame computer 

programs~n allow for six degrecs of freedom per 
joint and hence axial deformation which is impor
tant in this type of structure will be accounted for. 

Because the depth-to-span ratio of clements in a 
framed tube is generally greater than usual, it is 
advisable to consider the effect of the finite width 
of the frame mernbers in developing the analytical 
model (see Section 4.2.4). 

5-STRUCTURAL SYSTEMS 

5.1-Ceneral 
Any of the three types of units described in 

Section 4, singly or eombined, íorm a structv.ral 
system (for lateral load). Generally, as the h~ight 
of a building increases, a point is reached beyond 
which the lateral sw:~.y under wind loading, and 
hence considerations of stiffness and not strength, 
will govern the design of the struct.ural :;ystem. 
The point, in ·terms of height or number cf 
stories of average height, at which this condition 
is reached depends on the type of structural sys
tem. Ideally, that system should be chosen whích 
does not require an increase in the sizes of the 
members beyond that required to support the 
design vertical loads, i.e., a "premium free"91 

building. 
Table 1 is presented to help the designer choose 

the best structural system for a particular build
ing. The ranges of applicability shown may vary 
somewhat depending upon the use of the building, 
the story hcights and the design live, wind, and 
earthquake loadings. 

Sorne features common to the analysis and 
design of all such systems are listed below. 

5.1.1 In-plane action of floor slabs-The floor 
slabs dlstribute load to the lateral load resisting 
units, mainly th!"ough fon~es in their own plane. 
The actual in-plan.e deforma tion of the floors will 
seldom have a significant effect on this distribution 
and the assumption that the floors are fully rigid 
in-plane is widely used. 

5.1.2-0ut-of-plane bending of floor slabs can be 
important. A very small resistance to bending in a 

TABLE 1-_GUJDE TO SELECTION OF STRUCTURAL SYSTEMS 
-

Section 
in 

Structural systcm report 

Frame 5.2 
·--

Shear wall (egg-crate) 5.3 
---

Staggered wall bcam 1 5.4 ------------
Shear walls acting with 

frames 5.5 

Single framccl tube 5.6 ---- ----- --- -----
Tu be-in-tube 5.7 ----------- ----

1 Number of stories• 

Apartment 
Office buildings, 

buildings hotels, etc. 

Up to 15 Up to 20 ------- ·--
Vp to 150 

Up to 40 

Up to 40 Up to · 70 

! 

1 ., 

Seis mi e 
or be ha vi 

Very go od 

Good 

~Good 

Good ----------· 
Up to 40 Up to 60 Very go od 

-·------ -------
Up to 80 Up to 100 ' Good 1 

•Thc valucs givcn hcrc are based on prcscnt day practice as well as trends indicute:d 
by curre·nt pr.:lcttcc. 
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be:m1 connt:cling two vertical units can have a 
siguiflcant effect on the behavior of the entire sys
tem. It is most important to ensure that a connect
ing member possesses the necessary flexura} 
strength. Slab-column joints in flat-plate struc
tures should be given careful attention. 

5.1.3-The effect of torsion should be considered 
if the layout is unsymmetrical or if the stiff ver
tical units are located clase to the center of the 
structure. Sorne earthquake codes require that a 
structure be capable of resisting a specified tor
sional loading even if the applied lateral load 
theoretically does not cause torsion {see Referenc~ 
17, p. 71). 

Any combination of frames, walls or tubes can 
be idealized as a space frame. If a space frame 
e:om.p~ttt!r program which considers all six degrees 
c:f freedom at each joint is used in the analysis, any 
t;a·sional effects will automatically be accounted 
ft.:r. Simplified methods of calculating torsional 
effects due to actual or accidentaP6 eccen tricities 
rr.ay also be used.H 

5.1.4 Space frame analysis--One of the main 
problems here is to idealize the in-plane action of 
the floor slabs. Four possible approaches are: 

1. lf a conventional space irame prcgram is 
used, the floors can be modeled by interconnected 
members of sufficient stiffness to represent the in
plane action and the out-of-plane bending action. 
The size of these members could be based on plane 
stress framework analogies.92 ·03 High finite rigid
ity, however, is a main source of numerical error 
in the solution. 

2. Treat the floor as fully rigid in-plane {i.e., all 
in-plane floor movements are defined by rigid 

(Frame) Unit 2 
( Shear wall und frame) 

(a) Simplified plan of structure 

body deformations.) 04 - 011 This device significan ti)' 
reduces the order of solution and enhances the 
numerical accuracy. 

3. Idealizing the floor slabs as horizontal bcams 
in bendiné' appears to have limited applicability. 

4. To divide the floors into finite elements is a 
possible soh,ltion but hardly practica! for a multi
story structure. 

Space frame analysis of multistory building~ c~n 
be costly and is presently used only in very un
usual cases. The following discussion will be con
fined to approximate analysis techniques which as
sume full in-plane rigidity of the floor slabs. 

5.1.5-The effect of relative deflections due to 
temperature and creep can be important, as dis
cussed in Section 3.2. 

5.1.6-P-..l moments may be significant in tall 
structures. A method of including these in analyses 
is described briefly in Section 4.2.4.1.5. 

5.2-Frame buildings 

5.2.1 Methodi of analysis-If all the plane frames 
parallel to the direction of loading are the same, 
the total lateral load in that direction can be 
distributed equally to each frame_._ The fra_II1~~ c~u· . 

~ then be analyzéd- by the methods discussed in 
Section 4.2. Alternatively, a distribution of shear 
to each column based on relative column and 
beam stiffnesses08 or column stiffness47 can be 
used. Parallel frames (with no torsion) can be 
idealized in a manner similar to the shear wall
frame method illustrated in Fig. 10. 

5.2.2 Range of applicability of frame-type struc
tures in relation to number of stoTies-Although 
plane frame-type buildings of up to 60 stories have 

Link bors 

Unit 1 Unil 2 
......... , ' 1 \ 

--~r--

R 
-i 1-----

~ ,a'; /J l V Lm .?, 

( b) Elevo! ion showing connection of units 
for .ano lys1s 

Shear 
wol! 

Fig. 10--ldealization for plane frame analysis 
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bccn built;··· economic considcrations tcnd to limit 
thc hcight of such structurcs to about 10 to 15 
storics.'' 1 This limitation has become apparent \Vith 
the increasing use of lightweight elemcnts or glass 
fcr walls and partitions. For buildings of grcater 
height, shear walls, acting alone or in conjunction 
with adjoining frames, gencrally provide a more 
efficient solution. 
5.3-Shear wall buildíngs 

The structurr.l systcm of a shear wall building 
(aiso known as cgg-crate or crosswall construc
tion) consists of a series of parallcl shear walls 
which provide both later-al load resistance and 
support for vertical load (sce Fig. 11). Stability in· 
the longitudinal dircction is normally provided by 
elevator shafts, additional shear walls, etc. 

5.3.1 Methods of analys-is-The proportion of the 
total lateral load which each wall withstands de
pends on its stiffness rel.:ltive to that of all walls 
or coupled wall systems of the building if the rela
tive stiffnesses of the wal!s remain constant 
throughout the height of the building. The lateral 
stiffness of each wall or couplcd wall can be 
based on the deflection at the top when subjected 
to a uniformly distributed unit lateral loading.~~ 
Calculation of stiffnesses can be made quickly, 
through the use of tables.' 0•71 The method of dis
tributing the load is described in References 100 
and 101. 

This procedure may yield inaccurate results 
when the relative stiffnesses of the walls do not 
remain constant over the height of the struc
ture.~3·102 Another procedure based on the con
tinuum approach (Section 4.3) has been sug
gested.103 The use of a plane frame program with 
walls connected by "link bars" (as illustrated in 
Fig. 10) is advantageous for irregular configura
tions. Once the 1oading on each wall is deter
mined, wall stresses are calculated (Section 4.3) 
and thicknesses modified, if necessary. 

5.3.2 Layout-In apartment, hotel and other 
residential buildings, walls are customarily spaced 
between 15 and 24 ft apart with floor slab thick
nesses proportioned according to span. Spans up to 
32 ft have bcen used with prestressed concrete 
slabs. 

In current North American practice, shear wall 
buildings are cast-in-place but trends to systems 
building now becoming cvident r.rc leading to an 
incrcnsc in thc numbcr of buildings being con
structed using large panel, precasL components 
for floors and/or walls. The joint deta1ling in 
such prccast construction is most important 
and thc possibility of complete structural 
collapse duc to thc fadure of one jomt or clement 
must be cons,idcrcd. 1 ''~ Thc Europcan Concrete 
Committcc has rcccntly 1ssucd detuikd rccommcn
datwns for thc dcsign of prccast shcar wall 
buildings. 1

".-' 
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5.3.3 Range of appl1cation-The shcar wall struc
turc is used only in buildings where permancnt 
partitions and the lack of flexibility for future 
modifications can be tolera ted. Its majar ad
vantagcs lie in the speed of construction, low rein
forcmg stecl content and acoustical privacy. 

This type of structure is well suited for con
struction in earthquake areas and has performed 
well during recent disasters.10a While costs vary 
from city to city, shear wall build1ng;; usually be
come economical as soon as iai.Hal fc,rccs nffect 
the design and proportioning of flat :plate or beam 
and column structu:res. Buildings of up to 70 stories 
have been built using shear walls. 

5.4-Staggered wall-beam system 

A recently introduced structural framing system 
is the so-called "staggered wall-beam sys
tem."107·10" The basic concept is illustrated in 
Fig. 12. The system uses story-high salid or picrced 

(a) No openings in walls: access from outs1de 

1 J 
(bl Coupled wol is 

~~r ~,"" "l 
1 

J / 

l 

[ 
1 

(el Longiiudinal corridor ltiOI!s 

Fig. 11-Typic:al layouts of shear w<~lls 
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walls extendmg across the entire width of thc 
bui1dmg nnd supported on two lines oí columns 
pla.:ed along exterior :taces. By staggertng the looa~ 
tions of these wall beams on alternnte floors, large 
clear arens are created on each floor, yet the floor 
slab.:; span only half the spacing of the wall beams, 
resting on the top of one and hung from the bot
tom of the nex t. 

The wall-beam building is suitable for most 
types of multistory construction having permanent 
interior partitions, such as, apartmen ts, hotels, 
student residences, etc. 

An advantage of the wall-beam building is the 
ease with which a large open area can be created 
in thc lower floors when needed for parking, 
commercial use, or even to allow a highway to 
pass under the building. 

5.4.1_:_1\1 ethod of A.nalysis-In the longitudinal 
di:·cction, the floors act as continuous one-way 
slabs either resting on or hung from alternate 
wall beams. The slabs, in combination with the 
wall beams, form a concrete I-beam. 

To understand the behavior of the system under 
lateral load, it is essential to consider the com-, 
bined action of adjacent transverse frames as 
shown in Fig. 13. Assuming that the floor slabs act 
as infinitely stiff horizontal diaphragms, all points 
on any one floor will have equal horizontal deflec
tions under a symmetrical loading. Considering 

-each transverse frame-separately, it woi..tld appear 

2 
Perspective 

~ 
¡ 
¡ ; 

1 ' ; 

2 3 4 5 

Longttudmol Sectton 

Fig. 12-The sta9CJcred wall-beam system 
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(al Sttff beam -fte>~ble column ( bl Actual defarmaltan 
deformatton ,f ad¡acent bents al all bents lted 
are allowed ta deflect tndependently tagether by !toar ~ 

slabs 

Fig. 13-Deformation of staggered wall-beam frames 
under transverse lateral load 

at first that .each bent would undergo the stiff 
beam-flexible column behavior illustrated in Fig. 
13a. However if the adjacent bents are also con
sidered, th~ horizontal deflection at each floor 
level would not be equal, so that this behavior is 
not possible. The deflected shape must, therefore, 
be of the form shown in Fig. 13b, which results in 
equai deflections at each floor with the cohúnns in 
single curvature-a behavior similar to that of 
shear walls with openings. 

With the staggered -~vall-beam structure behav-. 
ing essentially as a vertical cantilever beam under 
lateral loads, the columns are subjected to a pre
dominantly axial loading. The absence of sizeable 
bending moment in the coluñms allows these to be 
oriented more advantageously by having their 
longer sides parallel to the long side of the build
ing. Thus oriented, they can offer greater resis·· 
tance to horizontal loads in the longitudir.al di
rection. 

Lateral loads applied in a longitudinal direction 
of the building can be handled in a r.urr,ber of 
ways. Together with the floor slabs, the outside 
columns constitute a írame which would be suf·· 
ficient to carry the horizontal loading in a building 
of about 15 stories. For higner buildíngs, this 
frame could be stiffened by the introduction of 
shallow spandrel beams at the column lines or by 
reinforced concrete utility cores. 

5.5-Shear walls acting with frames 
Since the late 1940.'s, the use of shcar walls to 

resist lateral load in high-rise buildin¡:;s has been 
extensive·. Many frame structu res cannot be ef
ficiently designed to sati5fy lateral load provisions 
\vitÍwut the aid of shear walls. · 

The maín function of a shear \Vall for the type 
of structure being considercd hcre is te incrc~1se the 
rigidity for la ter al ·load resistance. ShL':tr w nlh 
also resist vertical load and the dif~er~:nce bctwcen 
a column and a shear wall m.ay not al w"ys be ob-
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vious. Two distinguishing !caturcs are: (1) the 
::;hear wall has a much higher moment of inertia 
(about its major axis) than a column; and (2) the 
shear wall has a width which ¡¿ not neg!igible in 
comparison with the span of adjacent beams. The 
moment of inerti.a of a shcar wall would normally 
be at least 50 times greater than that of a column, 
and a shear wal! would be at least 5 ft wide. 1,.5'0 . ., 

5.5.1 Behavior under lateral loads-The dif
ference in behavior between walls and frames 
(Section 4.1) results in non-uniform in~E:racting 

forces between these elcrnents when they are con
nected together by floor slabs. A comm.on assump
tion is to neglect the frame and assume that all thé 
lateral load is taken by the shear walls. This may 
not always be a conservative procedure, and it is 
recommended that the contribution of the frame 
be considered in the analysis. 

5.5.2 Method of analysis-·Iri Table 2 published 
methods suitable for hand calculation are listed. 
Of these methods, the use of t.he charts of. Ref-

ences 47, 109, and 110 or the method described in 
Reference 45 are the only approaches prcsently 
available which are both simple and reasonably 
flexible. The methods described in References 111 
and 112 do not involve lengthy calculations but 
their limitation to constant properties with height 
lessens their usefulness. The amount of labor in
volved in an'y of the other methods listed in Tal:Jle 
2 makes thcm imprac:tical for modern use. , 

If the frames takc oniy a small proportion of !:he 
laterallüad, a simplifkd analysis may r t' :Jdequate. 
Whe!'l further analysis is required, a eon,puter pro
gram should be: used (see Tab1e 3). 

Where torsion may be neglected, st-c~;.o:t·Jres can 
be idealized as shown in Fig. 10 and ~ pl;me frame 
program used. ~~.:.:!.~s 

Two important factors with respect to plane 
frame modeling are: 

l. Extremely high moment of inertia oi the shear 
wall. If the shear wall stiffness is extremely high 
compared to the stiffness of columns of the frames, 

TABLE 2-HAND METHODS OF ANALYSIS FOR SHEAR WALL-FRAME INTERACTICN 
------------------------------------------------------

Reference Calculations requirw 
~------------~--~--~--~~~~-~--~--1--~--------~~~~~--~~---·------
Khan and N.o sway moment distribution or slope deflection 
Sbarounis47 analysis of frame; ca!culation of dd~ect.!on fcr 

Parme4::!· 109, uo 

Gould113 

Rosenblueth and 
HoltzlH 

Cardanlll 

Rosmantl2 

McLeod4:S 

X means YES. 
Blank means NO. 

frame und shear wall; iterative process 
--------~----------------~------------

Set of simultaneous difference equatiom of ordcr 
equals number of stories; form equations simplifies 
the solution 

As Parme: meíhod ()f solving equations P.Ot des 
cribed 

Succesdve approximations to interacting force5 

Substitution in equations; no simultaneous equa 
tions or iteration 

As Cardan 

1 L IL L...charts given to simplify calcula-ti•m -- --
Points ()[ Contraflexure not at midheight of columns , 

1 

' Variation of properties with height 
1--Bending of beams adjacent to shear wall 

'---Foundation movement 
"---- Shear deformation 

,____ Ax1al deformahon of columns 

TABLE 3:..._CLASSIFICATION OF METHODS OF ANALYSIS OF INTERCONNECTED SHi:AR WAI.LS AND FRAMES 

In-plane 

Method 
defot·mation Solution 

of floors technique 

Plane frame Rigid Hand 

Computer 
1 

Rigid floor method Rigid 
(with torsion) 

Floors act os hori~ ... As bcnms 
Computer 

zontal beams ' 
------------ --- ----------
Space !rame Divide into 

elcments 
----· 

ACI JOURNAL 1 FEBRUARY 1971 

t Rcference 

See Table 2 

41, 103 

84, 85, 86, l 04 

r:>-'--

f-· 
Use 

---~ 

Use f 
there i 

or prelimimuy analysis; when 
s no torsion or in-plane deforma
:Joor slabs tion of 

Use w 

~-~~n__e 
hen there is nc tor:;ion or in
deforma tion of floor sl a bs ----------·---- ---- __ , 

Use wl ;en torsion is ímr:ortant 

-------------- -------
Use 'ls 
wtth ir 

for space fram~; cannot be used 
regular layouts 

-------
Use w hen torsion and in-pJ;·,¡w defor

of !loor s1abs are import.-.nt mation ______ __:.-,--______________ --------· 
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(e) (d) 

Fig. i4-Typicallayouts of high-rise buildings. with shear wall-frame interaction 

there may be a possibility of ill-conditioned stiff
ness matrices and signiiicant round-off errors. 
Hl~re, the number of significant digits used in the 

·· -calcülátions ís.imp6rtarlt.- · ··· - -- · - ·· - · - - ' 

2. lt will often be necessary to account for the 
finite width of the shear wall as described 'in Sec
tion 4.2.4 under "Finite Size of Joints." If torsion 
is to be considered, ·a comprehensive space frame 
program can be used as discussed in Section 5.1.3. 

5.5.3 Layout of frames and shear walls-For of
fice buildings the most common arrangement is to 
have a central core for services, elevators, etc., 
with a column-free interior between the core and 
the facades [Fig. 14 (a)]. Buildings of this general 
plan which have laterally stiff facades fall under 
the tube-in-tube classifÍcation of Section 5.6. By 
definition of the system being considered in this 
section, therefore, the core of the layout in Fig.14 (a) 

· may take a majar proportíon of the lateral load. 
With apartment buildings, the layout, and hence 

the degree of interaction bet\\·een frames and 
walls, can be much more variecl [Fig. 14 (b), 14 (e), 
and 14(d) ]. 

5.5.4 Metlwds of construction....:.Thc requirements 
of strength, stJffness, and ductility favor cnst-in
pl<lce construction. Thc strcngth of com·entional 
joints between columns and flat plate floors is low 
and can only IJe relicd on to a limited extcnt for 
res1stmg b kral load, hcncc the need for shcar 
wall~ m f];¡t plute builclings of signif1c:tnt height. 
To cnllancc th1s joint stiffncss, dí·op p<~nels or 
bc:1ms can be :Iclc!L'cl or thc slab thickncss incrcased 
throughout Tj 1c f!oor-column jo in ts of !1 ft-slab 
struciutes ar~.: not normally assumccl to participate 
in lateral load r~.:::.Jstance. 
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Precast systems are attractive from the point of 
view of fabrication and erection. A common prob
lem is providing adequate continuity between 
abutting elements. 10~ The incorporation of post
tensioning in precast systems can greatly enhance 
their ability to carry lateralloads. 

5.6-Single Jramed tube 
This system, described in Section 4.4, was first 

applied on the design of the 43·-si.ory DeWitt 
Chestnut Apartment Building in Chicago (1963). 
From· the viewpoint of construction economy, the 
framed tube compares favorably with the normal 
shear wall type of construction. The closely spaced 
column system also serves as the window wall 
system, thus replacing the vr2r tical mullions for 
the support of the glass windows. The elimination 
of the need for a separate system of metall.ic 
mullions to support the curtain wall can, of it!:clf. 
often justify the use of this structural system. 

In the framed tube system the exterior coJumn 
spacing generally ranges from 4 ft to a maxim.urn 
of about 10 ft, center-to-center. The spandrel 
beams interconnecting these closely spaced col
unms generally vary from 2ft to about :4 It in depts. 

As in the clesign of aH framed structures, .sn 
optimum ratio of column-to-beam stiffncss should 
be aimed for to achieve an efficient vertical and 
lateral load rcsisting system. In thc De\Vitt Chcst
nut Apartment Building, thc coluwns wc!·c spaced 
at 5 ft 6 in. on ccnters and thc spandrel bcams were 
2ft decp. 

5.G.l 1Hethods of analusis-Scc Sccti0n -1 ·1 
5.G.2 Rcuzge of applical>ilzt!J--.A nlimbcr of 

framed tube typc concrete bu!ldings, ranging from 
20 to 50 storics, have been built and havc proved. to 
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be architecturally desir::~ble and cconomically suc
cessful. For the framcd tubc systcm, Pxpcrience 
indicatc:s that the pn:mium, in tcrms of incrcased 
member sizes, to be paicl for additiOM.il height in
creases rapidly bcyond about 40 storics, in the case 
of apa!"tment buildings. For taller buildings, it rnay 
be more economical to provide additional shear 
resisting elements, such as interior shear or core
walls. For office buildings, it is generally better to 
use the tube--in-tube system describcd in the next · 
st:ction. 

5.7-Tube-in -i:ube 
For tall office huildings where there is a reason

ably large service core, it is ger.er;.J.lly more ad
vantageous to use a shear wall enclosing the entíre 
service core as p;_¡rt of the lateral load resisting 
system. 

The !"leed for column-íree officc spaC'es makes the 
framed tube with core walls a natural solution. 
The resulting structural systcm, consisting of an 
inner tube formed by the core walls :md an outer 
tube formed by the closely spaced column-spandrcl 
beam grid, may be callea· the "tube-·in-tube" sys
tem. In most of the recently built office buildings, 
the clear span between the .core walls and the 
exterior framed tu be varies from 35 to 40ft. 

The tube-in-.tube system combines the ad
vantages of both the framed tube structure and 
the shear wall type structure. The shear wall inner 
tube greatly enhances the structural characteris
tics of the exterior framed tube by reducing the 
shear deflection of the columns in the framed tube. 
The tube-in-tube system is a refined and unique· 
version of the shear wall frame interaction type 
structure. 

6-!SOLATION TECHNIQUES FOR 
EARTHQUAKE RESISTANCE 

Recently, new systems for earthquoke resistance 
have been proposed which are entirely different 
from the present design philosophy. In contrast to 
the present philosophy of designing an entire 
building to withstand the distortions resulting 
from earthquake motions, the new "adoptive" sys
tems are aimed at isolating the upper portions of a 
tall structure from destructive vibratiom by con
fining· the severe distortions to a specially de
signed portion at the base of the structure. The 
concept is discussed in Reference 115, which also 
describes a possible isolo tion system in bro<1d 
terms. The system is intended to accommodate 
severc carthquake distortions in a "soft" first 
story of the. building, with the structure above 
subjcctccl only to apprcciably lower predeter
mmed forccs. 

Tlw proposcd syskm limits maximum dynamic 
rcsponsl' forc~s to which thc supcrstructure in a 
mullistory budding is subjcdcd dming an carth
quake by dl'signing thc columns in Lile soft story 
to yielcl at a prcdetermJnt:·d bll'ral-lo.:~d. By thus 
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prescribing a rnaximurn yield levcl in the principal 
lateral load rcsisting clements of thc shock-ab
sorbing soft story ;:¡nd forcing all inelastic dcfor
mations to occur in these e~ewents (columns) the 
superstructure is effectively isolated or shielded 
from forces which would otherwise C:luse inelastic 
deformation. 

With the inelastic deformations confined to the 
shock-absorbing soft story, the Stl:nerstructure 
need no longer be designed for plastic deforma
tions. The ~perstructure in ~uch '' system then 
needs only to be dcsigned for vertic<>.l and wind 
loads, with special attention for eo.r•l: .. wake resis
tance focL~sed only in the shoC'k·nbo.orbint soft 
story. This clearly offcrs econv.n:\:al and technic<:.:.l 
advantages when compared to the prest.!llt method 
of designing a complex structure for earthquake 
motions and providing for ductileiL" r.ternbers and 
connections throughout the en tire strucf.ure. 

For buildings with a sufficiently long period of 
vibration, the shock ::tbsorbing story shields thc 
superstructure f:r0m forces higher th:m its yicld 
capacity, setting an upper limit to the forces that 
cap enter t!1e structure from rhe foundz.ti;::m. This 
shielding has been borne out by observ:üions of 
buildings in earthquake damaged areas, whic}l 
showed that no serious damage occurred in storircs 
abo ve the leve! of extensive inelastic deformation. · 
Obviously, it is important to assur;; that no in
stability and collapse will result from the large 
distortions and conseque~t secondary moments 
in the first story columns. 

An efíective isolation system not on1y aEows th~ 
structure above the soft story to remain elastic 
during an earthquake bat spares the JJ.onstructural 
elements from extensive distress. Since the skele- . 
ton is only about 20 percent of the total cost of the 
building, the protection of the remaining 8G per
cent of the building's value is of utmost 
importan ce. 

Isolation techniques would reduc<:> the damage 
during ~m carthquakc ar,d ar the samc time lead to 
more economical structtues sincc the special pro
visions to ensure adequate ductility throughout 
the entire heigi1t, rcquired by prt:sr:nt building 
codes, would no longc-r be neressary. T.hE" cost for 
d.etails of articulation withín tLc soft story can be 
kcpt to a reasonablc level. 

Other syst~ms for canhquakc isol.:~tion of multi
stcry buddings hase also becn suggrstcd such as 
ball bearings, found:.>.tions sliding on tetrafluro
ethylenc material and others. 

7-FOUNDATION DESlCN CON::Wf.RAT!ONS 
FOR LATERAL fORCE$ 

7.1-GcnC'rai 

In the dcsign of found~ttons, consideration 
should be gJ\·cn not only to dw wcigltt of thc 
structur,·, including 1ivc lo::~d, büt also to lhe 
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Ü'f!nsm~~~~qn of l<j ter al force~ ar1d thcir yertical 
effects to thc ground. Herc a distmction should be 
dr~~wn between cxtcrnally applied forccs and 
inerLia forces resulting from thc response of a 
structure tu motions of the subsoil. 

Externally applied lateral forces include all 
static pressures due to water, earth or fill, and 
all equivalent static forces caused by wind, 
mechani.l:al equipment, etc., where a gust factor or 
impa.:t factor is included to account for their 
dynamlc character. 

In general, tall structures provide sufficient 
damping to alter the impac_t of vvind !orces, which 
are gener;llly characterized by longer periods than 
most tall buildings, into moderate fluctuations of 
their static pressure. In view of that, it has been 
common practice to treat their effects as a static 
problem, for the fo.undation as well as for the 
supers tructure. 

The inertia-induced effects of lateral forces 
created by earthquakes (or underground explo
sions) are primarily of dynamic character. Here, 
the supporting medium not only transmits the 
motion to the foundation but must also absorb the 
feedback from the structure. The dcsire to arrive 
at a simplified method of structural analysis has 
resulted here also in reducing the dynamic prob
lem to an "equivalent" static. one. In this design 
approach, which is presently being applied to most 
cases, the structure is assumed to be fixed to a 
rigid foundation medium, thus disregarding the 
dynamic character of the interaction between 
structure and supporting medium. 10 , 

Much excellent work has been done, and is in 
progress, to evaluate the dynamic characteristics 
of structure and subsoil. 1 w.ns Although no specific 
design recommendations concerning soil-structure 
interaction effects have been made, 1u it is hoped 
that theoretical and experimental studies in this 
area 1 H1 • 1 ~3 will ultimatcly lead to practica! methods 
of assessing the dynamic behavior of soils in rela
tion to the structure they support. 

7.2-Soil-structure relationships 

On the basis of studics and observations re~ating 
to the effect of a ground motion to the structural 
response of a superstruct.ure, the following general 
observations can be noted, parhcularly with re
spect to earthquakes. 

l. Buildings having a fundamental pcriod in the 
same range as characterized by the ground motion 
will be subJ.CCt to greater scismic responses 'than 
buildings with fundamental periods significantly 
difieren t from those of t he ex el ting ground mo
tion. w. 1' RecommcndPd ra ti os bet wcc>n character
istic periods 'bf soil and structurc vary from 1.5 
to 4. 

2. The pcriod and amplitudc of a wave motion 
traveling through the·undcrlying rack or soil gen-
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crally i11cr~<lS~S with in~reasing density ªn9 thi«:k
ness of the soil material. 11 'u~ 1 It has to be realized, 
however, that every scismic ground motion is the 
result of a complex action rcsulting from a com
bination of direct and reflected waves, 1 ~~ and is 
therefore greatly influenced by the geologic struc
ture and configuration of the subsoil at the par
ticular si te. 1 ~=>.l 1:!7- 131 

3. The foundation represents an important link 
in the transmission of a shock from the subsoil to 
the super structure and back. Depending on the 
type of the foundation and the character of the 
subsoil, the transmission may vary from a hinged 
toan almost fully restrained condition.13 :! 

7.3-Resistance to lateral loads 

The vertical foundation pressures resulting from 
lateral loads are usually of short duration and 
constitute, therefore, but a small percentage of the 
influence that governs the settlements due to dead 
load and sustained live load. Temporary over
stressing of vertical bearing pressures under the 
influence of such short-time lateral loads should 
therefore be considered versus overdesign of cer
tain bearing areas causing differential settlements 
due to uneven soil pressures under service load 
conditions. 

In general, resistance to differential settlements, 
due to whatever cause, is important for the four.-· 
dation design of a tall structtlre. Where foundations 
cannot economically be placed on or, extended to 
firm, "nonyielding" soil or rock, the use of stiff 
monolithic rafts or mats, floating on softer soil, is 
indicated.m Where differential settlements appear 
to be unavoidable, provisions for eventual vertical 
adjustments may have to be considered. 

Liquefaction of fine sands in areas with high 
ground water table, or sudden consolidation oi 
loase soils subjected to jarring motions must be 
carefully investigated1a~ as well as any possible 
variations in the capacity oí friction piles founded 
in soils of similar type and consisten'cy. 

All horizontal pre::.sures due to lateral 1oads, 
whethe.r extcrnally applied or internally created 
by inertial resistance to ground motio.ns, have to 
be támsferred safely to the ground. Static írictio;n 
between foundation and soil provides "inst:wt" re
sistance to horizontal displacements, otherwi:>e: 
the lateral support of shallow foundations 1·equire~: 
the development of passive earth pressure, framc 
action with friction at the base, or a combin::~tion 
of both. 

Considerable progress h::~s bcen mncl.e: in rccent 
years to develop design methods for the bterai re
sistance of piles and piers under v;:triuus conditions 
of soils and loadings, u-. 11'' Lateral resistan~:e from 
passi\'e earth prcssurc is a powcrful resc:rvc, .but 
its somewhat delayed action, after ccrta in m ove-
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" en en ts bave taken plare, is often not fully 
rt·alized.1'; 

For reasons of serviceability of the supcrstruc
turc, mobilization of passive resistan:::e ovcr large 
are<:~s, such as bascmcnt walls or espccially pro
vided aprons, may be more advisable than in
dividual resistance against smaller indcpendcnt 
units, such as foundation picrs or piles. At any rate, 
construction procedures for founda tions capable of 
resisting iateral forces must ascertain that tight 
contact between soil and substructurP. is estab
lished and maintained. To obtain an even load dis
tribution and common action amor.g independent 
foundation units, lateral tics (struts) are required 
between pi le caps. 1 

tl, U nder similar cond1 tions su eh 
provisions will also improve the performance of 
pier and footing foundations. 

7.4-Resistance to ove~turning 

Resistanee to overturning must be investigated 
and the safety factor must be within the require
ments of the local code. Qverturning calculations 
should be made under complete absence of fill or 
live load and should be based on a safe (low) esti
mate of the actual available dead load.141 

The reference line for establishing the over-' 
turning mamen t should be taken through the cen
troid of the soil pressure wedge that will ultimate
ly resis~ the overturning, H~ rather than at the edge 
of the foundation. 

Where the weight of a structure is not sufficient 
to guard against uplift or overturning, rock or 
soil anchors must be provided. The effectiveness · 
oi such anchors should be based primarily on ac
tual developed weight. 143 Soil shear, friction and 
similar effects, if available, should be introduced 
with conservative estimates and under considera
tion of eventual fissures, moisture, etc., that may 
interfere with their full development. 

7.5-Selection of type and perforn1ance 

Any type of íoundation, with certain modifica
tions, can · support tall structures subjected 
to lateral forces. The performance of the entire 
structttre, howevcr, depends greatly on thc selec
tion of the most sui table type of fóunda
tion1113·11{.H~· with. regard to soil, structure, -and 
quality of construction. For this rcason, not only a 
properly executcd dcsign, but also responsible 
supervision, reliablc tcsting of matcrials, and 
quality of \\'.orkmanship are essential to ach\eve 
thc desired perform:tnce. 
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DYNAMIC CHARACTERISTICS OF MULTISTORY BUILDINGSn 

By John A. Blume, 1 F. ASCE 

INTRODUCTION 

The reliable prediction of the response of a building to ground motion 
caused by an earthquake or by an underground nuclear explosion requires 
knowledge about the dynamlc characteristics of t:.e building as well as lmowl
edge about the probable ground motion at the building site as a function of 
time. With the system defined and with the luwwn or estimated excitation íunc
tlon, response follows from a proper applicatlon vf theory. However, computed 
or measured response amplit.ude does not reveal how much oí the motion ls a 
result of various types of freedom suc·h as story shear, jolnt rotatlon, over
all flexure and base rocking. Without this information, local distortions ca~mot 
be fully identified and therefore stress analysis to reiate motion to damage 
levels oí the various members and elements cannot properly be undertaken. 
It is thus not only important to know tbe natural perlods of vibratlon, stüf
nesses, mode shapes, and particlpaUon factors of multistory bulldings, but 
also to lmow what types of freedom contribute to these values, and in what 
degree. 

An idealized model of a building can be analyzed and its dynamic proper
ties can be obtained according to 'established theory. Digital computers are cf 
great ald in thls; !n fact, thelr use is essential where there are several sto
rles and more freedom ls consldered than rigid-floor story shear. Howevei', 
it may be difficult in many cases, tr not impracticable, to develop a realishc 
idealized model from the dl'awings of a real building. The effectlve stiffness 
particlpatlon of floor 'systems, ·walls·, and stalrwe.lls may be difflcult to de
termine· from the drawl"ngs, and the effectlve dynamic modull of elastlcity 
may not be known. 1lriotheJ: ·problem 'ls 'that base movement in lhe soll is hard 

Note.-Discusslon open untll July 1, 1968. To extend the closlng date one month, a 
wrltten request must be flled wlth the Executlve Secretary, ASCE. Thls paper ls part 
o! the copyrlghted Journal o! the Structural Divlston. Procecdings o! the American 
Soclety of Civil Englneers, Vol. 94, No. ST2, February. 1968. Manuscrlpt was sub
mltted for revlew for posslble publlcatlon on June 27. 196"1. 

a Preaented In brlef formas part -of the Tectmlcal Semlnar on MBuUdlngs In Earth• 
'quake and Wlnd-Deslgn and Analysls of Thelr Lateral Reslstance.• ASCE'1\atlonal 
Meeting on Structural Englneerlng. Seattle, Wash., May 8-12. 1967. 

1 Pres., John A. Blume &r Assocs. Research Dlv., San .Francisco. Callf. 
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to model. Moreover, at times there may not be the ready availabllity oí ade-
~uate computer. capacity to analyze tall multistory bulldings wlth joint rota
tlon, over-all flexure and base rocking as well as shear distortion. The 
amount of time and labor required to develop member data and to prepáre 
computer data cards for building members when all these stlffness charac
teristics are considered may be excessive. 

An alternate method to that of rigorous analysis of an idealized model de
veloped from a study of the building details is to vibrate a building and to 
measure its actual periods and mode shapes, to calculate the masses, and 
then to soh•e for the stüfnesses using basic dynamic theory. However there 
are shortcomings in this method, includingthe obvious problem that a b~ilding 
not yet constructed, or one that for one reason or another cannot be vibrated 
and measured, cannot be so analyzed. Another problem is_ that such testing is 
costly and slow as an ad¡unct to an analysis procedure and it is often impos
sible to excite enough m(Jdes to analyze a building with signiflcant joint rota
tion. In addition, the stiffnesses obtained are not readily identified with storv 
shear, joint rotation, over-all flexure, or base motion, and therefor~ the mea: 
sured motion cannot be directly associated with damage thresholds. 

Most of the work in the literature has been based upon the rlgid-floor 
shear system generally under the tacit assumption that this single type of 
!~eedom effect~v_ely models real buildings. Altho~gh some buildings, espe
Cially the trad1tlonal type with short spans and rigid concrete floor systems, 
~~Y be e lose to this simple condition, it has been shown (1, 2, 3, 4, 5, 6)2 that 
¡omt rotation may be important. Few investigators have been concerned with 
axial deformation resulting from over-all flexure (1, 7, 8, 9, 10). It ts evi
dent, however, that buildings do tend to bend as a whole in actual earthquakes 
(11, 12). Several authors ha ve considered ground-structure lnteraction (1, 7, 
13, 8, 14, 15, 16) in one or more of its various phases. Very llttle has been 
done, however, with the effect o! local base motion in the soil (not to be con-. 
fused with the vibratory motion oí the soil caused by the disturbance) on pe
riods and mode shapes. 

Apparently, no prior work has been done where the íour types of freedom
story shear, joint rotation, over-all flexure, and base motion-have been con
sidered simultaneously for severa! buildings and with assigned parameters 
for each freedom to assess the relative importance of these freedoms under 
various conditions. The purpose o! the study reported partially hereln was to 
explore the possibilities of developing relatively simple methods of deter
minlng periods, stiffnesses, and mode shapes of multistory buildings with 
these \'arious freedom characteristics. The methods developed pro vide useful 
estimates of the rebtive ccntributions of story shear, joint rotation, over-all 
flexure and base rocking. This work is llmtted to elastic state vlbrations of 
buildings ha\1ng symmetry of mass and stiffness In each story about the matn 
horizontal a.xes; thus torsional coupling witb translattona.l modes ts not tn
cluded. The three lowest horizontal modes are eonsidered. The multtstory 
bulldingtypes assumed hereln are those whereln each !loor generally extends 
O\'er most of the building are a and lumpea-mass modellng ls approprlatc. 
Rigid diaphragms inthe plane of thefloors and roof are assumed. Only a por
tton oí the comprehenslve effort {17) can be covered ln thls brief paper. 
Building models and r~at bulldings were analyzed rlgorousty to explore the 
effects of parameter \·ariatlons. Over 100 building models and real bulldlngs 

2 Sum~rals In parenthese& rcfer to -corresponding llt:ms In Apper.dlx 1.-Rc!erences. 
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were utllized togcther wltheight computer programa. New "perlad synthesls" 
and •pseudo-stiffness procedures• are proposed to permlt the dynamlc char
actenstics of buildings to be obtained using simple rigid-floor, sh~:ar analy
sls whlle provldlngfor jolnt rolatlon, over-all flexure, and base motlon In the 
soll. ·· 

TERMSANDPROCEDURE 

Tall buildings can generally be modeled by analogy to a mechanical sys
tem. The mass of each floor is lumped al a di serete leve!, usually the floor 
leve!. The welght of the walls, partitlons, stairways, etc., ls also lumped lnto 
the same rigld rnass according to tributary areas or the rnanner in wh1ch the 
reactions would occur under assumed lateral !orces. This is indeed the rnost 
popular concept for high-rise buildings whether the analysis be done by digital 
computer, electric analog1 or by hand calculation. There are sorne bui!dings 
with stiff walls, however, that m ay be represented as vertical canti levers with 
distributed masa (7, 17). 

There has been sorne confusion in the lite:rature regarding the terrn "shear 
building." Definitions :u-e provided for the fc;ur types of freedorn considered 
in this study: · 

Shear Deformation.-·-Shear deformation is ~hat deforrnation parallel to the 
horizontal or x-axis which resnlts fror.1 a:1 externa! force applied to a story 
whl!e the adjoining stories are prever.ted from mov!ng, and under !he assurnp
tions that the floors are rigid and the join\ s do not rotate, and that the vertical 
story rnembers are infinitely rigid insoiar as vertical deforrnations are con
cerned. The shear deformation is deterrnined according to relative rigidities 
of all elements and with conside:-atwl' of bo!h shear deforrnation and colu:nn 
or p1er bending, using shear areas and rnoments of inertia of the individual 
vertical elements. This system is terrned "closed-,~oupled." 

Joint Rotation Deforrr.ation.--Joint rotatio;: deformation is that deformation 
p:ual!el tothe x-axis obtained in a frame-type building by rc~axing the joints; 
i.e., by removing the rigid-floor restriction under "Shear Deformahon" 
above. In effect, this is assigning: real stiffnesses to the gi rders and effective 
floor systems rather !han at:suming thern as irúinitely rigid. This system is 
termed "f:u--coupled." The total~ -axis f¡-ame deformation less that deforrna
tion obtained by the rlg'id floor assurnption is the joint rotation contribution. 

Over-all Flexure Deíorrnat10rt.--Over-all flexure deforrnation is thal de
formation oarallel te the x-axis obtained by rclaxing the vertical elernents 
d.Xially; i.e·., by rernoving the restriction under "Shear Deformation: above, 
that there ls no axial deformation in the vertical elernents. The actu;¡J areas 
and rnoduli of elasticity of the vertical mernbers are used. Each elernent !s 
subiected to axial c:!eformation in accordance with its partici¡Jation with the 
oth;r E.'lernents in resisting over-all flexure of the building as a vertical 
cant!lever. 

Base Deformation.-Base deforrnation !s that deformation parallel to the 
x-axis at any story leve! caused by ¡·ocking of the building (assumed to be 
r!gid) about the z -axis (the other horizontal axis) through the base of the foun-
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dation. Thé soiljs assurned to have elastic properties. Translatlon In the soil 
rnay also be included. 

Four freedorn conditions or cases wlll be consldered. Subscrlpts n, h, e, 
aiJd d will be used to identify &tiffnesses, deformations, perlods, etc., as fol
lows: Case a-only shear deformation as defined above is assurned to exist in 
the building or the systern; Case b-:- both shear deforrnation and joint rotation 
deforma! ion are assumed to ·éxist; Case c-shear deforrnation, joint rotation 
deformation, and over-all flexure deformaticn are assurned to exlst; and Case 
d-shear deforrnation, joint :-otation, over-all flexure, and base deforrnation 
are assurned to exist. 

There is one degree of freedorn to be considered parallel to each horizon
tal axis, x and z, for each story. There is there!ore orie n?.tural rnode of vi
bration in each direction for each story, or lumped rnass. This ls true under 
Cases a, b, e, or d. The lower rnodes of vibration are the most irnpoib.nt in 
response lo ground rnotion. In Uds study, only the fundamental, the SE.'cond, 
and !he thi rd natural rnodes of 'vibration in each direction will he considered. 

The theory of the vibration of single rnass systerns is treated extensi vely 
1n the literature; se1•eral J.uthors have considered multimass systems, and 
sorne have analyzed multistory builéings pe!r se (1, 7, 8, 18, 19, 2, 20, 21, 22). 
Sorne of the basic equations u sed in this study will be presented. It is azsumed 
herein that the resistance of the structure to dcforrnation is !inear and stable 
and also that the rnotion is so small as to :-etain these assurned linear ?Jld 
sta.ble characteristics with~ut yield, deterioro.tion, or failure. Rotatory !ner
tia i s ignored as neg ligilllE' except for base rocking-. Units are in kips, inches, 
and seconds, unless otherwise noted. 

By Newton's second law a..nd the balanc2 of for::-es of the system vlbrat!ng 
freely w!tl;out externa! focce, 

[Mjk] {ñJ + [cjkJ {ód + [sjkl {ok} ={o} ............... (1) 

in which D = the displacernent parallel to the x-axis; M = the story mass; 
s1k = the stiffness-in!luence coefficient defin.:d as the externa! force on the 

j th mass when the kth rnass has a unit displacement and al! other rnasses 
have zero displacernent; j and k are subscripts refer!'ing to the story or 
lumped mass; and C = the damping coefficient defined as the force on the jth 
mass exerted by the damping dashpots when the klh mass has a unit velocity 
and all other rnasses ha ve zero velocity. 

It can be shown that in a principal rnode of ''ihration, i, ior the case where 
there ls no darnping (damping has a negligible effect en period for the darnp
ing values typical of buildings in the elastic range), 

. ., .... 
-~ ' " 

.• ·(2) 

and, for nonzero displacernents, from Cramer's rule, 

.• (3) 

in whlch P; "' the natural angular frequency of the ith rnode in radians per 
sec; p~ = tl'e 'eigenvalue of the ¡th mode; and DM = the rnodaldisplacernent 
or rnode shape displacement. Another form of Eq. 3 is 
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<su - p~ M¡) sl2 Su S¡" 

Su (522 - P1 M a) s23 sa,¡ 
Sn s,a (S,, - JI~ M 3) s,,. = o (4) 

s,., 

The expansion of the determinant in Eq. 4 to obtain a polynomial in powers of 
the eigenvalues p~, and the solution of the polynomial can be obtained directly 
or by iteration. The mode shapes {DM}i can be found for each p¡ value by 
using Eq. 2. The natural period of vibration, T¡, in seconds, is simply 

271 
T¡ = P¡ ......................................... (5) 

The stiffness matrix and the damping coefficient matrix for a close
coupled, or rigid-floor shear system, Case a, is tri diagonal and symmetrical, 
and there are relationships between the elements as m ay be seen -in Fig. l. 
Thus the stiffness matrix may be wr1tten directly from known story stiff
nesses. The Case a system ls by far the simplest with which to work since 
there are only as many unknowns as there are storles. On the olher hand, a 
far-coupled system, or one that includes joint rotation has a full matrix as 
shown in Fig. 2. In this case there are (n 2 + n)/2 different elements, or un
knowns, in which n is the number of stories. The far-coupled matrix is full, 
and thus general. It is applicable to Case e and Case d problema as well as 
those under Case b. 

Various computer programs were developed and employed in the ALGOL 
language and in FORTRAN n with Burroughs 5500 and IBM 7090 equipment, 
respectively, at the Stanford University Computation Center. The programs 
solved the above and other equations with various terms. alternately knÓwn or 
unknown. For example, sorne program s accepted stiffnesses or member prop
erties and also masses, and the output would be natural periods and mode 
shapes. Others accepted periods, masses and mode shapes to produce stiff
ness coefficients. Different programs were u sed for Case a and for the ~eneral 
situation with the full matrix. In solving for stiffnesses or damping coefficients 
for any case but Case a, it was necessary to use more than one mode shape 
in arder lo ha ve sufficient data to obtain solutions. For example, the far
coupled case of Fig. 2 would require at least (n + 1)/2 known modes. This is 
obviously a serious handicap where there are several stories. A 14- or 15-
story building would require eight or more lmown periods and mode shapes to 
solve directly for the stiffnesses. The problem of surplus or redundant data 
in the general programs was handled by taking best least squares solutions, 

Maroy of the modela used in this study were selected from the literature so 
that certain results could be compared lo those from entirely independent 
sources and programa. In all comparisons, output was the same or else the 
(minar) differences wcre found not to be the fault of the programs used in this 
invcstigation. All programa were carefully verifled for thelr intended pur
poses and limitaticns. Sorne óf these llmitations werc, in thenJSélves, tools in 
the researcheffort. Thebaslc procedure was to obtaln data for actual and hy
pothetical building frames and also for complete buildings and to subject these 
data to analysis in thc varlous programs. By means of cross feedlng of rroa-
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terlal from one type of ¡_,rc•gram to another, a great deal was learned about 
lmportant parameters that affect periods, mode shapes, stiffnesses, and 
damping coefficients. 

PERIODS WITH VARIOUS STJFFNESS ·cHARACTERlSTICS 

The varlatlons In natural perlods of vibratlon under Case a, Case b, and 
Case .e were explored. A total of 11 Case a models, 26 Case b models, .and 26 
Case e models were used for this purpose. All the Case a model gtrders were 
assigned infinite moment of inertia and their columns infinlte gross area for 
axial loads. However, the columns were allowed to deform laterally in story 
shear under both flexure and shear in accordance with thei r actual properties. 
Case b models were assigned actual stiffness values for all members except 
that the iníinite column are as were retained. Case e models had actual stiff
ness values for all members. Four of the basic models in this ratio study 
were assigned various values of the girder moments of inertia to e reate more 
models. These are designated by the basic structure number, SN, followed by 
the average value of the midheight g1rder moment of inertia, designated le, 
(inches•) shownin parenthesis. For example, basic model SN 11, with le= 579 
in.4 , underthe three freedom cases, Cases a, b. ande, respectively, would be 
designated: 11 a; 11 (579) b; 11 (579) c. If le was not varied, no parenthesis 
designation was used. 

The SN 5 series wasbased on a three-story steel frame used by Schenker. 
(4). It was necessary to assign values for column gross are a (for axial re
sistance) and column shear area, Av, for shear resistance. This was done by 
refe::ence to a handbook of steel rolled shapes. In addition to the baste 1 e 
value of 1675 in.4 , other models were created with le values of 503, 838 in.\ 
1,117 in.\ and 1,340 in.4

, as well as infinity for the Case a condition. 
The SN 9 series was based on a four-!':tory stee! frame used by Berg (5). 

The basic frame was SN 9 (290). Other models were created wlth/e = 217, 
362 and 434 in.', and infinity. All girders had their moments of inertia 
changed proportionately to the /e-values. 

The SN 11 series was based on a three-bay, eight-story model used by 
Berg (5). In this series, a!ternate models were made with le = 290 579 869 
and 1,158 in.\ and infinity for Case a. All girders had their mom~nts ~f in~ 
ertia changed proportlonately to the 1 c;-values. 

Fig. 3 showsfour models, SN 14, 15, 16, and 17, used by Housner and Brady 
\G). These structures wcre assumed in this investigation to represen! narrow, 
one- bay wide bui ldings rathe• than units of wider bui ldings. Thus over-all 
flexure was of considerable i mportance with the tall models. Only two sets of 
le values were used-those shown in Fig. 3, and infinity for Case a. Column 
gross areas and effectlve shear areas that were reasonably consistent with 
the column moments of inertia provided by Housner and Brady (6) were used. 
Complete agreement was not needed, however, since all the models used in 
this period ratio study a1·e consiste11t within themselves and not dependent up
on ar.y values or data from oulside sources. 

SN 18 is an 18-story steel buildingframe as reported by Rubinstein, (3, 9). 
The author providesdata on the frame centerline dimensions, moments of in
ertia, and column areas, but not the stiffnesses ~~- It was necessary to 
est!mate column wldths and effectl\·e shear are as for thls study. 
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The models, SN 61 and 62, represent the two vertical planes of a four
story reinforccd concrete test structure at the Atomtc Energy Commission's 
t\enda Test Site (23). The building is 12ft by 20ft In plan, and each story ls 
9ft, !loor to floor. There are four rectangular columns and the !loor system 
is beam and slab. The effectlve modulus of the concrete was assumed to be 
3,000 kips per sq in. The calculatedperlods agree well wlth the periods mea
sured under vibration. There are no walls, partitions, or stalrways in the 
building. SN 61 is for the p!anP. parallel to th~ 20-ft d:mension-and SN 62 is 
for the other plane. Only one /e··value, besides infinity for Case-a, was used 
with SN 61. However, SN 62 was subjected toa variation of hypotl.etical le. in 
addition to the calculated 4,350 in.4 value and infinity for Case a, arbitrary 
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FIG. 3.-FRAMES FOR SN 14, 15, 16 & 17 

values of 1,000, 2,000, 8,000, 16,000 and 24,000 ln.4 were used for this por
tian of the study. 

Model SN 68 was developed by analysis of an actual 10-story reinforced 
concrete building. The building, which is privately owned, is 229ft long in the 
direction under consideration. The height of 124 ft is composed of a 16-ft 
lowcr story and 9 stories of 12ft. The modulus of elasticity of the concrete 
wastaken as 2710 kipspe::: sq in. Thefloor systems ofconcrete beam and slab 
were considered fully effective in the moment of inertia computations; le = 
122,000 in.• 

Table 1 is a tabulation of the calculated natural periods of vibration for the 
lowest three modes. All /c-nlues are the average, m!dheight values as de
flned. Case a is actually a special co•1dition of Case b, with irúin!te girder 
rlgidity. The relati\·e periods between Cases a and b are striking. re can 
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h~- no doubt that joint rotation is important. The effect o! joint rotation on pe
:-: :od is gene rally less for the second mode than for the fundamental, and less 
::~:-- the third· mode than for the second. Over-all flexure has less effect on 
,:e:~;iod than joint rotation. SN 18 is the only model for which a comparison of 

TABLE 1.-MOOELS, CONDITIONS, ANO NATURAL PERICOS 

Computed Perlods of Flrst Three 
Modes, In sceonds 

Number Wldth, In Ic,ln Case a or Case b, of Case e SN feet lnehes4 as shown Stories 

5 3 60 503 (b) 1.06, 0.35, 0.23 1.06, 0.35, 0.23 
838 (b) 0.96, 0.33, 0.22 0.96, 0.33, 0.22 

1117 (b) 0.92, 0.32, 0.22 0.92, 0.32, 0.22 
1340 (b) 0.90, 0.31, 0.22 0.90, 0.31, 0.22 
1675 (b) 0.87. 0.31, 0.22 0.88, 0.31, 0.22 

"" (a) 0.75, 0.28, 0.21 
9 4 60 217 (b) 2.12, 0.76, 0.46 2.13, 0.76, 0.46 

290 (b) 2;0G, 0.73, 0.45 2.00, o. 73, 0.45 
362 (b) 1.92, 0.71, 0.44 1.92, 0.71_, 0.44 
434 {b) 1.81', O. 7C, 0.43 1.86, o. 70, 0.43 

no (a) 1.51, 0.62, 0.40 
11 8 60 290 

1 

(b) 2.86, 1.08, 0.65 2.88, 1.08, 0.65 
57 S (b) 2.37. 0.94, 0.57 2.40, 0.95, 0.57 
869 (b) 2.18, 0.89, 0.54 2.21, 0.90, 0.54 

1158 (b) 2.08, 0.86, 0.52 2.11, 0.87. 0.52 
00 (a) 1.72, 0.77, 0.46 

14 5 20 300 {b) 1.53. 0.50, 0.28 1.54, 0.51, 0.28 

"" (a) 0.91, 0.35, 0.22 
15 10 20 300 (b) 2.57. 0.92, 0.53 2.66, 0.94, 0.53 

"" (a) 1.40, 0.54, 0.34 
16 15 20 450 (b) 3.43, 1.27. 0.75 3.77, 1.32, 0.76 

oc (a) 1.79, 0.70, 0.43 
17 20 20 525 (b) 4.14, 1.55, 0.94 4.84, 1.66, 0.95 

1 

ce (a) 2.12, 0.84, 0.52 
18 18 45 12·180 (b) 3. '!8, 1.22, 0.73 3.61, 1.28, 0.74 

00 (a) 1.76, 0.71, 0.42 
61 4 20 9530 (b} 0.35, 0.11, 0.064 0.36, 0.11, 0.064. 

00 (a) 0.24, 0.082, 0.054 
62 4 12 1000 {b) 0.55, 0.15, 0.071 0.56, 0.15, 0.071 

2(100 (b) 0.44, 0.13, 0.066 0.45, 0.13, 0.067 
4350 (h) 0.35, 0.11, 0.061 0.36, 0.11, 0.061 
8000 (bj 0.:30, 0.10, 0.057 0.31, 0:10, 0.057 

1GOOO (b) 0.2G, 0.088, 0.05'1 0.28, 0.091, 0.054 
24000 (b) 0.:>5, 0.084, 0.053 0.27. 0.088, 0.053 

"" (a) 0.22, 0.075, 0.050 
58 10 229 122000 (b) 0.97. 0.32, 0.19 0.99, 0.32, 0.19 

1 
oc (a) 0.58, 0.20, 0.12 

-·-- ------ ---------------

~ nver-all flexure effects 1:> possible. TI.ubir.stein (9) ob~ained an increase_ in the 
:-.=:.mdamental perlad, with column axial freedom, of l01o. The same percentage 
, :~:ncrease ls shown by t1,1e period values of T lb " 3.28 sec and T 1c = ? .61 . s,ec 

-:n Table 1. The actual period values are slightly different from Rub:nslew s, 
:- :-.o doubt be cause of the assumptior,s made about column width, effecllve spans 
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and effective column shear areas; i.e., the models are not quite the sarne in 
the two studies. The Southwell-Dunkerley approximation (7, 24) may be used 
as a basis to isolate the fundamental periods that would exist in pure over-all 
flexure or in other hypothetical types of isolated freedom. As an exarnple, SN 
18 would ha\'e the follcwing isolated periods, in seconds, U lts freedom pa
rameters could exist alone: 

r,1r = Ir¡¡, - Tk = .{3,282 - 1.762 = 2.77 

T 1¡ = J11_ e - Tit, = 13.612 -- 3.282 = 1.51 

in which jr refers to joint rotation and f te over-all flexure. Over- all flexure 
ls almost as important In the fundamental modE period as Case a shear for 
this unusual structure. 

Joint Rotation Index, p, for Case b Conditions .-The stiffness of a frarne 
member in flexure is related to its EI/L ratio, in which L = the member span. 
The relative flexura! stüfness of girders and columns largely determines the 
importance of Case b versus Case a. The stiffness o! a frame can be calcu
lated by any ene ofmany structuralprocedures. However, whatis wanted here 
is not stiffness ~. but a reasonable and readily obtained index not onl}' 
!or a bare frame but also for later use with entire building assemblies. Let 
Ic = the effective moment of inertia o! a girder ai1d its connected floor sys
tem, and let le = the effective moment of inertia of a column together with 
any connected materials. Assume that lhe girder and the column are con
nected so as te retain the right angle betweer. them under the imposed.loading. 
A joint rotation index, p, may then be introduct:d which is defined as follows: 

p 

al! 

')'.!JL. 
"" Le 
all 

¿k. 
Le 

1 

..•.•••...•.•••.••........•......•.. (6) 

in which the summations for all g1rders and coiumns are to be taken across 
one story of the building for the story columns (and !loor system) closest te 
the midheight o! the building. If the girders or columns chang-e at the mid
height stc:ry, values of the two adjacent stories should be averaged. If differ
ent materials are involved, transformed areas with consistent E-units must 
be used. The 1- and L-values must be in consístent units. 

The concept of le is then extended te include the contribution of all hori
zor:tal members and elements that would resist nJtation of the floor system
girders, beams, 5pandrels, f!oor or spandrel trusses, joists, slabs, decking, 
etc. Unless there is re a son te expect otherwlm::, al! the members are assumed 
to contribute tole, and te actas compo.s!te elementa with a common neutral 
axis. Ltkewlse the sun1matiún of Ic!I-c ia b ir.dude all vertical elements ln 
the story-columns, walls, pfera, pi!astere¡, co~e unita (deflned as hollow 
vertical memberG created by the walls o! elevator, stair, and/or utility 
shalts). etc. The \'ertical e lements m ay occur a.t a.•y location cf the !loor plan 
so long as the!'e is rfasonable symmetry. Il the floor system should be very 
flexible as cornpared to the vertical or colu.mn system, very low p-values wlll 
result and distrihuted masr, modeling m'ly be pre!erable to lumped-mass 
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models (17}. A solidwall, with no f¡·aming or effec!Ive sp:mdrels in the story, 
is considered to have no le and thus p = O. A wall with small openings and 
thus short ·spa.ndrels and p1ers may be considered to be a unit member for 
,dynamic analysis rather than a system of many spandrels and plers. Of 
course, inlemal stresses In the individual segments would be determined as 
required for structural purposes. 

For the models of Table 1, p-values were calculated and are plotted in F1g. 
4 against Rtba• the ratio of T 1b/T1a for the first mode. In order not to make 
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FIG. 4.-EFFECT OF JO!NT ROTATION ON FU!\DAI\IENTAL PERlOD 
Numbers alongslde points are structure numlJers, SN. Where more 
than one ts sho\'m, the rnodel frame, Ic, was varied. See text and 
Table l. 

the figure too congested, the Ic-values are not shown. However, the modela 
can be identiflecl by reference to Table l. In all cases, the greatest p-values 
are associated with the greatest lc-values. Thus the SN 11 models would be 
11(1158), 11(869), 11(579) and 11(290) from the top down. The corresponding 
p-values are 1.20, 0.902, 0.600, and 0.300. R,ba refers to the period of ratio 
of mode, i, under Case b freedom to the same mode i under Case a freedcm. 
Fig. 4 shows good correlat!on for the fundamental mode down to p-\'alues of 
about 0.25. Similar plotshave been made for the second and third modes. The 
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second mode also has good correlation and the third mode ls not as good, es
pecially for the lower p-values. The building_ models for these ratios pur
posely include a wide range of heights, slenderness ratlos, girder spans, 
column sizes, and other parameters in both steel and concrete construction. 
Fq;. 5 lndir:~tes me:m values of p versus perlod rallos, R100 , for modes 1, 2, 
and 3. . 

It is clear that joint rotation is an important factor in determining the pe
riods of buildings, especially contemporary buildings which }'¡~ve longer spans 
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FIG. 5.-JOINT ROTATION INDEX AND ~ba 
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The value of p ls takeri at the rntd-height story. St:e te:\"t relating to 
Eq. 6. 

2.nd less !loor stiffness than traditional buildings (lB). Althopgh the !rnpor
tance decreases · with increasing m o de nurnber, it i s sti 11 a siBÍ1_ificant factor 
at p-values cf 1.00 or more. Ata p-nlue of infinity, there ~iould be no joint 
rotation, and R rllll would be unity. At a p -value of zero, there "wéiuld be no re
sistance lo joint rotation and R¡ba would be in!inity, indiCating vertical canti
le\'er co~umns or piers with no moment resistance applied ~~ the girder 
le\'els. F1g. 5 maybe applied to ctherframed structures, ortobox-like struc
tures :he watls of which are so penetrated with large openings._ . ~ the walls 
m ay be analyzed as frames ·o~.•ith joint rotation caused by gircté·~ -<;;:rore. Fig. 
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5 is not intended to provlde for solld wall structures or for walJs wilh small 
openings that could be ibrnored. If openings are only of nominal size and there 
are short spans o! wall spandrels or piers, a modified (J should be cmployed 
whlchlntroduces shear as wellasflexural freedom. Comblnatlons ofwalls and 
trames often result in small p-values (17). 

Over-all Flexure lndex, n•, jorCase e Conditions.-It ls dcsirable to have 
an lndex to measure the lmportance of over-all flexura! freedom that would 
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be reasonably simple to calcula te for actual buildings. A comprehensive study 
of R¡c~ versus various tria! relatioa.ships led to 

n• = 
{ii)3 

w{~ A-kd--:l )-. . ..,..,s ••••••••••••. • ••••••.••••••••• (7) 

in which n• is In units o! feet51'; ii = the height of the building from the base 
to the rooi line, in feet; Ak = the gross area of a continuous vertical element 
cr nember k (such a~ columns, piers, pilasters, and walls) at the story clos
est to the midheight of the bui ldine, in square feet (if columns change at the 
midheight story, the average values of A from the adjacent storles are used); 
dk = the normal distance in.the direction of motion.from the center o! r:'em
ber k to the centerline of the floor plan, in feet; Er = ratio of the modulus of 
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elasticity divided by 30,000 kips per sq in. dimenslonless. (Example: If ma
terial is concrete with Ec =- 3,000 kips per sq in., Er = 3,000/30,000 = 0.1.) 
Th_e \'alue o! n• is to be calculated for only one story, that closest to the mid
he¡ght o! the building, as for the joint rotatlon index, p. 

Fig. 6 shows n• plotted against rlgorously computed values of Ricb for the 
lowest three modes of severa! building models. There is exceiJent correla
tion, with minor exceptions. The smooth curves represent mean values. The 
over-all flexure contribution to the fundamental period is not great, except 
for taiJ, slender models such as SN 16, 17, and 18 with height to depth ratios 
of 9, 12, and 6.2, respectively. The higher mode periods are affected less, as 
shown. For the low sensitivity of S'l', Fig. 6 provides satis!actory approxima
tions for the increase in period caused by over-all flexure. It ls not intended 
for use when P is small and girder shear is negligible; then Ricb would ap
proach unity. 

PERIOD SYNTHESIS 

Although theory with the aid o! digital computers is capable o! solving 
complex problems in multistory building dynamics, there are ;easons that 
lndicate less rigorous procedures in many cases. Not the Ieast o! these is to 
avoid the preparation of hundreds or thousands of data cards for large 
buildings, often under uncertainty as to real member stif!nesses. Two new 
concepts wil! be presented-~period synthesisD (PS) for developing periods 
from building drawings, and .. pseudo-'ltlf!ness proceduresD (PSP) for deter
mining other structural-dynamic characteristics from the design drawings or 
from measured data. PS and PSP complement and reinforce each other in 
many situatlons. Thls section covers period synthesis and the section follow
ing covers PSP. The purpose ofperiod synthesis is to compute orto estimate 
natural periods of vibration under Case b, Case e, or Case d freedom with the 
simple procedures associated with rigid-floor, Case a freedom. 

Opemtio11s i11 Pe1·iod Synthesis. -The stiffnesses for T¡ 0 and the perlods 
per se are relatively easy to calculate by hand methods or by computer. The 
close-coupled system with rigid floors provides the easiest form of struc
tural deformation analysis, and computer operations, if used, require mini
muro storage, time, and data card preparation. In arder to retain these 
advant.ages and to obtain a reasonable and useful approximation of actual pe
riod, ratios are employed together with geometric parameters and semi
theoretical, semiempirical data. The iollowing oteps are involved in period 
synthesis under free do m cases, Cases a, b, and c. Calculate the story weights, 
the joint rotation indcx, P, and the over-all flexure index n~. Calculate the 
story stüfnesses under the assumption that a11 floors a.nd the roof system are 
irJinitely rigid. The shear and flexurai stiffnesses of all columns, wa11s, piers, 
pilasters and other vertical elements are to be included. Calculate the shear 
system periods T¡ 0 • This may be done by hand if only a few sto·ries are in
volved, or by computer using simple Case a programa. An iterative method 
ha sed on rigid-floor conditions-the Holzer- Bluml? building procedu.-e (25)-is 
suitable for des k methods. ,The mode shapes w1der Case a conditions would be 
a by-proáuct of these computations. Ii only the fundamental mode is of inter
est, the Rayleigh method m ay be u sed (2 5). Obtain R iba and R icb ratios from 
Figs. 5 and 6, respectively. Calcuiate the values o! T¡b and T

1
c using 
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T¡ b T¡ a x R 1 ba · · · · · · · · · · . . . . . . . . . (8) 

T¡c Tia X Riba X R1cb = T1b X R 1cb . . . • . . (9) 

The.se equatlons are true by definltlon. U there are rellably measured data 
avai!able, such as the fundamental mode period, advantage should be taken of 
the kn.own data. In t.he event of redundan! or Slll·plus information, the mea
sured Items are relamed. Jt must be assumed in the absence of other data that 
the known. periods are for the general freedom case, Case d, or Case e if the 
base cond1 tlons are obviously quite rigid. 

. Example of Penad Synthesis .-The 8-story building model (5), SN 11 (579), 
w.!l~ be used as an exampl~ of period synthesis. The ground is assumed to be 
ng1.d. Pertinent data a~e, H = 102.5 ft, Le = 150 in. The midheight story has 
3 g¡rders of le = 579 In.

4 and Le = 240 in. The columns mus! be averaged 

TABLE 2.-COMPARISON OF VALUES OBTAINED BY PERIOD 
SYNTHESIS ANO BY EXACT CALCULATION 

Para meter By Perlod Synthesls By Exact Calculation 

Tia l. 7 2, o. 767' 0.461 1.72, 0.767' 0.461 
Tib 2.34, 0.943, 0.530 2.37. 0.944, 0.573 

Tic 2.39, 0.952, 0.530 2.40, 0.949, 0.573 

since they change section. There are 2-10 VF 72 and 2-10 w 85 below and 2-8 
W'48 and·2-12 VF 58 above the midheight leve!. Therefore ' 

3 X 579 = 240- = 7.23 

From Eq. 6, P = 7.23/11.3 = 0.638. Exterior column average area 
(21.18 + 14.11)/2 = 17.65 sq in.; interior column average area = (24.98 + 
17.06)/2 21.02 sq in. Substituting in Eq. 7, 

n· (102.5)3 
(. 17.65 21.02 )113 = 172,000 ft513 

(1) \2 X }4'4 X 302 
-i· 2 X l44 X 102 

Case ~ ~tory stiffnesses, S 01 , based upon equal element heights, h , and rlgid 
but shdmg floor systems, may be obtained by j 

all 
12E¡" \' 1 
- hj L.,¡ ipk .•.....•..•••......•.•••••.••. (10) 

k=l 

h~ 30 
=.,?- .;-Avk •·••··••·•••··••••······•···••· 01) "P. 

in which !k= the m?ment 0! inertia of vertical element k, andA vil= its effec
tive shear area. !Jmts are kips and inches. 

Story stiffness values co::1puted for SN 11 (579) are 188 310 211 211 125 
' ' 1 • t ) 
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125, 44.2, 44.2 kips per in. from the first story to the top story. The story 
weights and rigid-floor stiffnesses were used to compute i.T13} = 1.720 sec, 
O. 767 sec, 0.461 sec. From Fig. 5, using p = 0.638, obtain Rrba = 1.36, 1.23, 
1.15. From F1g. 6, using !1' = 172,000 ft 513 obtain R ¡ rl> = 1.02, 1.01, 1.00. 

Dy Eqs. 8 and 9 :tnd wlth T10 from allove, T 1b = (1.720) (1.36) = 2.34 sec; 
Tw = (0.767) (1.23) = 0.943 sec; T 3b = (0.461) (1.15) = 0.530 sec = T 3c; 1ic 
= (2.34) (1.02) = 2.39 sec; and 'f2c = (0.943) (1.01) = 0.952 sec. Comparisons 
of the \'alues of Tia• T¡b, and T¡c obtained by period synthe~is and by exact 
calculation are shcwn in Table 2. Many real buildmgs of known periods were 
subjected tope ri od synthesis with si mi lar compari sons. The acéuracy is less, 
of course, with small p-values. 

THE PSEUDO-STIFFNESS CONCEPT ANO PROCEDURES 

There is only one true vector oí story stiffnesses for the Case a rigic
floor, shear system; this applies, of course, to any and all modes. But it has 
been shown that joint rotation and over-all flexure affect the natural periods 
of lumped-mass building models, and also that the effect varies from mode to 

TARLE 3.-STORY PSEUDO-STIFFNESSES FOR SN 62 (4350)c 
--

Sto 1 1\!ode 1, in 

-
1\!ode 2, in llrode 3, in Mode 4, in 

___ ry 1 kips per inch ldps per inch kips per inch kips per !nch 
-

4 148.7 

1 

229.3 365.7 514.2 
3 179.3 245.7 412.0 565.1 
2 198.4 347.1 389.4 549.8 
l 318.0 

1 

426.7 597.8 809.~ 
Average 211.1 312.2 441.2 609.6 

-

rr.ode. If a building with more freedom than the Case a condition should be 
analyzed as though it were a Case a problem, the results would be erroneous. 
U the analysis input was mass and shear stiffness, the output periods and 
mode shapes would not represent those for the real structure. If the input 
should be true masses, periods, and mode shapes, the output story stiffnesse·s 
would be false. However, it is desirable-in seeking a simplified method of 
determining periods, mode shapes, stiffnesses, and the relative dístortion 
contributions of shear, joint rotation, over-all flexure, and base .motion-to 
retain the many advantages of Case a analysis which is a minar eífort com
pared to formal analysis for Case b, e, or d. The pseudo- stiffness concept that 
follo"'S will use !alse, or pseudo, story stiffnesses under Case a·computa
tions, but will determine how false the stiffnesses are and will appiy neces
sary corrections. 

To provide a simple example of false, or pseudo, stlffnesses, SN 62 (4350) 
e was analyzed as though it had Case a rigid f!oors. True periods, masse!:' 
2.nd mode shapes were used as input lo obtain the pseudo-stiffnesses listed in 
Table 3. The stiffnesses íncrease with mode number be cause the eífects of 
¡oinl rotation and 0ver- al! f!eJo.:ur·e dP.crea.se 'l':ith the higher modes. The modal 
data could be poolcdin a least squarec best solt!tion and this has been done in 
this work and by Nielsen (26). However, the stiffnesses produced Id be hy-
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brid values, not identified with the actual freedom conditions and thus not 
suitable for disturhon and 5tress analvsis. 

Severa! buildings and buildmg models with more degrees of freedom than 
Case a wcre analyzed, all wlth stmllar reBulls-the pBeudo-sltffnesses vary 
wtth the mode and become greater as the mode becomes higher. 

neveloPmenl oj Pseudo -Stijjness Pruced11res.- The pseudo- stiffness con
cept is proposed to relate the periods and pseudo-stiffnesses of buildings of 
any type of freedom to the periods and stiffnesses of close-coupled rigid-floor 
shear systems In considera ti en of: (1) Modal data lf avai Jable in sufficient de
gree; (2) building parameters as set forth under "Period Synthesls " abo ve· 
or (3) combinations of !tema 1 and 2. All period and stiffness com~utation~ 
are conducted under simple Case a rigid-floor, shear system condiÚons re
gardless of the actual coupling or the type and degrees of freedom In the 
building. Mode shapes are produced as well as real stiffnesses and periods. 

Let Sp denote pseudo-stiffness. Thus, 51p refers toa pseudo-stiffness for 
the f!rst mode; S 2pc the pseudo-stiffness for combined shear, joint rotation, 
and over-all flexure for the second mode; etc. For a one-mass system, stlff
ness varies as the inverse of perlad squared. Given a period, Ta, for locked 
joints, and a longer period, Tb, when the joints are allowed to rotate,-

.........••...•...•.....•.... (12} 

Likewise, (13} 

and (14) 

Let { } - {s } 
S¡px av - (R¡:JK . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . (15) 

in which {S¡px} = the pseudo-stiffness vector for the ith mode and for the de
gree of freedom, x, which m ay be Case b, e, or d; Rixa = the ratio T ix/T¡ a 
for the ¡th mode and freedom index, Y; and { Jav represents the average value 
of all the e lements in the vector. 

In arder to test the relationship postulated, the building frames and build
lngs previously u sed were utilized in thE: following manner: The Case e values 
for period and mode shape calculated rigorously were used, together with the 
story weights, as input to a close-coupled program. The output of such runs 
are pseudo-stiffness vectors that are compatible with the correct periods and 
mode shapes for the actual freedom in the systems. The Case a stiffness vec
tors were a-lso computed. Then the averages of the elements in the vectors 
were compuled and Eq. 15 was used to sol ve for Rica for each of the first 
three modes. IndependE:nt values of Rica were obtained from the rigorous cal
culations by simply taking the ratios of Case e periods cver Case a periods, 
or Rica. The values computed by Eq. 15 are e lose to the actual in :~. :. :; cases 
and the worst case, SN 18, has only about 10% error. Since th1s 1.s ¡¡n unusual 
structure with 45-ft spans and a high first story (3), it was decided not to 
modify the equation by regression analysis or other means. 
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There are severa! ways of developing or obtaining story pseudo-stlffnesses. 
Where measured mode shapes and periods are avallable stiffnesses can be 
obtained by direct computation using a Case a type progra~. The Input period, 
masses, and mode shapes will be compatible with the oulput stiffnesses and 
Wilh the definition-"the false stiffnesses necessary to produce correct cfy
namic properties uslng a close-coupled, rigid-floor assumptlon 1n calcula
tion.• lf, for example, T ld 1s known, {S1pd} wlll be obtalned. Where penod 
ratios are known or can be -estimated, the average pseudo- stlffness can be 
computed from Eq. 15. With this value, the specific story values can simply 
be estimated by reference to the building geometry or by reference to the 
rigid-floor shear values, {S3 }, or by both. A direct and generally satisfactory 
method is to use the assumption that the story pseudo-sttffnesses are pro
portional to the average pseudo-shffnesses, as follows: 

{{spf}a\' = <{~}~J ................................ (16) 
a av a 1 

but by equating equal terms from Eq. 15, 

{S¡px}¡ = (R¡ax)2 {sa}j · ·. · ....•.•. • .•••..•...• (17) 

Another method of obtainlng pseudo-stiffness vectors has application to the 
fundamental mode. If the deformation of the building is known or can be cal
culated under assumed static lateral !orces or displacements, stiffnesses 
compatible with the conditions can be computed under the close-coupled as
sumption. This approximation is especially useful in considering base trans
lation or rocking in the soil. 

story pseudo- stiffness 
story shear V , 

net story deflection A · · · · · · · · · · · · (l8J 

Pseudo-Stifjness Procedure Zero (PSP-0).-This procedure is for the slt
uation where nofield measurements are availatle on periods or mode shapes. 
Jt could apply to calculations for a building not yet constructed, or to one for 
which it is not feasible to obtain actual vibration data. The design drawingc 
are available and it is desired to estímate the periods and mode shapes for 
the first three natural modes of a building that is far-coupled and may :>.lsc 
have significant over-all flexure. Base ro::king will be assumed as insigaifl
cant here. The procedure combines period syn,hesis operations and PSP. 

The story weights, the joint rotation parameter, p, and the over-all fle>.-ure 
parameter, n•, are calcu!ated. Eq. 6 is used for p, -and Eq. 7 for n•. Values oí 
R¡ ba are obtained from F1g. 5 and values of R¡ cb from Fig. 6. The story 
_stiffnesses, S a, are then calculated under the assumption _that all floors and 
the roof of the building are infinitely rigid. The shear system periods, Tta· 
are obtained with a Case a computer program, or by an iterative procedure 
such as the Holzer-Blume building procedure (25). The rigid-floor mode 
shapes are al so obtained in this step. The T ib and Tic periods are calculated 
with Eqs. -8 and 9; <RtaxP is then calculated for each mode and freedom case 
of interest, and the story pseudo-stiffnesse~ are obtained from Eq. 17. The 
story pseudo-stiífnesses are entered intc:. a r-igid-floor program, or else cal
culations may be conducted by iteration, to obtain periods and mode shapes 
for each mode nf interest. The perioc:!s should e5~eiüially agree wilh those de
ve loped previously by period synthesís. U they do not, the work should be 
re\;ewed. 

.. 
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Although the above operat!ons seem long and involved, as for any step-by
step explanation, they really are not, considering the sparse initlal data and 
thefact that a far-coupled systern wlth over-all flexure ls analyzed as a sim
ple shear system wlthclose-coupling. U the mode shapes are not requlred for 
the Case b and Case e condltlons, 1t ls not necessary to proceed beyond the 
use of Eqs. 8 and 9. 

Example oj PSP-0 wit11 SN 11 (579)c.-SN 11 (/G = 579) was used previ
ously as an exarnple of perlad synthesis. These steps constltute the period de
termination phase of PSP-0. The {Riax)2 values are calculated as follows: 

1 
= (1.36)2 = 0.540 

1 
= (f:23F 0.660 

1 
= ·(1.15)2 

1 
0.520 (1.36 X 1.02)2 

0.649 (1.23 X 1.01)2 

1 

The story -pseudo-stiffnesses are obtained by Eq. 17; they are listed in 
Table 4. The pseudo-stiffnesses are used to calculate the mode shapes as-

Story 

8 
7 
6 
5 
4 
3 
2 
1 

Average 

TABLE 4.- SN 11 (579) PSEUDO-STIFFNESSES 

S ¡pb• in kips 
per inch 

23.8 
23.8 
68.0 
68.0 

114 
114 
1GB 
]03 

85.2 

S2pb. in 
kips per 

inch 

S 3pb,c• in 
kips per inch 

S 1pc• in 
kips per 

inch 

S 2pc' in kips 
per inch 

29.1 33.4 22.9 28.6 
29.1 33.4 22.9 28.6 
83.2 95.5 65.5 81.8 
83.2 95.5 65.5 81.8 

140 161 110 138 
140 161 110 138 
206 236 162 1 202 

i;~ 
1 

i;~ ~~:i L i;; 
======~======~======~~~======~=====------------

sumlng a rlgld-floor condltlon. The data shown in Table 4 were used, ln this 
case, in a computer program to obtain periods and mode shapes. The mode 
shapes of the Case e condition are essentially the sarne as for the Case b con
dition, as might be inferred from the low values of Ricb. The mode shapes ob
tained by PSP-0 are plotted in Fig. 7 alongside the exact mode shapes. The 
agreement is good. The periods obtained under PSP-0 are shown in Table 5 
withthe actualperiods. Thefirst ~ndsecond mode periods are in close agree
rnent, and the third mode values are acceptable for practica! purposes. 

Pseudo -Stijjness Procedu¡·e One (PSP-1) .- Pseudo-stiffness procedure one 
(PSP-1) i:"' .~;;.r the situation where the fundamental mode period and mode 
.shapes a,25,c:-~ .• own from reliable field measurements. The building drawings 
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are álso available. lt is desired to obtain the jJ('riods and mode shapes for the 
second and third modes and also the shear stiffness vector {S3 } and the 
story pseudo-stiffnesses for various freedom cases and modes. The basic 
procedure is similar to PSP-0 except that use is macle of known data and the 
stiffnesses are derived !roro the mode shape. In cases o! surplus data, the 
measured data are employed. 

The story weights, the joint rotation index, p, and the ovér-all flexure in
dex, n•, are calculated. The Sipc pseudo-stiffnesses are cohipúted from the 
known mode shape, period, and the story weights. A Case·a prograrn is used 
for this purpose. The degree o! freedom is assurned to be Case· e if the ground 
is known to be rigid, otherwise it is Case d. Values o! R¡ xa are obtained .frorn 
.figs. 5 and 6 with the values of p and n•. The factor (R 1ca)2 is computed, and 

BY PSEUDO PROC[OURE ZERO: ACTUAL VALU(S: -------

8 

7 

6 

0~0 

l·' ' ' ' 1 

¡ST WOOE zND r.IOOE 

FIG. 7.-SN 11 (le = 579) 1\0RMALIZED MODE SHAPES 

¿ 

"' '\ 
. ·) )

\ 

/.: 
// 

then the {S 3 } vector using ElJ.. ~7 v:ith (RicaF and {S¡ pe}. Usingthe{SJ ve.ctor 
as a base, siory pseudo- stiífnesses are developed for all othe~-~desired mode-
freedom cases; Eq.17 is used. Byclefinition,R1cx r;c-/T1.\;·tl¡erefore Tu= 
Ttc/Rtcx• or , .. ,. 

~:' \ 

Tlx = ( T¡c) (Ruc) ...........•....•.. • .... ••••• (19) 

Other fundamental mode periods {Cases a and b) are obtained by Eq. 19. {S3 } 

and the pseudo-stiffnesses !roro above are used to obtain periods for the sec
ond and third modes, Cases a and b, and mode shapes. As a comparison and 
check, the T 211 and T 3a periods m ay be u sed with the R¡xa ratios to obtain other 
periods, as in PSP-0. It is lo be noted that the mode shapes for T 1a and T 1b 
would be the sarne as the measured shape of T 1c since all pse1· · stiffnesses 
ha ve been changed proporlionately in this procedure. This is pproxima-
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tion ofcourse, butofmlnor·lmportance unless R 1ba and R1bc are exccpliunally 
large. 

PSP-2 and PSP-3.-PSP-2 applies v.ohere the first and second modes are 
knownfrom field vibration measurements. The operations are similar to PSP-
1 except that advantage ls taken of the known data from two modcs lnstead of 
one. If the field data are equally reliable for the two modes, {5 8 } can be de
rived from each and then averaged, story by slory, to obtain best values. 

PSP-3 applies where !he first, second, and third modes are measured. If 
the P and n• parameters lndicate very little participation of joint rotation and 
over-all fle>.."Ure, respectlvely, m the third mode, this mode m ay produce bet
ter {S 3 } values. Gene rally, however, it would be de si rabie to obtain a compar
ison from al! three modes and either average directly or use weighted 
averagesto obtainthe best Sa vector. Possible ill-conditionedmodal data may 
al so be a factor in selertion of the best values. The mode requiring minor or 

TABLE 5.-SN 11 (f),9), COMPAHISOI\ UF PEIUODS FROM 
PSP-0 TO ACTUAL PERIODS 

;\lethod 

---
qs. 8 and 9 By E 

B y PSP-0 

Actual 

T1 b, in 
Seconds 

2.34 

2.34 

2.37 

T2 b, In 
Seconds 

0.943 

0.944 

0.944 

-

--
T, 

S<: 
3b, In T1c, In 
conds Seconds 
------

o .530 2.39 

o .530 2.39 

o .573 2.40 

T2C, In T3c, In 
Seconds Seconds 

0.952 0.530 

0.952 0.530 

0.949 0.573 
1 

~=~-:==================== 

no ill-condilioned data adjustmenls would Le preferred, at leas! for the stories 
where the ill-conditioned data exist. 

GROUND COMPLIANCE 

Case d freedom includes motion of the building base in an assumed elastic 
r-1aterial. The moti<.m may be due to translation and to rocking. The latter is 
considered more significan! for most buildings. Since the motion of tall build
ings due to soil compliance is a small part of the total motion, !ittle error is 
introduced in considering the superstructure to ha ve uniform mass and stiff
ness for the puroose of develop!ng R 1dc (7, 16, li). Let 

... !.M -
.": 1dc "' T "' 

1C 

,-:;:--, -"-\ l>.C. -,.- _, rr 

-·- ':::.~:~---- .... . . . . . . . . . . . (20) 

in wh!ch llc is the static de!orm~üion under Case e of the top oi the. building 
undr:r given lateral forcf.:s, prefcrably the weight of the structure, inches; and 
llg is the deformation at tha same top leve! due solely to the compliance of the 
founuation materials under the same lateral fo:-ces, in inches. 

It is beyond the scope of this paper to provide detailed data for t::.K. Sub
grade moduli of the soil are uti!ized together with the geometric properties of 
the foundations. Generally it can be assumed that the !;uperstructure so con
nects the separa te foundationb as lo develop their over-all, or gross, moment 
of inertia to resist rocking. By definition, 

T¡d = T,.a X R¡ba X Rlcb X R 1dc "' T¡c X R:ric • • · · · · · • · · · · (21) 
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Rocking may general!y be ib'l10red for other than the fundamental mode and it 
is not very significan! for that because poor soll under tall buildings is com
pensated by lower unit bearing pressures (or perhaps with p!les or calssons) 
and therefore greater base areas (13, 17). 

A ll.1.'-value of 1 in. is arbitrarily assumed !or SN 11 (579) as compared to 
another arbitrary value of 5.84 in. for llc· Each deflectlon wouldbe caused by 
the same lateral force. Then 

R _ /~84-~-:-oo 
!de - ./5 .84 

1.08 

Thus the real period, T Id• would be 8% longer than the period T 1c for assumed 
ngid soil. 

The pseudo- stiffness procedure is readily appllcable to the problem of how 
ground compliance aífects dynamic characteristics. Other applications in
elude the determination of actual floor system stiffnesses when measured pe
riods a.nd mode shapes are avai Jable, and the analysis of slory distortion, 
which enables meaningful stress analysis and the prediction of possible 
damage. 

STORY DISTORTJON AND DAMAGE PREDICTION 

There is reason to believe, especially for multistory buildings located a 
considerable distance from the source of seismic energy, that a great deal o! 
the greatest response motion is essentially harmonic vibratlon in a low natu
ral period (23). U the building mode shapes are known and if the response is 
measured or can be estimated in terms of period and relative motion at one 
or more levels, then the relative motion at all-levels can be determined from 
the mode shape involved. Moreover, if the structure parameters {S3 }, p, 0', 
and the soi 1 a.nd foundation data are known, the motion can be broken down in
lo types a, b, e, and d. The following expressions are useful: 

. . . . . . . (22. 

in which v1 = the shear in story j, and ll,t;" = the relative ·story j deforma
tion in mode i for freedom case tx ). It can be shown with Eqs. 17 and 22 that 

y. 
!.:.jtx = -~-;--, = !::.}ia (R;'xal

2 
• • • • • • • • • • • •• • • • • • • • • (23) C'Z;a::cJ" lSaJj -

As an example, the relative &tory deformation of a building has been mea
sured or estimated to be 0.50 in. in Case d, funda:nental mode. The value of 
Sa for the story = 8,800 kip~ per in., andR 1aa = R 1va x R 1cb x Rldc = 1.17 
X 1.04 X 1.08 = 1.32. From Eq. 23, V = 2,550 kips and lla = 0.290 in., Ab 
= 0.400 in., Ac = 0.432 in. a!ld b..d = 0.504 in. The net story distortions for 
shear, joint rctation, over-ali fle>.."Ure and base rocking are therefore: 0.290 
in., 0.110 in., 0,032 in., and 0.072 in., respeciively. From these values, unit 
stresses of in~ercst can be determined and darnage, if any, can be predicted. 
Obviously, erroneous results would be obtair.ed unless the various freedorns 
are considered. The often used assumption tbat all story distortion is due to 
shear would--in this example-le;.d lo story shear unit stresses 72% greater 
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-than the actual value and would neglect c•ther importan! considerations such as 
column axial loading. 

APPLICATION TO REAL 13UILDINGS 

A simple model hasbeen used forthe example problcms In thls paper, and 
lt ls one lhat was used In derlvlng lhe relatlonships for p and n•. Thls has 
been done only because of space llmltations. Real buiidings of known (mea
sured) periods and mode shapes were analyzed so that computed data could be 
compared lo lhe actual. In 22 various period determinations by PS and by PSP 
methods, the ratios of computed to actual values ranged from 0.93 to 1.18, 
wilh a mean of 1.021 anda coe!ficient of variation of 0.078. Mode shapes com
pared well, wi th only minar exceptions. None of the structures had be en u sed 
in p and n• evaluations. It is to be recogmzed that In a completely rigorous 
analysis of a building, necessary assumptions as to floor stiffness, effective 
moduli of elasticity, and of the interaction of walls, stairwells and frames 
may lead to wide variations from the real conditwns and values regardless of 
the scope or the !ormality of the analys1s. 

As p decreases below 0.25 there will tend to be less accuracy in PS and 
PSP results anda rigorous analysls may be desirable. However, very small 
values of p indicate that distributed mass models may also be used (7, 17), 

SUMMARY AND CONCLUSIONS 

In order to evaluate unit stress es orto estimate possible damage in multi
story building a fr~ ~ lateral motion it is essential to determine how much of 
the dynamic response at any story leve! is due to shear deformation between 
floors, joint rotation, over-all flexure and ground compliance. Any of these 
freedoms may be important, espec1ally in contemporary structures, although 
ground compliance is geme:r:ally of least significan ce in the structural-dynamic 
properties of high-rise buildings. 

Simple índices and procedures have been introduced with which the con
tríbutions of joint rotation, over-all flexure, and ground compliance in the 
three lowest modes of vibration may be estimated, Numerical data are pro
vided on the effects of joint rotation and overall flexure in the three lowest 
modes relative to shear-building !reedom over a wide range o! building 
cha racteristics, 

A period synthesis concept and pseudo-stiffness procedures have been 
proposed to enable the approximate d,etermination of natural periods of vibra
tion, mode shapes and stiffnesses of multistory buildings with consideration 
of joint rotation, over-all fle:¡,_'1Jre and ground compliance wh1le performing 
only Simple time-saving analyses for assumed ngid-floor shear buildings. 
The use of the procedures on severa! real blllldmgs has prov1ded good cor
relatior. Y>'ith measured cha¡·acteristics, 
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APPENDIX II.-NOTATION 

The following symbols are used in this paper: 

Av k 
a, b, e, d 

e 
cjk 

1 
g_ 
H 

le 

gross area of a continuous vertical element or member, k, (such 
as columns, piers, pilasters, and walls) at the story closest to the 
midheight of the building, in square feet; 
effective shear area of member k, in square inches; 
subscripts indicating degrees of freedom as defined in text; 
damping coefficient; 
damping coefficient, defined as the force on the j th mass exerted 
by the damping dashpots when the kth mass has a unit velocity 
and al! other masses have zero velocity, in ldp seconds per inch; 
displacement parallei to the :;:-axis, in inches; 
modal displace:nents in the ith mode; eigenvector; 

normal clistance In the direclion of motion from center of mem
ber k to centnline of floor plan, in feet; 
modulus of elasticity, in kips per square in eh; 
ratio of modulus of elasticity to 30,000 kips per square In., 
dimensionless; 
subscript indicating flexure; 
subscript indicating ground compliance; 
height of bu!ldin¡; from base to the roof line, in feet; 
me>mentof inertia ofcolumn or pier, in inches4

; unless otherwise 
shown, le woulrl hr· the average effective \'alue at the midheight 
story level; 11, re:. :!ó to 1 of member k; 
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moment of lnertia of girder, spandrel, or of !loor system, In 
lnches4

; unless otherwlse shown, le would represen! the effective 
value (at midheight story le;·el) of the girder and !ts connected 
floor system; 
subscript lndicating mode number; 
lumped-mass or degree of freedom subscrlpts; in a matrix, j re
fers to row number and k to column number; also, k la used as a 
subscript denoting member or element· 
subscript indicating joint rotaÚon; ' 
length of member, in inch'es; 
mass of a story, in kip-seconds2 per inch; 
number of stories or iumped masses; 
angular frequency of the i th mode, in radians per second; 

characteristic value, or eigenvalue of the i th mode, in radians2 

per second2 ; 

the period ratio T ¡,JT ¡a, for the i th mode and freedom lndex x, 
which may be Case a, b, e, or d; 
stiffness influence coefficient, defined as the éxternal force on the 
_¡th mass of the model when the kth mass has a unit displacement 
and al! other masses -have zero displacement, in kips per inch; 
Case a story'stiffnesses, in kips per inch; 
the pseudo- stiffness of story, j, in m o de i under freedom case x, 
in kips per ineh; x may be Case a, b, e, or d; 
structure number, or model number; 
a story spring factor; as subscript, indicates shear; 
natural period of the i th mode, in seconds; 
story shear, in kips; 
weight, in kips; 
average value of quantity X (or of any other value in the vector 
bracket); 
horizontal axis parallel to motion; also, a variable designation for 
Case a, b, e, or d; 
net story distortion, in inehes; 
joint rotation index; 
hVlk + 30/Avk in inches-2

; 

over-all flexure index. 
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STRUCTURAL DYNAM.ICS OF CANTILEVER-TYPE BUILDINGS 

John·A. Blume(I) 

SYNOPSIS 

Structurul and dynamic properties of buildings vacy vi th the ratio 
of the stii'fncss of tbe horizontal to the vertical members and elements. 
Y.e.ny conter.1pOrncy buildings ha. ve lov ratios, a.nd perform more as canti
levers than as frames. Cantilever-type buildinp;s are investigated over 
the entire rnnge of relative atiffnesses. Traditional desip,n methods 
m.y result in serious irv.J.dequa.cies. A Modified CMtilever ~~etbod :i s pro
posed to determine rapidly tbe natural periods of buildingc having little 
moment restro,jnt from the floor systems. Useful concepts and structu:ml• 
eynamic data are provided for cantilevez,-type buildings, vhicb type has 
been subJect to oevere earthquake damage in Chile, Anchorage and Caracas. 

E 

H 

I 

L 

M 

GLOSSARY OF TERMS 

a e:ff'ective sbear area = gross area/cx; 1n2 

a lateral nexural defiection of top of building loaded 
laterally vith its ovn veight; incb~s 

• lateral shen.r defiection of top of building loaded laterally 
vith ita ovn veight; inches 

a the effective dynamic modulus of elasticity; kip/in2 

• total height of building, inches 

• moment of ~ertia about tbe axis normal to the plane of 
loo.d.ing i in 

"" the member span, center to center of intersecting members; 
L' a the cleo.r member spa.n; incheá 

• moment; in-kips (For 1: M see equation 3) 

ORM a the overall resisting moment provided by axial forces in 
the vertical members; in-kips 

O'lM .. overturning moment, or cantil.ever mom.ent, due to lateral 
forces; in-kips 

a 

• natural period of mode 1; se e 

• total veight of the b111lding; kips 

• factor for effective shear area based upon the shape;(2 ,3,5)' 
dimensionless 

a ratio of period i computed vith tapered flexura! st1ffness 
to that computed vith average stiffness; dimensionless 

(I) President, John A. Blume & Associates Research Di vis ion, San li'rancisco, 
California 
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p 

= ratio of period computed rigorously as a lumped mass system 
to period by equation 11; dimensionless 

= index of joint rotation, or the ratio of horizontal member 
· stiffness to vertical member stiffness at the midheight 
story {see equation 1) 

= p vhen clear spans are used as per equation 2 

= the summation symbol 

= ratio of period for a pure cantilever (p = O) computed as 
lumped massed system to the period computed as a uniform bar 

-Subscripts 

a,,b,c refer to case (a}, (b), or (e) in Figure 14 
f refers to :fl.exure 

S refers to shear 

e refers to column, or to vertical member or assembly 

o refers to girder, or to horizontal member or assembly 

INTRODUCTION 

Tbere are important reasons for considering cantilever~type build
ings 1 including the fe.ct that ms.ny contei¡JP,orary buildings tend to respond 
to ground motion more as a system of slightly. restrained vertical ele
ments than as tradit:i.onal rigid fra.rnes. Another reason is tbat buildings 
vith spandrel or girder damage or hinging tend to function as·pseudo 
cantilevers in subsequent earthquake response.(!) In addition, much can 
be learned about building dynamics including important new parameters and 
time-saving methods of analysis. 

Whetber or not a building tends to perform as a rigid frame, as a 
vertical cantilever, or as some col:lbination of the t"'lo depend.s upon the 
relative stiffness and strength of the horizontal and the vertical ele
ments. The horizontal clements may be beams, girders, joists, spandrels, 
floor slabs, or various combinations. The vertical elements ma.y be 
columns, piers, pilasters, valls, core units (such as around stairwells 
and elevator shaf'ts) 1 or various combinations. The tendency in recent 
years has been to make the horizontal elements much less rigid than the 
vertical elements. This cbanges or negates much in accepted structura.l 
design practice and certain concepts regarding dynamic propcrties cf 
buildings. Damage in reccnt earthquakcs indicates that design practices 
must be improved for cantilever-typc buildings or for structures that 
might become cantilever-type during earthquakes. 
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BASIC TERMS AND SYl.ffiOLS 

A púper by Jacobaen in 1939(2 ) provided excellent data on distributed 
mass models of 1Julldings 'Which are constructed essentia.lly of solid w.lls. 
These rni&~t be .te1~ed purc cantilever buildings, tbe Íimiting case in a 
wbolc spectrum of cantilever types in current building configurat1ons. The 
other end of tbe spcctr~ is the tradicional rigid fLamé b~ilding with 
deep spa.'ldrels or girders, o:i'ten witb stiffnesses equal to or greater·than 
colurnn stiffnesscs. Stiffness is defined as tbe ratio EI/L for each · 
m.ember, tmder the assumption herein t.bat the members remain nor.oa.l to each 
otber nt the jointa. For siwplicity, E can be assumed constant for a 
building, cithcr beco.use tlJere is only one ua.terial or because the a.ne.l.yat 
can use tran~fo~cd areas with a single c~dulus of elasticity. It is 
necessary to hn·:c a simple index to define the degree of l)ori~ont¿U to 
vertical stiffneas in a building. As previously proposedl3,4J let 

p = 

all 
E 
1 

all 
B 
1 

(l) 

The summa.tions are taken for all members in the midbeight story. If 
the girders or columns change in that story, average values· from the ad
jacent storfes are used. Stiffness ratios vary Yith heie,bt, al.though not 
to a great degree in most cases, especially in cantilever-type buildings. 
pis very easy to obtain and is a most useful index in this problem. ·If 
a w.l.l. should be solid, or bave only insign:l:f;l.cant openings, and be the 
~ vertical resistins element, p vould not exist and can be considered 
as zero. This vould be a pure cantilevcr. However, if there should be 
some horizontal (floor) framing either betwecn walls in the direction 
Wlder' consideration or elsewbere in the story, the nUJ!lCrator would ex.ist 
and p vould ha.ve a va.lue other tbrul zero, even though very sma.ll. p is 
a.l'ways cocputed for tbe entire story including o.ll membera in tha.t story. 

Figure 1 .indico.tes some pa.rtial. build.ing elevations together \11th 
appraximate p-values based upon arbitrary assumptions as to the vidths 
(no:nral. to the elevation) · of the horizontal and vertical memhers show. 
Elevation (e) representa failed spandrel sections, and ( f) represents a 
contemporary building of· wall sections and flat slab floors. 

In computing p, tbe heigbt of the colunms, wa.l.l.s, or piers \iould 
nome.lly be taken as -the full story height .noor to floor, and the lengtb 
of the horizontal elements, center to center of the vertical clements. 
In a fev cases, tbe 'Walls are pWlctured with openings of such size as to 
create eliort spa.ns for wbich shear deformations would be significant. In 
sucb cases, clear spans vould be used in equation 2. 
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p 1 = (2) 

p-values vere computed for many rigid frames and real buildings,(3) 
and rigorous analyses vere conducted with the aid of computer facilities 
to ,.,btain the relationship of structura.l and dyna.mic characteristics to p 
an:: other parameters. Buildings may be genera.lly classified a~ shear, 
shear-fraoe, c~ntilever-frame, framed cantilever1 or cantilever d~ending 
upon· p ( or p 1 

) vaLues and related cha.racteristics. Another paper( 4) has 
prescnt'ed the effects of joint rotation, overa.ll fiexure and base· compli
ance for the shear and shcar-frame categories 1 vhich may generally be 
considered to havP o-va.lues greater than 0.10. Thi& paper is concerned 
~ritn the tnrec ~Wltllever types of buildings vith p-values generally lesa 
than 0.10. It also discusses another type of building, the braced frame. 

A basic concept in structura.l enginecring is that the a.lgebraic sum 
o!' tn"': mcrtents of all forces in a system in equilibrium must be zero 1 and 
a.l.l points in the system must have a set of forces and stresses that 

. sntisf'y this l.aw as vcll as the requirement for the a.lgebraic sum of the 
1r:.:·:-~s along each axis to equal zero. The relative amoWlt of moment 
rec:. JtWlce of any type in a building frame varies as o varies. At any 
hori=ur.tal plane including t;:¡e base of the building 

OTM + ORM + 6 M = · O (3) 

In th~s e~uation, clockwise rotation is considered positive. All moments 
~st, uf course, be in cons!stent units. With this equation it is ap
na!"t:·nt' that for a pure cantilever, ORH would be zero and therefore E M = 
-<:':'!~. .Fur a rigid :frame or for a combir.ation of fra.ming and walls, piers 
ani/or core units -- p;i.ven a diaphragm rigid in its ow plane -- there 
w1::. be both OHH and ~ M. T'ne rel.ati ve amount of each -- and therefore 
the. shears in the girders &nd the ~xial forces in the columns -- will vary 
if p vu.ries. 

ANALYSIS OF CANTILEVER-TYPE FRAHES 

Various cantilever-type frames were analyzed rigorously under static 
lateral forces to obtain moncnts, shears, and axial forces, ru1d a+so 
nutur.:.J. pcriod.s and mode shapes. In some cases girder stiffnesses vere 
va:::-ied to obtain various p-values and in other cases column stiff'nesses 
were \'aried. Figure 2 shows a.n 8-story frai!le used for 22 runs vith vari-=---------
ous CO!:'.binations of column areas and moments of inertia. F'igure 3 is a. 
16-storJ framc ulso computed for 22 column conditions. For these modela 
the column propcrties were assumed consta.nt from top to bot"dom a.nd for all 
c~lumn~ in each run. Col~~ widths were assumed to be 14 inches parallel 
to the loo.ding. p-values for each frame were varied from 1.50 to 0.0001. 
For cach va.lue, columns vere alternately allowed to deform axia.lly (colUu~ 
"shortening") in overall flexure, and not to deform axia.lly. E -was taken 
as )0,009. k1p/1n2. 
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Structural Variations with p. Figures 4 and 5 shov the relation
ship of p and 0 H for frnmes having various valuez of p, for the 8 and 
16-story models. It is apparent that approximate methods of nnalysis 
which assume points of inflection at midheight of columns, or even some
wbere in the l<Wer story, are quite erroneous for p-values somewha.t less 
than 0.10. Lo~er, and upper, story moments can be much grenter than 
indicatcd by appr9ximat~ rncthods of rigid f~e analysis, as has been 
prcviously noted. ~1,6, 7 J This is a very important point for buildings 
with long spans or relatively flexible floor systems¡ especiully in the 
lover nnd in the upper stories. 

Figure 6 shows thc axial force in the exterior column solely from 
lateral forces for various stories of the 8-story frames. It is to be 
notc_d that the lower story is sensitive to p changes even at high._ valucs 
Vhile the other stories (except the second) have cssentially constant 
column ~ial forces until p becomes less than about 0.01. Below this 
value the structure is approaching the pure cantilever condition and the 
col~ axial forces therefore approach zero. Figure 7 shows nimilar data 
for the 16-story frarnes. The results are similar. 

Figure 8 sho~~ the shear in the exterior girder for various floors 
of the 8-story fr.ames and Figure 9 for the 16-story frames. The lower 
levels are the most sensitive to p-values over the ~1ole nange. Figures 
6, 1, 8, and 9 are each for the cases in which the colwnns a·re allowed to 
deform axially. Sorne of the local variations are due to trame geometry 
effects sucb as flexural rotation of the columns distorting girders. 

Figure 10 'indicates the ratio of the mpi;llent resisted by flexure, 'E~~. 
to the overturning rnome!'lt, at the base for various p-values. From equ.a
tion 3, using absolute values for convenience, 

ORM 
OTM 

EM 
= 1.00 - OTM (4) 

The values E t.t/OTM are plotted directly in Figure 10, and ORM/OTM ma.y be 
scaled between the curves and the ratio value of LOO. Da.ta.are shown 
for the base levels of the 8-story and the 16-story frame. These curves, 
or similar curves for other structures more representative for specific 
problems, are useful for various purposes including the consideration of 
the effects of possible p variations during earthquakes. If the girders 
should hince, p vould decrease and thus in crease the f'lexural moment 
demands on the colunms or piers wbile the axial forces, per se, in the 
vertical members would decrease. On the othet hand, if the columns should 
hinge befare the girders, p would increase and the caiumns would have less 
flexural moment with increased axial forces to develop the necessary RM 
values. The relative hazards of one type of failure over another would 
depend on the particular interaction characteristics of the column section 
and the numerical values of moment and axial forces. 

Dynam.ic Varia'tions with P· The ratios of natural periods, ,T1/T and 
T1/T , vary with p as shovn in Figure 11. It is apparent that for tfie 
very3low p-values the system is approaching the classical ratioG oí" 6.27 

i • 
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and 17.6 for uniform cantilever bars in flexure. For high p-values the 
ratios are approaching the shear bar values of 3 and 5. Joint rotation 
is reduced Yith high p-values indicating greater relative girder stiff
ness; thús story "shear' predomina tes. ( 3, 4) On the other hand, for 
buildilÍ.gs Yith p-va.lues .1uch less than unity the shear building concept 
(8,9) vithout correction (3,4,10) involves serious error in period 
detcrminations. 

Figure 11 indicates the categories of buildings associated with the 
relative stiffness of the horizontal and the vertical e1ements. In the 
upper ra.nge 'W'here the curves are n.lmost vertical there is the 11 shear11 

building. Immediately below this is the "shear-frame" building in which 
joint rotation plays an important part. In the next range, flexure and 
shear are 1qth important and there may be nQ points of inflection in the 
col'l-.a.J of the 1oYer stocy or t'W'O. T'nis ra.nge is designated herein as 
.. ~e "ca.ntilevcr frame". With lover p-values, overa.ll flexure tend.s to 
dolllinate and tbere may be no column inflection points in many of the lover 
~tories. This is termed he re the "framed cantilever11 ra.nge. Finally, at 
very lov values of p, the building roay be considered a cantilever for most 
purposes. The dívisions between these categories are arbitrary and must 
be considered as subject to variation, and ovcrlapping, depending upon the 
:partic_u.lar matter of interest. The pop\llar but. misleading tenn 11 shear 
vall" has no rclationship to these categories. On the contrary, a build
ing vith "snear" va.lls vith or without a frame vill have lov p-values and 
V:ll tcnd to be a cantUever-type vherein flexure will often dominate over 
shear per se. The "p" approach is general. 

Only the 'shear building is subject to, ana1ysis by popular~ approxi
~te dynamic or static ~etbods. For all others, joint rotation a.nd over
aU flexure are signifi~ant or dominant, and points of colunm moment 
inflection may be far from the positions indicated by approximate frame 
an:llysis procedures. The dyna.mic characteristics of building types 1 and 
2 ha ve been covered in '•a separate paper. ( 4) The other three types are 
cons~lered herein. 

\ 

The mode shapes also vary vith p as shovn in Figure 12 for the funda
mental and tbe second ~des of the 16-story frame. The low p-values indi
ca te flexura.l performv.nce. Tbe second mode nodal point is much higher 
wi th the lov p-va.lues a.nd the fundamental mode sha.pe is curved from the 
vertical position as shovn. It has been found, however, that a highly 
tapered sbear stiff.ness from top to bottom can also produce a n~e shape 
as shovn (for the lov p-values) even in pure,sbeur.(3) Thus a so-called 
11 flexural" curvature of a building may or ma.y not rcpresent dorni.Il.ant 
ovcrn..ll flexure and lov p-va.lues. The p-value, however, is a. real indi-

-----cator-of-tbe-z-ela-t-1-ve-importance-of-shea-r-and-flexure-. -The-participation 
factors for top story deflection ( 6) are a.lso sbown in Figure 12. There 
is considerable variation witb the p-value. 

6 

f 

Error in Apuroximate Methods of Frame Analysis. The technical 1iter
ature and most textbooks on structural frame analysis contain consid~rable 
data on various approximate methods of stress analysis of rigid frames for 



bulldings. Probably the most popular for several decades have been the 
"Portal l·~ethod11 n.nd the 11Cant1lever Method11

, although there are rrnny 
otherz. Most of these methods are based upon assumptions as to the 
locations of points of inflection in girders and columns and/or as tó 
shear distribution or axial forces in the columns. Enough assumptions 
are tm.de to ma.lte indeterminatc structures subject to nnalysj.s by ordi
nary_equations of cquilibriwn. These methodn have becn w1d still are 
widcly used in building design, 

In most cases 'Vith traditional type buildings or buildings of the 
shear or Ehear-frame types -- in other words, buildings vith p-values 
greater thn.n say 0.10 -- the results obtaincd are satisfactory. Ho·.rever, 
vi th lov p-va.lues the results can be seriously in error and dnngerous in 
design as indicatcd in Figures 4 and 5 wbere the points of inflcction may 
not exist at all in nany stories. This phenomenon, which has been re
portee! previously, ( 6) occurs in cantilever-type buildings. Low p-values 
exist 'Where tbe spans are long and/or the floor system.s are- shallov, 
'Where pl.B.nned vertical structural. members such as corc w1its, \>IB.lls, 
piers or massive columns domL~nte the response, or Vbere non-structural 
filler walls or partitions are placed in a building in such manner as to 
dominatc the response, at least until ~nee occurs and possibly nllows 
thc frame to act so~evhat as the designer intcnded. However, girder 
hineing j_n earthquakes can also cause law p-values and cantilever-type 
response. (1) 

Cantilever-type buildinga must be treated as such and either be 
analyzed by rigorous methods or 'W'ith propcr allowunces for the nature of 
the cantilever-type system. This becomcs very i.mporto.nt in not only de
sign but in the analysis of existing build~&s for resistance to ground 
motion. 

Table I is a comparison of shears, axial fox-ces and moments for the 
lmrer atories of the exterior column of the building frnme of Figure 2, 
loaded as ahCMl. The values have been computcd by thc Portal Hethod, the 
Cantilever Method ( \lbich bears no relationsl:tip to tbe cantilever consid
erations of this paper), and by rigorous methods 'W'i th computer a. id. Orey 
the latera.l forces of Figure 2 are considered in this a.no.lysis. The lov 
p-value cclumn sbears are g-reo.ter th.a.n the o.pproximate L'lethod.s suggest, 
tbe axial forces are less, and tbe column moments are much greater. It 
vould seení that ca.ntilever-type buildings designed under tradi tiona..l ap
praximate methods can be gross~ overstressed, and have been in recent 
destructive earthquakcs. If this overstressing occurs -w:i.th structures 
not designed to be ductile,(6) failure can be expected. 

PERIOD Dm'l!."'RMINATIONS 

Natural periods of any category of buildings ms:y be computed by th~ 
lumped mass analogy, providing the cornputations are condu~ted rigorously 
and the effects of column or pier 'W'idth and joint rota.t.ton are carefuU..y 
considered. So-called "shear" method.s are not appropriate for any but 
the shear category in Figure ll. The lumped mass computation ma.y involve 
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~onsidernble,.and sometimes unnecessary, labor for cantilever-type build
-.ng:>. Evcn vith digital computers it is necessary to prepare data cards 
for all rn.embers i 

Pure Cantilevers. :a p-values are zero or very close to zero, the 
structure can be considered a pure cantilever system, and the periods can 
be rcadily computed by hand m.ethods. (2,3) Tbe building ma.y consist of 
sevcral vcrti~nl cuntilever walln or elements or it may be a single tube 
or hollo\t recta.ngle. The assumption mey usually be made that the total 
mass, shcar area, and moment of inertia are uniformly distributed over the 
height as outlined by Je.cobsen. (2) For a pure cantilever vith a fixed 
base ··' 

Tls 0.288 JD:. e (5) = , sec 
S 

T2s = Tls/3 (6) 

T3s = Tls/5 (1) 

Tlf = 0.258 m; , sec {8) 

T2f = T1¡6.27 (9) 

T3f = T1.¡17.6 (lO) 

Tisf =Jr2 + 2 (ll) 
is Tif 

D 
WH {12) = 0.8 A E S . ' 

V 

A ~D wn3 
Dr 

V S (13) = BEY = (10) I 

Thc o.bovc equations are sho\.lll for the case of a. single vertical. ele
l:lCnt, \J~ich may be of o:ny sbapc. If there should be tw or more vertical 
cl~cnts ~thout si~1ificant connection betveen them so that they would 
bend individually (i.c., develop no significant shear betveen them dueto 
flexure) and if they po.rtic ipate in po.ro..Uel, then the sum of their 1nd1-
·;:!.d:.to.l Av and I valucs would be used in the o.bove equatiOns for Av and I 
re.spcctlvely. Ho·..-lé!ver, if ind.ividual vert.ica.l elements ha.ve sufficient 
connecting clei:lem.s to develop flexural sbeo.r for the levels of stress 
involvcd, t.hcn the r:::-css 1 vnlue for· the composite elemen~s "WOuld l)e 
employed. In this s('noe the tcnn gross I includes the Ad contri?ution 
of the cor::bined elen,.::1ts about their common neutral axis. Thcre ~ be 
~uch-com1üned-elcmcnts-in~a-building togcthcr Yith nnny individual ele
m.ents, o.s for exa.."!'.;_il~.: interna.l core-wall units and ind1vi-dne.l-butlding 
columns. 'Yne dcter: .• j nution of tbe effecti ve I value thus requires con
sir.lernbl~ jud.gment. Eo.ch ca:.;c must be CC?ncidered on its own merits. The 
dccision -- v:ft,cn a \lifficult one -- must be made wb.ether tne ana.lys1B 
i!:; app rox i 1 ·,ate or r igorous. 

Tht: ~"J~-riods of scvernl rcnl cantilever 'buildings \lere computed a..s . 
nlJove and t.Lc results comparcJ. to known mee.sured periods vith good a.gree
ment, as slJO\II1 ln Ta.ble !!. The lo.., p-values are due to stiff wall 
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e.ltments and/or nexible floor systems. Tbere are Ill'3JlY buildings vith 
sucb charactcristics. The ones shcnm in Table II are privately ovned 
and are therefore not identified herein. 

-
Host buildi..ngs of the cantUever-type are dom.inated by vertical 

w.lls, piers or core elements that do not tend to vary great1y vith 
heir,ht 1n the building. Thus the assumption of uniform properties is 
genernlly acceptable. This may be checked and, if necessary, corrections 
made by referencc to Figure 15 and equation 14· 

The Modif1_E-<i Canti1ever ~ethod (l·fCH). In ord.er to explore the 
effects of mo~~nt restraint on the natural periods of framed-cantilever, 
cant ilever- :f'l-&:e ,and cant11ever build.ings 1 the 8-story and the 16-story 
frame l>uilding r::.cdels were used as follows. The 1o'W'est three natural 
per1ods und JIOd.e shapes were computed rigorously as lumped n:ass models 
vi th a vide ra."lt;e of p-values. In addi tion, the periods ve re computed by 
equúticns 8, 9, lO and 13, ignoring the slight rcstraint of tbe relatively 
nexible girdcr systems. Shear ws e.lso considered but it \laS found to 
be ncgligible. 

T1 computed rigorously as a lumped mass system 
= Tisf by equation 11 (or its equivalent) 

Let ).1 

Figure 13 sbows the values of ).i versus p for the lowest three modes of 
both thc 8 and the 16-story fra.Jñes. Some Ai values are greater than 
unity. This illustrates a condition that ho1ds for all values, namely 
that a 1u.r:ped ~ss system has d.ifferent characteristics than a uniform.l.y 
distributed systeo. Of course, as tbe number of masses increases the 
period ratios would approach unity. 

A separate investigation \laS made as to the difference in periods 
betveen a unifonn rod in pure fiexure and for that &ame rod tJOdeled by N 
equa.l lu.r:Iped z:::.e.sses vi tb the mas ses equally spaced starting at the top of 
the rod. The latter case, of course, simulates the lucping of a typical 
building. A building per se is neitber a distributed rod nor a lumped 
systcm; it. falls between these 1imi~s. Tbere are several vays to conduct 
the cor::tputations for the lw:rpcd mass system representing the rod. Three 
vere employed: (a) rigorous computation, (b) rigorous determination of 
Dr as a lUI!lped lll9.Ss system follO\Ied by the use of equ.ations 8, 9 and· 10 
to get the periods, and (e) determir~tion of story deformations as a 
flexura! rod followed by period computation \lith lumpcd masses. The case 
(b) method gi ves periods slightly shorter tb..u.n the rigorous method for a 
s~ nucber of ~sses. However, this difference is reduced as the number 
of masses increases. The only difference between procedures (a) and (b) 
is the assumption about mass distribution in getting the periods fram 
knovn defo.:nzntions. The results for all three methods are shown in Figure 
14. The values are independent of the mode, i. The ratios shown in 
Figure 14, case (a) computation represent the asymptotic A values as p 
approaches O. For example, the 8-story values, for all mod.es, wuld ap
proacb 1.12, and the 16-story values wuld approach l.o6. 
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'!":-:e 8-story I:IJ'ld 16-story frames used for a majar part of this study 
were assigned ~ifonn column moments of inertia -- for each p-valuc --
0\~cr the hei[:ht of tbe ·tructu.re o Sir!ce these columns a.ctua.l.ly represent 
tiie cor~·,'~ pier or va..ll-t. rpe members that are usually domir.ant and essen
tin.lly un i forrn in low p-v"llue structures 1 this a.ssumption best simulates 
rea..l cantilever-type builC.:.ings o The Modified Cantilever Method (MCl.f) 
utilizes the midheight characteristic of p, I, nnd Av and símulates most 
real ctructures with very low p-values. If I should vary or taper consid• 
embly with hcigbt, corrections can be app1ied based upon the resulta or 
a stud.y of thc ::;tiffness taper part:!X1eter. Z.1ost tall buildings ha.ve es
centially un1form weis."tt distribution \-rith height even :if the stiff'ness 
varics. The rc:ason is that there are ma.ny more signific3Jlt weight contri
butions t~an tnose of the structural members. The assumption of unifo~ 
'\.;ci¡;ht <lL-:ribution -- barring sctbacks, of course -- is therefore re-. 
t?. ~ ·,~..i. Very litt1e has been done with the case of variable stiffness 
a.nd uniform 1':1<1SS. Howevcr, Salvadori a.nd Heer provided useful constants 
for cantilever::; of constant mass and linearly varying nexural stiffness. 
( l.l) Their cinta werc er:~ployed herein in a study that compared the· periods 
o!' tapercd stiff'ness f1exural cantilevers to the periods computed as uni
fo:::-n stiff'nr.- .. ~ ,~o.ntilevers of average moment of inertia. With the 
u::.;sw:tption of :incar1y varying moment of inertia, tbe midheight value ot 
I i::.; the same UG t~~ 3verage value. 

Fi~:"~ l) summarizes the results of tbe tapered stiffness study and 
pr::\·:1-ies convenient correction factors, Si, for the first three modes ot 
\~~~ation. Tnc ratio of tbe true tapered-stiff.ness period to the period 
co:::¡puted on tllc bu~is of assumed uniform moment of inertia, Si, is p1otted 
al::.llil~t thc tapcr ratio, defined as the mom.ent of inertia at the top ·of 
"L!W i::uilc! i!lc di vided by that at the base o Assumptions are that I va.ries 
l.inL~arly and the t::l.?..SS is unifom. Only flexure is consideredo Pi is very 
closc to unity and therefore negligible for the sccon~ ~~d tbird modes 
cxcc~t for vcrJ hir,hly tapered stiffhes~es. The first rnode is more sen
sitive and :11 becomes Íl:'t;)Ortant for taper ratios less than, say, 0.50. 

It has bcen shown(3,4) tbat for tall buildings with p-values such as 
to indico.te the shear or shear-frame typcs ( see Figure 11) colurru1 axial 
defonll.'ltion -- of'ten termed colWIU'l "sho!:tl!ning 11 

-- rm.y be significant in 
period detC"rr:dnation and in stress analys is o T'nis effcct was aüo inves• 
ticated for loY p-\ulue building frameso As may be expected, the effect 
of axial defort:'lll.tion becomes less \."ith dccrc:asing p-va.lues. It essen
tia.lly vanishe::; if p is 1ess than 0.01 nnd i~ gcnc:rnll.y ncgligible for 

----p-va1ues-less-'thc'Ul-0.~0.-!l!his-effect-is-thercfore-nee-l-i-g-1ble-for-cantt------

lever-type buildings. 

The Modificd Cantilever Metbod (MC'I·!) provtde::; for the coznpututicm ot 
approxuaate taU-building periods by the sJmp1e methods nonnaU.y uscd for 
cantilever bewns. It applies to building:; of the c'-l.Tltilever 1 friU.u::d
cantilcver, or cantilever-frame types hnvine; lov p-values. 

cp 
Ti = (Tiaf) (X) C_/) (ai) 

a 

lO 



(1) 

(2) 

(3) 

- {4) 

(5) 

(6) 
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1. Determinación del Coeficiente Sísmico 

El artículo ~40 especifica que la relación entre la fuerza 

cortante en. la base (V) y el peso total W es igual a c/Q o 

a 0 , el que sea mayor.. El valor de C se obtiene en la tabla 

del artículo 234 y el de a0 , de la tabla del artículo 236. 

Para determinar estos valores es necesario clasificar la es 

tructura: 

Zona III (terreno compresible) 

Grupo A (museo) 

Tipo (estructuración de muros-marcos) 

Coeficiente sísmico: e= 0.24 X 1.3 = 0.312 

Factor de ductilidad: Los detalles constructivos y los ma

teriales que se usarán permiten utilizar Q = 4 

Con estos valores podemos calcular la relación V/W 

Sa = g = 0 ·~ 12 = 0.078 > 0.06 = a0 

Sa = 0.078 

2. Determinación de la fuerza horizontal aplicada en el cer1tro 

de gravedad de cada nivel 

Para determinar la fuerza horizontal aplicada en los distin

tos niveles; necesitamos primero conocer el peso de éstos. 

Consideraremos que los pesos de la estructura es~fin corlccn

trados en cada nivel, y los calcularemos como la sum~ del 

peso del sistema de piso de cada nivel más el peso de los 

elementos verticales que existan en la mitad de los pisos 

adyacentes. 

Otro criterio que podría utilizarse sería el estimar Jos p~ 

sos en cada nivel, como la suma del peso del sistema de pj-

., 



2. 

so en este, más ~1 de los elementos verticales en el entre 

piso inferior. Este criterio es más conservador que ~1 ante 

rior y en nuestro caso, hemos preferido el primero. 

Cálculo del peso concentrado en cada nivel 

-Cargas actuantes en los diferentes niveles: 

kg/m3 fPeso propio de la losa 2400 X o. 1 2 

N1-2 -Piso 

-Carga viva (pasajes de libre acceso al 
" público) 

carga total 

*N 3 

Í -Peso propio de la losa 
1 

<-Acabados e im~ermeabilizado 

1 -Carga viva (azotea con pendiente no 
\ mayor que S~) 

** carga total 

SISTEMA DE PISOS 

.., 
m o:: 290 kg/m~ 

120 11 

250 11 

660 kg/m2 

290 kg/m2 

70 .. 
40 11 

400kg/m2 

Nivel¡¡ L O S A S ll T R· ·A B E S ----~~ PES-0-'IDT~;:~ 
i ¡: L 1 b .l,_Ar_e_a_,¡.-c.-a-rg_a_t_o_t_a_l __ .-P_e_s_o_l! Número! b h l L vol. ¡ p. v. J Peso- ij -- 1 

¡ ¡; (m)! (m) (m2) 1 (kg/m2) (kg) !i : (m) (m)l (m) (m3 ) l(kg/~~~-~~?"] ___ 
1

11__ __ <~_)_ 
' ;¡ i 1 . ¡¡ ¡ r---. 1 

¡ 1 ;: 20 !11 ¡340 1 660 2244oo¡¡ s ¡.3o .4olh9.1ll11.46 /24oo ¡27504 ¡· 
: :.~ 20 1 3 1 60 

1 
4oo 24ooo¡; 3 l.3o 1.40 18.5, 6.66 i 24oo ~ 15984 1! 291888 

11,
1--2-~---;;¡ 17 1340 660 224400~ 4 1.30 1.40 !~ 9.168 2400 1220~-;¡;·--------

1 1 11 ¡ 1 : ' 1\ 

1 j1 J · :~~-:.~~e:_ 2_s_. 8 __ ¡7. 584 24oo j' 18202 i! 264605 

:: 20 111 340 ¡ 400 1360001,
1 

4 ¡·.30 .40 .,19.1 ¡ 9.1681 2400 ¡--;;~-~~-¡¡·-·--·-------3 
! ! 1 ¡ :1 

¡¡ , 1 , ,/__4 _____ !:~~-l~~-~_j _?_~-=~~l-~-:~o _ __i_~-~~-~2JL ,_!~!os __ ! 

* 

** 

El tercer nivel no es accesible, no tiene ningún ap6nJice y 
se trata de una losa de concreto de 12 cm de espesor. 

Este valor corresponde tambi6n a una parte del nivel 1 



.. 
3. 

ELEMENTOS VERTICALES 

~¡ve-~1-··-----~;.-~~------· 11 M U R f S ---1¡PESO TOTAL¡ 

f--rm•ro!_;L~~> IJ~L~~~!w;•n <~~~~ > 1 ~:;~ lj NÚm•rr>-~-¡-~> C!~~""!ck:i~l~~:J~ (Kg) _¡ 
¡ 1 ¡¡ 15 ¡.3o¡.3oj 2' 2.1 2400 ¡ 648o¡\ 1 ~2.,.1219.j4.5B4! 24ooi11oo:!' 1 

' ;: 16 ¡.30 .3011.5! 2.16 2400 i 51841 2 2.1518.J 11.1 i 1500!16650 : 

r----li i-¡--¡~-----1 -1 11 2 1.51~ '2:.._¡-2:..'2-i--'-5~0:106~~- 49981 

2 :
1

_! 32 ) .30 j.30 j1.5: 4.32 ¡ 2400 1 1036~1 4 ~~1.5r1s 11s.~ 14.22: 1soo i2133o,· 31698 

1 ' 1 1 - • '/ • 1 ·-------,-----.-
3 l¡ 16 ¡ .3o 1.3o ¡1.5: 2.16 ! 240o 5184\

1 
2 ( .5,.15~ 1.11 ¡ 1Soo_]~o6~~:-~_5849 

¡--r·· ~-ist~;;;d~-~ Elementos Peso total 

i Nivel l piso (kg) : vert:-~<;~~es (Kjl) , __ (K9J 

1 ____ ! __ ~.:!18!3_8 j __ 4_~981 341869 ___ -i 

2 264605 31698 296303 

3 ' 176205 15849 192054 

Estos resultados los podemos representar en la forma 

siguiente 

3m T ~~w 1 3 = 192 ton 

_IJ_ 

~(_ 1\ 

3m 1 
: w 
• 2 

-'-''- ?? 11 
~¿ 

4m : --w 
' 1 

= 296 ton wtot = 830 ton 

= 342 ton 
.YL 1$ 

A continuaci6n encontramos el valor de la fuerza lateral en 

cada nivel de acuerdo con la ecuaci6n: 

W.h. 
P. = ~ ~ S E W. 

1 r i i a 1 
/ 



,-- ' 
\livel o 11'. h. W.h. P. ! V. 

1 't . 0 ¡ t ~ 1 11. 1! 1 / e 11 rep 1 s , r t- ) ! ( ) ; ( t ) i ( t ) ---' _:~J: ; ,~- 1920 +23:~-9--!ú~g 1 
, ___ ) j __ 2_~~ ~--·- ¡_7 _____ ¡ ___ 2 Q__7_?_¡_?_?~-~-? .! 4_~_:2_1~1 

¡ 342 i ~ : 1368 ' 16.523164.74 1 
·--s-u~-~.-~s----¡--83--o -,----:--s-:ff,"o-,-·--·---- ·¡ ----- ---¡ 
.___ ___ ·- ----'--- ____ : ____ ¡__ __ _: ____ -J_ 

P. = 0.078x830 t·' 1 
1 5360 vi~i 

P.= 0.01207R3 W.h. 
1 1 1 

3. Determinación de !a posición de las fuerzas cortantes, los 

centros de rigidez de cada piso, y los momentos torsionantes. 

Las fuerzas en los niveles, P., están ubicadas en los centros 
1 

rle gravedad de las cargas W.; como las fuerzas cortdntes 
1 

son resultado de las fuerzas P., su ubicación estará dada 
1 . 

ror 

1: P.X. E P.Y. 
X = J 1 

V V 
y = J J 

V V 

donde V = EP. (la suma es sólo hasta el nivel· en que está 
J 

aplicada la fuerza V) 

rerp para aplicar estas expresiones, necesitamos primero la 

localización del centro de gravedad de cargas en cada nivel 

(Xi, Yi). Para esto emplearemos los resultados de lasta-

hlas anteriores de pesos y, por estática: 

E w.x. ¿ W.Y. 
x. = J 1 V. = ] 1 

l r. w. 1 ¿ w. 
J J 

en donde: 

W. = Peso de cada elemento del nivel 
J 

X.,Y. = Distancia del centro de gravedad del elemento .i .1 _, 

a los ejes de referencia 



Alojando los ejes de referencia en los marcos A y 1 

Nivel 3: 

S . 

- = 136 000x10+22003x10+18202 (1/4)(40)+5184(1/4)(40)+10665(1/2)(20_l __ 
x3 136.ooo+22003+S184+1066S+1szo2 

= 10 m 

= 136,000x8.5+18202x8.5+2200~(1/~(32)+5184(1/~(32)+10665x8.5 
y3 192054 

= 8.43 rn 

v3 = 8.43 m 

Nivel 2: 

Por simetría con el Nivel 3, tenemos las mismas coordenadas 

V2 = 8.43 m 

Nivel 1: 

X 1 = ( 2 2 4 4 0 0 X 1 0 + 2 4 0 0 0 X 1 0 + 2 7 S 0 4 X 1 0 + 1 5 9 8 4 (1 / 3)( 3 5 ) + 5 1 8 4 ( 1 / 4 )( 4 0) + 

+ 6 4 8 O. (1 / 3)( 3 5) + 1.1 O O 2 x 1 O+ 1 6 6 S O ( 1 / 2)( 2 O) + 1 O 6 6 S ( 1 /2)( 2 O) J 
/341869 = 10.11 m 

Y1 = [224400x8.5+24000x18.5+15984x10+27504 1/S(52)+5184 1/4(32)+ 

+6480 1/S(S2)+11002x20+16650x10+10665x17]/341869 = 

= 10.162 m 

x1 = 10.11 m v1 = 10.162 m 

A continuación presentamos la tabla de cálculo para obtener la 

posición de la fuerza cortante: 
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l NIVEL n FUERZAS EN DIRECCION X ,, FUERZAS. EN DIRECCION Y - 1 
.-----_;~--¡ -~,-· -~¡ -_---.----~-.--r· 1'-=--r-=-r---=·-----------·r---------¡ 

ENTREPISO!/ P. i Y. rP. Y. /¿p. Y. ~V Y 
1
1 X. lp .X. .~P. X. ¡ V ! XV : 

l! J i J 1 J J ¡' J J V ,1 J J J 1 J J l 1 i 
'----------t¡!---.,--, ---f----·;1-----1 ----¡¡---, ! -¡ . 1 -: 

3 t23.19 la.43 '195.49 ~95.49 
1
23.19 a . .:3 1¡1o '231.9 239.1 !23.19 ¡ 1o.oo: 

--2~~~--'""1_1[2'5.:~26¡ 8.43 1:""· 97 '406.46148 .216 a-:43110!2so.26 482.16148.216 i 10.o0l 
~--,---~~~j,_6_._5_2_3~1_,o __ .,_6~2l~,_6_7_._9_,_Íl_s_7_4_._3_7_j~'6_4_._7_4~1_a_.a_7~~¡-__ ,~,,~~~~9.21,64.7~1~~~~~ 

El centro de torsión es el punto por el cual debe pasar la linea 

de acción de la fuerza cortante sismica para que el movimiento rela-· 

tivo de los niveles que limitan_el en~repiso sean exclusivamente de 

traslación. Si esto no ocurre existen torsión o rotación relativa 

entre tales niveles. Las expresiones para calcular el centro de tor-

sión será, en cada entrepiso: 

donde: 

r(K )-X; y t • 

¿fT( ) . 
\'"y·t 

¿r)< ). Y. 
XL 1 

'E(K )· 
Xl 

Kx = rigideces de entrepiso de los marcos orientados en~la di

rección Y 

Ky ; rigideces de entrepiso' de los marcos orientados en la di

rección X 

Cálculo de las rigideces de entrepiso 
----------
Para obtener las rtgideces de entrepiso empleamos las fórmulas de 

Wilbur. El primer paso será calcular la rigidez relativa de cada 

c;:lemento, sabiendo· que ·éstó es igual al momento de inercia de su 

sección, dividida entre la longituq de la pieza. 



Rigideces __ de ~oll!mn_;;t:;_: 

Momento de inercia de la 
secciór. 

- bh
3 

I- T2 

Rigideces 

I 
K= L 

r -Sentido X 
' 

~ 
1 -Sentido Y 
1 

' 
- Rigidez de trabes 

-- ----------------

7. 

r -Sentido X: 

< l -Sentido Y: 
304 4 I = - = 67500 cm 

X 12 

( Tercer y segundo entrepiso = l primer entrepiso = 

f Te:cer y se~do entrepiso = 
~ pr~er entrep1so = 
~ 

67500 = 225 cm3 
300 

67500 3 
400 = 168.75 cm 

67500 = 225 3 
300 cm 

67500 = ,168 75 3 -
400 • · cm 

Consideremos la sección nominal de las trabes. En un análisis preciso 
-· 

debe considerarse la contribución de la losa o la rigidez de las 

trabes, de- forma tal que trabaje como viga T o L. 

Momentos de inercia de la sección 

- bh
3 

I- T2 

Sentido X 

Rigidez ~ I K=-

1 Sentido Y 

·. L 

~ 

4 160,000 cm 

-Sentido Y: I= 30 x 
403 = 160,000 cm4 

12 

r Kx1 = 
160,000 = 106 67 cm 3 
1 '500 • 

l 
~ Kx2 

16~Ó~oo = 320.00 cm 
3 

' _160,000 = 160 00 3 i 
Kxz l 1000 · cm 

r Ky1 = Kx2 = 320.00 cm 3 

¡ 16~ 0~00 228.571cm
3 1 

Ky2 ::: 

< K = 160,000 = 533 33 3 
1 y3 300 · cm 
1 

1 
K = 160,000 94.118 3 cm 

' 
y4 1700 
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Resumen de los resultados: 

- Sentido X: 

2251 _ 320 225 ---m-----~-::]-·· 320 J 22s 

1 3 2 o 1 6 o 1 ___ 3_2_0---l· 

225 !.------.4..--2_2_5 ______ -------~-2-~~---------~ 225 MARCOS ~,B,C y 
1 106.67 1 320 

168.75! 168.751 
n-.-7 /b;-

' 

168.75 J 
320 

'-'7T 

Sentido Y: 

320 320 ¡-------¡-
22s! 22S 

1 1 
! 22 S ¡ 

1 320 320 i 
1 

225 225 22s! 
320 320 1 

1 
1 

1 1 

168.l7s 168rs 168~ 7S 
1 

1 J~ 1 
/1171 

320 

22S : 22 Si 
: 320 1 

1 ¡---
1 

2 2 S i 

1 
1 

1 o 8 .) 7 S 

1 

22 si ¡ 

.,;r 

320 

22, 
320 -

1 

22~ 
94 . 118 

160 

228.571 

225! 
1 

228.571 í 

22S 1 

228.S71 1 

228.571 
1 

i22s 
228.571· 

r 
1 

2 2s; 
"'i 
j 
1 

168.¡75 

1 
rnr rt77 

168.75 

. ,320 

d.ff 

533.33 

168.75 

168.75 

168.175 . 
MARCO E 

R71 

MARCOS 1, 3, 4 

MARCO 2 

Con las rigideces obtenidas calcula'mos a continuación las rigideces 

de entrepiso de los marcos. 



El módulo de elasticidad del concreto lo valuamos como: 

E = 10 OOO{f1 c = 10 000 12oó = 
2 144 900 kg/cm 

Rigidez de entrepiso: 

Sentido X: 

donde: 

Usando la fórmula Re =-n[ 4h 
h ___!! + 

r.Kcn 

48E 
h +h o ·n 

fK:tn 

m,n,o = niveles consecutivos, de inferior a superior 

hm,hn,ho = alturas de los entrepisos m, n y o 

9. 

Kcn = rigidez relativa ( 1/h) de la columna del entrepiso n 

Ktm'Ktn= rigidez relativa ( 1
/L) de la trabe del entrepiso m,n 

MARCO A,B,C,D 

R = 3 300 

48 X 144 900 
+ o + 300 300+JOO 1= 9430.76 kg/cm 

320+160+320 + 320+160+3201 
' J 

-Segundo entrepiso: 

Usando la fórmula 48E 

Esta ecuación es para el caso que se considere que las éolumnas están 
' 

empotradas en la cimentación 

~!ARCO A,B,C,D 

3oor4c3oo) 
j 4x225 

48 X 144 900 
+ 400 + 300 

106.67+320+3 X 168.75 
12 

+ 300 + 300 l= 6,482.64 kg/cm 
320+160+320¡ 

J 



1 o. 

- Primer entrepiso 

Usando la fórmula 48E 
R1 ---~r-4~h~,--+~h-,-+~h-2-----,--

h 1 1 "fK -r J-<t_
1

_+ r_K_c_
1
_1 

! c1 _
1
_

2
_ ! 

... .J 

1 

Se usa esta expresión cuando se considera que las columnas estan 

empotradas en la cimentación 

MARCO A,B,C,D 

= 48 X r 4 (4oo) 400 ¡3(168.75) + 
L 

144 900 
400 + 300 

106.67+320+3(168.75) 
12 

= 3736.56 kg/cm 

MARCO E 

= t 4(400) 400 1= 400 ¡4(168.75) + 320+160+320+4(168.75) 1 

. . ~ 2 J 

48 X 144 900 6127.88 kg/cm 

L 

El marco E, tiene muros l~gados a la estructura, es deci~ muros que 

aumentan su rigidez. 

Utilizaremos la expresión siguiente para la rigidez en muros 

donde E - módulo de elasticidad 
í 
\ 

h = altura del muro 

b = espesor del muro: (ancho 

L = ·1ongi tud del muro·· 

144 900 para concreto 
188 fm pará tabique 
fm= resistencia a la compresión 

del tabi2ue, to~aremos 
15 kg/cm 

del tabique) 



., 
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R muro E1 
= 144 900 = 5971 116 kg/cm 3(400) + _1_(400)3 

12(500) 12 500 

Rmuro E
2 

= 
144 900 = 1375,633 kg/cm 3(400) 1 400 3 

12(1ooo) + rz-C,ooo2 

Luego la rigidez del marco E es: 

R1 = 6127.88 + 2(597,116) + 1375,633 = 2575,993 kg/cm 

DIRECCION Y 

- Tercer entrepiso 

MARCO 1,2,3 y 4 

R = 48 x 144,900 = 9784.23 kg/cm 
3 300illi.Q.Ql + 300 300 + 300 l L4-crzsr 320+3zo+228.571 + 320+32o+z2s.s71J 

-Segundo entrepiso 

Rz = 48E 
r 4hz h,+h2 h2+h3! 

hz/rKc2 
+ 

EKt1+EKc1 
+ 

Ht2 j 
1 ---:¡y-
l.. 

MARCO 1 '3 '4 

48 X 144,900 
+ 400 + 300 + 

320+320+228.571+533.33+5(168.75) 
12 

300 + 300 1 9275 • 11 
1 

320+320+228.571 
J 
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MARCO 2 

48 X 144 900 Rz = _3_o_o~lr4-(~3~0~0~)~=~~4~o~o~+~3~o~o~~-+~~3~o~o~+-3~o~o~~-l-- 2,997.86 kg/cm 
4(225) 9448 + 2(168.75) 320+320+228.571 1 

1 2 i 
..1 

-Primer entrepiso: 

'MARCO 1 ,3 ,4 

R = 1 
. 48 X 144,900 = 

400 + 300 . 1 r4c4oo) 400 ¡5(168.75) + 
L 

320+320+228.571+533.33+5(168.75) 1 

12 J 

MARCO 2 

R = 1 
48 X 144,900 = 

F4(400) '400 + '300 l 
400 12(168.75) + 94.118+2(168.75) ¡ 

L 1 2 J 

1661.21 kg/cm 

.... 

7331.1 kg/cm 

Los marcos 1 y 4 tienen muros ligados a la estructura, es decir~ 

muros que aumentan su rigidez. 

Utilizando la ecuación siguiente, R · muro 

o:: 188 X 15 
Rml 3(300) ___ 1 ___ (300)3 

15(500) + 15 500 

= 20J982.14 kg/cm 

R = ·- nr2 
2820 = 31 1 002 kg/cm 3(300) 1 300 3 

15(700) + rs-C?oo) 

~m3 = -=~~28~2~0~~--~~ 
'3(400) 1 400 3 
15(SOO) +· n-C5oo2 

= 14,526 kg/cm 



' 1 ,. ' 

Rm4 
188 X 1 S 

= 22,253 kg/cm = 3(4002 1 (400) 3 
15 (700) + T5 700 

Rms 
188 X 1 S 6,640 kg/crn = (400)3 = 3t400) 1 

+ 15 1 S 3 O O) 300 

Con esto obtenemos las siguientes rigideces de entrepiso 

-Tercer entrepiso~· 

MARCO 1, 4 

R3 = 9784.23 + 2(20982.14) ~ 31,002 = 82,7S0.51 kg/crn 

MARCO 2, 3 

R3 = 9784.23 kg/cm 

-Segundo entrepiso: 

MARCO 1, 4 

R2 = 927S.11 + .2(20982.14) + 31002 = 82241.39 kg/~rn 

MARCO 3 

R2 = 9275~11 kg/cm 

MARCO 2 

R2 = 2997.86 kg/crn 

Primer entrepiso 

MARCO 1, 4 

R1 = 7331.2 + 2(14526) + 22,253 ~ 6640 = 65276.2 kg/crn 

MARCO 3 

R1 = 7331.2 kg/cm 

MARCO 3 

R1 = 1661.21 kg/cm 

13. 
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Resumen de los resultados 

- Sentido X.-

R3=9430.76 ,------, K3 = 5.68 
¡ 1 
¡__ 

1 R2=6482.64 k = 3.90 MARCOS A,B,C,D 
' 2 1 
1---

! 1 
i 1 

R1=3736.56 
i 

1 k1 2.25 1 = 
; 

m ~ rb 

1 
1 

1 1 ·1 R1=2575993 l k1 = 1550.67 MARCO E 
! 
~ /1'/J .m 

-Sentido Y.-

1 

1 

'R 3 = 8 2 7 S O • S 1 1 

1 1 

k3 = 49.81 . 

1 MARCOS 1, 4 
1 

R2=82241.39 l 1 
k2 49.51 

1 
1 

= 
¡ 

1 
j 1 

1 
1 R1=65276.2 1 

1 
k, = 39.29 

l 
1 

l !:& ,)., 

R3=9784.23 r k3 = 5.89 

' 
l MARCO S R2=9275.11 1 

k2 5.58 1 = 
1 

'R1·;;7 331. 2 1 n 
k1 4. 4 1 j 1 1 = 

.& 1 Jn ¿. H77 n'77 
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1 
---, 

1 
1 

k3 = 5.89 

R2=2997.86 
~- l 

1 1 -----¡ 
k2 = 1.80 MARCO 2 

R1=1661.21 
1 

k1 = 1 • 00 

Los valores de k, son las rigideces de entrepiso normalizados, 

es decir, los divididos entre el valor menor (1661.21 kg/cm) 

Determinación del centro de torsi6n.-

Eje D k=S.68 

1 
i 
1 

' ~1 0'1 k=S.68 0'1 
¡.-

Eje ' c;o e ~! - 'J.J . . . IO'l ~1 Lf') Lf')l 1-;7 u¡ 11 "¡ NIVEL 3 
~· ~ .!<:1 ¡~ 

1 k=S.68 
1 
1 

Eje B 

Eje A k=S.68 

N 

(!.) (!.) ....... . ...... 
¡:.¡;¡. lJ.l 
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Eje D 
¡-r-k=3.90 l 

' 1 1 

~~'-----~~k~=~3~.9~0~~~~--~-
Lf') 1 o 00 Lf') 

Eje e 
~1 00 Lf') .• 

z¡ il ~ ~'! 
~-----' k~~3~·~9~0:-------+---¡-

1 

k=3.90 1 

NIVEL 2 

Eje B 

Eje A 

- N 

Q) Q) 

'1'""1 ....... 
UJ UJ 

Eje E k=1550.67 

Eje D 
1 k=2.25 

-' 
0'1' 0'1 
Ni N 

• 1 qo . 
0'1; 0'1 
rol'); o::!' rol') 

11 : 11 11 
~1 

, . ~, ..... 
! k=2.25 Eje e 
1 NIVEL 1 
1 

1 

Eje B 
1 

k=2.25 !" 

1 
1 
1 

Eje A l k=2.25 

- rol') <r; 

Q) Q) Q) 

....... '!'""\ ....... 
UJ UJ UJ 

Los cálculos correspondientes se muestran en las siguientes tablas; 



1 7. 

MARCOS EN LA DTRECCION Y 
·----, 

:Entre!: Eje 1 1 Eje 2 i. Eje 3 /_Eje '4 .. ¡¡' 1 

¡ piso¡ KY ¡ x¡ KY !__:~-! KY 1 X ¡_s, __ X 1¡ EKY __ ¡rK~:--:- XT ¡ 
3 ¡: 4 9. 81j O. S. 8 9 f 5. O O: S. 8 9 1 S. O O¡ 4 9. 81 2 O • O 0!'111 • 4 O¡ 111 4 •. 00 : 1 O. O O ! 
2 i¡ 4 9 • S 1 ¡ O. 1 • 8 O 1 S • O ol 5 • S 8 1 S • O O! 4 9 • 51 2 O • O o:!1 O 6 • 4 O j1 O 8 2 • 90 ¡1 O • 1 8 ji 

1 '~9.29: o. - - l4.411s.o_Qj]9.29 2o.oo_i: 82.9_~?..?_1_._95, 1_Q,27_. 

MARCOS EN LA DIRECCION X 
[E~~~~r~-E\1 e-~A:·--··¡I -KEi~-¡j-y-~Ei-e~--~-K-xE_i_e_l_D_y---.,-·K-xE·-.j-_e1

~E-y---_-: 
, ; X X ! 

1 

X ¡ 
! 1 1 • -· ·1.---- ' 

1¡ ! : 1 

: 3 li-~~--~~-~--~~---l-s_:6_s_ ¡ __ s. o~ _ __¡_s._6s 1 o. oo_~~~-~~~-__::__--1·---~ _ ; 
: z ji 3. 9 o ! o • ' 3 . 9 ~_j_s ~~ 9 o 1 o • o o ~~~_2_?~~_¡_-~-----i----~-- ____ ¡ 
l 1 1! 2-~-~-~-l_o __ • ---~~-~_¡ __ ~.oo_~.zs _ 1o.oo! 2.2s ¡ 11.00 :1ssop7¡2o.oo ~ 

¡ rK 
X 

' 
1 3 22.72 181.76 8.00 

1 2 : 15.60 t 124.80 ¡ 8.00 

¡ __ , 12.~.-~9. 67 31085.40 119.93 1 

Cálculo de los momentos torsionantes 

Se debe calcular- las excentricidades y agregar las amplificaciones 

de acuerdo con el art. 240 del Reglamento. 

Los cálculos se muestran en las siguientes tablas: 

Se usaron las expresiones: 

e 1 = LS e
5 

+ 0.1b 

e2 =es- o.ib 

J 
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SISMO EN DIRECCION X 

1 l 
~ E~tre1 Y e;~ b · 1 1 

1 

1 ,. 

l M1 x M2x : 
y e, e2 V 

V .X 

1 pl.SO (m) 
T S V jc) 

(m) \ m . 1 . (m) l. (m) 
¡ 
! (ton) ¡(Ton-m) 1 (Ton-m): 

~ '1 -¡ 54.50 l- 29.45! ! 
! 

! 
1 

i 

3 8.43 8.00 0.43 17.00' 1 1 
1 2.35- 1.27¡23.19 
1 
1 r---·-·-¡-------

2 i 8.43 0.43 1 17.00 
----- T--------- -¡---- ---

8.00; 2.35 - 1.27 ¡48.216 
1 

1 ' ----__ , .... -------1·-·-·-- ·-·- -
1 

1 

: 113.311- 61.23: 

64.74 I"-8,-9~-r~6,. 9;! 

SISMO EN DIRECCION Y 

Distribución de ias fuerzas cortantes sísmicas en los marcos 

Usaremos las siguientes expresiones: 

-Para los marcos paralelos a X: 

K 
V ___ x_ Sismo en X (directo) 

X EKX 

M K Y 
X X 

Re 
Sismo en X (torsión) 

r-M K Yf y X Sismo en Y (torsión) 

Para los marcos paralelos a Y: 

V y 
_S:_ 

Sismo en Y 
EKY 

(directo) 



Sismo en Y (torsión) 

Sismo en X (torsión) 

donde R
0 

= rK Y2 
+ EK X2 

X y 

X, Y, son las coordenadas de los marcos con respecto al 

centro de torsión 

X = X - XT 

y = y - YT 

Los cálculos respectivos aparecen en las tablas siguientes: 

Entrepiso 3: 

V = 23.19 
X 

vy = 23.19 

1 ¡. 
! 1 

1 

\ 
------~--~------------~ 

_.N>h .... ; ! . ~45 
l 1 

2
319 .,;, C.T. 

1 \ • ,.. __ _... 

\ ¡ 54_._so __ ~·----~ 

! 
1 

XT = 10.00 

YT = 8.00 

y 

1 
~·----~------------~----~--~X 

·--, 
\ 
¡ 

__ _.___,.x 

J 



Entrepiso 2: 

! • 

V = 48.216 
X 

V = 48.216 
y 

NN-+ n· ¡(""'""\61. 2 3 
:-::-::~ <J> e. T • 

48.216 ""-..../ 
113.31 

EntreE.iso 

y 

1 

l 
! 

1 

1 : 

.Vx = 64.74 

vy = 64.74 

761.99 
,r-"'\819.61 
~ C.T. 

64.74 

1 
j 

~~1 ----------T--¡ 
~ 
¡ 
¡ 
! 

-X 

X 

XT = 1 O. 18 

. y = 8. 00 
T 

. 20. 

183.41() , 1 

1 i 1m .B3¡ 1 

¡ 1 L i 

t-! ---r¡--- 48. 216 ---

y 1 

1 

X = 10.27 
T 

y = 19.93 
T 

1

' 246.(1 ~ 3. 94 
~---------~~~~)~~~¡-----~, 

1--------164.74 : . l 

~·---------
¡ 

¡ l 
' i 

1 1 

1 . .,----1 
¡ 

--1------1 

1 . 1 

X 

L 
t 

1 i --------L-
X 
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ENTREPISO 3o-

f----- -------------

e 1oooo 22012 s.8o ooo6 ooos s.88 1.81 s.88 

~--~-- ------- 1 7 o O O ---; :~-~ S 1.-~-2~---d-6 ¿-.-~S- --~-~;~---- -~ .-;-~- - -0 .- 21. -- j6 o 1-1 r ~:o~-- --6. 11 

___ r _ _:_2. Ld ___ -"'-·----]=-~o~---1-~9_7 ~~ _~;.~~ ~ ~~~~~]=- -r·==J 2;--:;:;--

-------:--~X= -¡-----~-- - ---~ -T:~smo-~:-~ --fe=-~- -~~)-To~i~)~ v 

b~:~ KY _ -~-~J x-xr_ _KY~_l_~(-rrec~orürsión rorsión ~3o._Y) (Y) ¡oise_ñ_o---1 

1 1 14 g . 8 1 o . j -1 o . o o -4 9 8 • 1 o~ 4 9 8 1 . o o1 1 o . 3 1 2 . o 7 2 . 4 3 1 3 . 1 7 6 . 1 6 1 3 o 1 7 
.----!--- ---------------- ------- ------------~r----------··- ----- ···- ------·- --------· --·-·- --- -----------
1 2 1 S • 8 9 S • O O l - S • O O - 2 9 • 4 S 14 7 . 2~ 1. 2 3 O • _12 O • 1 4 1. 3 9 O • S 5 1. 3 9 

~ 3 1 S . 89 1 1 S . O O 1 S • O O 29~---;-4--;-:z s¡ --,--:-2 3 ·o-:-;·21--¡;1~1 . 3 9 O . S S i . 3 9 -7·--·-- ·---·---------------,--------- -------·----,-----·------ ---------- ----- ----1 ' 

~=-~t;:-~:~-- .--3 o ~~oi_ --1~~~~- ----4~~:-1~-11 :::~: :~~:-~~ :;,_ ---~-~o~J--~ ~~~-i~ .11 _- --6~~1- _:-:~-~-
R9 = 11 153.94 



~--l-'T ____ lx_-- 1 . ·w----~~;x)-
i K 1 X X-X K X 1 K j¡Z Sl:i.!!l!L.!l.ll_Yj en X + + V 
¡MARCO y T y y DirectoTorsi6n¡rorsi6n0.30..Y) (y) Diseño 

'-··---~-----'--~_:__~~1_15.00 4.82 26.9-ol fz9.64 1 2.531-0.46 ¡ o.28 1 o.9o l 2.151 2.1·5 

--=:: (;; ~~~L:o~~ Di •-~-~~82+~:~~~--, i~:,~:~;~ ~-r;z-.-44 1~ --:~-~ 6]-•I--,5- ~ •r -~~ ~0_ 1-_~·~tc:: 
R = 10 699.35 

6 



.· 

ENTREPISO 1.-

R = 9 606.30 e 

23. 

--· -- ...... -·----- ------
o .3 D(X 

+ V 
) (Y) UJiseño 

7 2.33 4.27 
----- - ·---

2 1. 75 3.22 
·----

7 1. 17 2. 17 
------ ----- ------
o 0.37 0.70 

4 19.19 55.54 
- -,_ --- --}U 
·--~~ ~~=J~~.-;0 
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Fuerza Cortante Fuerza Cortante Fuerza Cortante 
en ton. en ton. en ton. en ton. en ton en ton. 

13.17 -? 1.391 1.39-¡ 

1 
13. 17 1. 39 

1 
1. 39 

-~ -0.38-r ~ 19.44 1 0.7~ 1 
1 

18. 71-t 32.61 1. 01 2. 1 5 

-1.01-1 1 . 2 9 1 
1 

l 1 

51 • 32 3.44 

?n:> 

MARCO 1 MARCO 2 MARCO 3 

13.171 5.641 5.741 

13. 17 5.64 

6.2sf 
5.74 

2.551 
15.73 

6.2~ 
11.88 11 • 99 

~~ -~b -ó 
23.15 1 -7.61 .1 -8.07 

1 

l 38.88 4.27 3.22 
J, 

MARCO 4 MARCO A MARCO B 

s.ssT 6.11 -$ 

1 _j~ 5.88 6. 11 
1 

--@ 

6. 29 1 6.49 1 

1 !. 1 2. 17 
-/~. 

12.60 
-~( -~ '·' 

-10.0 -11.90 55.54 
1 

MARCOl 

1 s·s. 54 2. 1 7 0.70 1 

1 MAR~ O MARcb D E 

Fuerzas sobre los marcos. 



25. 

'1 

Reducción de las fuerzas cortantes, tomando en cuenta el valor del 

periodo fundamental. 

Para calcular el periodo fundamental, el inciso II del artículo 240 

da la expresión 

. T = 6.3 

2 t"w.x. 112 
l.. 1 1 

{grP.X.} 
1 1 

., < 

o ( 1 ! 1 ¡ 1 1 , 1 1 1 1 1 11 2
1 

11 r ENTREPrs9{L ! P. 1 K. ~----T-~~-----·-· x. r--~~-z-f'w.x.2 ! P.X. 

/ NIV_EL LC tonJL (t~_n)_l _ _l!_Ql}/.~_f!l.) _ _(_t9.1!) __ !_.( <:.J11J __ 1_.(c_m} __ ¡ __ -·-·· {ton- c;_m. )( t~.n-~.<:.lllJ 
j 3 : 192 '23.19 22.72 ,23.19 ¡1.0707 ¡ 4.1530 l17.2475j33TLS2 :96.3081 1 

! z -zg~T2s ~-~;- ---; ~~6 ~- ~~s-.-;¡;1;~-;g~T-;-:-;-;;;-f ~~;~; -3 z~ :;4; 8 ; ~~¡~-;;1 
i 1 342 ! 16. sz ~~. 67_j 64.74 /o. o41sl o. o41s ¡O.Ool;j-· o.s89~-~~ 

--- ·-----· ----·-·¡-:--·--¡··-----· 
_ l62l6,2S4 ¡_~¿gs" 1 

6216.254 112 

T = 6 • 3 {981x175.3952} = 1 · 1975 

T = 0.8 < 1.1975 
1 

< r 2 = 3.3 

Este resultado indica que no se efectuarán reducciones en las fuerzas 

cortantes obtenidas. 

- ·- -· 
~ 
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Momentos· de Volteo 

El factor de reducción de los momentos·de volteo está dado 

FR = 0.8 + 0.2Z 

DONDE: 

Z Relación entre la altura a la que se calcula 

el factor reductivo por momento de volteo y la 

Además: 

altura de la cons~ruc~ión 

W.h. 
1 1 

w. 
1 

Las fuerzas cortantes obtenidas así c9~0 las fuerzas correspondientes 

en los niveles se muestran en la figura: 

~ w3=192
1 

v, 23.19 

T ~n v2 ~ 1 

1 

3.00 ... 

' 
w

2
=296 

1 25.03 25.031 t 1 

'?·ºr 3.00 V 

~ 
3 

1 
K • 

16~ 1 

12 
w

1
=342 8. 18 

1 
-- -- -----. 

1 1 

1 
4.00 6.46 

1 1 l 1 

1 
Los cálculos se muestran en las siguientes tablas: 



~ N~VEL¡ Wi tWi \ 1 Wi\ l 
¡---r---to_n ___ t_o_n_f

1 
__ m __ ¡ ___ ton--~--~ 

¡ 3 1 9 2 1 9 2 .1 o • o o 1 1 9 2 o . o o 
i ! ! 

rW.h. 
1 1 

ton-m 

------·1 
1920.00 10.001 

1 

2 1 3992.00 8.18. 

1 S360.00 

1 NIV~~~·-·r h. d. ,r M
1 1 j ¡ PJ ; J J 

1

1 ¡m_. ¡ m m j ton-m 

2 ¡ 3 i 7.00 3.00 ¡ 69.S7 

1 ! 3 i 1 --1- _ _1 : 4 o o o ! 4 . 1 8-¡ 2 o 1_:_5 ~~ 
L

o ! 4 1 64.74 1 2S8.96 J 473.191 6.46 ; 0.00 6.46 l 418.22 ¡ __ ¡ ___ ¡ __ -------~-j ________ , ... --- -· - ... --- ·-·- ---- ______ , _____ --~--- ---- .. '· ·-- ' 

~-

¡ 
-

V. hGj 
1 

' h .V. M 
col . J PJ J 

ton ton-m ton-m m 

2 3. 19 69.S7 69.57 10.00 l 
i 1 -----

48.22 144.66 214.23 8. 18 i 

(NIVEL Z FR Mz i Momento ! 
1 j - ! ; de Volteo. -
1 ~· ton-m; · : 2 

! :::-~-¿::-~~:~:--~-~~;~--f~:r::=r--2~1 
¡ t- - ! ' . . 

O 1 O • __ _1_ .. ~ . 8 + O . - O • 8 O 1 3 7 8 . S S ! 4 1 8 . 2 2 j 

1 . ' 
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1. 

5. EJEMPLOS DE ANALISIS SISMXCO DE ACUERDO CON EL REGLAMENTO 

DE CONSTRUCCIONES PARA EL DISTRITO FEDERAL - 1977 

;.:.'--'L, .. · · :.!.Jr ([)c.. 1'.:...-~v/ ,:J 7/ ·;?..?-seo~ 
S .1 EJEMPLO DEL METODO SIMP"LIFICADO 

La figura siguiente muestra esquemáticamente las plant.as, al- _ 

' turas y pesos de una estructura. Se verificará qcie- se satis-

face las condiciones que se exigen en el artículo 238 y se 

efectuará el análisis mediante el método simplificado. 

c::u-.;.1 

t--4-.5-0- +.50 ------+
·---·---i-

Los muros son de tabique recocido, 

de 14 cm de espesor, cuya resisten 

cia al esfuerzo cortante es 1.5 kg/cm~ 

o q 
"l 

·- - rn~7.'r::V71 

Nota: la~ distancias 

están en metros y los 

pesos en toneladas. 



2. 

PLANTA DE LOS DOS PISOS 

Observando la planta se puede afirmar que más del 75% de las 

cargas_ verticales están soportadas por los muros. Se aprecia 

tamb~én que existen en cada direcci6n dos muros perimetrales 

paralelos; las longitudes en que estos muros están ligados a 

las losas son, en la direcci6n X: 7.50 m y 6.50 m, mayores 

que 0.5 x 12 = 6.00 m, y en la direcci6n Y, 10.00 m y 6.00. m, 

mayores que 0.5 x 10 = 5.00 m. La relaci6n entre· la longitud 

y anchura de la planta es 12/10 = 1.2, menor que 2.0; la rela 

ci6n entre la altura y la dimensi6n mínima en planta es 

7/10 = 0.7, menor que 1.5 y la altura del edificio es menor 

que 13 m. En conclusi6n se puede aplicar el método simplifi 

cado en ambas direcciones .. 

Paso l. Se determina el coeficiente sísmico de acuerdo con 

la tabla del artículo 239. Suponiendo que la estruc 

tura se edificará en la zona I y teniendo en cuenta 

que ·la altura es 7 m, encontramos que el coeficiente 

sísmico es 0.08 

Paso 2. Se calculan las fuerzas y cortantes sísmicas, de la 

manera especificado en el artículo 240, es decir# 

como se indica en la tabla siguiente: 



Nivel o wi h. w·~ h .. P. V. 
l. l. l. l. 1 

entrepiso i ton m ton-m ton ton 

2 60 7 420 6.30 6.32 

1 72 
1 

4 288 1 4.32 10.62 

Sumas 132 708 10.62 

donde: h. es la altura del nivel i respecto a la base, 
l. 

3. 

P. ·= 
l. 

wi hi (O .oa¿;w. > 
l. = wi hi (.08x132) = 0.015 W.h. 

l. l. 

EW.h. 
l. l. 

708 

Las fuerzas P. actúan e~ las direcciones X y Y 
l. 

Paso 3. Se calculan la~ fuerza;, resistentes en las direccíones 

X, Y. Los muros cuya ·relacion h sea menor que 1.33 
L 

tendrán una capacid~d de 1.5 kg/cm 2 (sin ninguna 

reducción) , en la planta baja esto ocurre para muros 

con una longitud máyor que 4.0/1.33 = 3m. 

En la dirección X hay (6.5+3.0+3.5+7.5) = 20.5 m 

que cumplen tal condición, y (10.0+4.0+4.0+6.0) = 24 m, 

en la dirección Y. 

Los muros A, B y C. tienen L < 3. O m y sus esf.uerzos 

resistentes se reducen a 

= 1.5 (1.33 X 2.0) 2 

4.0 
= 0.66 kg/cm 2 

crB = l. 5 (l. 33 x .!...: . .QJ 2 = O .17 kg/crn 2 

4.0 

OC= 1.5 (1.33 X 1.5) 2 = 0.31 kg/cm2 

4.0 



La resistencia total en la dirección x es: 

2050 X 14 X ~.5 + 150 X ~4 X .37 = 43.83 ton 

~000 

y en la dirección Y: 

2400 X 14 X 1.5 + 200 X 14 X 0.66 + 100 X 14 X.17 = 
1000 

52.49 ton 

ambas mayores que la fuerza cortante aétuante 10.62 

ton. 

5.2 EJEMPLO DE ANALISIS ESTATICO 

En las figuras siguientes se muestran la elevación y las pla~ 

tas esquemáticas de un hospital de tres niveles que· se cons-

truirá en la zona de terreno firme del Distrito Federal. 

P B.o 9.0 t s.o 

~==80 

~ 
4¡ 
') 
1{1 (). '2/ ( T 
-~·· 1< :.:)t) 

~¡ 
--

C·..:J. 

e::> o 
D ~ LC") 

1.0 11 11 
11 9.() .eJ. s;;¡j 

.í.i. 

: 
ir<= 60 

'\_ PUINTr.. DE. LuC. iJ,'JU.:S ), ') 'L 

.;' PL P.o..jTA, DEL NIVEL ;.. 

~; 200 fl) "t

C. T. 

_¡¿____ 12· 6 3-- ~- ~-f ~T 

~..:... /> 09 -----,J 'r·l/ 
8·17 

L R:::. 2:JO l r 

~ 

~ 

o 
tQ 
u 

..s:l 

eJE .B 
k::: :7:.:> 

o 
('J ,, 
.s:i 

€"./e ..,4 

o 
Q) 

o 
o .... 

o 
co 

o . 
o ... 

k . J - , ~ /, ~ 

-1 :Ji· --

.~:x. 

'X 

l--¿ ._: ·~'--,-· r.:-·_,~ '."' .:.,· .. '') 
/ 

~r 
W3 .,. '2.00 

v/7_0::. 400' 

vJ,= AOO 

o 
~ 

Nota: las distancias 

están en metros, los 

pesos en toneladas 

y las rigideces ca 
entrepiso en tonela

das sobre centímetro. 



5 .• 

Los detalles constructivos y ios materiales que se usarán 

permiten utilizar Q=4. Se dan los valores de las rigideces 

de entrepiso de los marcos, los pesos concentrados en los 

niveles y las dimensiones. Se determinarán las fuerzas cortan 

tes que correspondan a cada marco utilizando el método estáti 

co propuesto en el articulo 240 del Reglamento. 

Paso l. Determinaci6n del coeficiente sísmico; el artículo 

240 especifica que la relaci6n entre la fuerza cortan-

te en la base V y el peso total W igual a e o a ~ el 
Q o 

que sea mayor. El valor de e se obtiene de la tabla 

del articulo 234 y el de a , de la tabla del artículo o 
236, y son parte de ia definición del _espectro de 

diseño sísmico . 

Enseguida se indican los valores corres~ondientes a la 

zona de terreno fi~me (zona I) y a un edificio que se 

va a usar CC?mo hospital (construcción del grupo A, 

según el artículo 232}: 

a
0 

= 0.03, e = 0.16; e=0.16 X 1.3=0,208 

Usar. e = 0.208 0.052>a Q . 4 ,- o 



6. 

~aso 2. Cálculo de fue~zas s!smicas en los niveles: según el 

a~tículo 240 la fuerza .s!smica ~- en el nivel i es 
l. 

Nivel o 

igual a C. W., donde W. es el peso de tal nivel y C. 
l. l. . l. ' l. 

es una constante proporcional a h., que es la corres 
l. -

pondiente altura con respecto a la base. Digamos: 

P. = C.W. = a h.W. 
l. l. l. l. l. 

Para determinar a se toma en cuenta que 

coeficiente sísmico 

de donde: 

W.h., 
l. l. P. = 

1. í:W.h. 
l. l. 

\X E h. W. 
l. l. = ~ 

S 
a 

E W. 
l. 

¿ w. 
l. 

El cálculo de las P. para este ejemplo se presenta 
l. 

en la ~iguiente tabla 

w. h. W.h. P. V. 
entrepiso l. l. l. l. 1 1 S = 0.052 a i (ton) (m) (ton) (ton) 

3 200 10 2000 16.25 16.25 P.= 0.052x1000W h 
1 6400 i i 

2 400 7 28"00 22.75 39.00 P. = 0.008125 W.h. 
l. l. l. 

1 
1 

400 13.00 52.00 4 1600 

sumas 1000 6400 52.00 -

Paso 3. Determinación de la posición de las fuerzas cortan-

tantes, los centros de rigidez de cada piso, y los 

momentos torsionantes: 

·. 



7. 

Las fuerzas en los n~veles ~i están ubicadas en los 

centros de gravedad de las ·ca~gas W~ Como las fuerzas ~ortan 

-

tes son resultado de las fuerzas Pi,sy ubicación 

1: P.Y. 

estará dad::t 

por: X E P.X. 
V = J J 

V 
1 J 
V 

~ 

donde V= r P. y las sumas son solo hasta el nivel 
J 

··en que: está aplicada la· fuerza cortante V. Supondre 

mos en este ejemplo que los centros de gravedad de 

lis c~rgas coinciden con el centro de gravedad de l&s 

áreas de las plantas, es decir que, con referencia 

a·los ejes indicados ~n las figuras donde se prese~ 

'tan las plantas, las cordenadas de los puntos de 

aplicaci6n de las fuerzas s!smicas en los niveles 

son 

Nivel X. Y. 
J J 

j (m) (m) 

3 11.09 8.17 

1,2 12.50 9.00 

En la siguiente tabla,se muestran los cálculos para 

determinar la posici6n de las fuerzas cortantes. 



~~ g 
o.J •.-! 
:>o., 

•r-1 Q) 
Zl-4 P. Y. +' 

j=l J J' 

3 116.25 8.17 

2 
1 22.75 9.00 

1 13.00 9.00 

8 . 

FUERZAS EN FUERZAS EN 
DIRECCION X DIRECéiON Y 

P. Y. EP. Y. V Y: P. X P. X. EP. X. V 
J J J )' V J j J . J J J 

132.76 132.76 16.25 8.17 16.25 11.09 180.21 180.21 16.25 

204.75 337.51 39.00 8.65 22.75 12.50 284.38 464.59 39.00 

117.00 454.51 52.00 8.74 13.00 12.50 162.50 627.09 52.00 

El centro de torsi6n es el punto por el que debe p~ 

sar la línea de acci6n de la fuerza cortante sísmi-

ca para que el movimiento relativo de los niveles 
' 

que limitan el entrepiso sea exclusivamente de tra~ 

laci6n. Si esto no ocurre existe torsi6n o rotaci6n 

relativa entre tales niveles. Las expresiones para 

~ 

calcular·el centrd de torsi6n sera, en cada entre-

piso: 

= 
E K X 

y 
E K y 

E K Y 
X 

donde K son las rigideces de entrepiso de los mary 

cos orientados en la direcci6n Y, cuya po~ici6n está 

dada por X. K son las rigideces de entrepiso de los 
X 

marcos orientados en la direcci6n x, cuya posici6n 

está dada por Y. Las sumas se refieren a todos los 

marcos que hay en el entrepiso en la correspondiente 

direcci6n 

~ 

-11.09 

11.91 

12.06 



ENTRE -PISO 

3 

2 

1 

9. 

En la sigui~nte tabla ~e muestran los cálculos pa~a 

el ejemplo que estamos tratando. 

MARCOS EN LA DIREC<2ION Y 
EJE 1 EJE 2 EJE 3 'EJE 4 1 

-- LK l:K X XT 
K X K X K X K X y y 

y y y y -
30 o - - ¡30 17 20 2S 80 1010 12.63 

1 so o so 8 l5o 17 50 2S 200 2SOO 12.50 

so o 50 8 !5o 17 50 25 200 2500 12.50 
' 

MARCOS EN LA DIRECCION X 
1 

ENTRE- EJE A EJE B EJE e 
PISO K y K y K y I:K EK Y YT X X 

X X X, 

3 200 o 50 10 200 18 450 4100 ,9.11 1 

2 60 o 50 10 1 80 18 190 1940 110.21 

1 6'0 o 50 10 80 18 190 1940 110.21 



1 o. 

Para determinar los momentos torsionantes es necesario conocer 

las excentricidades calculadas de las fuerzas cortantes y aña= 

dir las amplificaciones prescritas en el punto VII del art 240. 

Esto se hace en las siguientes tablas, donde también se calculan 

los momentos torsionantes. 

S I S M o ·--------

YT es =Y 
V 

-Y 
(m) (m) 

- --·------- ----- - ~-------' 

3 8. 17 9. 11 -0.94 

2 8.65 1 o. 21 -1 . 56 

1 8.74 1 o. 21 -1 . 4 7 

E 

' ~ _, ' /) ¡· 1 
-~·::/·' --.,.-;_,o -1 • ~-, ' 

¿ z. ::: ¿~ -- O· 1 6 

N D I R E e e I -------

b el e2 V 
X 

(m) (m) (m) (m) 
.. --· " --~ ... _._,__ . ... ._ -- -~- . ----- ........... 

18. o - 3. 21 0.86 16.25 

18. o -4. 14 0.24 39.00 
' 

1 8. o -4.01 0.33 52.00 
------. ·----------- ----

o N X ------- ---- ----
M1x M2x 

(ton-m) (ton-m) 
--. ~ ....... ----·- ---------
-52.16 13.98 

-161.46 9.36 

-208.52 17. 16 

ENTRE 
~_:;:S_!.2__~1__ _E __ N __ D. I R E ~--G .. J __ Q __ N --~"~--+------

PISO Xv XT 

3 

2 

1 

(m) (m) 

11.09 12.63 

11.91 12.50 

12.06 12.50 

es=Xv-x 
(m) 

-1 . 54 

-0.59 

-0.44 

b 

(m) 

25.0 -4.81 0.96 16.25 -78.16 

25.0 -3.39 1.91 39.00 -132.21 

25.0 -3.16 2.06 52.00 -164.32 

15. 6 

74.49 

107.12 

PASO 4 Distribución de las fuerzas cortantes sísmicas en los marcos. 

La fuerza cortante que debe resistir un marco cualquiera debe ser 

la suma de dos efectos: el debido a la fuerza cortante del piso 

actuando en el centro de rigideces y el debido al momento torsio

nante del piso. Cuando todos los marcos son paralelos a uno de 

los ejes X o Y, son válidas las siguientes expresiones: . 



DISTRIBUCION DE FUERZAS CORTANTES DIRECTAS Y'POR TORS~O~ 

Cen+ro de 
~ravedad 
,~C.(i) 

C.G. +. 
0 

V:~l="x ~ 8)Mrx 
LC.Q. 
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DISTRIBUCION DE LAS FUERZAS CORTANTES EN UN ENTREPISO 

X = 
V 

n 
¿ 

K t. 
~-

'x 
K.X. 

l. l. 

. . 

l 
óE K. 

l. 

Xn 

Xn-1 

J_ ~-

K = 
eq 

= ó 

n 
E 

i=l 

K 
eq 

K. 
l. 

K 6 eq 

LM . = E F . X . = L: K . ó X . = 6 E K . X . = VX = K o X v 
1 1 1 J. 1 1 1 ·v eq 

i=l 
~========POSICION DEL CENTRO DE RIGIDECES 

n 
E K. 

. 1 l. J.= 
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VEAt-10S COJ\10 SE DISTRIBUYEN LAS FU:SRZAS CORTANTES EN LOS fv'.Al:(COS 

1 
1 
1 

DF. OONOF. 9 = 
I:K y~ 2+ 

X. l. 
l.. 

POR LO QUE 

'!;' 

... x. 
l. rK .. Y! 2 + 

X. l. 
l. 

---. 
1 

yi l. 

r ·- - .. 
K x!j' 

---· -·-------------

F = K. o 
i 

I:F. = 
l. 

F 
i 

F = 
xi 

F = X. 
l. 

I:M C.R. 

= .MT 
X 

l. 

rK.o = V o --
l. X 

K. 
l. 

= V n 
X 

I: K. 
i=l l. 

K o = K Y• e x. X. x. 'i 
l. l. l. 

K e = K X~ 9 y. v. y. l. 
l. - l. l. 

= "tF Y~ +I:F X~ 
xi 1 Yi 1 

V 
X 

i:K. 
J .. 



PARA LOS MARCOS PARALELOS A X 

1. 

2. 

3. 

(Sismo en X) 
Directo 

(Sismo en X) 

torsión 

IM K Yl (Sismo en y x Y) 

Re torsión 

donde R = I: K Y2 + e x 

PARA MARCOS PARALELOS A Y 

R e 

(Sismo en Y) 
Directo 

(Sismo en Y) 
torsión 

(Sismo en X) 
torsión 

X, Y son las coordenadas de los marcos con respecto 

al centro de torsión: x = X - XT 

y = y - YT 

11. 

Nótese que las contribuciones directas (1) y las de torsión que se 

producen en los marcos perpendiculares a la dirección del sismo (3) 

son siempre positivas. La contribución (2) puede ser positiva o 

negativa. Los valores de Mx y My se escogerán, para cada marco, 

de forma que produzcan la máxima contribución. 

El art 237 del Reglamento exige que las estructuras se analicen 

bajo la acción de dos componentes otorgonales del movimiento del 

terreno y que en cada sección crítica se sumarán vectorialmente 

los efectos gravitacionales con los de un componente del movimiento 

del terreno y, cuando sea significativo, 0.3 de los efectos del otro. 

En rigor tal combinación debe hacerse a nivel de desplazamiento y 

de ele~entos mecánicos, pero es razonable efectuarla a nivel de 
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fuerzas cortantes, que es como se hace en las siguientes tablas·. 

ENTRE PISO 3 V = 16o25 ton XT = 12.63 m 
X 

V -= 16.25 ton y == 9.11 m y T 

.--------.C. y l--

·---- r----r--- ---- ,--·--
. . 1 Y= 

.MARCO K 
X 

y . Y-YT 

A 200 o. - 9. 11 

B 50· 1 o. Oo89 
·. 

e 200 1 8 • 8.89 

E 450 

X= 
MARCO ·K X - X-XT y 

1 

1 30 o -12.63 

2 30 1 7. 4.37 

3 20 25. 12 o 3 7 

E 80 

Kx y Kx 
-2 y, l 

-1822o 16 598.42 

44o5 39.61 

1778115 806..42 

- o 32 444. 45 ~ 

-
-2 

Ky x K X y 

'-378o 9 4 7 8 S. 51 

1 

-·-
Sismo en X en Y 1 (X) • 3(x) V. 

Dir. 1 Tors Tors + o 3tr') +1 (Y) Di se 
1 

7 o22 r 2.33 3.48 10.5915.65 1 O. S 9 
1 

1. 81 
1 

7.2 2 

16.25 

Sismo 
Dir. 

6.09 

0.02 o o 0.9 

0.61 j3.40 

r 
1 1 

1.86'0.63 1.8 

8.85 ::!shs~ 
- 21 . 3 

·-----. --

ó 

S 

o 

e~~~T( ~!-~~)·--vMI +1!Y' Diseño 
1 

Torsj Torsl t.3 
1 f 

¡ 
0.72 o o 48· 2o52 

131.1 572o91' 6.09 0.05 0.17,_1.89 
1 . . 

16.95 6.95 
¡ 

1 6. 1'9 . 6. 18 
1 

1
! 4 26j 4 26 247.4 \3o6o. :;¡~o :r_~ o. 09~~~+1~4-

: o 8_~!!~¡~. 25'_1 ! ---· 
~---~ -.-.~.. ______ :__ - --· 

L- -------- _.!.2_~-~ ~-
1: =40 ,863.2"1 

Como comprobación la suma de Kx Y y Ky i debe ser ccro 1 la sumá de 

los cortantes directos debe ser igual a los respectivos act~anfes 

y la de fos de diseño debe ser mayor que tal valor~ 



ENTREPISO 2 

MARCO Kx 

A 60 

B so 
e 80 

E 190 

MARCO K y 
1 so 
2 so 
3 so 
4 so 

200 .. 

vx = 39.0 ton vy = 

XT = 12.SO m YT = 

---- --------,. c. 
/~Y. be. Ztr--,., 

39.0 ton 

10.21 m 

37 ~Íe)r. 

1' ........._ 
/C,/11./b 

1 ----
1 

Y= -2 Sismo en X y Kx y K ' Y-YT 
y 

Dir Tors X 

o -10.21 -612. 6 62S4.7 12.32 3.44 

1 o -0. 21 -1 O. S 2.2 10.26 0.06 

18 7.79 623.2 48S4.7 16.42 0.20 

- o 11 111 . 6 39.0 - ·-
·r-- ---- ------·-~---

X= -2 Sismo en y 
X X-X K x K X . Dir 1 Tors T y y 1 

t-

·9:7512. 87 o -1 2. S -62S 7812.S 

8 - 4.S -22S 1012.S 9.7S 1 . 03 

17 4.S 22S 1012. S 9.7S O.S8 

2S 12. S 62S 7812.S t9.7S 1. 62 --1-----1-----··--·-· -·-----,--- -~···-

= o 176SO.O 39.0 

E ::: 28 ,76·1 . 6 

1 3. 

en Y 1 (X) + . 3~\ + 
V 

diseño Tors . 3 tY) 1l Y) 
' -

2.82 16.61 7.SS 1 6. 61 

o. os 10.34 3. 1 S 10.34 

2.86 17.48' 7.8S 17.48 
-

44.43 
-'---· 

- .. -·- - . ' 

en X 1 (x) + . 3 
Tors • 3 t y) 1 { 

---
3. S 1 7.30 13. :7 r:-:~ 
1. 26 4.49 -11. 16 11.1,6 

1. 26 4.49 11. 1 6 11 . 16 

3.S6 7.30 . 1 3. 67 13.67 
- ---r-·----

1 
49.66 
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De manera similar resulta para el primer entrepiso: 

Marco A B 

V diseño 21.91 13.78 

Al lado se muestran 

las fuerzs.s que se·r-. 

virán para analizar 

los marcos 1 y A 

e 1 2 

23.33 17.93 14.78 

Fuerza, ton; 

6.95 
··-··-----'!. 

6.72 ' ' --7 

4.26 
--:--:-,.. 

marco 1 

co.rtante' ton. 
6.95 

13.67 

17.93 

3 4 

14.78 17.93 

Fuerza,ton. 

1_Q_. 59~ 

\ Cortante, toH. 
1 10.59 ' 

6.02 
-----'>!) 

\ Hr.61 

5.30 1 

~\. 21:.91 

marco A ?7/ 

Dhridiendo,.las fuerzas cortantes entre las rigideces de entrepis9 se 

pueden c~lcular los desplazamientos de entrepiso, para revisar si 

son o no aceptables; _es importante tener presente que deben multipli

carse por Q, puesto que la reducción por ductilidad se aplica sólo 

a las fuerzas y no a los desplazamientos. Para los marcos 1 y A te-
nemos: 

Marco 1 

Entre- V K 

piso (ton) (ton/cm) 

1 17.93 so 
2 13.67 so 
3 

: 
6.95 30 

omáx = 0.008' h 

Marco A 

V V K V omáx o=Q- o=Q-
(e;{ (ton)i (ton/cm) (on)K (cm) 

-
1. 43 21 • 91' 60- 1. 46 3.20 

1. 09 16.6T 60 1. 11 2.40 

0.93 10.59 200 ·0.21 2.40 
---

(art 242) Todas las deformaciones son 

aceptables 
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S.2 EJEHPLO DE REDUCCION DE LAS FUERZAS CORTANTES EN ANALISIS 

ESTATICO, TOMANDO EN CUENTA EL VALOR DEL PERIODO FUNDAMEN

TAL. 

En la tabla siguiente se muestran los valores de los pesos, 

rigideces de entrepiso, fuerzas cortantes obtenidas en el 

e j emp 1 o S . 2 . 

~ara calcular el periodo fundamental, el inciso I I ·del artí-

culo 240 da la expresión: 
E w.x. 2 

T 6.3 { 1 1 t/2. 
= } 

·g E P. X. 
1 1 

donde g es la aceleración de la gravedad 

Los cálculos se presentan en la siguiente tabla: 

! 
1 Entrepiso 
o nivel 

----- 1 1 2' 2 
W. P. K. 1 V. fl. j X. ! X. iW.Xi 

1 1 1 1 1 1 1 1 1· 2 
(ton) (ton) (ton/cm) {ton) (cm) tcm) ¡ (toiH:m ) 

2 O O 1 6. 2 S 8 O . 1 6. 2 S o·~ Z O 31 JO .6581 ¡ . 4 3 31 O 8 6. 6 2 O 
1 
1 

P.X. 
1 1 

(ton-cm) 
10.694 3 ' 

2. 400 22.7S 200 ~ 9 . O O O . 1 9 S O O .4S SO 1· 2 O 7 O 3 8 2. 8 1 O J 1 O . 3 S 1 

t---1 __ -+_4_0_0 __ ~3. 00 20? __ ~2~ 00 o. 2600 -~~6_?~
1

.:.0_6_~~ ~!~_?..~? ___ ~--3.~8_0 __ _ 

~--E--~--~~---~·---•~--~----~-~---1~6.6-~4.42S j 
' 1 

T = 6. 3 { 981 X 
196.67 112 

24 . 42 S} = 0.571 seg 

Para la zona I) T1 = 0.3 y T2 =:0.8 seg 

Entonces: 

o·. 3 < o. s 71 < o. 8 

por lo que no se perm~te reducción .en ~ste caso 
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5.3 EJEMPLO VE ANALISIS VTNAMICO 

El art 241 del Reglamento acepta que el análisis dinámico puede 

hacerse por el método denominada modal (en realidad debe llamarse 

modal espectral), y se aplicará este método al edificio del ejemplo 

5.2, cuando el sismo actúa en la dirección Y. 

PASO 1. Determinación de modos y frecuencias de vibrar. 

El Reglamento exige que se consideren todos los modos con período 

mayor o igual que 0.4 seg, y nunca menos de 3 modos. Cuando se 

tienen definidas las rigideces de entrepiso y las masas~ el edificio 

se puede idealizar como se ilustra enseguida: 
' 

1< .3 

M. = masa del nivel i 
1 

K. = rigidez del entrepiso i = 
1 

E rigideces de entrepiso de los marcos 

en esa dirección 

n?z En el ejemplo: 

200 m = 3 981 

2 = O 4077SOT-seg 
· cm 

'T 2 = O 203875 -seg 
· cm 

/ 

~~ K1 = SO x 4 = 200 T/cm = Kz 

K
3 

= 30 +-30 + 20 = 80T/cm 

Con estos valores se pueden determinar los períodos y modos de 

vib~ar por varios proce4imientos de los que ilustraremos dos.: 
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·¡ 

I. Método ma:tlúciai. 

Las matrices de masas y de rigideces del sistema son: 

m1 o. o . Kl+K2 -K 2 

M = o mz o K = -K2 +K2+K3 -K3 

o o m3 -K3 K3 , 

0.40775 o S -2.S o 

M = o 0.4077S o K = 80 -2.S 3.S -1 

o .o 0.203875 o -1 1 

Necesitamos los valoes de 2 cumplen:. úl que 

(K - 2 
M) X = o (a) w 

decir IK 
2 

MI o es - úl = ·O sea: 
' 

2 
S 0.40775 úl -2.5 o - 80 

2 
80 -2. S 3.5 0.40775 úl -1 = o 

80 
2 

o -1 1 0.203875 úl - 80 

2 
haciendo úl 

80 = y y desarrollando el determinante se llega a: 

y3 25.7539 2 + 157.91 y 184.42 = o (b) - y -

cuyas soluciones son: y1 = 1.525 

Yz = 7.030 

y3 = 17.190 
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que, teniendo en cuenta que T = 2n/w, conducen a: 

2 122.0 11. os -1 
T1 0.5686 w1 w1 = seg = seg 

2 
(¡)2 = 562.4 w2 = 23.71 seg -1 

r2 ::: 0.2650 seg 

2 
w3 = 137c1.2 w3 = 37.08 seg -l T3 = 0.1694 seg 

Los modos se calculan a partir de la expresión (a) ' reemplazando 

los valores correspondientes de 2 Para 2 122, tenemos: w . w1 = 

(400 - 122x .40775) -200 o 

-200 (280 - 122x .40775) -80 

o -80 (80 - 122x .203875) 

350.2545 x 1 -2oo x 2 = o + x 2 = 1.751 x1 

-200 x 1 + 230.2545 x 2 - 80 x3 = o 

-80. x 2 + 55.1273 x3 = 0 + x3 = 1.45117 X2 

Si tomamos x 1 =1, entonces: x 2_ = 1.751 

X = 2.541 3 

y el vector que corresponde al primer modo es: 

= 

1. 000 

1 • 7 S 1 

2.541 

l 

An&logamente se obtienen los veetores correspondie~tes a los modos 

segundo y tercero: 

r o 

o 

o 



= 

1.000 

0.853 

-1. 969 

que dibujados aparecen como: 

1.000 

03 =·-0.803 

0.321 

1 8 • 

T1 = 0.5686 seg T2 = 0.2650 seg T3 = 0.1694 seg 

La matriz modal R es: 

1.0 

R = 1.751 

2.541 

1.0 

0.853 

-1. 96 9 

1.0 

-0.803 

0.321 

En forma matricial se puede plantear el problema de encontrar los 

modos y períodos de vibración de estructuras más complejas que la 

propuesta para este ejemplo. Sin embargo la forma de solución no 

es desarrollando la ecuación IK- w2 MI en expresiones como la (b), 

sinoque se usan metodos num~ricos 'iterativos como el de Jacobi, 

investigación del determinante, subespacios, etc. Véase por ejemplo: 
Wilson., E.L., Bathe, K.J. y Peterson, F., "SAP IV A Program for 
Structure Analysis", EERC Report No. 11-73, Universidad de Cali

fornia, Berkeley, 1973. 
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2 = 200 X 1 + 359 X 1.8 + 88 X 1.1 X 1370 = 1372 
w3 559 X 1 + 447 X 0.8 + 84 X 0.3 

podemos tomar entonces: 

2 1372 r 1.001 w3 = 

!3 =t·0.80 
T., = 0.1696 0.30 

.) 
1 

Estos resultados prácticamente coinciden con los del método matri-

cial. 

PASO II Obtención de las ordenadas espectrales de disefio. 

El espectro para disefio sismico está definido en el art 236 (acápite Ill 

Lá ·estructura que estamos tratando se encuentra en la zona I, y le 

corresponden, siendo la estructura del grupo A: 

a = 0.03 e = 0.16x1.3 

} 
de la tabla 

o 

T1 = 0.3 de la tabla = 0.208 del art 234 

·r = 0.3 del art 236 2 

r. = 1 12 

y el espectro queda como la siguiente figura: 

0·201- .-------· ..... 

1 

1 ,, 

'---ik---r = c . .J3 
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Tiene que aplicarse luego la reducción por ductilidad que consiste 

en dividir entre el factor Q1 

Para el primer modo T, = O. 5686 > 0.30 = T1 entonces Q' = 4 y la 

ordenada espectral y la aceleración correspondientes valen: 

S = 0.208 = 0.052 
a1 4 a 1 = 0.052g = 51 cm/seg 2 

Para el segundo modo, T = 0.2650 < 0.30, por tanto: 

Q' = 1 + (4-1) 0 -~~~ 0 = 3.650 

= 0.03 + (0.208 - 0.03) X 0.2650/0.3 = 0.051 
saz 3.65 

2 
= 0.051g = 50.3 cm/seg 

y para el tercer modo
1 

T = 0.1694 < 0.30, entonces: 
1 

Q' = 1 + (4-1) 0.1694 = 2.694 
0.3 

= 0.03 + (0.208- 0.03) x0.1694/0.3 = 
2.694 

= 0.48g = 47.5 cm/seg 2 

0.048 

PASO III Cálculo de las fuerzas cortantes 1 miximas para cada modo de 

vibración. 

La siguiente expresión sirve para calcular los desplazamientos de 

entrepiso: 



u. ~ -Jmax 

a. 
= _l 

2 w. 
J 

25. 

donde wj es la frecuencia del modo j;' !j el correspondiente vect:or 

modal, a., la ordenada espectral respectiva y c.~ que se denomina 
J ' J 

coeficiente de participación del j -ésir.w modo, está dado por: 

E' 0 .. m. 
i 1 J l 

e. = 
J ? 

E m. ~": .. 
i 1 J :i 

en esta expresión m. es la masa del nivel i, y~-· es la cornponen-
1 Jl 

te i del vector modal j. 

Los valores de C. para los modos 1, 2, 3 son: 
J 

e, = 0.40775 X 1 + 0.40775 X 1.751 + 0.203875 X 2.541 = 0.5510 
0.40775 X 12 

+ 0.40775 X (1.751) 2 
+ 0.203875 X (2.541) 2 

= o. 4 o 7 7 S X 1 + o. '4 o 7 7 S X 1 . '7 51 + o. 2 o 3 8 7 6 X (- 1 . 9 6 9) e ~ o.2369 
2 - 0 .. 4 O 7 7 5 x 1 2 + 0 . 4 0 7 7 5 x 1 . 7 5 1 z~ 0 . 2 0 3 8 7 5 XC~. 9 6 9 )2 ... 

e = 0.40775 X 1 + 0.40775 X (-0.803} + 0.203875 X 0.321 = O.Zl0 7 
3 0.40775 X 1 2 + 0.40775 X (-0.803) 2 + 0.203875 X 0.321t 

y los desplazamientos máximos son: 

51. o j 1.0001 Jo. 23041 ¡ 0.2304} 
u, = 122 X 0.5510 1.751J - 1 o. 4035 ~U-¡ - i o. 1731 

2.541 o. 5855) 0.1820 
l ·-
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r 1.000) { 0.0212 ¡0.0212 
u ... = 50.3 

X 0.2369 t 0.853 . = 0.0181 hu 2 = -.0031 
-¿ 562.4 

... - 1 . 96 9 -.0417 0.0598 

L 000 0.0073 { 0.0073 

u3 
47.5 

X 0.2107 -0.803 = -.0058 hu3 = -.0131 = 1375.2 
o. 32 ·¡ 0.0023 0.0081 

Los vectores óu son los desplazamientos de entrepiso. 

Las fuerzas cortantes se obtienen multiplicando los desplazamientos 

de entrepiso por la respectiva rigidez, corno se hace en la siguiente 

tabla: 

·MODO ENTREPISO h K CORTANTE 

1 
1 

0.2304 200 46.08 

1 2 1 0.1731 200 34.62 
1 

'! 
3 i 0.1820 80 14.56 

1 

.. 

1 0.0212 200 4.24 
1 

2 1 
2 -.0031 200 -0.62 

1 
3 

1 
0.0598 80 -4.78 

f -· ¡ 
1 0.0073 1 200 1. 46 

3 2 200 -2.62 

~ 3 1 80 0.65 
. . . ~ 

··i ,?t: 

PASO IV Superpos~ci6n de los efectos de los modos considerados. 

El artículo 241 autoriza, cuando no hay apé~dices o no consideran 

los grados de libertad correspondientes a torsión» que se puede 

estimar cualquier respuesta de interés R en la expresión 
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DONDE R. ES LA RESPUESTA QUE SE OBTIENE EN 
1 

EL MODO i, 

LAS FUERZAS CORTANTES SERIAN ASI: 

ENTREPISO CORTANTE 
r-

/46.08
2 4.24 2 ') 

+ + 1. 46~ = 46.30 t0n 

2 r;;. 6 2 z:--;. 6 2 2 + 2.62 2 = 34.72 tOíl 

,... 
4.78 2 o ,.--2 3 J 14 _,..z + ~ 15.36 if .:>o 

.,. • 1) !) r o.r,: 

5.4 EJEMPLO DE CALCULO DEL MOMENTO DE VOLTEO 

Se calculará el momento de volteo para el edificio del ejemplo 5.3. 

De acuerdo con el inciso VI del art 240 del Reglamento~ el momento· 

de volteo que se puede obtener integrando el diagrama de cortantes, 

puede reducirse "tomándolo igual al calculado multiplicado por 

0.8 + O.ZZ (siendo Z la relación entr~ la altura a la que se calcula 

el factor reductivo por momento de volteo y la altura d2 la cons-

trucción), pero no menor que el producto de la fuerza cartante en 

el nivel en cuestión multiplicada.por el conteo de gravedad de la 

parte de la estructura que se encuentra por encina eL dicho nivel". 

Esta última distancia se puede calcular sabiendo que: 

¿ W.h. 
i 1 1 

¿ w. 
l 

1 

h. 
·J 

donde W. y h. son ~1 peso de la altura 
1 1 

del nivel i, y la suna se hace para 

todos los n:i. ve les que es tan e11c ima 

de aquel en el ~ual se calcula el momen-

to Ae volteo (nivel j) 
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1 

28, 

Las fuerzas cortantes obtenidas en el ejemplo 3, asi como las 

fuerzas correspondientes en los niveles se muestran a continuación: 
z;> i.;, ..:Jr.:::rn.:; de 

cor,.,.~,."J te-s. 

1.5.321 w3 200 /So 3" ----~V¡ = ton 
3.0 v3 = 15.36ton .. ~/.., .1 wz 400 . -- . ...,. O,J 

i = ton 
,.,~n1 

3.0 Vz = 34.72ton - ., -- ---~ 
¡ ·vJ 

11 . S 8 1 w3 = 400 ton ~- j- - --] "~· :;.:;, 
4.0 v1 = 46.30ton 8A: ' 1 

l.:i'")' _________ 
/?. 7" -· 1 ... 

En las siguientes tablas se muestran los cálculos necesarios para 

determinar los momentos de volteo reducidos en los tres niveles 

r w. 
NIVEL ; 1 

¡ (Ton) 

3 200 

2 400 

~ 400 

1 

NIVEL 1 hGj 
j 1 (m) 

h. 
J 

(m) 

2 
1 

1 o 7 

1 ! 8. o 4 

-
EW. h. W.h. E W.h. hGj 1 1 1 1 1 1 

(ton) (m) (ton-m) (ton-m) (m) 
1-· 

200 10 2000 2000 10.0 

600 7 2800 4800 8.0 

1000 4 1600 6400 6.4 

----~----.--------

h . v. h .V. Mcal 
PJ J PJ J 

(m) (ton) (ton-m) (ton-m) 

3 15.36 46.08 46.08 

3 34.72 104.16 150.24 

d 
(to 

- ---·· 

3 

4 

j M1 
n-m)( ton -m) 

.o 46.08 

.O 138.R8 

1 
L 

1 o 4 --~ 6.4 46.30 185.20 335.44 6 .4 296.32 

Eh .V. 
PJ J 

M
1 

= V.d. 
J J 

~ . ... 
NIVEL z Factor F 

Hz USAR 
reductivo (ton-m) 

- -------------1--· ·--- ·-

' 
1 

!-
2 7/10 = 0.7 0.8+0.14=0.94 43.32 46.08 

1 4/10 = 0.4 0.8+0.08=0.88 132.21 138.88 1 
1 ¡_ ___ 1 OLlO - o. 0.8+0 =0.80 268.32 296.32 

US~ el mayor entre M1 y ___ M~2 ____________________ J __________ ___ 



5.6 EJEMPLO DE REDUCCION DE LAS FUERZAS CORTANTES EN ANALISIS 
ESTATICO, TOMANDO EN CUENTA EL VALOR DEL PERIODO FUNDAMENTAL. 

En la tabla siguiente se muestran los valores de los pesos, 

rigideces de entrepiso y fuerzas cortantes obtenidas en el 
ejemplo 5.2. 

Para calcular el periodo fundamental, el inciso II del art 

240 da la expresión: 

w. x.2

1
1/2 

T = 6.3 }g: p~ X~ 1 1 l 

donde g·es la aceleración de 

la gravedad. 

Los cálculos se presentan en la misma tabla. 

P. K. x. x.2 2 P.X. Entrepiso W. v. i w.x. 
1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 

o nivel· (ton) (ton) (ton/cm) (ton) (cm) (cm) (toncm1 ton- Cl n) 

94 

S 1 

80 

3 

2 
1 

I: 

200 16. 2 5 80 16. 25 

400 22.75 200 39.00 
4 00. 13.00 200 52.00 

1 T = 6. 3 { 981 X 
196.67 112 
24.425} 

Para la zona I, r
1 

= 0.3 

Entonces: 

3.0 < 0.571 < 0.8 

0.2031 0.6581 
o. '1950 0.4550 
0.2600 0.2600 

= 0 .. 571 seg 

y no se permite reducción en este caso. 

.43310 86.62( 10.6 

.20703J 82.81( 10. 3 

.06760 27.04( 3.3 

j_~ 96.67 2lt • 4 25 



S.S. EJEMPLO VE UN EVIFICIO CON APENVICES 

Supóngase que el edificio que se presentó en el ejemplo 5.1 tiene 

sobre el tercer nivel un tanque de almacenamiento que pe$a 10 tone

ladas y que está soportado por dos marcos que tienen 3 metros de 

altura sobre el tercer nivel como se indica en la figura. En este 

ejemplo se calcula la distribución de fuerzas sísmicas que corres-

ponden a este caso, con el método estático del Reglamento. 

Esquemáticamente el edificio queda como se muestra en la figura 

siguiente: /1: 1" , 

~· ::tOtr,.. T 
/tJ ';P_f?NCI/~ e -·1-·- ~ 

f'l ..JJ~n 1</~..r~/n, 
-.~ 

..lm 

J. fJ 3m -- --- Tercer n/ve/ 

~}--- 6(:=:~ 

Kí 311? 

+ 
<,In? 

,k 
En el inciso V del art 240 del Reglarnentofestablece que debe suponerse 

que sobre los apéndices actúa la misma distribución de acelera-

ciones que le correspondería como si estuviese apoyado directa
e 1 + a mente sobre el terreno, multiplicada por o donde e' 

a o 
es el mismo factor por el que se multiplican los pesos a la altura 

de desplante del apéndice cuando se valúan las fuerzas laterales 

sobre la construcción. 
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Recordemos que según e} método estático la fuerza sísmica es prp
se.f"11 

porcional a W i hi, J~ se muestran en la figura. 

h. w. 
1 1 

C' + a o 

r- 1 
10 p = ( ) S' w4 4 a a o 

r 200 p3 = ah3 w3 

1 

1 ' 400 Pz = ahz w2 
1!>1>1 r 

1 /~ 71 400 p1 = ah1 wl 

¡¡ 1 
. J':1fl'.? 

El factor por.el que se multiplica el peso en el nivel de desplapte 

del apéndice. es ah3 , y teniendo presente que para la zona 1 se tiene 

a
0 

= 0.03,-se llega a que: 

ah3 + 0.03 
= 0.03 

Si el apéndice estuviese apoyado dir~ct~~ente en el suel~ la_orde

C" nada espectral que le corresponderia seria el mayor entre Q y a
0

, 

que según se vió en el ejemplo 5.4 valen: 
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3. 

e = 0.208 = 0.052 ) Entonces para el apéndice Q 4 

se toma S' = 0.052 a 
a o = 0.03 .) 

Para el edificio completo se tiene, también como se vi6 en el 

ejemplo 5.1, que 

S = 0.052 a 

y para conocer a debemcrs tomar en cuenta que: 

Es decir: 

rP. 
1 

-w = 5a E . 
1 

ax10 S~ x10 
a(4X400 + 7~400 + 10~200) + = 0.03 Sa(400+400+200+10)-S~ x10 

reemplazando. los valores de S~ y Sa y despejando: 

a = 0.007911 

y la distribución de fuerzas es: 

p4 
0.00791 X 1 o + 0.03 0.052 X 10 = 0·03 -x 

p3 = 0.007911 X 10 X 200-

P2 = 0.00791 X 7 X 400 

p1 = 0.00791 X 4 X 400 

·comprobación: 52.52 
1 01 o = 0.052 = S a 

= 

= 

= 

= 

1. 89 

15.82 

22.15 

12.66 

cortante 

1. 89 

1 7. 71 

39.86 

52.52 
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( 
ESTRLT01'URAS DS .ACi!:RO 

ÜS<:.Qr de Buen. 

L¡.l INTRODUCCimi. Todn ln onor~!o. que rocipo un odií'icio quo ao cmnportn 

olz~cticnuonto duro.ntc un tomblor, codn voz c]uo 01;1 b~rtoo t;o mueve on un oontido, 

o:J olll:ncon:Jda como onore!n do dof'ormn.oi6n, y dovuoltn. duronto al movimic~:.to ()J1 -

. s; 
:Jontido oontr:~rio. En omnbio,Vol ooraport,nmionto os inol&ntioo, unn pnrto do la 

onorr;ío oo disipn on forme. do runortir;uoJnionto y í'hljO pl~Í:Jtico, y !J6lnt"¡onto r.:e -

nlm~cono. ol rento. 

Puonto quo loo odi:Cicioo modernos 30 diooñnn en gonornl tomando comu b~oo -

1·o:Jpueotns mucho monoroo quo b.o que corresponden n un comportnr.aionto ol!lc.tic() 

ilimitado, bajo :Jimnos intonaoo sufren daforma.oianea pl~o~ioao en zonno locali~!l.. 

dna, on lno que oa diaipn m~ porcontnjo olovndo do la enorgía; adcru~a, ~ difcrp~ 

cin do l::rn construccionoa nnti[,Uao," cn.rocon cliai toto.lmonto do muros diviso;¡-ion y 

otro a olomontoa· no o:Jtruoturlil.los, do manera que· ~a. ó::Jtructura propirunon~¡,e dicha -

dobo disipar ORGi.todn ln onorcfn impartida por loa temblores. 

Unn ootructurn roticulo.r hiporostntioa dt!otil puado nch~i tir doí'onn.:l.cione::: 
. . 

inolnntiona importo.nto11, loonliza.dna on las zoncici on c¡uo ·las aolici tncioncn ~on -
. . 

ru!Úcimns, lns- quo oo conviertan ovcmtunlmcmto en ~rtipulaciones pllbtic:.:~.o qúo per-

mitan quo haya unn rodiatribuoi6n de elementos mooroucoa, do manara que en ci:1cr--

concino navornn lon.miombroa menos onrgadon acudan on ~ruda do los mnn cnr~ndoc, 
' . 

y la rooistonoin m6xima dependo dal conjunto y no dol elomonto wnn d6bil on el --
. ,"'; 

intervalo olnntioo. Adam~n, ni el número do nrticulacionen plnsticns a:::oci~d~::J 

con ol moc:mimno do colapso oa olovado, dLtrrmto su i'omaci6n y rotnci6n oc d.i.dp;:.. 

una zrrun oantidod do onorgía, y se reduce conaidoro.blomcnto la demanda do capacia~d 

do abnorci6n on l:~.a zonaa on quo loa esfuatzoo oo mnntionon por clobnjo dc:l límite 

do oln~Jt:i.cldnd. 

Sl ncoro ostructurnl os un mntorie.l muy dúctil, con ol que no :pucclon obto:1::::r 

estructuras hiporost6ticao·.quo llenG...& 1~:::' roquioif.tos do los p!rra.foa antorior-::.¡ 
'\ ~. 

er:, por conaiguiento, muy· hdocuedo paro. la ·conntrucoi6n on zonas sím~ic:>.o• Sin --
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cnb-r;;o~ ;.Jlt cluctilidnd no oo conoorva. noco:::o.rirunonto on lno ootructurus, por lo -

r1uo -ol dlocf:io y ln construcción dobon hncor:Je da manorn qua no so pierde. osn pro-

piaund. ~' ('-c_jcu 2 tl 11 "1 

4/2. '(olo\POJ2.TAU~E..aJfo l>~ ESTO.U'J'-''l~~ J>~ P.<:EOo J>uQA))fE Tf.M.IY.Otle~ ~EAI.U 
l¡.~. ¡.;ARCOS RIGIDOS. El comportronionto de un :margo r!cido comploto, o da un 

entrepiso do uno de vnrios nivoloo, sometido a la acci6'n do oo.rgas vortic.~le:::: eón_:!._. 

to.ntoo y i'uerzna horizontalos crecientes, quedo. definido por su gráfica Q--.6 , 

!Uorza hori~ontnl-desplo.zamionto lateral (Fig. 4.! ). 
' 

Doodo qua oo inioia ol proocao de- o-c.r~n, y ho.sto. que so fonna lo. pri::.orn artic.!d, 

lnción pl&!:Jtioa, ·todo el mnrco ost6: on ol intervalo elñ:Jtioo (paro. aimpl~í'icnr la -

disouoi6'n oe ostlln i[71ora.ndo los osfuorzoa residuales y ao oatá ouponiondo que ol 

r~ctor de forma de las seocionos emploo.dao en lo. o:::tructura.os icunl_a 1.0). 

Loa inoromontos adiciono.aos de oo.r't;o. son rosiotidos por una estructura do ri-

¡_;il!oz dotorioro.dn por lo. Rpo.rición do ln. primero. o.rticulnción pl~atioa, lo. quo 

oxperimontn rotnoiones orociontes bnjo momento floxionanto con:Jtnnto, i¡;nn.l o.l mo-:-_ 
Mp 

monto pl6otioo roaistonto de la oeoción, ~~ cuando aumentan loa desplazamientos :: 

lntornloo. 

Cunndo aparooo la aor.,'Undo. artioulo.ci6n plnstico. diominuyo otro. vez lo. rir;idoz 

rlol .conjunto, y el prooeso continlia, form!ndooe Ul'l númoro cad::~. voz mayor do o.rtic~ 

.:.acionoo, haoto. quo lo. eotructura oe co:--,vierte en un mecanismo quo se dosplnzo. la-

toro.lrnonto mientras diominuye la fUerza horizontal. Todao lo.z o.rticulacionoa exp~ 
. . 

rimentnn rotaciones pl~aticaa~ que son gonernlmonto máximas on las que se form~ 

primero y-diaminuyen de magnitud .en lna siguientes, mientras los momentos se con~c~ 

van i~o.lon o. loa momentos plnsticos rosiatontes·do lns secciones respectivas. 

La que'se acaba do describir es la ~ormo. de·trabnjo m~a eficionto do una 

estructura de acero, ya que la.oarga quo ocasiona la formación del mec~ismo de-

colnpoo on la, -estructura completo. os lo. máXima que puedo soportar y a lo. quo corre.:!. 

pondo una m~or o.bsorción de energía antoa ·ae la falla; sin ~bargo, h~ un núovro 



. 1 ..:o-.n,ort:->ruionto do cdif'icio:J con o:Jtructurn do n.cnro durnntQ nimno~; ro.,lrJ:~ h:1 ::Jido 
. Jr~c e.\ ?"~te k ,,-,,~14 de s" rc..;,\e: ... é.q. . . 

c~tir:í':1c'l.orio en [;OnoroliV' Lno o:Jtnlcturt:>.;¡ han tenido rocistonci:< :mf:i.c::l.Cnto QÚl1 

on odii'ioio:J do hn.otn 10.6 .12. pinon -disoíi;¡dor. cxcluaivrunontc por corr;"' vorticr.l o 

•:Ion jantns l'loxibloo, c:1pnceo do trnncmitir ~nicn!nonto morl1~nton roclt~c1.cloc. :3in -

ombn.rr;o, los muroo, cnncoloo y otroo olemontoo no eatructuraloa han oufl·ido on 

ocn~ionoo dnílos considoro.blen, debido e:?. un,n rir;idoz 1atern.l insuficicnt<?. 

Sólo dos .. c:.cmblores intensos han nfoot~.do cludr.doo con un nÚJncro ebv:-1do de e 

clit'icioo .r..ltoo con ont:ructurg do neo ro: el do S::\n Frnncbco do 1906 (mn:::;ni tud n1 fl~, 

~osi1n ln o:Joala do Ri.ohter) y ol de julio do 1957 on lo. Oiudn.d do l·í~;dco_, do lj::t~-

ni tud 7 .r;. · 

En S na Frnncicco, los e di :f'i.cioo nl too .. con estntctura do a.coro comDlot:> ca 
~-

comport.--,ron sntisí'octoriruncntoa a.le,unoo de -.ollas. ostabnn provistos de t::~rcon rící-

dos o contrnventoo en dinr;onnl, miontra.a que otros ilo tcnÍP..n n~a rc::lit.ttJnci n l~tcr:1.l 

ndioionn.l quo lo.. proporcionnda por loa muros de ro lleno, oml tido!:l en :plnnt,::\ be>. jo. en 

ln moyor!a de loo ooooo; R peso.r de que ln.s juntl?s vi¿;n-·columnn. or:m ocl!lirít:;id~~, -

loa dru1oo on. lo.!:: estructuras fueron despreciables. Lofl odificioc ni'cct. . .,doc fueron · 

ur.o do 19 piGos, uno de 16, ocho entro 11 y 15 y~once de 6 n 10 picos. 

llab!.1. t0mbien un cierto nl'u:nero de construcciones con muro::J oxt.oriol·c::; c.o C::tl"[;:l 

Ql(:A~U.~ 
y I!lorco::; intoriorol? de acero; oufrieron m~s do.i'ios, no .. ne produj0 nin.:;ún 

' . 
colnpao (re,.4.i)· 

o 

En 19!57 había on ln Oiudo.d do M~::dco un nrnnoro importf'.rri:.o do odificio:; con -

ootructuro. do -t1,coro de al turna comprendidns entr~ lv y 

un por do rúíoa nn"t.os oe tcnninó la conotrúcoión ~e uno do 4') piaoa; O;>to, 1:->. 'l'orre 

L.1tinomnorlonn~, oo bion conocido .. po:c ou oxcolon.to oolnportnmionto, y:.~. quo 11:) ouí'ri6 

Un edificio de 2.0 pi~os, t0t~l-

mon~o, coldndo on taller y en-~bra, 
\ 

fuor.; no horizontn1oo ost:'\tic: a oorrospondiontoo a. un coon.cionto 
' 

aÍ::;i!lico uu t::t,J 

oólo o. 02:;, conotnnte en tod¡ la. nl tu re.. 

:;_" 



2.B 

En 1~ 6poon on que ao construyeron o::;J¿o~ edificios so utiliz~b:-.n cxclu::av.:-_::c:/.:.0 
' rtC ~ 1CNQbG 

¡¡;6todo:J olríntiooo do nnnliaia y diseño, y 1nin.c;tmn. prooo.uoi6n ospecinl p<'r:::. nno[.Ur:1r 

un oomport-,n1ion.to ndooundo on el intorvnlo inol~ntico ¡ a in omb nre;o, conviono :::elínlar 

qno lnn o:Jpocifioucionoo do dis<?iio on vir:;or llovnbQn probnblomonto n ootructurns m6:D 

robustnn qua ln3 que oo obtondr!an nhora. 

l·!uchoa odifioioa disoiiados excluoivomento pnro. · cnr~o.s vortico.los, o con fuorzoo 

llOriz·ontn.lon·muy. roduoidna, aoportnro~ el t_omblor ain d~ños ostructurnlon, poro con 

proulcm~o oxcooivoa on muroo 1 cnnco~eo, oto¡ vnrioo de ellos tuvioron quo ser rici

dizndoo po::~torionmonto, y cuand~ monos uno fU~ demolido. 

El co~port~miento descrito pano on ovidonoin la nlta capacidad que tienen loo 

··~truc~üro::J ao · no~ro para resistir temblores de ~ntonsidnd mucho mayor que la de d.!_ 

no>o, n(m CU:\lldo ·no se tomen precauciones especiales para aumentar SU Oopo.cldnd do. 

:1u~orci6n do onere;!n, y ln necesidad de utilizar en muchas ocasiones elomontos ri~ 

diz~ntos paro evitnr dañoa no estructuraloo excesivos. 

Loo odificioa altos con estructura do ncero '~rectados en temblores posteriore::; 

( l.nchorae;e, Alnakn, 1964; Cnracao, Venezuela, 1967; Mnna~a, Nicaragua, 1972; CiuJ:id 

do :·.:Btelilaln, 1976) han sido_ pooos, y hnn to~ido _tnmbien un· comport.'1mie~tih oxce~ente • 

• 
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... --·~n!lo uo ff.'.ot.oron qua puodon hnc-or quo el COlnporlamionto no oon o! úo.-;c -·~-· ... o y c1uo 

la outruo'Lura. fallo ba.jo oareo.o monoroo quo h. do colnpoo pl6otico. 

Loo :Ccn6monos lnÓ.o importantoa c1uo puedan oondona.r unn. fo.lla. promatur::-< .::;on -

1. Incapa.cido.d do nlcnnzar ol momonto pl~nt.ioo rooiDtonto on o.lo.mr... o nlr;tma!l 

do la.n ooocionoo on quo dobon npnrooor nrtioulnoionoo pl~ot.ico.o •.. 

2. Cnpncid~d do rota.oi6n inoufioionto. 

· ,?. Frtlla. do miombroo oiolo.doa. 

4. · Fnlln do conoxionea. 

5• Inoata.bilidnd do conjW1to do· lo. ootructura. completa o do pArto do ollo. 

El pa.ndoo loonl de nlcuno do los olomontoo planos qua la compono11, ol. po.ndoo 

l~'t.Clrul dol mio:::obro del q~o· fonna- parto, o ln fractura. dobida. a ductilidad, insufi-

'-
;ionto dol mntorid (a.lQ.tnos o.ooroo do a.lta. rooi::;tonoin, po_r ojomplo.), o a. qu~ _lo. 

,,iordn durnnto proc~oos inndooun.doo do fnbricnoi6n, por trnbnja.r 11. tompornturo:: -

.1uy bca.jno o somotido o. 03ta.doa triaxialoa do ooí\.terzoa o a oolioi ta.cionos quo oc;_ 

:;ionon i'ntir;n, son i'en6monoa qua puodon hncor que una oocci6n fa.i..le cuando el L'lo-

:aonto no llega..todnv!n o.l pl{otico to6rioo, o bnjo ol momonto pl.iot.ico poro cuo.ndo 

l.\n rotncionos oon manoroo que la.n necoao.riaa para .~ua oo formo 31 I:lcccmi:Jmo de, 

cplnpno. 

La. i'o.lln do unn vir;a o oollUlll11i\ fuera do lnc artioulncionoo plá:::tic:w pucclo 
o 

uohoroo a. 1)o.ndoo locnl o lnt.ornl o a una. ocmbino.ci6n do ambos, ~- lo.a conexionas 

pt:odon ar:lr inoo.paooo do rooiotir loo olomontoo m;o~nioos ql\O lc:J trnnmni ton lo.n v!_ 

·r;a.fj y colw:1na.o quo ooncurron on ello.o. 

Finnl,_¡onto, oi lo. oatruoturo. 0:1 poco r!r;ida latornlmont.o lr o ofocto:J do cn;_;un<lo 

ordOl1 produc,idoo por la.o cnh;a.D Vortlco.leo al ournr oobre la. OC'Ll"UOt.Urn cl.ef'orm::trl:\ 

puodon ocnrJionnr una fnlla por· inoatnbilidad ·do conjtmto do ln e~tructuro. COI:l?lcJ.:.:¡ 

o de nlzuno do ouo· ontropiooe, bojo fucrzns horizonta.loo menores que los que oc::t:::i.Q_ 
1 

no.r!an lo. fonmno16n dol moc~iamu de oclnpao. 

l 

' 

.,. ,,. 
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•¡odo:1 loa fon6t:onoo nntorioroo hnn oido objeto do copi_ooas invonti¡_;:-~clonoo, 

.. órioao y o:;:pflrlmontnloo, on olomontoo ontruoturnloo y mnrcoo rÍL:;idoo comploto!l 

: omotidoo n ca.r~no quo crooon monot6n1o~onta haotn la fnlla, poro qu co:nportn-

ücnttJ b::1.jo oolioitaoionoo cíoliono oo hn ompozo.do n o::studinr haco rolo. ti VcJncnt.o 

lJOCon niíoo, y no oo cuenta todavía. con informa.ci6n cuficiont.o pnra. conooorlo por 

comploto. 

LM or~tructurno dobon diocfla.roo do :monora. que la.o dofol"IlUtcionea plf.:~ticoa ce 

prcnontou en zonn::~ en lno que la.o aolioitnciones conoervnn mag1itudoa olovadan, -

pu•,ato quo el trabajo ab::~orbido os í'unoi6n da lno dof'onnacionos y do la::: l\¡cr=az 

ü1;.orioros corro:::~po:ndiontoo; por eoto motivo, -en loo mo.rcoo r!r;idoa convio~-:.n··bL~ac:::.r 

que laa nrticulnoiones oo formen on lno viza.s, que puodon admitir rotacionoo imp.:.I. 

".:.ontoo cunndo nctlia. on ellas el momento pl&::~tico íntegro, y no on lns co:S.wunna, -
r 

cuya. Cllpncidnd <lo rota.oi6n so v~ disruinu!dn por fuerza_ oxia.l y quo,- aón on los ca:.oc e 

en quo ndmi ton rotaciones importantes lo hn.ben bajo Wl momento reducido, !·~pe, que 

puado oer l:lUoho monor qua ol pl~stico completo, sobro todo si la compresión os 

importnnto. 

Atloru~s, dobo lozrnrsa un oquilibrio antr~ la ri~idoz y la resiGtancin da lns 

divcro~s p~rtoa, porquo las ~~9 ~!&fdao o.trnon una porci6n mns olovadn do la fUc~o. 

o!smicn, y oi no puoden resistirlo. constituyen oalnbonos d6bilos do ln oct.l·ucturg.; 

ooto nnpocto debo tanoroo en cuento. durnnto todo el procaoo do diooño, doado que -
1 

empiozn a plnnenrao .lo. oatructuraoi6n basta quo se dimenoionru1 loo últimofl detallo:::, 

4.-'f J.aE;.:nnos ES'rRUOTURALES. 001-iPORT.AHIENTO Y DISE.110. Una curva ,corao lo. do 

lo. Fi~· 4.~ contiene toda la info:rmaoi6n nocosaria oobro el comportr!mionto do u:. --

marco bajo cargas verticaloa constantes y fuerzas horizontales que croco¡. u.onotóni-

orunonto ho.ota la fnlla, pues adem&s de·proporoiono.r oú resistencia máximo. permite-

determinar ol dooplaznmionto oorrospondiento a. cualquier intensidad do las fUorzcs 

hocrizontaloo y d~ una. medida. de .. su capacidad do-o.boorci6n do--onarr;!n~ --Conocida·l:"~ 

curvo o~~~,-dnsnlnznmionto so puedo determinar ol coefioionto do seeuridad con re;-
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P· cto rü oolnpao y la mnt;nitud do loa dor.¡'llnz¡¡,niontoa que oxporimontn al ¡.~··reo bajo 

vnrcno do trnbnjo; oi ol pri.moro o loo nocundoa no oon o.copta.bloa oo moui.L~ic.'1..'1. lo3 

porfiloo, njuot5ndoloo ha.ota que lo. curvo. indique que el oomport:Jrnionto o::~ ol don~ 

do. En mnrcoo do odii'ioioo do vnrioo · nivoloo oo l>Ooooito., on t.oor!n, ln cu:rvn 

do oud::t tmo do loo ont1·opiooa, poro p~rn. fh.oa prácticos do diooíio ouolo hn.:.:-..-:r cc:'l 

conocer la do un nillnoro roduoido do ollo.a, roprooontativoa do todoo loo d01r.~s. 

El coroporta.mionto do un mo.rc~ durante un temblor no ea ir;unl al quo J.-cndr!n si 

obrn.rnn cobro 61 fuo~ctn horizontales do mngni tu~ ... cr~cion~o uplioadn.a aicnprc on ol 

· :nimlio aoútido, poro l·a.a ourvae Q·~ qua so obtionon en ooo.a condiciono~ proporciQ.. 

non una. buono. indioo.ci6n de ou rqp¡..ueata bajo eolioito.cionoo o!omica.s. 
1 

l·:no adelanto 

no diocuton a.l~os rooulto.dos relativos al comport~ionto do marcoo con cnr~as 

horizontn.loo c!clicao. 

Pura. obtonor la curvo. de.,>una e:Jtruotura. deben conocerse lno curactorÍE_ 

ticno do loo elernontoa que ln. compone~, do manera qua primero hoy que di~o.üa.r:'l::ts -

1 
vic:;nn y columnas y. conexiones ontro ellna,.·y do_tennina.r doopuos .ln curva._ i\.torzr:\ 

horizontnl--dooplo.zrunionto, po.rn aaber si ol trnbnjo de: la o~truc'l;.ura on conjunto on 

~docuodo. Do nqu! la nocooidad do estudiar ol comport~iento y los m6todon do di~Q.. 

fio de loo olemontoo quo oomponon la eatrticturn y do lna uniones entre olloo. 

4.~.1 VIGAS·. Lns vi~ao soportetn diroctnmonte lo.o cnr~ns vortionlen, n· ... ·~~ ~-

rouortns, quo obrnn sobro la ootructura., nl mioma tiempo quo montionen n lns coltmmnn 

con lo oonfi01rnci6n noceonrin po.ra. quo puodnn reoiotir fuorznn 11ori~ontnlco (on 
--

rortrcoo no oontrnvontoa.dos) y contribuyen lil ln rigidoz. dril conjunto. Obr."1n ;Jobl.·c 

ollno fuorzno trttnilvoraa.loo y momontoo aplioa.doo on loa oxl,romoo quo producon f"lc;:i~ 

1oo importnntoo, ncomptU1o.dnrr po1~ fuo1"7.a.ll cort:mt(Hl.J ln.n fuol-zno norrnnlo:1 :lltoj.on oor 

dc-:Jprccin.hloo, oxcopto cunndo loo vi¿;;na fonna.n parto do cruj:!no oontro.vcntor.dn:l. So 

trntnn b~nicfJmonto corno miembros on floxi6n, y la fuerza cortnnto influyo o:1 su 

oomportnrnionto .o6lo on cnooo poco t'recuor,toa. 

··-.. , 

., 
1:, 

'• J! 



--------

-6-

Lv:; r?.:1poctoa fundnmontnlen del oomportrraicnto do lc>.o bn.rro.a flcxionndo:::: por 

nomon~I#-J:J do intonaidnd orociento so dotermincm ontudinndo o:xporimentnlmontn vi~-'1::: 

oon onren.o trn~ovoronloo e~lojndn.n_ on ou plnno do simotr!a, quo crecen lantr~J:lento 

docdo coro hn.nto. lloc;nr n la reoiotcnoia ru~ima do ln barra., y trp..zando ln~ cur

vn:J <~uo roln.oionnn ·ln~ dofloxionoo on ol plano do co.rgQ y en plnnoo nonan.loc a 61 

_ con ln mnr;ni tud do loo fuorzn.o oxtorioreo. 

so ha. dibujndo ol conjunto da ourvQ.o quo oa obtiono oxpari-

montnlruonto al cnr~n.r h~otn el colapso ln viea mootruda, cuyo torcio contr:-11 trn-
4,111.1 

bajn ·on rloxión pura ; loa puntos de nplioación de .las oargC\s y loo apoyos 03t6:.'"l 

proviatoo da soportoa que impiden loa desplazrumiontos latornlos do los doG patines 

y la rotación de las aeccionoa tranavorsaloo alrededor del ojo longitudinal. 

En ln. Fig. 4.~ _ ~ oo_ muestro:_ el comportronianto do la viga ·en-e:J. pluno ó.e 1:-: -

flexión y fUera da 61, por modio do laa curvas momonto~defloxión vertical y momo~ 

to-dofloxión lo.ternl do los pa.tines, 1:.ro.zndao pa.ra la aeoción media del t.rrono contrnl. 

La. roapuoata ·inicial, ol&tatica lineal, termino. al oo_!llonzar ol :flujo pl~otico, · ,· 

cunndo la ouma. do loo eofUorzoo roaidualoa y loo nonnaleo producidos por lno corgao 

llogn por primera voz o.l oofUerzo de fluenoia.c;_ 1 on alguna. de lo.s secciones del 

·l ramo contrnl. 

Al fluir pl&oticrumonte una porción onda voz m~or del material de la parto de 

ln viea qua oot& en :flexión uni:formo .diomin~e ou capacidad para soportar incrcmc~ 

too ndicionaloo de cnrgn, hnstn que f1nnlmonto deoaparece,_ CUQ1ldo ol momonto floxi~ 

nanto i~oln al pl&otioo reoiotonto do la s~cción, Mp; R partir de ose inntante 1~ 

curva H-"" oo hnoe aproxima.drunonta horizontal,- pues ln deformación ·croco- ain cambio · 

oprocinblo on ln cnr~n ha.ata. quo llaga a ser vario.o vocee mnyor q,ue ln o':ist.ento 

cuando de inicia el :flujo pl&otioo• 

El patín comprimido dol trrumo central oe empieza a deopl~nr lntornlconto cun~ 

~1 momento floxionnnte valo-Mp, y sus dofloxiones aumentan gradualmente al mi~o 
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( 'liompo quo crooon loo dooplr.t7.oJniontoa vorticoloa "J11 J lnn ooocionoo tr~r.:.nro·ro"lco 

pio1·ucu mt i'onno. inioitÜ. y ao diotoraiono.n como ao muootro. ooquom.Jíticmnonto on lo. 

fir;urn 4.2 1> ··. 

¡rinn l1nonto, lt\ ro o iotono in do ln vir;o. a o n.r;ota cuando o o pnnd<3n 1 oc;;~ ::.·;¡nr.to ol 

' 
l:Hlo cr!tico dol po.t:Cn comprimido, on ln ro~i6n oontrnl~ 

El comport{\lllionto quo no nco.bn do do!:loribir oo típico do vir;Eul 11roviotno do 

contrnvontoo lo·.tornl y i'ormudoo por olomontoa plo.noo con rolncionos nncho/;_;~-uo:;o -

1 
~Hlccumlaa para poaponor lo. fnlln por pnndoo latortü o locnl haotn do:.:!pUor; do C!UO ::~e 

pruoo11to11 dcfol"!M.oionoa pl~!ltiono llflport:mtc!S be.jC' tm momento it;unl nl de pl:l:::tlfi-

c:n.ci6n do oua ooooionoa trr:tnovoroaloa, poro hay otros ponibloo oomport')Jnicntos; nl-

t,unon do elloo no iluotron on le~. Fig._: .4."?, , por .modio· do oua curvas momon-' .. o-dc-

fl~id6n en ol plrmo do lo onrgr._. 

lle .. q 

Ln ourvo.roAD oorroopondo n vigo.a qua no oo pnndonn lntornl ni locnhJOnto,_ cuyo 

mntorinl llor;o. a ontrnr en ol intarvnlo do endurecimiento por doformnfii6n;·'-· onto e 1:::0 

o o pooo · froouon:l:.o an eotructurns- renloo. - -

L:~._ oituo.oi6n· m~::~·ooni6n, que oe. describió tom.o.ndo como bnao la Fig. 4.2 , o~ 

::n corroopondionto o. ln curve. OAO. 

O.ADE oorre::Jpande n una viga en la qua ol momento floxionnnte vnr!n rX'pid:;..l.'lonto 

o lo la.rc;o dol ojoa ol ondurooimiento por dofortl19_oi6n en la zona do momonto m:ú:iL--:o 
o 

l1o.oo c¡uo !Snl:.o oub n por arribll. do Np; donputSo ln- ourvn dornoionclo, óunndo oo inici:oil 

fon6monoo uo pnndao l"tornl y looG.lo 

Lrto curvaa: OAl"J-1 OAIII y OJK ·doncriben fallns por pandeo lo.-t.?rC1l o locnl o por 

ochmuinoo1.6n do embao, lao doo primorns on ol intorVC'.lo inol~otioo y lo 1..o:.-cort~ on -

rJl ol:'Íntico. 
1 

-. L":~ curva OAD r¡>prosontn ol mejor comporlaJDionto pooiblo y 0/.C corrc:Jpondé ;1. l4n 

comport,mionto .quo:ao .tembien.muy on+,iofo.ctorio,-oiompr.o quo lo. zonn U·I, üttr(lnt3 l;1 

t 3 f i b\ ' el 1 ~ ¡uo oo prooon nn 'f orwno onos orooiont.oo' ~jo momento 1-:p con,~c..->to, co' o nup i.u-. 

> -· 



-8-

uuficionto pnra. quo ln bnrrn tonen la ductilidad neoooo.rin paro. ol trnbajo correcto 

do ln onJvructur!"' do lo. quo fonnt'l pnrto. 

PAiiDEO LA'f~ML. Lna curvno do l11 Fir;• 4.4. rouostrnn onquornlltioo.monte el 

·. Jmport.runlonto de unn. vir;n on floxi6n; lo. curva M0 • 9 , ruomon"'~A>-rot:~.ci6n on un 

ox;:.romo1 ropronontn !ll oomportl\ll}:1.ento on el plono do cnrr;B:f1 y lo.:~ curvas Mq•Lt. 6 

M0 - cp , lllomonto-doopln:z:tll1lionto lntoral o :rnomonto-:-rota.ci6n nlrododor d.ll ojo lon

¿:itudinnl, deoQribon el pnndeo latora.l •. Si ln vir;n fuooo_ porfoctClmonte r~ct~¡ y no 

hubiooo nin¿.un~ oxoontricida.d en lno cargos, la.a curvas. M""" y Ho·e sor!o.n como ln.:::: 

trnzadno con l!non llon~, y ol punto A oorreopondor!n a ln bifUrcaci6n del oquilibr;o; 

o. partir do 61 ln viga puedo, en taor!a., admitir momentos mayores mante:'lic5ndose 

au pl~r) (tr~ectoria AB) o desplazarse lateralmente bajo momento pr~cticamonte 

~onotnnto, de a.ouordo con AO. 

En lno vigo.o roaloo no hay nunca bifuroaoi6n dol equilibrio, pues br: imporfoc.":-" 

oionoo inioio.lea inovitnbloo ha.con quo los doaple.zrunion~os ilntornloo cc.mioncon don~t 

quo ao ompioznn a. aplionr la.o on.rgns, y lo. fallo. no ea por· pa.ndoo propiamente dicho;_. 

sin ombo.rL;o, lo. oarr;a. orítioa. totSrioa os un límite ouperior de la. resbtoncia re=tl, 

quo so utiliza oon finos do dioofioe 

Dondo ol punto do viota do su reaiotoncia al pnndoo lateral, una 1ig~ da nccro 

on floxi6n o~ comportn do nltuna do l~s mapora.a aiguiontcs& ai.ea muy corta, su3 -

ooocionoo tr~ovoronloa oo pln:Jtifioan por comploto -antes de pnndco.rse, de moncrc -

que rooioto ol .momonto Np y nlfu lo supera, gracins nl endurecimiento p:>r doforJo.ci6n; 

Si o:; do lon¿;i tud intonnodin au rooiotancb. diom~nuye por la pln:::ti:.:'ico.ci6r. ~=-~:. 

cial quo ~rocada nl pnndoo, que so inloin on el intervalo inol~otico, y si ~s i~r0~ 

ou onp~cidad do onrgn queda controlndn por pnndeo ol~3tico; un _mismo perfil puedo -

'...onor ou:-~lquiora de los troa oomporto.mientoa,_dopendiendo do la oepo.rt1ción c:ue haya 

o:rt.ro lna . ·jc..:.ionoo trnnaversalea fijas latornlmento. 
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Loo trorJ intorvnloa on c¡uo oo donoompono ol oomport'"~roionto do loo '!l::r..-~n 

·~'loxionndPn ::.o iluotran on la. Fig •. .4.? , on la c¡uo ao muontran loo moJ:¡r~ntoo ro-

. ' 
:Jiotontoo •-:1 funoicSn do lao lonuitudeo libreo de pandeo. En lo.a zonM en .1_uo ::w pr2_ 

von. ln. fonn~oicSn do nrt!oulacionoo pl~ntiol"ln oorrcnpondiontos nl mocnni:n.1o do colap::~C',. 

1.7,3 vit;no de mnrooe r!~id.o::J do odifioioo quo ao conotruyon on zona.s n!m:rl.co.:. deben 

ontor on el primor int,ervalo, 'en el quo ln · inoota.bilidad latornl no ovit.n quo ao -

.,lcnnco, o .'\L'Úl oobrop.noo, el rnornonto pU:otico ro~.dntonto, ni roduco nuotnncia.lmonto 

ln c~:>ncid~u do rotnoicSn dol porfil~ En zonas nlejlldo.o da lan e.rticulncionc::~ pl5:J-

ticn::t puoucn ootnr on dunlquiarn do l~o .otros dos intervalos, poro. dobon diflaíí::!r::~o 

oon cooficionta·o da ao&,'Uridnd adecuados pnra evitar fe.lla.a por inontnbilidnd :mtoo 

do ·:.uo oo formo ol moo&nismo. 

IN!~s·rr.DILIDAD DE VIGAS OOHPLET.H1~TE PLASTIFICADA3. En loa por:N.lo::; do ncoro 

do oeooi6n I eS H f'loxionadoo nlredodor dol ojo do mayor moUlonto do inercia. oa _11r13-
. 

nontCin do o í'onómonoa do inoato..bilidad, pandeo latornl y po.ndeo loonl, que conoti t!!_ 

yon dobilidodeo propioo de osoo perfiles por lo que apnreoon oiompre, ovontualln<mto, 

nunquo no tomen proonuoionoa paro. evitarlos; oin e.mbnr¿;o, si lns rolo.cionoo r.lncho/-

¡_;nlOno de loo olo~r~ontoo plnnoa que loo oonoti tuyon o o oonoorvan dontro do ciorto:; -

l!roltoo, y ao oolooo un oontravontoo lntero.l ndooundo, oo loGrn que lac doa í'or.m~~ 

do pnndoo no ~otraoen lo ouf.ioionto pnrn que los perfilos moncionadon so comporten 
. o 
catiofnctorinmento, ~anto bnjo onrgao oot~tiona como din.61Idoo.n, ea docir, par.:t que 

:1o::~n oc:~po.coo do aoportn:r ol momento pl~stico y de ranntonorlo durnnto rot:::~cionos -

importnntc;.... 

Lo.o curvas do ln. Fit=• -'Lb muootra.n un comportrmionto 0docuo.do y oi..¡·o Ll:<•:c-

cundo, doodo ol punto do viotn da la oapo.oicind do rotación do la viga (oe oupon-:; 

qu-J 6utn puada rocintir ol momento Hp, pues de no sor ao! so tondr!a un:~ si tuaciC.: 

L:/¡:1 uo:1fnvornblo \qua oualquicn·n de lao do o· mootro.dac, .Y la. dosonrga. o1apc::: -.r!:l. 3.:.""¡·., . .::~ 

do quo ol momento llnGo.:Jo n vnlor Np ). 1 

\ 
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Fb un ;,rrn nÚJaoro de oxporionoino (4.3,4.4-) roE~.lizada.a con porf'iloo IJ flexiono.-

doo r lro<lollor dol ojo do mo.yor momento do inercia. so hn oboervndo quo lro doflexio-

· noG 1 ~tor"loo oo inicinn on cuanto el momento llego. a l·íp, indopendiontomonta do la. 

dir;trncirl ontro puntea aoporto.doo lntoralmonto,· por&b si osa diatnncin os menor o -

ic;unl quo un!\ cierto. longitud cr:!tica. el comienzo del p:mdoo latero.l no correspondo 

.. (\ ln fll.ll:t, ln que 00 prooonto. evontuo.lmonto cuondo oe pandea loco.lmonte ol pat!n -

co1.:~r1Jniuo, doopuoo do quo la. viga. ha. oxporimontodo doformnoionoo lotoraloo impor--

tm1to::. n.in c1uo dionúnuyp. sr,t rooistoncia.• 

El oowportnnú.ento do lo.o vigas on f'loxió'n uniformo es ouota.noialmonte dif'orcnto 

dol do l!io quo oatM aomotidno a. momentos do intonsido.d variable a. lo lnrgo do ou ::. .. 

~jo, Ln dimninució'n ovontua.l de roaiotoncio. oe. efebo en los do a caooo n uno. cor:iuin~ 

c.i6n do p~ndoo locol y lateral, poro co.mbin ol orden en que oe presont~1 los do::. 

i\m6monoa;- curmdo ol DJOPlonto es conotanto ol- pnt!n coraprimido so plantifica en unn 

lon~J tud conoidorablo, lo que ooe.oiona uno. gro.n pó'rdida ·de rigidez que hnce que 

cro~cn.n d'pidnmonto lna doflexionos lnternles y lao compreaionoa en la zona có'ncnvo. · 

dol patín, hn~ta quo npnroco una onda de p~deo local originada por esfuerzoa de -

..:otnprooi6n do do~. tipoa, unoo uniformes, ooa3iona.doa por lo. flexi6n en el plono de 

corr;n, y otroo que orecon linealmente a lo,r{nncho del pat:!n, debidos a la f'lexi6n 

lotornl. En cambio, cuando ol momento vnría a lo largo del eje· de ln viga ln zcna 

~lnotificndn del patín comprimido oo de lon~itud reducida, y·conserva unn rizidcz 

fl!1roci11blo que hace quo lao defloxionos laterales P..umonton muy -poco¡- la falle. ao -

inicia. por pQl:ldeo local debido a osfuerzoo uniformes en todo el patín, ocnaionauos 

oxoluotvrunonto por floxió'n on el pleno do carga, y el colapso ae produce por pandeo 

lntor~l debido o ln pó'rdida do rigidez producida por ul prundeo loo~l del patín co~ 

primido. El comportamiento descrito se comprueba con l'eoultndos exporimontalea (4.'5) 

on -~os quo ae clorauoatra que en perfiles H sometidos a f'lexi6n bo.jo momont.os que 

vnr~nn r~pidnmonte de intenoida.d la desoQrga oo dob9 a deaplnzo.mientos later~les -

r;rnndúa, y la importrmoia. de la· ·relaoió'n ancho/grueso diominuyo dr~~tionmente. 

__L 
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Ot:r·J'ldo oo fonnn. una. a.rtioula.c16n pl&otioo. e~n ol oxtromo do una vi[;D <lo un l!J~,¡·co 

rígido 111 ro~6n pln:~ti!'ionda quad.n oon:.ot.ido. a. lllOmcmtoo qu.o vnr!o.n de int.cnnida.cl r&-.. 
·._,idoroon-1:.13 n lo lnrr;o dal ojo, y lC\a rastriocionC~o quo hay en r.us e::..~:-omoc non olovrl-

dn::~, pUOD on uno OBt~ on OO!'á,aoto ~011 la zona.' ~l.t.Jt.1oa ndye.,cO~'lt~, ba:Jt,!:lnt·o In~~ r!¡:;i

do., y cm ol otro oDt' liz:;o.do ~ lo. oolw:na; . en· osas C'londicionoo, se he. domo~trndo 

( <4.b, A.; · ) que pnra ql,l'l ol pc.tín comprimido· ao pandeo loonlmonte bnjo c::\rg~ eat~ti 

en, dobo plo.otií'ioo.rao on una lon¡z;1tud igual o. la. do una ondn do pnndoo local, Fie• 

Si la vlgC'. vot~ oo.rgnd(l. o!clicniOOnto, do incmera que ol momento on ol c:·:t.romo -

conootn.do oon ln ooli.Umo. oo1nbia d5 slgnb on oadra uno de loa ·oieloa, loe pntinon trn-

bajon e.lterno.dnmente .;,. -

on tono16n y comprosi6~¡ el pa.t!n comprimido se pandea looe.ll!lente cuando laG -
- ' . , . . 

oolioitncionoa. alonnznn un oiorto.vnlor, .form~ndooo unn onda semejante n la que pro-

ducen lno onrga.u ont~tiollBt Figth ... A .. 8 .... y 4.·~ ·• la quo deonpo.reco cuo.ndo co.H:bin -
j • 

al oontido del momento, y se fonna en el ot~o pat!n;·as!, lo.s ondas de prundeo on-

comprooi6n r.p11recon "J dt"llo.pa.recen on ;~~de. uno de loa oioloo, del proceao do Cflrza, y 

oi el pand~o lot~rol oot« i'xnpQdido la 'talla so inicia oventunlmonte nl formorno una 
' ' 

eriotn o? la. zona. on que lao defoma.oi~noa oon ~&Jdmo.s (ref.4.ít), Fie• 4.8 , on lo. 

CJUO lo.B sovoraa diotoroionoo de loo patinaD OO.Uao.n def'ormaoiouec inolliot5.CnS Oonci-
0 

dor~.b lemont.e tncyoreo que en el oxtromo empotrado. · 

En lo rof. 4.8 aa rcoUL"lon loo rooultadoo obtonidoa cnrt;cnclo v!oliorc:c:·.t.o ·ri:::to 

en voladizo, por modio do un oiotowa con ~l que LH) controlo.n loa doupln7,ru:iionto!l, 

hncin a.rriba. y nbo.~o, del extrG:no libreJ cu..mdo l:::.o doformn.oionoe lll'lit,.rio.o en la 

zona do loo patinoo en contacto oon el empotrru:niento eran de 2.5~~ no apo.rocioron 

~r1otas en ln oooo16n ompotro.dn,. y ln falla oe produjo sio~pro en ln zonn de dofor~~ 

cionoa ro~imna do lao ondas d~ pandeo1 aol~~onto curu1do 1~~ defo~ncione~ irupuo~t~s 
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no rodujoron n ! 1~~ ao inioi6 ln falla por n~riotruaionto on el ompotr[l]aio~;to y 1'"'0 on 

nc ondro:l uo pn.ndoo locnl, doapuoo da un mtraoro muy olovado do oicloa do cnrg,:¡. 

So doduco do nqu! que en eotruoturna oorootid t\!1 n oolici tncionea qno producen 

co:::l i.olonoa do Ct"ll"[:;n tot .• l o pn.rcialmonta rcvorsi blao el pnndoo local os r.::uoho z::.:-~o -

-fQt:~Q. ~t b.Aio "~-~ro de c~c:lol 
crf ;.ico quo la a ~ · ~- .. .: :. ·.· :" del ma.torial en s! y, si se evite., aumenta. com:li-

do~ 'l.blemonta ol n~oro de oioloa que pueden resistir lo.s vigo.s bajo una defon.a<!ci6n 

dnd.h 

.:~e roswnon los re3ulindoa de las exporioncio.o n:"'.:.c:..2. 

lltHlna. 

Do Acuordo oon loa rooultndoa nnterioroa, ouando la. relc.oi6n anoho/~ruooo do - _, 

loo pntinoo so hnoe monot quo ln er.peoifionda para oa.rgo. eotntioa. a.umontrt lri. vidg_ do'·· 

lon ':')orfileo H oo.ren.doa o!oliorunonto, ·al rotraanrse lo. -iniciaoi6n.-del pandoo local, 

y podr!a locrarae ol-miamo•-objoto colocando ntiosndoros vertionles qua impidiesen 
A.t4 

la diotoroi6n da lnn oeocionos transvoraaloo or!ticao. Sin embargo, ootn conclucién~~: 

."·:Jt~ en don-,ouordo oon otroo a!oaulta.doa o:xporimóntnless r 
·. 
Í<?_ •. 

~opnrndoa dinL.noicta :-a.atnnte monorea que lno oapooifioa.dnB en la.s noroa.c del -~~ 
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<.io u•: ::pln?.n.mionto A/ h. mt.'ximo do cndn ptropino, bP. jo al tomo lo:r do dino:¿o r.'l.:J!l 

:J.n•. ·,n:IOz no -J.iinito f\ 0.0) pnrn ovitrru· problomno con otro!l ronultf'OO!"l e:-:pol·'or;,':'nt7l~r::::¡¡ 

nr.!, on ln ro!'. 4,., oa domuootrn qua ol pnndoo local do loo pntinoo no ocn::;ionn una 

p··;rdldn inrnodinta. do rooia~onoia., y ao indica. quo al i'aJrm~roa loa ondno da pnndao -

l•)Onl y dint.ribu!rao lt~.o <loi'ononcionoo m6ximno puado, inoluoo, numont~r r.i[711 fic::~t!_ 

·;('monto lA. vidn da unn vi~n, y· on lo._ roi'. 4.10 oa· oncuontrn quo al comport-:-mionto do 
1 . 

·''rfilon. II cuyoo pntinoo tionon unE~. rolnoi6n onoho,{gruooo mnyor qua la o::~pocii'ico.da 

pnra dioorio pl!intioo bnjo onrc;a oot~tioa (21 on voz do 17) oa aa.tiof'nÓtorio, puoc -

nunquo ol pC1lldao ioo~l-oo. iniciO. muy p~onto no ni'ootn aignificntivDJnonto el comport~ 

·-ruionto dol m~rco dol que for.mn parto lo. vic;a. 

A dii'o:ronoia do lno vic;ns do ln roí' • .te , lao da la. raf. A.lo oo oarr~ro~ con 

fUorzno vortio~lo~ que ponunnooioron oonntantoo miontr~o oo nplioabnn lno horizont~ 
( . 

loo c!clicno, ~o quo hizo qua las ondas do pnndoo local :rio dooc.pa.rocioro.n complot::1.-
" 

nanto on cadn oioÍojndorn6:o, ootuvioron proviot~a do contrmvontoo lntoro.i on puntoo . . 
.. J·apnrndos dioto.noino bnntnnte monoro.o' qua lar. oapooificndna on lns no:rmoa dai AISC, 

paro c1uo dobnn ao~orto ~niccimonto nl pa.t!n ouperior, yn quo oo trnt6 do raproducir 

laa oondicionao exiotontoo on.ootruc~urna roaleo, on lao qua ol sistema de pioo-

proporoion:1. noporto lateral oont!nuo o. ·loa p~.tinoo superioreo. 

En lon ro~uit.ncfon do onoayoa do oubconjuriton fonnndoo por uno. columna y doo 
f"IJ.4.\It 

- v1~no,'foomotidoo n oor~nn vortioaloo oonotr.mtoo y horizontalao cíclion::;, rcport:"~don 

on lo ro!'. 4.U, oo oboorvo. que lo.o invercionoo do co.r~a noontúlln lnc impcrfecc_j,o:-.c:l 
. . 

locnlen 'y>fl.oolornn la inioinoi6n del pnndao local y toroional en laa rot;ior.os do -
~ . tp.. 

. ~! ; . . 
lnn vign.o on quo oo i'onno.n nrtiouln.ciono::; plt\otiona, hn~iondo qua d:b:::minuyan l:l --

ro!"llntonoin y rieldoz do ln ootruoturf.\1 lo quo lleva a rccomondor qua oÓ coloque "n~ 
. . 

oiotoran. do- -contrnvontoo quo proporciono oopo~o lntaro.l a loo pntino:l in:·.:n·iorc::, -

01"' .. 1priraidoo, do lno rocionoo plaotifiondno. 

~n ln roi'. 4.12 00 doocribon loo rooultn.dos obtonidon con doo oubcor.juntoo quo -\ 

\ 
dific- n, oxolun1·;n.mon ... ,o o-r ·_o.:l 1;olo.oion'!: nnoho/gruo::::> de loo pn:f:.ina:J :,r 
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vicnn (n.·¡ '.! Jk7 on al primero, 10.2 y )3 on ol BOL:,'Undo), proviotoa de cont.rovont.eo 
· .. ~~ ' .... 

laton_l, on loo pntinao ouporioroc, con oopnracioneo monoro:J quo loa Offpocific~dl:l!'l 

pnrn cargn oottíticnJ la cnpncidnd do rotnci6n do lnr.: vien.a dol s;eundo'oubconjunto 
c4L k1- "':ga~ 

i\16 nprooinblomonto mtcy"or quo l&¡tfdol prilooro¡ on ~ato o.paroci6 uno. onda do pnn¿eo l~i 

cal on ol l111.t!n comprimido cuando ln rotnci6'n en ln nrticulnoi6n pl6otio!.'!. orn da_

o.ol~Ornd, y ol p~:~ndoo lntornl so- prooont6, ·doopuoa do varios ciclos, al invertir la 

rotnci6n a -o.020rnd, con diominuo16n on la rosiotencia, mi~ntras que on nquol no -

l1ubo pnndoo looQl bnjo invor~ionoo do la rotnoi6n pl6otica de O.O)Ornd o -O.Ol6ro.d, 

y Runquo oo .1'onu6 una poquofí~_- onda o.l_ lleenr _a n .. Q.029rad. el pandeo lntorol oo --: 

inicieS con rotnoionoo do o.o40rnd, y l\l!n ontonooo no 1nfluy6 on lo. reaiotonoin dol .. 

c:::~p6cirnon. 

Loo ro:::~ultndos ~torioros indican qua el comportrumionto de lao oatruoturno 

¡no jora ounndo se utiliznn-vieao-:óon --rolncionea nnoho/gruooo, -en patines- y---n1D1n, mo-

norco que lo.a onpooif'iondna para diaej\o pl~stioo bajo Cllrga oot6:tion, y ouo.ndo oo -
. ' 

ooloon-ln~o oontrovontoo -lntornl; oin embargo, on.ln ref. 4.H_ oo ougioro quo el !ndi~:~ 

ñc dooploz~iento ~/h m~imo do cada ontropiso, bajo ~l temblor de diso~o máo 

intonoo, oo limito a q.o} po.ro. ovitnr problotnlil.o oxoooivoa }e inootnbilitLt<l; on o~r. -,;, 

onoo, oi oo dooprooio. ln contr1buo16n nl daoplnzamionto do las doformacionon ol~nti-

ono o inol5ot1ona de la junta y de lae dofor.mncionaa ol~ationa do lao oolumnao y 

vi~ao, la capacido.d do roto.oi6n m~~imn neoooaria en lno nrticulnoionos pl~3tico.o do 

loo oxtrowoo do lao vigas puede.tomnroo conaorvndoramonta igunl a O.O}rnd, y aunque 

lon ontudioo ofootundoo hnnta ahora no permiten aooeurnrlo de manero. def~nitiva, p~ 
'.~.~~ -

' • ?< ~ -

roca quo lao viena que oumplon lna·rolaoionea ancho/gruooo·eapocifioadoa para carga 

oottltion y quo tienen ol p11tín ouporior o?portodo lataralmonte en tormo. oont!nun 

puodon sdmitir rotG.oionoo do esn ma~tud, y aún 1Doyoro~;, oin que dismin~e ou rooi.:!_ 

tonoin. 

En reoumon, aunquo lo. in~ormnoi6n exporl~~ntnl con que .se óluon~~ no _o_s del todo 

oonoluyontoi p~o~o indicar que_ oi las vigns est~ ooportndo.o lateralmente on for.ma 
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· .:JCll~'UO. h!'ntn .con quo oo cumn.lnn lo.n rolnoionoo r.ncho/gruo~o l)r:poclL.i.ú,dt>.:l pnra -

iao:io plfJDtico ba.jo oa_rcu oot~ticn pnrn. quo ou oomport~icnto .bnjo Cfl.r~n. c!olic:1. ~;ó~ 

;;ntinfncl:.orio; ln oitunoi6n o:unbio. cur.tndo oumontn la. lonc;itud nc;> oopol·to.dn. h.tcrnl-

wo1-rto, puou on ooo oo.ao ol pnndoo lo.tornl oo inioin poco do:JpUo::J ~uo ol locnl, y lo 

codJinnci6n do nmboo oonoi~nn unn. 'falla promaturnt' En r.aorooo r!c;idoa do odii'icioa 

. u!·brmoo on f6oil lo¡;ro.r quo ol niotemn do pioo proporciono ooporto lntornl coJ~nu.:o. 

nl pn.t:t'n ouporior do lo.o vir;no y, ai OfJ nooonnrio, ol inf'orior puedo fijr.1roo por 

lllOdio do nt1oaadoroo vortioa.loa1 oin ombnreo, en eot:ruoturn.3 do otros tipos puodo -

nor rooomondablo oooogQr l!mi toa do lno rolnoionoo ::mcho/~nto:.o y do lo. ooi'l:1'~''1ci6n 

antro ooportoo lntoro.loo tn~n conoorvo.dorno quo lno ~l""ú ae fijnn po.rn cnrc;n ont.~tlon. 

OAPACIDAD DR IlOTAOIONo Cunndo no ao pro:Jontrm í'nllno promaturna, ln.u c .... ;·vn:J 

Ot1TL:;n-dofonanoi6n do ln,a vigoa tionon ln fonnn indiondn on lo. Fig •. 4.12 , on ln 

C]UO DO hnn tolllndo ol rooiUonto y ln rotn.o16n on ol axtramo, M y e ' como p:u·5.l!latro!l 

' ' 
roprooantntivoa do loa oiotomaa do oar~no y dofolinnoionon. 

L1l,::nn~ndo t)
11 

o. la roto.o16n on ol· inatonte an quo ao 1nio1a lo. do:::c::~.r.::;n, _"'./ et a 

J.u rotuci6n ol&rJtion fiotioin oorreopondionto· nl momonto pl~otiao roaistcnto do la-

vi en ( an docir, el ~r.1~lo qua habr!n girado ol oxt.romo al lloear al momonto a Hp d ' 

ol oomportnmionto :f\ioao ol~::rtioo hnAtn 'entoncoa) la capacidad do rotnoi6n do la 

- vi~tt, R, on, por dofinici6n, o 

R 0::1 nuln cunnda ol miembro no puodo ooportnr ol lllOlllonto Hp durante nin.::,ún 

1n1.orvnlo do rotnoiollOzJ 1 pUOO Oll 000 anoo gi&: e~ o 

, dondo ~ oo un doopl~z~mionto linonl 

JUal~uiero, oo ol fnotor do duotilido.d 
4.t3J 

do lo. vi~a. 

En lno roí'o. "'.(;,14.1 '{ Voe prcoontan o:<prooiortóo :qua rolnoionan 
\ . 

rotr1oi6n n- do Vi[;BO H bo.jo mqnanto unifonua o vo.rill.blo,. producido 

lo. Cnjlncidnd <lo 

por .. cnrcn eot&tida., 
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oon loG <Úntintoo pnr6motroa quo afocton ou coroportl:'mionto; oon oll:J.a :>rJ ~JU.c..:.v C:o-

~onnin~r 1~ oopnrnci6n ontro puntoo :Joportadoa· la.tornlmonto necosorin pnrn outono~ 

unt:\ on.pn.cidnd do rotn.oi6'11 doooa.da o, invororunonte, cs.lculnr la. oa.pnoidnd do rotaci6r. 

' ~rn unt:\ aopn.raci6n dnda. Por ejo~plo, oi la oopa.raoi6n entre oontrnventeoo oo 

:; r~ en Wla viga. H oompocta do noero A?6 con tromoa ndyocentea ol&oticos, bn.jo 

1~mo~to unifonno, la. cnpno-idad de rotnci6n o~cede de 10.5, y ai De dooen. una R do 5 

~nntn con noport~r l~tornlmonte puntos. oop~rndoo ·diotnn_ciao igualas o 60S • Bajo 

Dlomonto vnrio.blo el po.ndoo latera.l oo monos importante,- y longitudea no contrnvento~ 

dn.a· dol ordon do 75 r~ Óuel_on oer adooundna en 'la mnyor!a de loa caoos. 

DIS&\0. En ln actualidad no se cuenta con infor.ma.o16'n suficiente oobro la. de-

lAruldQ do Cn~noidnd do rotaoi6'n on ectruoturas OOmotidno'a ciamos intonaOS ni oobre 

la. quo 6otn.:1 pueden -proporcionar,. por -lo .que. mientras se obtiene mayor info:nnaci6n-

to.orion y exporimental, on ln.o zonas on qua oe formnrtin articulaciones pl~oticno . - 1 

ligndns con ol macnniamo do colapso las vigas de estructuras que se conotruir~ en 

zonas o!o~ioao dobon oa.tiafacor, cunndo monos, los roqu~aitoo rela..tivos a rolncio- ··-

no o cmcho/r;ruoso do- patino o -y-e.lmas-y:-a-::o_opo.raci6'n--ontro- puntoo--ooportndos- lnteral-.
~'! .. :'~ - . 

monto quo oo oxigon en disefio pl~stico, independientemente de que loo m6todoo e~plc~ 

doo pnrn ol nn~lioio y disefio aonn el~sticoo, baondos en esfUerzos permisibles, o -

pltt:Jticoa. 

:Qo _ncuordo con la. re f. 4.\S, eoos roquioi toa. son 

- ---
1) • -¡ 
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•rodno lno ooooionoa on quo nparozoan nr~..-~oulr.,oior,co }116:-:ticoa a:;oc.:..--l:"l'l con OJ. 

¡:¡oo:>nimno do ooln.poo dobon oontrnvontoo.roo lntornlraonto on form~ ndooundrt pnrn ovit · r 

doopl o.znmiontoo ·ln.toro.loo y toroionnloo, y lo. lonci tud no ooportnda. ontro ono_o coc

olonoa y puntoo o.dyncontoo oontro.vontondoo ailnill\:nnonto no dobo oobropnoo.r ln dnda-

on lnn don liltimo.o· oolwr.nno do la tnblo., on lo.a quo __ r~ oo ol radio do ~iro _do'l mic~

bro n.lrododor dol ojo d6bil, M oa ·ibl monor- do loo 1nomontoa on loa oxtromon dol no.:;

laonto -no contro.vontondo y 1·1/l·ip, rolo.oi6n entro momentos on loa oxtromoo, o o pooi ti vo. 

ni ol :Jot;rul)!"ito oo :f'loxiona. on ourvo.turo.- doblo y noc;ntivn oi lo ho.co on curvnturo -

oiroplo. 

El o1'ooto do ln fuo1•za. cortnnte · aobro ol momonto pl~stico rociotonto de lc.o 

vi~np oa- dooprooinblo · onoi oiÓrapro; c:1·lo ro:í' •. 4.J&, oo indicn que no ea nc~ccoorio 

modiflonrlo si la. fue~o. oorta.nta no exoodo do ( G"!J/v-3 _ )wJ,.,,.' 1 donde- Gj o o ul - ~·· 

oafuorzo do fluonoin del ncoro y l·l y dl-t aon, roapectivo.monte, ol gruoso y ol .pcrnlto 

del nlroa. 

En loo trnmon ontro nrticulnoionoo lao vigno ao dinei!inn utiliz:mdo lJ6'todoc 

-· 
. H\:;tiooo y ompletnndo í'aotoroa do onrg11 adooundoo poin evitar fo.llaa prcnntur!ln, 

-ntorioroo a. lo. :Connll.oi6n dal mecrmiomo do oolapoo. 

·1¡.4.2 · .OQLUH!JAS. Lno oolumnno do loo mo.rcoo ri'e;idoo dobon oor onp:¡,cea do oopo1:, 

tnr ln.n oorg;no que loo trnnmniton la.o vie;ao-·o.dyncontoo y loo trfUil03 do colUJJJ.Í-lnn quo 
- . . ' - o 

oo oncuontrrm oob.r.o. ollao, , llov~ndola.o evontua.lmonto o. la. oiment~.ci6n, nn:í como lo~ 

:nomontoo produ~id·oo por cnre;o.o vorticnloo que reciben do las vir;as; ndcmfc, ,dcoon ---

•wudnr n noportnr lno fuorzno. horizontoloo on morco o contrnvontonclov, y roc:.ntil~nc 

on ou totnlidod en loo qua no tionon controvontoo, y contribuír o. dtJ.rlc nl n;.-:>.rco la 

r:i r.;idoz nocoonrin paro. evitar pro~loru::~.o do pn.ndoo de conjuni..o. Trnbnj on i\t:-.d :.uon--

t;h1onto on í'loxocomprooi6n, y auolon aor de:Jprooinbloo los efe_ctoo que oc:1aionn."l 

o'n··ollno: lna fuorzno cortnntoo. En gonornl ost(m ·oomotido.o a. floxocomproci6r. 

1 

bin.xio.l, puoo í'ormnn pnrlo oimult~:¡O.n.:mcmte do doc marcoa, frecuont;n:l~nto ort.osonnloo. 
\ 
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Unu bnrrl'l floxocomprimidn puodo t'nllnr por ol{;Ul1a de loo. onunn:1 que ::~e cm: __ ,:.;..·:-.!'l 

e oon~inunci6n, o por unu oombinnci6n do doa o m!s do ollnoJ 

1. Porquo co nlcru1Co ou rooi~tonoin m~ima bajo momento y fUorzn oxial co~bi-

nndo:J, ol fonun.roo .nrtioulnoionoo· pl~otioa.a on ln sooci6n o soocionoo en lnn quo el 

momento tiono ou mnyor intenoidn.d. 

2. Por inorrtabilidad on ol plano do loa inomontoo ooaoionnda por oxcono do 

floxi6n on oso plono, toniondo on ouonúa la aoc16n simult&noa do la fUorza normal. 

j. Por pnndoo l~toral debido a fl~xotorsi6n. 

L~. Por pandeo_debido a oomprosi6n axial nlredodor de los ojoo de mvnor momento 

da ~noroin.• 

~· Por prundoo loonle 

Cunlquiorn do las ountro t1ltimao f'orruao do falla puodo, f¡nioio.roe en ,,:t_ intorvo.lo 

old:otico o en ol inel6:otido, dependiendo do ln. mayor o menor esbeltez- do· la p:l,oz::t on 

oonoidoraoi6n o do los elomontoo plnnoo que la forman. ' ' '--

Ln primara f'orma-·do fnlla oo orítioa ouendo 'la bnrra tiene pnrcdo:J ..-.;rúo~ns ::i-:~us 

uondioionoo de -o.poyo y carga son tales que pueden forma-roe nrticulncionos pl~!;i..ic~~ 
~l'-

on la zon~ centrn.l o en uno_o en loo ·dos ex~romoo,-produoidaa por-fUorzns do mono~f 

into~nidnd quo lao quo ooaoionar!an la falla por pandeo; esta condici6n suelo corros-

!'onder al colnpoo- de oolwnnns niolo.dao, pero no nooosariamente nl do la:s- que fono~'>l -

parto ~o ootruoturao rotioulnreo. 

La oocund~ condici6n eo crítica en barras flexionadas nlredodor de ous ~Ju~ de 

menor moznonto do inoroin, y tombion ouondo la flex16n so presenta on ol plano de 

mayor rotiotonoia poro ~1 pandeo lateral oot& impedido por las cnraoteríntiono goo-
. ~ . ~ 

ta6tricno do loo ooooionoo tranovoronleo (tuboá, ooocionoo en onj6n) o por la prcDo~ 

oio do ;:'J. )Jncnton _extorioroo do oontrnvontoo, 

Ln fnlt.!'\ por prundeo lotornl (oondioi6n a )_ se presenta. en miembroo de o.:cci6n H 

o _oiroHnr, floxionadoo alrododor de -suo- ojos -do~me.yor momonto -de-inercin,:-:r- doopro-

vintoo ele (,¡lomontoo exterioroo adooun.doo do oont.rnventeo; eo · oa.ractoriza por una -



:.'lox16n lntornl do ln bnrrn on un !llwo perpendiculnr "1 do r:rlicnci6n do lo3 mcwon-

too, :-~oompnfindn por un rotoroimionto nlrodo~o::- del ojo ~on[;i tudinal. 

L:t condici6~ 4 oo or!tion ou:mdo lo. fuorzo. nxi cal oo mucho r.a&o ill1port:tnto quo lo. 

I'lox:tón y ol oomportnndonto oo nproxima ol do unn ooli..U:lllln on cornproni6n n:dnl 1 Y, la. 
. ' 

) ounndo lnn rolacionos nnoho/e~oso do po.tineo o alma oot001 por encima. do ciorto:l 
.. 

lÍ1ui too. 

Ln forrllll. do fallo. m~a comL'Úl en column~o do odificios oc lo. corro:Jpondientr, n lo. 

comhinnci6n do loo doo primoroa ooooo, oo decir, por fonnnoi6n do un nún:nrC? do nrti-
. 'J 

culncionoa pl~at;_oaa c.uí'icionto pnra. quo oe conviArtan eh un mocnni::lmo 1 unjo ln ..... 
ncoión do lna oolioitn.oionoa inoromontadno por of'r:~otoo do oogundo orden dobidos n ln. 

l.. -, -

intoroco16n do ln oomprooi611 y loo deoplnz~UUientoa oonnionndoo por loa momont.oc í'loxi'.' 
~ 

El pandeo lo.toro.l por .í'lcxotorsi6n puode ha.cor qua diominuyn ln. rooint~nci!'l_, po:;-t. 

lno lonr;itudoo y lno dimonoionoo do.laa oocciones trnnovoroo.lo3 do la.a coluwn:1s de

odifiÓioo oon -tnloo quo ooo f'on6mono no ouole oor or!tico1 y lo mioma oucodo con el 
L 

pnn<loo loonh Tnmpooo tione import~oin el pondeo de Eulor1 y~ que la floxiSn _juc~a 
"\- -' 

un pnpol impo~~te on ln ~ran m::¡yor!o. de lo':~ oao.oa. 

Una. colwnnn do un mn.roo provioto de contraventooa o de muroo do cort.,nto do 

ri~idoz y rooiot~mcia. ndooua.da.e i'all11 ouo.ndo so formnn on olla. troo nrtic~.:..lncio?oo 

pl6ntionn~· Fi~. ~.l~ • 

o 

El ooxnport . ..,.!.Tiionto de lao oollUJlllG\S do mnrcoa no oontro.vontondoo ú;; ; .• .:.¿·e :·,\l,.¡awa:.c 

diforonto. La ooto.bilidnd dol conjunto doponde b~:1:l.,c~monto do lno yie;::w; ci con 1.:cy 
,_ 

i'loxibloo lon oolwm1o.a notúan ooonoio.lmonto como ouo1·poa 1·!eidoo, y ol J.o:1pl ·~nlnionto 

horizontnl oo dobo prinoipn.lmonto n lo. ílox16n do h:1 vir;no; cndn úntroploo ~o _.con

vierto on un mocnniorno cu:mdo ao forman o.rtiouUcionoo en loo ~xtrol.l1ce de ·.:.od~n ~'lll::..n~ 

con lo quo doaa.pnrocon laa rostricoioneo y los doaplo.z~ientoa orocon ilimitad~on~c, 

1 • 
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Si ln.n vi~nn non r!r;idao lna oolumnno roointon la.o dc~Jo::donoo lntorn lo P. Jvr:~b ~-

j ~111uo on f'loxi6n; ln con~lición do oolnpoo oo nloo.nzn trunbiJn cutmdo ol antro piso so 

oor.viorto on un moonniomo, 0.1 fonno.rso nrtioulnoiones plásticas en los don oxtroznoo 

. do todflo lno oolumnno (la ontc.bilidGl.d lo.torol del nu1.rco no doponde do c_ndn una do -

o:!.la.n on pnrticulo..r, oino dol comportEll!lionto do todns lo.a do ca.da entrepiso, ya. quo 

ol oolnpoo no so prooonta. cuando Una o m~s colUJllnll.s se o·onviorton en mocnniomoo, puco 

lno rootnntoo air;uon proporc~.one..ndo ril?,doz lateral o.l conjunto). 

En lo. Fig. ~.14b oe ha roprasonto.do ol ¿aso te6rico de vigas infinitamente 

· · r!gidno. 

l\lodoa proóont.nrno si tun.cie,;noa intermadins, en lo.B quo a.lgunaa columna.n f'nlla.n 

· o.l formnroo nrticulnoionoo pHtoti'oO:s en oua doo extremos y otro.s ouo.ndo doonpnrocen 

'"-+ 
loo rootriooionos proporoionc.do.s. porVvigns; ~-incluso, hoy casos en quo lno do o oi tuo.-

clones tienen lugar on una ndomn piezR, cn uno y otro de sus oxtromos • 
. 

Cunndo on un entrepiso de un marco no contrriventeado se utilizan oohmmo.o de - 1 

reoiatonoio.o m~ dife~ontoo, nlgunn do ellas puode fallar como se muestra en la Fie• 

~si lo.o restantoo·proporcianan reoiotenoia lateral suficiente para posp~ 

nor lo. fnlla. del conjunto; sin embo.rgo, oota sitUación de~e evitarse en estructuras 

conotru!dno en zonns s!smioao, puoo so·tendr!nn eslabones d6bilea que precipitarían 

la falla. 

Do ncuordo oon ln pr6otion usual, el discfio de eotructura.o que se construír~n 

on zona.a · o!nmioas so hace de me.nern que las .articulnoionea pl¡{aticas so formen en -

lo.o vigas, mientras las columnas oe conoor.Van b~sionmonte én el intervalo·el~stico.--

?or ooto m~tivo .. so han ofeotua.do monos eotúdi_cs referentes a.l comportnmiento inel~s

. ·:.ioo do coluinno.o bnjc- onrga. o!olica quo d(¡-vigo.s en ODndiciones a.nltlogo.D, poro so 

~uonta oon alL:,'UnÓ. información, ·que se di13cut_ir' m_ao ndr;lante. 
' 

El comportnmie~o-de una bQ~ra-reotn aislnda sometida a la. aoo16n simult~en do 

uorzas de ccm_prooión-uxial_..y_-· prt-res- aplio odóo-~on los~ extremos puede rop"beaentn,.rco por 

. n\lio do la .curva momento-rotación en el extremo, obtenida nplioo.n~~- primero la -

t, 
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( iuorzn do oomprooi6n y doopuJo mOJcontoo da intonoido.d orocionto, on uno oolo o o~. 

ru:1Loo oJ:tro¡noa, ruior.-t.ro.o lo. oompreoi6n so montiono oonotnnte. 

Loo pr.tr6'..lllotroo prinoipnles que. determinan lo. .. rcop':.lootn do lo. pioz:;. ::~on nu o::;-

bol.toz, 111 mn.c;nitud do lo. fuerza do oomprooi6n y la manoro. on quo oatt<..n nplior.doo -

loo m~montoo, quo puodon producir curvoturo. simplo o dobla; odem~s, ol problc:t:~a co 

complico. oi h. piozn puede rn.llnr por pnndoo lotoral o our.~.ndo lL"lO do ouo o~tromoo oe 

dooplozo. linon~1onto roopooto o.l otro. 

_En ln. Fig. 4.1$ oo hnn trazndo on formo. cunli tati vn yaria.o· ~urVr.>'l M· 9 , tod~~~ 

corroopondiontoa ·a colUmnno on loa quo no b~ pnn~oo loo~l ni lo.tarsl y cuyos cxtr~-

moa oot~ fijos linonlmontoa oo.da coleoci6n de curvas iluotra lo. importnncia do uno 

ó.o loa pr!rÑnotros monci011Rdoo nrribR.• 

Ela. Fig. A.IS&& oorroopondo o. únn columna. muy corto., on la que no hay inc::;t.c'..>ilid. .1d .f. .. 
do ~n[,'Ul'lD. ola.ao; cuando la fuerza normal ea nulll. ao obtiena lo. curva M-9 cP.rMtcr!E_ 

.ticn. do uno. pieza on t'loxi6n, quo reoJisto. un.momento do intonsido.d 1n~imo. igunl n l·!p 
·~. 

y lo mnntiono durnnto roto.oiones importantes, y o.l. crooor p gradualmente oe vrm ob-

toniondo ourv1uJ oemejnntoa a la primero. poro cuya ordenndCl. m&.··dmll no. es l-lp aino l·ípc, 

lnOlllOnto pl~::;tiCO reducido por efecto de la Í\l.orzo nOrnlP,le 

Lna otrno tro~ figur!la doacriben el comportrumionto de piozcs lnrgao. En lo. !> . 

oo hQJl trnzndo vorio.s curvo.o, ob_tonidno porn VAlorea conotnntes do q y do L/r y p::.r~ 
ó 

1ntonoid~:~.doa crociontoo do lo. fuerzo. rodal (q. ea· ol cocionto dol menor on•t.iro ol 

1:~:-~yor do loo momentos on loo oxtromoo); ril o.tuJ.onto.r, lo. -compro~i6n dinmilmyo tnnto ol 

momento m~imo que rooiote la. piezo. como im cap9cido.d do rotc.ci6n. 

Ounndo vnr!n L/r1mnnton16ndooo_ q y P conntnntoo, o oue~ndo le. vnrin'ulo on e¡, -

l.Jiontrno loo otrao doa cnntidndoa oo connorvo.n fijna, el o.L'oc't.io oobro ol oomport.~nlu;,:_ 

to de lo. colurnnll oo nn~lo~oa ·al numontnr lo relcici6n de osboltoz, o tonJor il:oo r:.o:.:..::1-

t.-, .. on .lo::~ oxt.romoo -hMi.n .. valo~~o. igunles que prodücen .. curvo.tura. oimplo en i'loxi6n -

pur •, di:Jmi.nuyon tnnto ln roaist~noia como ln o~pncidnd do ro'tn.ci6n .(?it;::l• -'USe ..,J ). 
1· • 

Cu:11 "uiorc. el,. ln o curvos do le. FiG• 4.(..¡ puado int~rru.-:~pirso pror.):),~,ur;:-J.non".:.o ·i 

·' ' 
·1 

,, 



::;o pror.ontn. tm fon6mono de pnndoo loonl o lR.tornl, cuyA. importo.ncia vnr!:• tQIDbion 

con lo:1 pnrlónqtroo quo cnrnotorizrtn el problomn.. 

At~n c.draitida ln imposibilidad de que hayn PI.U1doo, la reaiotoncia do lna bar:cao 

flo:.:ocompr:lluidno qarr;n::J quoda limitada por ineotnbilidad, como lo domuootrn ln forma 

do 1::~.~ curvno do lno Fieo. _ 4.\S b, e= '\ d , quo tionon una rom:1 o.scondonto, corre:::

ponl!ionto n. ooní'ic:;urnoionoa ootn.blea, so[;ttidra de un punto en el que ln pendiente oo 

nulo. y ol equilibrio indii'oronto (reaiatoncio. m~~mn) y de una rama dooconclontc, 

1~cs\"~t.\e. 
onrncter!ation do oot:.1do::J, de equilibrio iwHfH'81'\J••• La inestabilidad, quo oo pre-

nanta oin qua la barra so salg~ dol plano do la flexi6n, y que no es un i'onómono de 

¿andoo-(no·h~ oifUroaoi6n-dol equilibrio), oe dobe a lo. intero.coión de momentos y 

fUerza normal y n la dimminución de rigidez producida por la plastifico.ción parcial~ 

Lo. resiotoncio. de una columna flexion:tda Dlrededor de su eje de mayor momento 

de· inercia, que so conserva durante todo ol proceso de carga en el plano de lQ 

l~~xión, puedo doterminRroo utilizando m6todoa el,sticos o e~nstopl~oticoo. En ol 

primor cnoo se tom~ como l!mito de utilidad estruoturnl la aparición del esfUerzo de 
-' 

i'luonoin on la. aocoicS'n crítica, y no corresponde a la reoiotencin ni~imn de la coluiu 
·" ,.~ 

no.,- quo ·puedo odmi tir 'il'lorementos adioiona.les de cnrgo. haota su colapso por inootn.:...2: 

1ilidnd·on ol plnno do ln flexi6n. 

Doopreoinndo loa osfUorzos residualoo, puede considerarse que el cem?ort~~ie~te 

el~otioo tor.minn cuando 

En M , se incluyo ol momonto producido por la fUerza P nl actual sobre la -
• ..... '11 

Di vidiondo los .dos miembros ent"o--~ , teniendo on cuonta que ~~:l = ?:s y 

.S
111
6'3::. (M") !1 - ,_y expresando el momento mrocimo oomo el producto de W'l factor de 

aillplií'icnci6n-of- por---el-mayor-----de los momentos -at>lioados--en los- extremos, la ecua

c.Lon nntei:i_or so trnnofol"lilQ. en 



( 

Lno oxprooionon toórionc ax:J.otct:J do.- tp rooultnn inrtdocut:'dao pn:ro. dioci:o, r-or 

lo qno la oc. ( .1 ) nuole ouoti tu!roo por lo.s doo oounoionoo aproximndo.a ::iguionta::~, 

¿_.!.o (l) 

~ •. o e~) 

Con lo. fórmuln ( 2) so oompruoba. quo loa eafuorzos rut.ximos run.pli:N.cndo::;'- por 
. ~ 

o:fóotoo do- oor;undo orden no excodon el l!mi to do i'luonoia., y co11 ln ( 3 ) na he> ce b. 
. ; 

miolllll. oomprobo.oicSn · 011 ol extremo de ln coltunna. eri que ~ctúa ol ma.yor de loo '¡nomo{ÍtoG 

oxtoriorons en los oxtromoo no hoy [1mplifionoi6'n. 

Oro Ho o a w1 momento W1.ifonno riotioio nproxirondnmonto oqui Vi!.lon.to n lor.;-' mo:wonton 

_ rouloa vnrinbloo; .ai loo extr.cmoo do la. columna 110 oo ~ooplazo.n linoolmonto Om oo -

- cnlouln con la oxprooicSn _ <;..,. ~ O.b + o.4 Mjl-40 ~ o.4 , on ln~ quo :M oo ol monor y 

l·~o ol mayor de lo.o momontoo on los extron1os, y_ M/Mo os pooitivo ot,ta.ndo ln b:trrn -

o o floxion-n: on ourvnturo. oimplo y noE;o.ti vo cuando la ho.co on curvoturn. dob~o¡ 1/i..:..o/~ , 
- dando l¡ · oa ln. onr¿;a. or!tioa. do fular do pandeo on ol ],lnno do ln floxi6'n, on un -

ra.ctor de omplificnoi6'n del momonto unifonna oqui v:llonto C &t. ).\ 0 , que tiene on cucn-

ta, nproxim~dcuncnta, _ln intoró.cción fuarz/j\ t!Xial-momento. 
/ : 

So ouontn con vnrioo m6todoo parn cnlculo.r la r~oiotancia m5ximu ce lno colucnas 

on ol intorvalo inollbtioo (rofs. 4.1'=t 't 4 .\S.)-,· y oa ho.n· dcoorrollc.do p:rocodimionto:~ 

(lUO pormiton dci..onninc.r ln CU::"VQ complot:1. momento-rotaciÓn en un extremo (rof:J. 4J9 

Q 4.'1\ ); o::;t~ curvn oa de irnport:~110in fundomonte.i en dioofío ·a!onico, puo::; con olln ae 

obtionon ln ~n~noidnd do r?toci6n y do nbooroim1 do onor~n; sin cmbnr~o, la3 cu~vn~ 
\ 

.-.·nn niño dodt/oido.o pnra miornbroo con ~·nr¿:;n axial oonotonto y nor~ntoa i>.plic;;¡do:J on -
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uno o on lo:1 don oxtromoo quo orooon monot6niorunonto hnntQ ln fn.l1n, por lo quo 

p1·oporcion:1n tÚlioPmonto Wln dlndionoi6n oua.litntiv:1 dol oomportrunionto de oolunmas 

oomo~idan ~ oolioit~cionoo din~mioas. 

4.1~ 
En ln Fir;. 4.16 ~k~po muootrt:tn tres ourvno · momonto-roto.oi6n t!piono obtcnicl.MJ 

pt\rr.. treo columnnn i[.."Un.lo!'l; oon rolnoi6'n de_ eoboltez en ol plnno do flexi6n lj";c: 30 

y fuorzns do comproai6n . 'P:o. ~O 'P_, , somotidno n momentos de intensidad ere ciento 

npliondoo on loo oxtromoo qua gurardan entro a! relncionoo diforontes en CCldn c:~no,; 

lo. colwmln on ourva.turn doble os la quo ao onouontre. en ln. oondici6n :m~o í'nvornblo, 

y 1~ m~o or!tica ea ln flexionada en ourvntura oimple; loo momentos tienen intcn:::Ji-

·.la.d~o ieunlos on loa dos oaaoo. 

Ln oolumnn no puede ooportar el momento J4p comploto en ninguno de lo=: cnooa, 

puos parto de ou rooistonoia debo de!'ltinnree n ln fUorza de compresi6n, poro en a y 

b tione ·una oo.paoidad do rotnoi6'n importonte bajo mome~to oonatanto igunl n ll.po, 

miontr~o que on .. c. los efootos de oegundo· orden ·son mrocimoo, ol momento retiotonto , 

no llor;n. a Upo y lo ottpnoidr.td de rotnoi6'n es muy pequofin; coto fon6mono oa o.gudiza. 

ounndo · e~wnontnn. Ljr)ll y P, de memora que lo.a oolumnao -oabolto.e- y oon comprotli6n 

inportnnto reoioton un momonto m~mo nprooiablomente menor quo l-!p01 'f.y tionon ·uno. 

cnpncidnd do rotnoi6n muy reducida, o ~~ nula· 

Lno columnno de edificios concrtruídos en zonas s!omioas son on general poco 

ooboltn:::J y la. flexi6n Duole oer predominante en su diaoño, por lo qua sus tolaciono:::: 

?¡'P~ son bnjnoJ a.de~s, se flexionan en curvatura doblo bnjo la ncci6n combinada -

do fuorzRs vortionles y solioitnoionos s!emio~o; por todo 6sto, su capncidad de tot~ 

ci6'n ouele sor importnnto, del orden de la mitad de ln predicha. para vigno (rof.4.2\). 

Lno oouaoionoa aproxi.mado.s_-2 Y~--~ .pueden utili-znrse __ tnmbien ... pnra. __ doocribir ln 

o_~ndici6l! de (J~rga quo ooo.aiono._ ~a inioiaU:6'n dol pand{;Jo elÁotico--de uno. columna., 

fuorn del plono de floxi6'n; pnrn ello,--bnsta euotitu!r en la-eo •. Z_a Py y(~)~ ~ 

:por. ~r Y- Me;." · .·;. quo ropresent~::la::.c~reo. or!·Ü-oa _de_&ller _ po.r~ ptÚldeo alrededor 

,dol t: jo -.~o "!en~::"' ... ;::ner.J.:.o de inercia y el momento or!tioo de prndeo el,:Jtico de lo. -
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iJnrrn flo::donndn wlifo:nnomonto o.lrododor do ou,l ojo y'¡/.fpf do mayor mo::nonto el<; 

inoroin; ln oo. ( 3) so' oonoorva. oin orunbio. 

La rooiotonoia do bnrrno floxooomprimida.o quo fallan por oxoooo do floxi6n on 

ol plano do loo momontoa oo rola.tivrunonte i11oenaiblo 9. oambioa dn lno dimonnionoc de 

:no oocoionoo tra.novoraa.loo, por lo quo un solo conjunto do curvno corrocpondiont~ n 

cUlO. rolnoi6n q dada ontro rnomontoo extromoa os aplioa.blo a toda.o lao uocclono::: H, -

-lrunil~adna o fonnn.dno por pla.onn, de dimonoionoo oomejonton n la.a lamina.dn:J; en cambie. 

la ronintoncin. al pandoo la.tornl dopando de ma.'lora. imporl:r~rta do lo. secci6n tran!lVO!, 

3nl do la. columnn• 

Go hn dotormino.do (roi'. 4.22 ) que la. rolnoi6n ndimon.::donn.l .. '<T /.A~2 , dondo t<t o:J 

la conotnnto da tora16n do Snint Vonant, A al ~rca. y d el pornlte do ln socc~6n, 

conotituye al pnrrumotro goom6trico principalmonto responsable de c~bioo en ~1 mo--

rJonto cr!tico, tanto on ol intervalo elástico .. como on ol inel~s"t;.ico, y qu~ la. e reois-

tonoin nL pnndo.o lo.tora.l es proporcionnl. a $1; toda.3 lo.o vnrinbles restr..ntoo que -

definen la ~oomotr!a da las oocoionos trnnaveraalaa, reducid~o a unn fo1~n adimcn~i~ 

nal, o~n nproximndo.monto oonotantoa para rola.oionos_~/F) y. L¡'r~ fij~o, nQn on el in-
. . . ·c,~,.~-l2) 

conotru!rao curvas u:;;; , ' ;;;;l:;¿;:;;'.:..C ;q torva.lo inol~otico, do mrunora que puedon 

. . ~ ~ 

quo proporoionnn lna rolaoionaa do eoboltoz. l:t'mito en funoi6n de_'L<1 "\o /M y do 

'P/P!i _. 1 y quo oon _nplionbles a. todas las seocionoa H lruninada:J con aproxioación :JU-
, ' 

i'ioionto pnrn diooHo. 

'· 
Loo rooulta.doo proporcionados por las curvas oon conoervndoros c~~~do ne ~plicon ~. 

n oolumnno ·do odificioó sobro- los 'qua a.ctl!o.n care;nc horizontnloo, puen corrc:Jy:ondon :¡ 

piozna libromcnto npoyo.dna con momontoa igúnlos en los e;..-tremoa. que la.:::· flc:donan en 

curva.turn oiciplo, y las columnno mcncionndn::: oicmpre tienen rontricoioncn en loo 
: \ 

oxtromoa y, ndom~a, oo floxiona.n .•m curvatura doble; teniendo 6nto en cucntu1 y 

' ootudi[lndo lo.o curva.a1 ao concluyo ·~ue al pandeo laterc.l por flexotoroión no oc··niona 
1 

di[mlinucionca on la rooiot-Jnoio. de :~a mnyor!a do lns ooooionoa H quo oc utilizM on \ 
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ndii'ic:ton, cunnuo nctL~~'.n oobro ello a car~r.n v0rtica.lon y horizon'ta.lon o::t(i:.~cno. 

Si on la. ce. (Z) oo suot.ituyo ?:i por la. oa.rgo. or!tic:l. de pandeo inol~:1tico do 

:o. ooltuJ.nn comprimidn rodnlmente, oerrespondionto n ln relnci6n de ooboltoz mo.r. 

r:;r.ondo, y (M")~ por ol mor.aonto ·m6ximo quo poclr!o. raoistir la pieza. oi eotuvioc:e co

. 1:1otidn t~nicr.unonto a. flo:dón, incluyendo efectos do pandeo latern.l por flo:wtor:::ión 

cuando ocsm oir;nificn'tivoo, so obtiene le. ec. (4), que proporciona paren do vo.loroa 

do P y J.ío quo ocnoionnn lo. fA.lla por ineatabilida.dJ a.unquo emp!rico., ln ec. (4) 

proporoion:1 buonn prooioión petra. dieoño. 

La o o. (3 )' so ouoti tnye por lo. (5), que do so ribo ln condición oorreopondiento_~O. 

la formaci6n dÓ una nrvioul~oi6n pl~o'tioa en un extremo, do m~era quo cu~do se .-- . 

O:l.tin.Cnce t"lguna do loo o os. (A) o (~ r oot~ n punto do agotnrao ~ll rosis'tencin do -:!ll'l 

miembro aujoto a oompreoión y n flexión en ·ou plano do mayor rosiotencia, :ra sec. por 

pandoo lntoro.l o por formnoión do unn artioulnoión pl~stioa en uno de oua extremos~ 

..E ...,. C- M o - Lo (A) 
Pcr l-V/Pe; M,.. -

, .. 

? ·-('i) 
r.,' 

~o 
-r-~ 

- + :S. i.o 
. 'P~ L!BHt- .:,!);. 

l·im, lllomonto mrocimo qua puado rooistir el miembro en auoonoia. de fuorza nonno.l, 

puado. onloula.roo o.proximo.dc:unento con la_ oxpraaión emp!rion {rcf. A.l? ) 

Est~ ·aouo.ci6n proporciona un valor aproximado del momento or!tico do pnndeo 

lntoro.l po.ra ~-~ +l.O; ouondo lo-o v~loroa de loo momontos en los extremos c,uo.rdm -

otra rel~ci6n, puode-corregiroe utilizando el coeficiente-Cm. 

Do loo ecs •. (4) y (~) se obtienen dos valores dol momento exterior ~o ; el oonor 

· ,, ellos es ol m!ximo quo resiste lo. columna en combinación oon la fUerzo. o.xio.l P. 
. . 

Ho = t. ( L~Jf-t.}M ... -.· (4') 
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F.,r.XImr :aHXIAL. El problema por rooolver ea doton1inar la intonoidnJ m(cd.nc. 

U.o .lnc nolicitttoionoo quo .puada rooiotir una oolunna. ounndo ::1.otúan en ollo., oimult{ 

Í1crunonto, unn. fuerza. oxin.l do oompreoi6n y momontoa a.plicndoo nlrododor do los do::J 

ojeo controidaloe y principa.loo de oua ooccioneo .oxtrcmno; no o~ un problooa do --

p:mdco por bifurcnción del equilibrio, ·pueo las· aoocionres trnnavoranloo so dospla.-
_. 

zr.lll linonl y nn¡;ulannor,to dosdo un principio, sino de inosto.bilidnd producida por -

1~ intoraoción de momentos y.ruarza nxial. 

En la rar. ~ sa dos arrollo.. un m6todo aproximo.do .para el·dioefio el&:~tico do 

c_olltmnno do D'lCción trnnovor:::al H con pnreo aplioo.dos en loa oxtromoo a.lrododor do 

loo dos ojos oontroidaloo y pcincipa.los, quo constituyo la bo.so do la.o rocomendaci~ 

no S O ~ntonid no on 1 O.ll re f'a e1 J4 y· 4\, 2~. 

Po.ra quo ol oofUorzo normal no oobropnse al de fluoncio. on nin~ún punto daban 

nntia í'aooroo simul t:fuenr.10nto l9:s tras oondioionea sigu.ienton' 

. .. ' 

: ' ()Q. "" G¡" + C\'J ~ ~ 
G"a. +- ~X~" + lJ j G""b'j ~ ~ G'"' 

G"Q1~"'lG'~oon loa eofuorzos normales diroctoo · produoiáos por la. ·.fuorzn axio.l y -

por momentos uniformes ficticios equi vnlonteo (\pliondoa a.lrode.dor de 'X. y :J, qua ao 

onlculnn oon lno ex~rooionos 

(.t.1"·\~~. = ('/.JF)" ~"" .:. C_" Ho" 

(u., )t~.- ( !/JF)~ ~Oj :... c~-1· Uo!i 

on 1· . quo Mo'IC y Ao:s oon loo momcntoa m.ayoroa nlrodedor do X y ~ y los factoro::: 

, quo oot~n 'to.bulc-.don on la rof. • .4.2;, \ oon z:¡uy ocracjo.nteo n lo::: cooficionto~ 
\ 

Cut, onloulndoo purn floxi6n olredodor do onda ur{o do loo ojor~ oontroidn.lo:J y ?rinci-
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pnlon. 

' ' . .. G"~ ,G ~ J G"~" y ~1 oon loa O::JfuOTZO:J ¡;-/tXÍLlOG on loa e:x:tromoo de ln columna, 

O:'llculnclon con loa momontoo oxtorioroa n.plicndoo on olloa, N,c y tJ!:i oon f'nctoreo 

do :>Jnpli.L'icnoi~n quo oo dotormino.n con lno f6nnulo.o de in. ~or.4.23,; 

y () óo un onfuerzo nor.mal roduoido pnra ton• r en cuenta lon efocton -

do lnn imporfoocionoa ~oom~trioaa inovitnbloo on lno col~~o.s. 

Loo onfUorzoo on loo doa extremos oo revisan con lno ocs •. b y~ y la condic16n 

do ootnbilidnd con ·la. oc. s· •.. 
La rooiotenoio. m6ximQ ronl,· on ol intervalo inol~ntico, do oolumnno niolodaa·

í~· 

do oooo16n H on · f'loxooomprooi6n binxinl, oe ha doto:rmin&\do ootnblociondo ou rolnci6n 

onl'{:n-d?formnoi6n oomplotn, ·por modio do ru6to.doo num6rioos en loo quo lo.o onrr;no o=-sJ,.2.. 
·'"-

riol'<Hl oo cplionn ·on una ooouonoin do inoro1nontoo oufioiontomonto potJUol'ion; rw h:m -

obtoúido a.r.:! ooua.oionon do· intoraooi6n quo ~·axprooan lo.o condiciono a do falla por 

i'onnnci6n do unn nrticulo.oi6n pl6otioA. en nlgunra ·~oooi6n trnnsveronl, o por inoota-

bilidad da 1&1. columna (rof'o. 4.2~ q_4.~o). 

~n ooooionoo contrnvontondao (oxtromoo de lQ columna) debo aa.tiofo.corso lo. 

ooudio16n 

¿:.... 1.0. e~) 

tt()( y Jr.\j oon loo momentos que actúan en ln secc16n considerada y. J.lp1" y 1-t(alj 

loo momentos pl6uticoa, reducidos por fuerza axial, oorraspondienteo o: ·f'lexi6n alre- -

dador da ~ y ~' que oe colculnn con las ccunciones 

M~," = tle, Mp" [ 1-WP1)] ~· Mt" 

M~? !J~ Mf.i [ 1- (1'/P._)'J 6 Mt!S 

en lo.a que ~tv y "~~ son loo momentos pl,aticos de la· aecoi6n. 
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El1 ooccionoo 11 en lno quo lo. rolnoi6n dol nncno <lol pntín .• 1 ~~a!'~•1to Jol nhHt 

.Jot~ comprendida antro 0.5 y 1._0, ~ ostti dndo por 

P/P~ 

donde ~" indios. lor;a.ri tmo nnturol. 

Lo ootnbilidn.d on~ro puntos oontrnvontandoa oa oompruoba. oon la. oouación 

. 1 . . 'L. -. 

(c ... ,. M.~ + 1 c~'j M~) =. 1.o 
M"'" l \ M"'1 

. (to) 

H)' - y 1\l son loo momantoa m!.ll'·oros, nplio!:tdos en uno u otro extremo de la -

columna., y M-,~ y M.,,~ son los momontoa resistentes en flexión, d4isminu!doo por 

po.ndoo lntnrol por floxotorsión, cua.ndo 6ota ea or!tioo. 

M.,,"= ML.f" (·i- (~/P'S))[l_- (P/PE")) 

K~:. s ~t~ ( 1- (~/~~)) (1- (_P/Pe,)) 

·' •<. 

~ os la. cnrga · or!tica de pandeo inol~stico de la colunma ( Pcr -en 1:~. oc. 4 ), 

~" y ~j ln.a de :Pnndao el~atico, M"" el momento· pl&otico par~. flexión nlreded.or do 
. . . . ,. 

X,, reducido· por pnndeo lo.teral cuando sea necesario-" (ec. 4 _ ), y el exponente L . . . 
vale 

2=oA~ t¡'~ + bf/J ~\.0 , cuando ~&/d ~o.~ 

'·1: l.o ; · ~ cuo.ndo· _\:.,jc\ t:.o.~ 
o 

~ y d con ol nncho del patín· y.el pernlte de la sección ·1 o H •.. 

Petra utilizn.r lno ooa. ( ~) y ( to) en ol di:Joño da columnas do innrco:J no contr:~.

vontondon(~'l,1ay frnrue~) deban dotormino.roe los momontoa producidos por ln c;,rzn ~ltirJ:· 

por modio do un nn~liois de ooc;undo orden on el que ae incluya ql ofoc-to PA. 

En ln rof •. A.~ oo ra"comiond~ que cunndo se utilicen las "'cs.~ y lO pnrn acitor.:linar 
. . 

lo ro~iot0110ia de OOlUímlB.B On fleXOOOmprosic$n bio.xial se tengnn en. cuent!'l. l'Z&s prcc~-k1_ 

ciono!l' r.i;]J.iontoaa 

\ 

1<' ,, 

,. 



1. L~a noccionoo dobon dimon~ionoroo do manera que la~ oolicit~cionoo produci-

da.o por vir,nt.o o oiomo, qua aon rovorniblo:J, no ocaaionenneafuorzoa qua oohrcpnocn 

·~ 1 l!r.1i to el o fluonoi a nominnl. 

2. L·:o ooccionos deberi dillionaionnroe do mnnera. que lao aolicitA.cionos v~.:dn.

blo J1 oca:Jionadao por viento o. ais~no ~a carga vertionl (con un fnctor de co.rgn de 

1.5 multiplicado por o. 71 o. aleo o.a!, po.rn tonar en cuenta. la proba.bilido.d de ocurren. 

oica.) no ooC1:>ionon osfuorzos qua excedan del l!mite _de fluonoia nomina.l del mlltorial. 

;. Dobe rocordaroo quo el m6todo a~ ha desarrollado suponiendo quo no h~ 

pnndoo loc,l prom=tturo. ( ooocionos oompaotne ). 

En lo ra:t: .4,rb se recomiende. qua la rosietoncia do lno columnns en floxooompro~·ic;n 

biuial, nnto fo.llna por inost::tbilidad, so .determino con la ecue.c16n · 

. cu) 

quo os una oxtenoi6n de la ec. (4). 

COLUliNAS CARGADAS OIOLIOA~1E:NTE. La infor.maci6n exPe~i~on~cl ccbr~ ol comporta-

mionto do olomontoa floxocomprimidos oargndos c!clicamento-que oe poseo on ln uctuk~ 

lidad oo todnv!a ba.atnnto reducida, y se limita a ooccionoa flexionadas o.lrododor do 

uno o6lo do nuo ojea centroidolea y principnlea; se enroco totalmente de informo.ci6n 

ro:nti vn ~' miembro o en rloxocomprosi6n bioxio.l. 

So h3n ono~ndo ospooímenes aislados do aoc~ión transversal H do los tipos qua 

oo muontr~n on la. Fie• 4.1l ; en las 'experienciao rcporta.de.s en lns refo, 4.11 c¡4.~~ 

oo hn. utili~ndo 113. barra. libremente npoyo.da con unn cnrgn .Rplicnda en. el. contro .dol 

clnro, y lo pioza. on volndizo con una íUorzn ho~zontnl en ol oxtromo libro oo hn -

1 
\ 

~ ---~~l--:•1Qnc!o~=Qn~,la.o_r.oío_.,~Y.{y~1-l~; __ on_ctodoo._l~o onsos~:ln~-fucrza =tl"a.navoronLQ_ socc:-c.-plion.====- ==---~. 
c!~lio~monte mientras la normal P so mantiene oonotnnte, o~biando.au intonoidad de 

un on::Jo.yG n otro para determinar_o6mo_inf'luye _en el--eompox-.t11mionto -de lo. columna.. __ 



Loo incromon~i.os do fuorzn axial (quo ao oxprooa. on r;onoral on la fona!J ~dimon-
. ' 

oion:ü P/Py) producen oiompro un ofocto doofnvorol:llo on la. roopuostn do ln. column:t; 

rJi oo ovitnn loo dooplo.zroniontoo lntornloo, la. fo.lla oo inicia oierapro por pnndoo -

locnl do loo pntinon, quo croco on cicloo. sucaoivoo do cnr~n y so extiendo ovcntu~l 

monto nl nllna.; ln corubina.ci<Sn de lao doo i'ormo.o do pnndoo local oo:t~ionn ol colo.poo 

dol miom'bro, prooodido por un rotorci.mionto 11lredodor del oje lon¡;itudin~l. 

Loo ronultndoo obtcnido::J on la. .re f. 4.'\l oe roownon on lo. Fig. 4. \S , on ln que 
' '-' 

oo tnucotrn la. rolP.oi6n ontro lns ompli tudeo da las defloxion:os y al m"unoro de ciclo:J 

de cnrEa. quo rooioto la columna hnota la fracturn, pa.rn doo vnloros do P/Py; curu1do 

1~ fUerzo ~xinl croco disminuyan lao rumplitudoo do lao dofloxionos y el n~cro de -

ciclos (¡uo produco la falh .• 

&1 la ror.4l, so muostro quo la onpQcidnd do rotaci6n disminuya cu~do numcntnn 

lnn rolncionos Qllcho/~ruoso de patines y alma., o cunndo croco la fUerza. nxinl miontrn~ 

so conoorvrm fijn·s osrts relaciones. 

Como lo::J ontudioo cobro colUlimns cometidas a. cnr¡;Ra oíclicao en ol into¿vnlo 

i110l~otico diat('~ mucho de cor complotas, y no se conoce la influencia do ou compor-

~.:.nmiento on la rcopuoota da ontrepisoo do morcas ·r!gidoo, el diseño de 6ntoa so h~co, 

COJJO ya. oo ha moncipnado, do mG.llera que 11\o A.rtioulo.cionoa pl~stican ce forrr.en en -
' 

la., vi[;no miontrao que lnn coltunnns ca conservan b5sicrunonta on ol intorv~lo al~r.tico 
- · (Ita &l .. ~'"' ~crcÁÓk !el l.4)tú.t:tw~c.. \cu cut":~¡(~ ttW\;,q,c t ... $ ... , laQ.)~ ), 

hnstn. ql colo.poo¡r- Sin embnrgo, la.· reopuoota. real do una. octructurl'. somatid:t o. 1::. -

ecci6n oimulti\non de co.re;a.o gravitncionaloo y colici tncionoo a!~Jico.o e o t<>n complc j~ 

' 
qua on imposible a.3oc;urar que durnnte temblores intansoo no so foma.rán articul;:¡cio-

noo pl~oticna on nlgunno oolumnno, a.unquo nl hacer el diooño se ho.ya trnt~do de 

ovl tf\rlno; vnrioo oon loo fa.ctoroo que pueden ooo.oionar al comportnnlo•1to L1cncion~tlo: 

l. El diooño oo ha.oe oiempra. con lno dimonoionoo do lno oecoionen tnbulnd:Hl on 

lo.t rn9JlUilloo y tomondo cooo bnoe al oofuorzo da fluonoia. nominnLdol ncoro, y_ en lo:: 
1 

por .i.iloo rl')n.los tnnto 6oto como nquolla.o difioron, o. vecoo :m::JtMcinlmont·l, de loo 

vo.lor(.•o to6riooa; "'omo una. oonnocuonoio., loo rooistoncio.s roalo:J puodon r:··-:- b~ct:-r:.te 



:liforon·.::.on 'cl.o ln:J cnloulo.dao, y la combinnci6n do ·un aumento do reoiotenc~.o. on una 

trnbo con uno. dimminuoi6n on ln columna. on .quo oo npoya puede ha.oor que ln nrticul~ 

ci6n quo to6ricnmonto dobor!n formQroo en la primorn Rpnrezo~ en ronlidnd on ln 

2. &1 ol nn~lioia y el diooüo no ouolon tonorao en cuenta l~s a.colcrnciono~ 

vortic:-tlon do insp l::la:Ja.a dol odifioio, ino que- incrementan la.n fuorza.n ar.ialoo en 

ln.n columno.n, obn roa"pocto a "ls.o. O!.'llculadn:J, y ha_!llOn que diominnyn BU oap&cido.d p.:lr[A 

:t·or.liotir flexi6n •. 

,. Loo efoctoo de loo modoa ouporiorop de vibrnci6n, qua·auolen doGprccinTao, 

puodon tru11biÓn hn~or quo oo formÓn nrticuln.oionoa pló:ntic~s en alOtno.o ooll.l))mnoo' 
. >¡~ 

Loa i'notoros menoionndos son ton complejos y lo.ll)J.noortidumbroo lir;ndno con olloo 

' tan. r.;rnndon qua no so puodo tenerlos en cuento. explíoi t(llllento en el dioofio, por lo 

quo oo importimto · reoonooor la pooibilidnd de que oo forman o.rtioulo.oionos pl&:1ticao 

-
on lao colwm1ao y provor ol comportomionto oorroopondionto. 

En la. ref.~.~se reporta.n los ro_sulta.dos obtenidos ostudim1do oxperi~nto.lmorito 

cais ouboonjuntos formndos por unn columna. y lo.s dos vicns quo conectan en olln, ae.. ~ . 

mojnntoo o. loa do las rofa. 4.U,4,~~~·l1, sometidos o. comprooi6n conato.nt"e y fuorzns 

horizontnloo c!olioao, cuyQa vir;as oo sobrediseñaron deliberadamonto parn obliE~r n 

quo lno o.rtioulo.oionoo pl~ntioa.:J oo fo:rmaoen en ~os oxtromos de las columnan; ~ntn.::; 

no floxionnn o.lrododor dol ojo do m~or mo.monto de inercia on cuntro do los nubcon-

juntol!J y dol de monor en los otros doo. Tomnndo ooco.bo.oo ol nillnero limitndo de 

pruopaa ronlizndno, se concluyo que ~ede ndmititao que se forman nrticulnciono~ 

pl&:ntioo.a cm"ln3. oolurimno en las que· P/Py no excede· de 0.5, ya que tienen Wl co:mpo!_ 
. . . 

tomionto sati~fnotorio, erRoins on- gran parto· nl: ondurooir.aionto por doformn.ci6n, 

poro que doben ovit·arse cuando lá. fuerza rudo.l exoe.de de la. mitad de Py, pues so 

obaorv& uno. -disminuoi6n dr&Íat:Í.cS: de reaietencia ·en ·espeo:!menes .. con P/Py do o.6 -Y 

o.a. 
. .. 
• j. 

' '. 

·-' 
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En ln rof. 4.\0 so llo¿;a n conolur:ionoo ·oomojontoa on dos mo.rco3, o;1 :;~1: .;,.J J.O:J 

cunloo lno ool~tna ao floxionnn nlrododor dol ojo !'miontrno que en el otro el ojo 

do floxi6n fu6 ol ~ J lo. o rolnoionoa P/Py fuoron 0.20· y o.41, roopeoti VC'rnonte. 

En todno la.a oolumn~o do lo.n ootruoturo.o eotudia.do.c on lo.o ~ora. 4.\0.,4\.1C.o'l 

omploó unn. oocci6n W8x48, quo tiono rolncionoo oncho/i;ruooo do 14.4 en los patinoo 

y 16.) on ol nlmn; b. ooboltoz L/r:s do l'na columnas de la rof.4.~~ fu6 mucho monor 
, . 

~(!¡,'!j. ..... Q . 

quo ln·r;:;dndoiblo po.rn dicofio pl~otioo bo.jo Ct>.rgc. eot6tic::~, poro lB. do .ln:J coltu:m:>.:-~ 

do l. mf.1.roo de ln raí'. 4.10 floxionudo.o alrodod.or do"' fu~ do 52, vo.lor no nuy oloj n.do 

dol m~imo o.dminible 0!1 O(iCOionoa H do a.oero A56 bajo momento vo.riublo prouucido --

por cnr~n est~ticn, quo oo. 6;.2. Aunque lo. información roporto.dn,o~ liroitndn, p~roco 

indiour que la.11 oolumno.o con rolnoioneo do osboltez uouo.leo on edificioa, cuyoo pa

tinos y nlmo. ClUUplon lns rolaoioneo P..llOho/r;rueso espocifior-tdnc: para dioofío pl~otico, 
·. 

dobon tonar un oomporta.rniento adecuado on mo.rcoa oomotidoo n ofocto3 s!smicoo, e.--

inoluno nilinitir la. for.mo.oión y rotación do nrtic~lo.oionoop pi~stiono, aiompro quo ln 

fu~n-zo do .compro3i~n no oxoodo. do nlrododor do.l cincuenta por ciento do ,Py• · 

l1.~.;; CONEXIONES. Lns conexiones trnnsmi ton los olmuentoa mec&üco~, r:1o~ento~> 
1 

f'loxionnntoo y fuorzna oorttJ.ntes y normales, de la a Vi·e;na o. los coluruna:1 y vioovor:Jr-, '--., 

nn! oomo las fuerzns de lns di~ono.los do contro.vonteo Q! marco propironont~ dicho, 

··con lo ·quo' so logra que todos los elemontoa de l.o. estructura. tr:Jba.jen e~1 conjunto. 

·En eoto · co.p!tulo oo considero. ~1ioamonte el cnao en quo 1oa mnrcos ont6n provictos de 

' 
juntna r!~ido.B. entre vieo.o y oolllllll1as, oá.p·aooa do trnnmni tir do unnr: n o·::.rn::. lo::: --

.Jrz • ... ""'~'" ~"'~· (., ú~~ . oloJJlontoo t.1aolÚlicoó !ntor;roo qua hoy on. ollar:t, . . ·· - . nc~!,l."'!~nrnrmtoo 

linoo.lon o nn~ulo.ron rolntivoo entro suo o:~tromoa,. ~ .. \c,.a Je\J:~.,J e; leu ¿,.~r~~o-<S 
.Le (, loh•"';ÓM, • . 

oo muootrnn troo tipoo do conoxionoo v1gn-collun:.1.:~. •1uo :::o 

omplonn coiaúrunonto on m.:~.rcos de odi:ficioo, oorrospondiontes al ni vol ou-porior, n una 

columnn lntorol y r. unn interior. 

i 

\ 

¡, 
·' 
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Aw1quo cnoi todoo loa o~tudioo quG ao han refl.lizr~.do haGta riliorn corro~pondorl n. 

lnnrco:J plnnoo con ln:J viGno unida.:J o. loa pntinon do lro..o¡Í columnas (ao ha efectuado 

tnmbi~n un n(uncro reducido do pruebas de lnborntorio con eopoo!monoo on los quo --

llo¿;:m nl ,,lmo.), on oatruoturao roo.loa onsi siempre hoy tres o cuatro vign.o on do.dn 

concxi6'n, c¡uo llogo.n o. los patinas y a loo dos lados del nlmay y quo fon."lall parto 

do loo don mnrooo plnnoa quo so oruznn on lo. columna. 

Si ln. colwann pn.n~ corrido. o. trnv6s do h. junto., que oo lo máo común on marco:; 

do odificioo, el dioofio do lo conoxi6'n oon:dste fundnmontalmento en: 

~tte&:oJ. d.e ""':C: .... 
1. Proyooto do loo - entre t.ro.beo y c·oluu111a para tr::msmi tir o. 6stn los 

oloroontoa mocrulicos que h~ en las oeooionoa extromaa de onda. una de aquollao, uti-

lizand~ ooldndura o pernos do alta rooiotenoia (los rcmnohes no se uoan en estruct~ 

ro.o modornno); en juntna ooldndno la uni6n puado ron.lizaroe en for.mo. directo. o por·-

modio do plo.co.s ooldo.dns n los patines, ~n~ulos on ol almo., etc. 

2. Rovioi6n do la columno parq determinnr oi ou resi:Jtencia y rigidez sor. o.de- ', 

cundn3 pl'lr~ aoportnr loo elomontoo moo6nioos qua lo tranomi ten lo.s vign.o, · 
~. l>i~~l:\o 1 

v~o ... n-n~~;.-o-riso, do los refuerzos necooarios(~.t:esq~.l, tl~ qJo.IGdcu Q\ a.l-~, eh). 

~1 dioofio da conexionas realizado do acuerdo con la pr~ction norteamericana -

(rofoA-.ISy4.~ oo bnon en loo roaulta.dos roportndos en la ref'.A.l&, en lo. que so dotar-

rain:m loo fnctoros que deben tenerse en cu.enta, y la ma.noro. de so.tiaf'a.corlos, pnr=t 

locrnr un oomportnruionto ontisfnotorio de conexiones vign-oolumna de mnrcos r!~ido~ 

con ~nrc~ oot~tico, dioeñndoa pl~stiorumento. 

eo enonynron conexiones de dos tipos, unas con doa vigas, soldadas a los pati-

nos de :n oolurnnR, y otrna con cuntro, que llegan a los p~tinea y al alma. Lns vi-

ens ao ooldaron diroctrumente a la columna. en todos lo~ casos, por quo eotno conoxio-

nos tionon ciertno vontnjo.s eooncSmico.a y funciona.loa ·y, ndem~o, o.l IJUprimir .las pla.-

CQO on loa p~tineo y lQa m6naulo.a de naiento se eliminan alDUUan vnriablea quo difi-

cult~r!a.n lo. determino.oicS'n de os"fuorzos y ::deforn¡acionos en la zona de le>. cone::d6n. 

Sin o:nbnr¡::;o, lQ.a f'Órmulo.o desnrrolladna pueden utilizaroe tw:nbiÓn ouo.ndo lo.s fuc::-z.:1::: 

o14 loo po+".nes oe tranomiten a lo. columna por modio 'de plo.ons. 
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L~n vizo.o fuoron icunloo on todoo los qapoc!monoo, troco on totnl, .l!liontro.o -
\ 

l.O no vnrio.ron loo :porfiloa da la.:J oolunm.o.n po.ra. oimulo.r lso condicionen cxi:::ton-

.:. 1::1 on loa nivaloa auporioroa, intannodioo o inforioroa; lf. f/..11/./ dioz onpoc!r:J.Oi.l.u::: 

11.T~uvioron í'ormndoo por un tromo do oo1Ul.lll1s. y doo vir;!o r:oldo.~na a :=ua pr>tino:::r, y ~ 

. l[~noo do ellos ao roforznron con atioaodoros horizontnlos coloo~doo ontro loo 

r•ntinon do l11s vir;as o con pl¡1Cas vortionloa o.dosade.s nl alma do 1"- column~, o pnr2.. 

~olns n olln, miontrna quo en otros no so ooloo6 nin~n refUerzo. Lno cor~R:l se --

r·:Jlico.ron, en tocios los onnoo, como oa muestro. en la. Fig. 4.2o , y- oo incrcmo.n-

~nron lontnmonto baoto. lo. falla. 

Troo do los espoc:t'münoa co hicieron con cuatro vir;ns, dos conoct~dno a uno j' 

otro lo.do dol alma de la columna, poro cada uno do elloo id~ntioo en todo lo dc~Ú3 

n uno de loa del primor grupo, puos su objoto fu~ dototminar la influencia de laa 

vigao que llogen al almo.; oo encontr6~ que ln.o juntn.a del segundo tipo son I:J5o -

J!r;idns y rooiotontea que las dol primero. 

Lo. compresión o.xial tuvo paoa influencia en ¡ol _comportrumionto de la5 conoxiona3, 

1~3 columnas no mostraron nincún indicio pnrticu~nr de falla bajo cargas da 1.65 

voces la do tr~bnjo, ni trumpooo cuando Rl final do onda pruebo. ~o aumentaron al 

doble de -lna de t-l'abajo, conaervnndo nl mismo tiempo las fuorzao finale-s e-n lec vi

~o.D (lo_a cnrr;n.a do trobujo oorroapondioron a un asfUorz_o rucial modio de n.lrcdodo-: .le 
' '-

1000 lC~co?.¡ ~1 acero omplondo fu~ ASTM A7, con un l!ndto de fluoncia te6rico de --

2520 K~cm2 ). 

Una conoY.16n es satisfactorio. cu001do puede desarrollar el momonto plnst.ico C.o 

lo.:J vir;no miot1tras obro. cobre ln colwnna. la. comprcs16n producida por b.s c:>rsn:l- --

corro:Jpondiontoa ~ tione, adom~~. cnpacidnd do rotaci6n suficiente pn.r~ qua 30 fo~t 

una oocundn nrticulnci6n pl~otica 'on la zonn central de las viga~ sin quú dicninu¡n. 

ou ro3iotoncio., o rosiotonoi~ n.decu~dn para- permitir en la primara articul2ci6n las 
1 
1 rots.oionoo nooeoaria.a pc:ta qua nps.~·e;zca la segunda. 
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Pnrn doton.ün~r si ol comportnroionto ea antisí'notorio deben invcsti¿:;::'.rso lo::; 

pun· .. Jo oicuiontoa; 

1. Resiatoncia da las reeiones do ln columna ndyacentaa a los patines en 

tonoión y colnproaión do lrao vigna, ounndo no se coloonn o.tieoadoreo. 

2. Aumento da in. rosistonoia. do ln conexión debido Q la. presencia do oticnn.-

doro o. 

;. Posibilidad do ·fa.lla. da la columna. ooa.oiono.da. por una combinación do ao--

fuorzoo normQ.leo y cortantes. 

4. Efo~to dobra el oomportamionto da la. conexión del par de vigas ligadas nl 

Almn do la oolULnla• 

5• Rotaoi~n requerida en la.a conexiones y co.pacida.d de giro de las mismno. 

Dol estudio de los reaultados experimentales se deduce que puedo deoprocinroo 

ol c:Cocto de la onrga o.xin.l on la columna, y qua·~ se obtienen resultadoo conserv:1do-

rea mo.liznndo y diseñando las conexiones de cuatro vigas como si no exiotieocn la.s 

que llegan por alma, pues ~atas proporc;on~ un~ nació~ atiesadora. que refUerza la 

conexión m~a que lo que ~debilitan los esfUerzos triaxiQles que se dooarrollnn en 

ella.. 

El punto 5 oe ha. investigado annl!tica y experimentalmente, y aunque la rotaciÓL 

roqueridn varía con la geometría de la estructura y lao condiciones de carga, se h~ 

CQ.lculado una rotaciÓn tipo, m~or que ln necescria en la. mayorÍa do loo CaSOS¡ 

'todaa las jWltas enoo.yadns o.dmiten rotaciones m&:s grandes,- bajo momento pró:cticoor:cnte 

constante. Adem~s, si so le d~ n la Qonexión la resistencia adecuada, la rotación 

nccaonria pnrn ln for.mación del moo~ismo de oolapoo se presenta en al extremo de -

ln vi~a- ndyQ.oento n ella.. 

En lo. Fig. 4.2l Cl. so mu·eatrnn esquem~tioronento ) oo momentos y fuerzo.s_ ex13ton, 

·r.oo en una junta interior de un mo.rco con cargas vertionlea, y en la Fig. 4.21 b :Jo 
1 

ouoti tuyon los afectos que oca.si·ona una de. las Y_ie;a.s por las fuerzns que aplio.:m cus \ __ 

po.tinoa a lCI. columna; se dooprocie.n las fuorzu que a.ot~an en ol nl..m.a, cuya importe--n. 

oiQ. os oooundaria. 



Lno i_U~~!l.~ quo _tr_nnmniton loo pntinoo o. lo. oolw:mo. oo roparton on Lm 6.r.Jn oodc. 
. . ... .... . . . ~ . ' . - - . ' ·. .; 

voz mayo~, d~ monorn quo ln intonoidad do loo oofuGl-:zoo diominuyo nl numorrte~.r ln -
.. : ~... ~~--.. . . . 

diotnnoio. r:t ln on;ra oxtorior¡ puodo oonsidor1<1.rae qua loa oofuorzoa nonnnlon oo di:::-
. . • . : • • _·- .. ~ - _ ... , ~: ~- J . 

trihuycn o~ro_o O? l.Lluoot.ro. on lo. Fig. 4.2~ b , do xn~ora. que on lo. oocci~n dondo tcmi_ 
. • • • • . • • • .. ·• . •.. ·. i : ·.:• ~ •. · .... 

no. b ct\~v-~ ¿~ -~?'~~~ ~f~re -~~ :p~tín,y al nlrno. do lo. oolwpno. Or>.dn uno. d~ lo_~ ~~-~ao 

oo r~oiot .. ~-~-~ ~~?}".j\!1~ y_o~~~oi_~~ ~:?1 n_lma do ~ongitu~ tla¿-_'i'!eG , dondo t __ b _o_~ -~1 ·-~r-~ooo 
d_ol pnt_!~ ;~o ?:~a. .,vf.:~Q, ,-Y· re, lo. diot~:~.noio. del oxterior de lea. oolunmo. o. la oocc.i_~~ 

" ....... 1 ~ •••• 

doftnida. nrribn. 
-: t. •• .'.:../!. • 

S_i -~.1 _.PJ:~~~ct\o _del ~s~e_:r:o de fluoncia por ~1 &roo. w(f:..b~'S ~&), d_ond\3 C.:, ~o _ol 
• t ~ ~. _ r • ... .. -- - ~.) •·• -· • .. 

t;ruooo ~ol, o.lmo. do ~n _col).Uill1o.1 ea. menor qu·o ln fue:rzn ~~ \il quo _tro.ns~ito uno _do -
.. .... -..)... ..... _ -· o J. ... : - . • . • . : ' - :. • · ...... -. ::- ~ ~ ~- .. 

' . . 
l_oo pntin~o _do-~-"- .:ViGo. ou001do ea plo.atifion su aooci~n extrema ( A-"' os ol ttron dol 

., ' ~ • • t ·-· ... '1. .. - - • • • - • • ~ • • • ~ ~ _.... :: - ~ • ~ - ' • • :-

pnt!n), ln __ c;o,lunpo. _fluyo ,Pl~sti_crunonte on tensi~n o comprooi~n fronto o. los pntinc.:l 
- 4 •• • .... '-~ • n. .. . .. - . . . . . ~ t . .., ..:. :· •• • .:. ~ • ·~ .. : • 

dd lo. .vie;n¡ -~-~an¡~a, pueden preéentnrao f'n.llo.o prema.turna por pandeo del [Ilmo. on lo. -
.. - • . ... :.· . . E"' - . . ' - ... ·. T;,. • . • - •• -. • . ~ ,. • :. ~ ~ ~ ,. - :___ ... ~. . _·_ :· -. 

zona c9mprimi_dn. o por . fractura de la. soldadura. dol p11t!n en tonsi~n, ooruo co rauos~.:.ra 
• • ' 1 .._ .;. , ... _. ., ) ~, , ' '.. '"' r ,' ',, • , • .. _ ,' • _ , •,.,. • ... : _ : -·-:.,. ~ ::.~ : •. ~ ~ • 

on la .. Fie;• :4~2Z , on la q~o so ho. dibujado .la columna. de_formo.do., oxo.e;or~do, po.ro. 
... -... ... . .. . -. . , ... · .: -.:·. ·.---~-- .. -_._.::. ... :r:.:--.'" .. -:: .... ~ --~ ·.· 

xn~or ol~ridad, lo. m~gnitud de las dafor.maoionos. 
f ... J.. -..'-~ - -:. ' • . - • - '. • J • -~ ·- :. - ¡, 

.Pnr;oyit~r,ol flujo pl~stioo del alma de la oolumno._fronto a cual~uior~ do loo 
_, ,• -· -· .. . ·: . ' ';--""" ,- ... · .. - .... -....... : .-.~-'"-:: . 

·::>nti_non ~-o~ ~o. yir;o. y -~a pooible fractura en ln zona do <tonaión, _dobo oo.~i~fa.ocroo la 
'": •• "'' "¡ ., r ' - • ',' -- .J 

oondioi6n 

do monoro. quo doodo ooto punto do viotn. no'·hooori í'nlta. a.tiooudoron oi 
' .. 

Si lnu v!..:;c.r:i y lo. columna o~t6n ,he chao de a.oorcbs d~_~or~n~ot:,. o~a e::::f.10:rzoo do 

i'luoncio. oo C')naorvo.n o.l do la oc. (t1) a la (1~). 

\ 



Adow~a,pr'.rn ovit"r ol pnndoo do ln zonn. comprimido. dol almn dobo curoplirao 

tombi6n ln oondioi6n oxproaada por la f6rmula (14), rof. 4, 1? ~ 

do o~¡ ol pc>r.a.lto dol nlma do ln oolu.runn, modido antro loo bordea do lno curvan 

do trnnnici6n •. '. 

Ln fnlln m~~ oom6n fronto al p~t!n do tonoi6n ouelo produciroo como oo doocribo 

a oontlnun.oi6na ol pntín do la columna oot~ oompu~sto por doa pln.oas quo puodon oo~ 

oidoraroo ompotrndno on tros da oua bordos,.uno en contacto con ol alma y doo norm~ 

loo n oll~, a unn diotancia quo oo dotorminn oxperimentalmanto, y libro a lo largo .-

dol otro, oargn~lui_ oon la fuorze. existente en ol patín do la viga., que por.nO.ncco ·más 

. ·Ó roonoo. unifonnc;~onta· "ro~artldo.'. haote. q~a lna pl~oa.s nlo:mzan ou rosi-ato~ci~ l'fltim~; 
. . . 

cu~do ~oto ouoode los bordos extoriorea da loe patinas oa curvnn hacia fUera, cau-

9rundo una. dofor.mnoi6n excesiva en la parte central do la soldadura, en la parte ce~ 

~ral dol pn.t!n do la ~olumne. ndyn.conto a olla y en su uni6n con el alma, y ln fall~ 
' - ~, 

:JO presenta ovontualmonte por o.grieto.miento de alguna do esas rogiones, genora.l.I:len~o 

la aoldo.durn, cunndo sé ae;ot~a. su capacidad de fl.u!r pl~áticomente y no puede seoli.r 

ln def~rmnoi6n de los pntines. 

La rooiotoncia. total del pnt!n do la oolutllla os aproximndnmontq igu:~l a lA. sll:Xl. 

do ln.ri reoiotoncino do lao doa placnn y la parte central, rígida, do ~cho~ m (Fig • 

. 4.22- ), ndynconto nl alma, que n~_te esfUerzos de intensidad ~ ; toniondo -

~oto on ouonta y hnoiondo nlgunno hip6teais oonsarvadoras, oe obtiene un~ exproci6n 

con 1~ quo so onlouln el gruooo n!nimo dol pat!n'de la oolumn~ para ol quo no oo--

nooositan ntioondorooa 

El fnotor o.4 so ha obtenido paro. secoioneo H liUilinndas~ y puode zroquorir ¡.¡.:;¿,i 1 
~ '~ 

:í;ic::l.oi6n cunndo ln eo. (IS} oe 'lpliquo a perfiloo hechos con tros plncas ::;oldndns. 

En ronumon, no so nooesitnn atioandores frente a los pntinoo oamprinddos de -

'-
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ln.3 vir;n:J ni oo ontioi'ncon oimultftnoroaonta lno ocun.ciono:J (13) y (\4-), ni frrmto ~ lo~ 

quo ont~n on t.onni.~n oi oo cumplo la. condioi6n (1l) y ol r;ru.ooo dol pnt!n do la colw_E. 

l'l'l un ir.t.tn.l o mn.yor quo al d11do por lo. oc. (15); on cnao oontr::>.rio douen colocorno 

r·~~or.:n.uoroo uo lno climonnionoo nocoo:->rino para' quo ou roaicto110in, ow:wda n l&:J. do 1:"1 

c.Jllll1Uln 1 iQl(l.lo ti\ ln. :í'uorzll. nplionda. por ln viga. 

Cu.nnuo loa momontoo cm l~a doo vi¿::a.o do unn. cono,:l6n interior oon do :;ir;non 

uontrnrloo y do mn.lJlitudoo conoidoroblomonta clii'oron'teo, o cu.:mdo son clol rr.i:Jmo :::i;)lO, 

COJJJO :meado en los nivoloo in~orioroo do edificioo oomotidos n oi'oc'tos :::!r.:-,aicoo, P..p:?.-
' 

roccm o:::fuorzoo oort:mtoo elevados en ol t:abloro de talma do la col\.lljrln comnrc~1dido 

c:1tro loo pn.tinos do loo vic;o.o, que puodon hncar que sen nocoonrio roi'orznrlo. 

En lo Fi¿:;.. 4.13 a s~ muootrnn loo momontoo y fuorzn.s cort~-.ntes y ;1o¡·~::-lo~ 

•!UO oct.6nn on un::1.' cono.xi6n intoricr t!picn, y an la. Fii;• 4.13 b no hn dii.,uj.:::tdo el 

d.inr;rruna da cu!Drpo libre dol otiosa.dor ouperior; lno fuarzno horizmtt~.le::; IJUO. obr.,n 

nobro 61 oon lo. fuorzn corto.nta on la oolunma superior,_ Ve~ , ln.::J qua e jcrcen lo:; -

.. p~tinon do lno vir;as, T4:, y T, , qua son n.proximad~ento i¡;uales a lo::J mor.1ant.os ro::;

llocti voa di vididoa entre ol pornlto, y lo. fuorzll. oortnnte en ol almo., CUJ J, , l!UO 

d<Jbo roniotir a. lo.a ontarioraa.·, 

Pcr dp~toi¿:;uionto, 

Cwdc.- ~+ ~.:_\1 
- d., . d., Col 

o 

C;C~~~IJ3 y doapojnndo 41! ao obtiono ol cruoco dol ::>h~~ noca-

cario poro. roointir lnn fuorzna oor"l:.nntoa a 

(14.) 

..~uon~lo ol r;ruaoo del nlmn de la columna eo menor quo ol c::loll1ndo con la oc. (tb). 

dobe rororznrno por modio de plaono ndo::Jadno o pnrnlolao a ella. o con ati3cndoroa en 

Ü1nr.:;onnl. 
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Si l1. columna. os oxtromn., loo momontoa Mb .y H, se roducon :1 uno a{,:o. 

En el ComontRrio do la rer.4JS oe recomienda' que el erueso mínimo del ~lma 

pn)"!'l ol que toda.vía no ce requiero refuerzo ea calcule con la ocuaci6n 

w_§. AM 
- G"; 0.41)5 db ,c. O.'~SJ~ 

{r:¡) 

So obtionon 03po:Joroa 20 a. ;o por ciento m~orca que con ln oc. (~), dobido a 

quo 011 ln oc. (itf) oo incluyen factores de 0.95 o'n loa pernltoa de vign y colw:nnn y 

no oe.tione on cuenta. ol efootÓ bon~fico de _la fUerza cortnnto en la columna. 

Eotudio's posteri'ores h~m confirmado l}UO las reglns pro_puestaa en la3 cwpoci:ficg_ 

cionos USO (ror.4.as), que oon lnn quo se ncaban d,e desarrollar {con oxccpci6n do la 

oc.t' , r¡uo prov_iene de la ref'.'\.1~, son adeoundao po.ro. dioeñnr- óonoxione:J complota-
. -

1nonto aoldndns1 o con soldadura en los patines y m~nsulna o placas vertic~les soldn-

d~a a ln columna y ligadas al alma do la. viga con pernos do alta resistencia, cnr~ 

dns ost~tiorumonte; on la ref.4l,, por ejemplo, se compruebo. que las conexiones dia-

ño.dns n.o! pueden utiliza.roa en dioeño pl,stico, pues permiten que se alcance la cnr, 

-
·ga pl~ati~a límite de las vigas y tienan rigidez .el~stica adecuada y copncido.d de-

rotaci6n auficionte. 

COHEY.IONES VIG.A-COWMNA CARGADAS CICLIOAMEI~TE. Paro. determina.r el comportatrl.on, 

to bajo solioitQoionos o!omicas de loe diversos medios de uni6n qua so utilizan o~ 

oc..r1·=xiono3 viea.-oolumnn, ae han efectuado exporie.ncina de lnboratorio con vigno ou 

vo¡adizo ligndaa on un extremo .a Wln columnn y aomotidna en el otro n car~~o nor~rlos 

n GU ~jo, de mnGPitud y sentido variables, aplicadas . c!clicnmanto; las uniones so -

hnn hacho con ooldaduro., pernos de d ta resistencia o y.na combino.ci6n do om":Joa, y 

en lan columnas oo ho.n utilizado perfiles de resiatencio ouficiento parn que no G-

1".::1y11 fG.llno en ellns; en la. mayoría. de loa casos la viga se ha conectndo a un pat!a 

é.~ ln columna, poro en algunos la conexi6n se ha hecho por el alma (refs.4.:'),4A0,~:1l;j 

4.41). 

'--



So hn ootudindo tnmbien el oomportt\lllionto dol t:1blero do colmnnn. COl.)~·{'lt"'.Ji.Jo

t...ltro loa p~tinos do lno vi~a.a, en los oubconjuntos nomot.idoa o. cn.r¿:;t"J.o c!clicar: do 

En ln ror. '1 . ., oo roportnn loo ronultadoo obtonidoo nl onot=~yar 17 onpoc{;::<mn-; -

do loo tipoo ruo::~trndoo on loo Figo. -4.l4 y 4.li 

.·• y 6 oopco!monoo on loo quo la. vi~~ ~o 

conootn nl nlmn do lo. column.n. 

LL1.:J conoxionco on quo loo pn~inoo y ol alma. do la vir;r.t oot6:n coldndo~ d:l.roc ~.a-

1nont.o n ln collUilna, loo primoroa con aold:).durao do ponotrnci6n completa y ln socund:1 

1 
oon ooldnduro.a do filote, fUoron lQa mas satiafactorias. 

So cns:lY~'· .. ·on adem~s ooho espec!moneo odiciono.les, todos co.-l los po.tincs sold::o..dor. 

directrumonto a la. coltunna, dos de ellos con el nlma tnmhi~n oolda.dn, cinco con ol --

nlma únido. por medio de pen1oo de G:lto. resistonci'a y uno sin lÜn¡;tma lic;a. entro el 

nlmo. de la vign y ln columna (refa.4~Qy41); los espoc!monos con pernos tuvieron por 

objeto determinar ol comportnmiont.o de ente tipo :do juntas, que ao cmplenn con o.lQ.Ul~ 

rrocuonoia. on ootructuro.a ren.los, y el dltimo, on' el que no so conecteS el olma ele 1::. 

vi[a, tuvo un oar~oter e~plorntorio. 

Lna conclusiones ~Ol1erales que se obtienen cÍe lno experienciac doocri to.s son: 
. . . 

1. Todno las conoxion~o, inoluyondo la que no se oold6 en el alma~, deoarrolln-

ro11 rooiatonoia.o suporioros a lo.o predichas por la toor!o. pl~atico. _ail:lpl;), nl r.J.m;¡o ~ 

tio:mpo que tronsmit:!nn fuerzs.s oorto.ntes import~tes; el ondurocilaion"'..:.o por dofon:~a-
. . 

•' 

ci6n contribuyo significativrunonto a ese comporlsmiento muy ontinfo.ctorio. 

2. Loo diacromnn 1uator6ticoa OQr~n-dofloxi6n producidoo por cnrc~~ ropotid~n 

oon muy o~;tP.bloo on todao lo.s junto.fl onooy~dCis, y ao conoorvnn. oin cuobiv duronto --

cicloo conn'Jcutivoa do lo. minm:1. intonsi~r.d, lo q~e inclicn que lo.o conoxi,meo oon :r;.ey 

4 Z:Jto uifiore dol comport:unionte do unn conoxi6n cocojo.nte rc.po~t:-.d:~. ol'. lo. re f.'. -'t.?.'l 
,. ln quo, ba.jo cnre11 oat~ticn o:{clusivrunento, re::iati6 sol~.monto ol 51~~ do la C:'l.r(;:1. 

l.l~·.xi::n::~ prodicho. por ln toor!n pl6~ticrt oii:lple¡ otmquo un ~olo cnp~c!~on ~:o oo co¡1clu
J'<mto, onto ron•..LlJc.-.do pnroce ooí'inla.r quo lnl'l juntns car¿;.".dna c!clic.:unento tiono:1 U.'1. 

COill[>Ortr-mionto cuporior nl do nt.ro.o igunloo con carga oat~tieo.. 



oonfinbloo y nb::;orhon WVI onntidn.d cloi':i.r,_;_~.- d~ onor¡_;ín on cada ciclo, pnr:-1 un c...-:~:-:-

ploz:unionto proacri to (Fir;!l 4.2b y 4.21 ). 

;. L,o curvan hiater6tiono do los oopocírnoneo conootndoo con pornon do :üt.~ -

rooiotoncin on patines y nlma. tienen una. formo.· onraotor!atica. (Fir;. 4.2 S ), ocr.:.Ji!2. 
w , 

nr-dn por ol dooli~co.núonto do lao auporfioiea do folla. "tnmbion dosliznron lo:J pcn:.c.~ 

ooloc~doo on ol nlmn do jwltas con pa.tinoe oold~doa. 

4. Ln ~o.pn.cid ad do aoporto.r oorr;os c!olico.a aevorno pnreoo osoguro.dn on conoxi2_ 

neo debid~~ont~ disoñndna y fabriondno; eu oopaoido.d intr!nsoca do absorci6n de enor

g!o. ea Lrnndo, y puodon rosi~~ir con segurido.d ndoounda un ·n6mero do ciclos de co.r~n 

npnrontemonto mnyor que el que puedo esporaroe durante la vida. IS.til' de estructuras -

roo len. 

5• Lo. oelidnd do. ln mnno de obra y la inspeoci6n durnnte y despuJs de la fn-

bric3.'oi6n son de importancia fundnmentnl para obtener buenos resultados; cSsto db.cS -

puesto en evidencia por la falla prematura de dos espec!menes con soldaduras defec-

tuooaa. 

001-U'ORTAMIEHTO DE LA ZONA DE LA OOWl-INA OOl•ll'RSIIDIDA ENTRE LA3 VIGAS ( 11 PANEL 

zmmn) (refa."'.ll,-4.12'11.42). La falla. do uno jWlta vigJl-COlumna puedo deberse a 

'l' nplnstomionto o pandeo dol nlm~ de la oolumnu, a diotorsi6n do sus patines 9~ flujo 

o pandeo por cortnnte del tablero de allh• Ya ae han dado recomond~.cioneo para di

aeño quo evitan lns tres primorns for.mas de fallo; n~~que deducidas para ca.r~~ oat~ 

ticn, oe hn. comprobn.do e~porimontnlmonte que· loe conexiones diseñndns de ncucrdo con 

ellns tionoll un -com_port~mionto ontiafaotorio bajo cnrgo. o!clioo.. En lo quo GiQ.lO oo 
-

ootudin ln ~ltima formo. de fallo., y ea dnn rocoinondncionoo de diooño parn lo0r~r un 
. . 

comportnmionto correcto, desde eee punto clo victo, en estructuras cargndno c!clioo.-

mente. 

Ln !ospueata de una junta vign-colww1~ de un marco r!~ido oomotido n 1~ ~cción 

combinada de fUerzna vorticnl~s y horizontales queda reprcoentnda adocund~~onto por 



~
QU. 

AM-
t 1 donde l;"· oa ln diotornión eneulnr modio.: do l.~ conoj:ión 

y AM oo ln oumn do loo rnomontoo quo lo transmiten lan don vir;::t3 1 o ln ú:1icn quo 

, ltJ~n n lo. jw1tn on oolumno.o oxtromno. 

Ln oornplojidnd dol problomn ho.co quo oon nocor;nrio rocurrir n oitn::?l:ti'icnciono::~ 

prrn tnzn.r ln curva :r;¡oncionndo., conoorvcmdo Wl.ic~onto loo pnr(Ullotroo m5o .i.raport:m-

ton l roointoncin nl corlo.nto del tablero, inoluyondo plncna clo rofuo:rzo p:1rnlob.n o.l 

nlmn clo ln columna cunnclo lo.o llayn., .resiotoncin do loo olernontoo quo roclo::m o.l tnbloro 

(ln rooi:::toncin a. ln :f'l,oxión do loo pn.t:i.noa do h. columna y la ri¿;:i.doz en al plnno do 

ln::~ nlmnn do lno li'ir;o.o juo~on un pnpol muy impottn.nto on el cor.aportruniorrto po3t-ola'S'.'Z' 

tico do lna juntna), ofootoo bon6ficoa do lns fuerzas cortantoc on lao columnns, quo 

"'.:.ienon ocntido contrario n lno produoidn:J por los momontoo do l::1:-~ vir;:~.::~, y afecto do 

lo. onrt;!'l. nxial on la coltumla• 

Uo se hn ootudi::tdo l.a influenqin do los olementoo do w1ión en el comporl.c;:.ic:.to 

ll tnbloro do nlmn, pues todos los~ospec!monos ons~ados so han fnbridndo con lo.s -
) 

vien3 soldadas a lno. columnno, en nlmn y patines. 

En la:~ rofs. A.ll'J4.}2 · 1 en lo..o que se roportru1 los rooultC',dos obtenidoo al enon-

ynr ocho subconjuntos forn:n.dos por unn colurana y 'dos vigas, sujet.oo a c~argn.o c:t:cli-

cno l·oprosontnt.ivo.s do temblorea severos, ae est4din en detnllo ol co:cport.f'miont,o de 

los tnbleroa de ~lmn; en t.odns las conexionas ao evit6 el npla.stnmionto dol Dll:!a do 

ln columna y l::t-diat.orsión de sus 'patinoo dioou6ndol~s ao&ún lno rocomend~cioneo de 

- Ío.o refo. 4.1~y~.IG,, y coloocmdo atiooa.doroQ horizontnloo oúando so necoaitaron de 

:?.Cuerdo con ollao; ol ocbmport::uniento do t.odan lno juntas domostr6, como se moncion6 

~rriba, quo' la.s rocomondnci.onos indicndo.o ~on v5lidns po.ra. eotructuras cnrg::~d:~3 c:t:-

cliorullonto, L"Lmquo oo doclujoron orir;i~1nlmonto pnrn onren• oat:!tica.. 

En don o!lpoo!lUonos do on.rnctor!stiono ro·prctiontnti vo.o do loo pioo:::1 aupor:i.oroa G( 

rcvioó el tablero de nlmn utiliz~ndo al cri torio ba.n:o>.do 011 esfue:rz.oo pen;üaiblco¡ do 

~~uordo con 61 no oo nocoeito.ron rofUorzco on al·nlm.n, poro a! atiosadorco entro lon 

p~':.ino~ ouporioroo o inferioreo do lo.:J vigas. Dobido c. distoroionoo import:mteo uol 

:tlno. do la cohwna. ror oortnnto inol~otico no ae pudieron fornur lao articub.ci0r.es 



pl ~otict":-J do 1M vis~r~, lo quo hizo fJ.UO 1 e> r':)datcncir: 1-'l.t,orn.l do loa O~j_)uc:::.:e.!o:J 

,_\le:>o bojn, puon ln jwltf'. oonotituyó un oslnbón dóbil. Otroo doo eopecímone.::; :;erz:r.::

j:,ntoo, rci'orzn.doa con plo.ot~.s t>.doso.dno nl dmn de la. columna o po.rr..lelD.a t". ollr-, -

tuvioron·un comport:1rrüanto sntiar~otorio. 

Loa c.~ros cuntro oubconjuntoc, onrnotor!ati~o& de niveloa bnjoo, en loo quo la 

ri~_;j.doz y ran;4toncia. do lo.s colwnna.a 5011 grnndes respecto e. lnc do lo.s vi:;;.:;.n, no 

roquirioaron refuerzos de nin~ tipo, y lo.o vigas pudieron do::Jo.rrollnr ou momont.o -

pl5~tico comploto. 

Ln.s doformnoionoo oxcooivaa del tablero da alma. de ln.n do::~ primorn::; conoxionos 

oc~sionnron un co.rooio brusco arr lo. purvo.turn de 1~ ool1mma o.l nivel de los atioondo

roa horizontnlos, quo pr~dujo a. nu vez dobleces loco.les en los patinas o.compai!ndQs -

por oonocntro.oionec de esfUerzos elevadas, que llevaron a una fractura del mntario.l 

En la Fig. 4 .;o so· -reproduc_an diagr(l.mo.s hiater~ticos t!pioos de dos do las 

juntas; ln Al pertonooe a un subconjunto raproaentativo de un nivel ouporior, y la 

Dl a. uno inferior; oe ve en ellos que las conc~iones son elementos muy d6ctilcs y -

con una. grnn reservo. de resistencia por encima do la inioio.ci6n del flujo plÁstico, 

q'.lo la disminución de rigidez en el intervalo inel~stico es p_equeña. y grndunl, y -

~uo .los cioloo hiator~ticoa son m~ establos, a~ pnra diotorsiones gr~doo. Todo 

6ato indico. que lao juntao detnllndo.e ouido.doaruno~te, en ln_s qua se evi ts ol npl=tst2_ 

m,ionto dol !:!lm:J. y lo. distoroi6n da loa pr·.t.inea de· lo. colLUnno. por modio do atiecodoroo 

adooundoa, y en lns que todao laa ooadndurna se hacen corroctamanto, son elementos 

con gron co.pacidnd do disipo.ci6n do onorgÍno 

Los exporlmontoo muectran olo.rnroente qua po.ro. dosnrrollo.r ln cnpo.oid:?.d totnl do 

cor~Q dol duboonjunto oo indiopenonblo qua ln rooiotonoia do la junto. ooo. iL~al o 

moyor que lo. requerida para doaarrollo.r la. capncid,r.-.d toto.l do las vir;aa~ sin ctilinr¡:;o, 

conviene hncor el Óisefio de manera que h~o. cierta dofor.mnoi6n pl~stica en las juntas 

.rlontro.o loo miombroo que llog~ o. ellas nlconzan su capacidad última, yo. ~uo eo p~c

i3riblo que so presenten dofor.mn~ionoc pl~oticaa roduoido.a en varios elementoc c~tru~ 

( 



- J:f) -

~vUr:\loo n. f!l\O co ooncontron on uno o61o; ni lnn conoxion~o co haoon donnnl~vlo ¡·!;_.i-

da~ no oh~ic~ :\ quo todn ln dofonmnoi6n pl~otio~ oo prooonto on 1~~ vicaG, y GU 

cnp~oidnd do rotR.oi6n puado o.r;otnroo ontoo do tiolllpo, n :r.1ono:J q~o laa rcl~cionao 

rmcl1o/~ruooo da patinao y nlm.n ~o:m muy rcducida.a y la!l noccioltca ooportadco lc.t,or:¡l:_ 

monto oot~n· muy ccron unao. do otrooo 

En l:l:J rc.faoi.U-."12 rlO propon!) lo. oc. lB pnra determinar ol oofuo:r-Lo cortr,nto medie 

on ol -t.nilloro do t:~.lmn.: 

Ca -v.- (16) 

~-.::. \J~.J'bjAP1 oorroapondo a lo oocicS11 bon6fion do ln !\lo:t".M-1. cort:--nte dn l~.o colur:l 

nn:J, nrribn y nbnjo do la. junto., y los doo t~rminos del dono..Un.ndor rcurosc11'tun b.:J 

rc:liotoncil\!1 o.l oortr:>nto dol tn.blorQ y a lo. fle:ci6n de loo pntino:::: do b. colm:no.; ol 

r:oomdo t6rmil1o os r;onornlmonto pequoño comparado con el prim~ro,. pero ticn() cierto. 

impo1·tnncio. CUP.ndo loo patines da l11 coltum1n son· e;ruoooo. So reoomiondn hoccr .,l'l.\"'1 

i¿~unl n lo. amu:l. do los momentos pl~::rticoo rc-ti.at~ntea de lo.::~ dos viga::~, p:<r~ [;:"r~n-

.tizar quo oo nlonnznr~ la resiotonoin m!Kima de los miembros individunl~3 ~ntos de 

qua hcyo. Wln i'o.llo. do ln junta. 

21 efecto da le. í'uorza. o.xia.l se tiene 'en cuenta, co11 buona. procisi6n., c:üculnn. 

do un eofuorzo da fluoncia por cortrmto roduoido, dn.do por 

o 

Do ncuor.!.o con los ootudioa aí'octundos ho.rd:.a nhora, ostn cctto.ci6n e;:; ~~~1lic.<~lo 

pnrn . ~P. b o.5 • 
'J 

51 

y no h:1co í':~ltn. rcforza.rlo; en cnso qonA\.rurio, deben co1ocnroo pla.c:1:::; nuoGo.da~: nl nl 

1M. o pnro.lalo.o o. olln, qua rooiatn.n el o:;ccoso do fuorzn corlo.nta. 



4.S' DISEi'.O DE l'J.!ARCOS RIGIDOS. Ho oe puodo dct.onninnr ln. CP..ntidnd do oncr:::;i':1 que -

cloboril fl.b~;orbor y disipr-,r lUla ootruoturu durMte ol temblor m6::: intenoo :> -r.;:...o - ,. 
qv.eo.~ru 

no¡;wtida durrUlte ou vida. útil, ni se sabe el nW1lero do cicloa do carga y do::;cnrz~ ~t.-:o 

'"~ ~~cá;t""'d 
~ondr' que roaistir; . trunpoco puedo conooornena. capacidad do rota.ción requerido.. er. -

nus nrticul~acione::; p:!..~~tiona ni, on gener~l, el factor de ductilidnd que dobcr5 

doonrrolln.r onda uno do sus miembros. 

En osas condicione~, ln infor.mnci6n con que se cuenta sobre ln d~ctilid~d y --

cnpa.cid~.d do absorci6'n de energía. de elementos nielados, vir;aa, columne.o y C:)110Xio-

nos, o de subconjuntos o :marcos completos, no puedo utilizarse en forma. direct3. en 

ol disefio. Sin·emba.rgo, s! se.pueden diseñar las estructuras de manera que su reo-

puast~ ante solicitaciones g!smioa~ intenons sen la m~s ndecunda., a la que corre::;--

pond~n la resistencia y cnpa.cida.d de aboorción de·enerr;ía. m&ximao posibles~ 

Pnra ello, cualquier~ que sea. el m6todo de nn~lisis y diseño, ol~stico o plá~--

tico, los perfiles :~e vigas y oolumnas deben escogerse de mnnoro. que tengcn ca.pn.cid2,. , 

doo do rotaci6n el~vadas, y las juntas diseñarse para que rio oonstitUYnn e3l~boncs -

d~oilos; ndom6a, se buscar~ on general que las a.rticulaoiones pl~atico.s liGada.o con 

ol mooElniamo da coln.poo se formen en las vigns (con excepción de lns que. :;.pnrecon Ol~ 

lno bnoos de las colmanas), aunque se tomarón las medida.a neceGa.rias parn·que loo 

oxtremos de lns columnas puedan admitir roto.ciones pl~otic9,.s importante::; cin que 

d{.sminUYa. ou reoistenoie.• 

As!, on estruoturnc en zonas a!smions no se ·~tilizar!r., por ejemplo, tr~be~ 

.,r~a~as aporultndns formadas por pl~oas,delgad~s, aunque desde un punto de vista 

el~atico aenn muy eficientes. 

En todos los 01.1.sos deben oalculr.trae loe deoplaz::u:nientos relativos de en~rcpis~ 

pror\ucidOG por J O:J SOlicita.oiOnOS de trabr.,jo Y la resia-f-_,enoia mrocima dO h. e::::;t,ructur~, . . 

par~ snber si los primeros no ooasion~ daños oxoesivoo en element~s no o~~ructurn.lec 

y oonooor el coefioiente de seguridad respoct~ al colapsoo 



- 1;";1-

U~:. lll!, •• arn 1:HJ. convonionto do ontudin.r ol comport::un1cnt.o do unn o~t.ructurn b!:'.jo 

c..'lrgr. :1 do tra.bn:jo y oorca dol colnpno o a utiliznndo 1 un m6todo olMto-pl:\~ l.ico 1mrn 

dotonr.ina.r 11'1 ourvcs oomplotr.s fuorzn hori7.ontc.l-docplttznlillonto corrollponuiontt$ n loe 

pori'i.loo obtonidoo on un diool1o prol:hninnr. So cuanta. COll V~.l'i0r1 pro[;r:"'J.~o.n clo COlC.--

put:1clorr., olcunou muy complotoo, pnrn reoolvor ol pr"bloma.; o1n o¡nl·~rco, h.:J.ntn. l..1 

i'·:lr.ha oc b::m utilfando prir~oipf'.lmonto pr~codimiontoa airuplificndoo, on los f!Ue 1~ 

0.ntruct..nrn oo daoonmpono on vnrioo rmbconjtmtoa uoncilloa y rela.t1Vt>Jll0nte i'!o:ciloo de 

:m:¡lizor, y oo obtiono ou roopuontn ~omo la sum11 do lnn do ooo!:l cubconjuntoo (¡·er:::. 

El m6todo .ap:ro:dLlndo qtto L15o oa hn. utilizndo, y que. t.iono prohul)lomontc J]¡r..; 

vontnjaD, oo al do lno rofc.4.44yttttS, con ol '}UO do dotorminnn lna. curv:.u; !\1orzn 

horizontol-doaplCtZnmionto lnternl de ontropiooa n1olndos do marcoo l'fei.Con~ pnl'O. olla 

&o oopnra dol roDto do ln oatruotura ol ontrepioo quo oo daaon ootudiar. nuati~~cndo 

lno colurunno ouporioreo por ouD aocionoo aobro loo nudo9, ·co do~co~pono on una. oorio 

do nubconj1.mtoa, fo:nnndos por wu columna. y ln viea o Vir;no quo llo¿;:m n olla, f;o ·

obtiono la. ourvn fuorza. horizontnl-doapln..zooonto do ottdn puboonjunto y, finnlloouto, 

no ouporJ>Onon pnrn dotorminnr ln dol ontropioo comploto. 
~te\e 

En la. fonnn on quo ooronplon.r,ol m~todo donorito ouboot1mn. .ol ofacto PA., puoa 

on ol o:Uculo do loa daopla.zamientoo lnternlen no oo tipnen on cuont::t l-:!.3 doi'orm'\--

cionoo_do l~s jw1ta.o~ no os difícil inclu!rlna, oin embnreo, yn aoa ofoctu~do un--
' . 

ot.tudio preciDo (rof.4.~ o inororoontando los dooplazeJllientos A enlcul~doa on ,for..1l::t 
,-

unua.l en un oiorlo porcont~:~.jo, quo dopando do la 'r1gldez ::tl cortante do lno jut'lt ... a. 

Si on ol diorp1o tle vi.g~:>.s, column:1s y cono:r.:iono91 so t1onon · on .cuout=». loo c.opr:c-

~-.(Jc dincutidos on loa uoccionon antorioroo, en lo quo oq roí'loron n rolr.~.ciol'\OG ~ncho/ 

¿;:ruoco, con.tr~vontoo lntornl, rofuorzo do laa conoxiono:l 1 etc, ol compo¡·~~onto b::1.jo 

nolici tncionoa a:!smica.o do loo O~\rcos diaoñndoa siQtiondo anta cnmi~o os o:rl.i:Jf'ólc-'.:.o-

rio, cor.u> lo domua~tr .. n los rocultndoo oxporimcntoloo roporlA.cloo. 

Ell·lon rofo• 4.lc4 ~,az,~.l{,1<~ur,aa .cor;¡pruob11 que loa aubconjunt()o y m~rco::l coz::plct~)n 
1 

ui3o;bdos do n.cuordo con lns normas I.ISO p01rn di6oño pl¡\~tico, y hecho:. eon ju~l~:t:J 



cionoc i~1ol:-:-nt.ionn muy h.Jportrtntoa cuttndo oct~n oomotidos n de::~pl~~amientos lntor·n-

lon rcpotidon y do :sentido vo.ria.blo; ndomi'\or au rooi~toncin m6.xima bo.jo crrz.'ln ver-

tict•loc conotnnteo y horizonto.loó oíolicno c:r.ocdo oonoidorablor.1ento la. quo tionoa --

cu~ndo 1::-.:J fuorzna horizontaleo ··crecon monot6mo~rnonto, lo que se debo principn.l~cntt; 

nl cndureoimion.to por do:f'onno.oicSn y a.l efecto P~ (ref.~.~l). Por ejemplo, treo do -

lo::J mnrco::J do ln. rcf.4.~ experimoni:.a.ron deí'ormaoionos inel6stioa::J 14 vccds mnJroro:J -

qua' ·1é!.:J producidn.o por lna o·n·rgns de trnbnjo, que corro.spondon a. un :fndice nominul 

do dosplnzr.mionto ("nominal drirt ind(lxn) de Ooo4,5. En la ro:r.4.1l se recm.uienda que 

el diocfio oo hn~a·de mnnera que n~n bnjo temblores extremos los índices de desplnzn

miont.o (aotory dr.i:rts 11 ) pennonezonn por debajo do o.o;;, pa.rn evitar problemao de ino!!. 
.J 

·_tnbilidnd produoidoo por· ól efecto P.b ; pnra ollo··,se Dugiero que tr.nto lo.n vir;o.n 

como lna oolurnnao que·concurron on onda. nudo senn oo.pa.ces do rooiotir el momonto 
i 

totol quo h~ on.61 numontndo en o.o; Ph, dando Pos la fuerza do compresión en ln-

ooltwu1~.Y h ou altura~ y ee rooomiondn que so eviten relaciones P/Py demasiado altano 

Los ciclos hiater6tiooo carga. lntoral-despl~oruiento son a~rumente reproduci--
/ . 

blo::J, o.ún pnra dosplazami.entoa mucho mccyores que los que corresponden a lo care;a 

Aa una prnctioa común limitar ~os dooplnzroniontoo de entrepiso, bajo col1dicionr_,;:, 

ele oorvicio, a valores oomprendidoa e!_ltre Oo0025·y O.OO)hr que se pueden incromont::.r 

on 50 por ci~nto, Pproximc.dr.mcnto, ouand...,• en los dosplnzolllientoa cnlculndoo ce incl:.¿ 

yen lao dei'ormncionos de laa juntas¡ los deoplnzo.mientoa renles ·ouelcn ser rucnoren, '? 

puco on loa o~lculoa no se incluyo e;onero.lmente el efecto rigidizndor do olomontos -

no eatructurnloa como ouboo- de-eocalero.a, muran di·vioorioo, etc, ni 'lo. influoncig, clo 

l~o looo.o u otroo sistcmQa do piso. 

Cunndo ol piso·oe unn losa do concreto u otro siotcmu rígido y resiotcnto, 

conviene diseñn.rlo y const:ru!rlo para. que tro.bo.j~ en conjunto con las vi~no¡ so 

logr~ no! que aumente la rigidez del aiatcma y d~aminuyan los deopl~~r.~iontoc· lo.to-

rnlon,- nl niiamo tiempo que vrooe la resistencia de lo.o viga.a, cuando mo.:c-:.; .:.ü t~l¿;u-

; 
\ 



11:10 Gocciono:-;. 

Al roco;oocor ol 'l.l'l".bnjo do con;junto <!o ln:J tro.bon ~ ol oi::.toro.,_ dQ p:l.co oo ob-

t..ionon ontructurno m~:-~ ocon6micns y oo lloen o. \mn. doncripci6'n m~n ro:-tlj.::'.-,, do cu -

• 
compor-Íi:->llÚonto¡ por ojomplo, Ctilltlbin ln pooici6'n do r.tlr;unno o.rticull;'.cionoc pl.~::tico.o, 

r¡uc puouon inoluoo fonnaroo on ln.o colwnno.s en voz do on lCJ.:.l vig:"~o, como pnrocorío. 

ni ::.e -'(,OLJr>.no on cuonto. í!niorunento la. roaiotoncia. y ri~idoz do los olOloonto;J' do :1coro 

4.b co¡r'l'~-1-0L DE DESPL/¡Z/.HIE:.JTOS. ("DniFT CONTl10L11 
). Cuo.lquior con-'l-rol r;-zon~blo clo 

loa doopl::>z.nmiontoo da entropioo ovitn ln. fnlln por inootnbilidnd do conjunto, ~ú.• 

on ol intorvc.lo inol~ntico, ol lirllitar ln intonoidad do lo~ momcnton P6 ¡ ain on~b,.,r-

co, ::;u o lo noooni tnl"nO Ut> control m~n ootricto paro. n::~oounr lo. intor;rid~d do ln~; 

oonoxionoo y minimiz,.r loo dnj}oo no ootructurnloc. · Ln con::Jorv:1.ci6n do los dccplo~o.-

mionton lo.tor::~lon tr.~imos por dobnjo do oiorloD lími ton oo, pues, osoncinl pn.r~ lo¿;r.;.r 

un comportnmionto adooua.do do cun.lquior edificio, y nl ei'octu~r el dif::ofío douo tenor 

no on cuento. quo la manero. on quo so controlan loo donplo.znmiontoo on f\mu:;montr:l 

po.rn obtonor oolncion(Ja ocon6m1on·a y efioientoa ootruoturalmonto. 

l.on donpln~mnton·too lo.tornloo do ontropioo 0011 producido~ por l'nctnro::: 

rll')oipnloo & 

1. Doi'onnnoitSn, por flaxi6n y cortnnto; do las colum.."las (Fi¿;.A.~iC&. ). 

2. .Rotnoi6n da loa nudos, producida por 1M doforunoionoo ol5n~~io:-t:J o ..:.~1,.l:í;j
c 

~.:.io:1o do bo Vi¿;ao y do loa modioa de uni6n entre ollc.:J y lnn columnao (F:I.¡:.4.i.lb.). 

;5. Dictoroionoo del tnbloro do la.o juntns (Fig. 4.1lC ). 

4. Floxi6n tlo oonjtmto do ln o~tlUcturn, COl!lO LUl roauH.:ldo <lo loo c:u...:. .::.1:..: ....... 

lonGi tu.d do 1,::: colm.mru1. 
S. Potcu:::dl4 del ec!:~·~o .:c-. u-.. co .. ju-'to. 
E.>1 ol c5ii.culo do lo::~ donplr>Za:-niontoo dobo inclu!rso el efocto PA, ~r-.. n-..o lJ;-ojc 

co~dlcion0~ do tr~bn.jo como corea dol colapao. 

En ln Flz. 4.\~ i tomnda do ln rof. 4.\1 1 oo cuostrr\n los donpl~!Ú:1ianto!; ~o·i:.·::~~.; 
1 
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do L>n colwmW.:J do <loo fJU'uconjw1too, y oc ind.ic.~n lno oonl:.r:t'uLtcioncr: do lor; tro:J -

primoro3 f,.,_otoroa nl donplnz~ionto (ol cn111bio do longitud do ln columnn no influ

yo on la.!: doi'onn~oionoa do loo oub conjunto a onoa.yo.don on lo roferonoit~. tlcncionD<!n). 

Lno oontribuciono:J A, , produoid&lo por la doi'ormo.ci6n do lo.o ooluin.'1cia, son muy 

poquorian porque loo ocpocímonon enccyc..do:J oe diooi:nron de "manero. que lnn collmm-:.:; -

r.o con::wrv·,ncn on ol intorvnlo olt{:::~tioo ci.urnnto todo el proocno do c~rgn; en A2, -

. r¡uo corroo pondo tt tm ni vol ounorior y cuya. conoxi6n oo dioofi6 oHtaticomonto, pro de,-

llli.nn.n lo::~ uo:Jpl"~Htiniontoa ocnr.ionc.c.\oo po:~.· ln doi'onnaci6n do lo. junt.n, miontrn.~ que 

on B2, tom:1do do un nivol :ntari'or, en ol que el gruoso del o.lma de la. colllmno. os -

mucho lJl¡-.yor, loó d~oplazrunianton mo.B importo.nt.as son loo producidoo por b.o dcformQ_ 

cionoo do lnn vicna. 

En loo· enpo.c!meno:J onsny:2.do3 en la reí. -4.12 se monifioot11 ln mirona tendencia. 

que en B2, lo qua indicn que ln imporlnncit>. de loo dot>ploznmientos ocnsiono.dos por 

1.'\s dei'on.,ncionoo da lns juntno diominuye dr~stionmente cu:ando sa diseñan de monern 

que se antisfngon lns condicionar~ exprosa.dns por las ec~. ae,._ \~ • 

Si lns juntao no cst6n ntipandns oorractnmento so producirQn defonn~ciono~ del 

alma y los patines do l~s columnas, frente ~ los patinas do lno vigas, que sum~u~o 

n 1M doi'o:nn:-:.aionas por cortante hrarán que :wrnenten todo.na m's los dasplnzr.miontoD 

do loo ontropiooo. 

' .... 
-:-.. · 

;;:. 
P::~.rn controlo.r ooonómic:J.monto los dosplnznmiontos lo.teralo:J debe o::;tLtdin.rao ~ ,.¡ 

:t ... Q~o ~ ~br.q -:í 
cual do lno componente a puede diominuírse mfts con l:t menor cnntidl?.d de l.<r:.teri;rr.:>di- ,iiJ 

(o-• loí d~"r~~::c-:« ... t•t. la.tu<\_le\ í-o"'l- ~f!~cú-e....'te: ~\: f>cce>~C.:O~Q.\ec e¡ to11 eoú.€..3'"" \¡\ ' 

oiono.lo ~ . - !l~O eficiente reducir los clc~nlctZ:?mientos debidon a. la::: defor . -
mociones do lno ViCRS quo los ooa.siono.dos por l~a col~'1ns, poro nl hncorlo debe te-

norso on cuento. que ol 2.wnonto de rooiatoncin do las vi¿ns puode ser ocusn do que -

ouxndo oo excodn. ln reoiotencin elá:Jtica de la oztruoturn lns o.rticulacioneo pláoti~ 

co.o so formen en laa colurnna.s, lo que no ~uclo sor conveniente. 

81 oo noconitn reforzar loa to.bloroo de nlmn do las jw1tns pnrn roduoir cu dc

.f'ormnoi6n, puedo ser . . . ooonómioo utiliza.r oolu.'T.Uas m6:s pao~das 1 con nl:cw.!l ~~:> 
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.:_:ruo~~~~, coloon.r pl~c:-.:1 dd refuerzo • 

Unr> do ~- .o vnrJ.u'ulca rn~n i11portnnt0o on ol control do lo:1 clo:;pJ.n..~:-:Jr,i•J:.toG 
a 

1.-·tor~:~lco on ol nÚlr.o:ro de· colur.mn.o que roainton lo. fucrzn co:rtnnto tot~l on c·,d~: -

cutrcpi::;o; ::~i co nw:tontnn l1:10 oolu.nmn~ aumont~n t::nnhi~n ln:1 jtm~.:.:->.n, porr; Cfld.., unn 

do olln:-: roquioro mono:J soJ.d,Jduro., .. puaa lo:. p<:1tino3 do lna ..,it;t~o ro:;Lllt~n n~:1 dol-

C:".dOc; -, do;,¡!in, n.l ntnnontnr in co.ntidnd do e o lllllll'ln.o oo roduco lo. lon13i tud el o ln!: 

"!.:.r:<1n~ 'j' di:~minuye 1:, componont.o dol donpL-.znraient.o debidn. o. nu::: dcf'on¡:;:e·i.onc:;. 

Sr.;·L:!.:; conc:idorr-.cionon llovnn n lf:ls o:1t.nwturo.o t.ul.Jul(\roa, con 1auchn:1 c.c: .... :.J1w:, ¡,;n:: 

jt~.n'u~·n, on ol por:t'motro, lir;nda:1 Olltro o! por vi~nn oortn.o y npor::•lt".~:1:-:, co;,JO tuln 

~~oluci6n r.t!ocuadn pn.rn odii'iciou ~lto:J on zon.'l.O oímnion:1e 

E:1 odii'icioo do !iltura intor¿llodin. puado lo~rn:rrJO un con~.:.:rol udocu~üo do lo:J -

dcr.:pln:.-;."'miontoo utiliz;nndo 111nrcon contrnvontondoo o 1nuroo do ri[;idoz. 

4. 7 CONTRWE:'J'l'fi:O. Lno oatl'uoturns conctru!dn.o on zonC'.O o!omlono ·vi•::lCn C'!UO 

n:-d .. iní'rocor, ont.ro otroa, doa roquioito:J fund:;:montnloa, loo do::;pl:"tZ:oJ:JÍCnJvor. reL<:.i-

vo:1 do ont::-opioo producidoo por oiomoo de intonnidnd modorndn no dobon nob.-c?n:J~r 

ciertos l[mi te o, y su roaintoncin m!Úcimo. tiono que 3or ln neceo~rio. pnrr. CJUO ncpo!_ 

ten oi:JJ;Jon do inton!lidnd olcvndn oin follnr ni auí'rir dt>.fion o~tru.ctur:1lo:: oxccnivo::¡ 

p-:trri ello no roquioro quo ao aa~.:.isfn.¿:;cm dos conclicionoa, una de ri.::;idoz b-;jo o;,1r[;:-.~ 

rl,.., trnuC'jo :r otro. de rosiotonoin y co.pncido.d do r.bsorci6'n do oncr:;í:::t, 

En octructuro.:'l formndao por mnrcos rígidos ordinnrioe es difícil r;:- t.i::;:.:·:.c;er lo8 
J 

d:oc rcqui::li~on oimult.~no:unonto, puen si flC refuol-zrm hn.:J"Ii~ que· Íos do::IJl~z"raicn~os 

do cntr0pi::::o unjo cr~ret'o de trnbojo quodon dentro de l!mitor; ~driliziblcn ~r,; obt.ie:l'.m 
4.46 

rc:::ictr.mcin::: mucho m"yoroa qua ln:1 ncccsnrino. 

La ri.:;idoz lntorn.! n.Lunont~ do unn. mancr~ ccon6mica., oobrc ·t.odo .:::1 n~.:t:':!..c::.o.:: de 

·-1turr1 ID':1Uii:1 1 coloc:-~ndo contr."!VOntoo~ on Wl cier·t.o nÚJ.nOl'O do J:lnrC:OCr COwy~'dlJh;:::; C:'J:1 

loa ror¡tti:;i toe ~rquitoct.6nicoo y .funcionnle::J (por cjo;nplo, on lon m:-trco::J m:trc::;o:J C" 

";llO hfly:t m1:roo y on ol por!motro dol l\ren do olov~doroo, oncnlcrnn ~· L:'l,:o::.); loe 

¡.;·n·coo ront·nt.on· oo n.poynn. on loo contrnvo'nton.dos a trav6'o do loa dis..!.'rn:.:;:;-..:1 1l•'<i::.~':l 

( 
' ¡ 

! 
1 



colorrucn en i..od'l. ln nlturo., inintcrrtunpid:,¡ned~Jo, y pueden cr.:tn.r f'orm."J.dor.: nor ele-

monto:1 Oil X, on K o con f".lgunn. otrP, confi,su:rn.(;::.6n. 

Pr~rn :.l'ino::~ de dioollo, lo::~ m:::~.roos contrr-.vontondoo so ouclen trr:~t~r cvit:O ni en-

tuvlo::.~ca forra.odo~; por dos oistomas aopn.ro.c:o~ ~ W'l rtlll.rco rtgido ordino.rio, quo sopo!_ 

tr l·uJ o . .,r¿;:->r.: porncnontes, y un niotom.'\ vertical do contrnvonteo que tr,l.J "j r como 

unt" !'!rm11durn. y rc:.Jistc lna cnrg<"~a horizcnt:tlos, nl mi:::mo t.iempo que propo:rcion.J. lo. 

rir;ido~ nocoonrin pnrn ovi tnr ln in.ostnbilidnd d(\) conjLmt.o; 1['.::: vi~o.n y colwn."lu!1 -
~u di! 

do lnn crujíoa contrP..vontondf.l.o non oomtmos n loo dos siatcmas. El contr:-vontoo r:;or 

dinofínc como unr.t· nnaadurn vertiool con nrticuls.oiones en loa nudos, 

quo <loba rosintir ln9 fuorzns horizontales m~a ol of'ecto PA , n.:-;Í como 

proporcionar rir;idez ndocu.nda bnjo cnrgao .de ·trnbnjo y ovi tnr ol pandeo de conjtm."<-o 

cuondo nct6nn :Jobro lo est.ructura lao cargas vorticnlos fa.ctorizadao. 

En lo. rcfA.lb se estudio. ol oontrr;tvontco on ·x y ce proporcionan fón..:ulnn p:~rn 

detonninnr ol &.ron de lns diagonales, de m:mern. que sntisfagr.m lllo condicionas 1non, 

oionadna, y on la re.r.~.4"~ se renuelva al mismo problame. para controvontoo en IC; on 

la:J dos re:2or,onoino se utilizan fuerzns est~tict?.o horizont.ales cquivnlon~.:.cs o. lo.::: -

solicitncionea producidas por viento o siamo, y en ninguna de ollas oe octudio.n 

efecto~ dinÑnicos. 

Pnra dotcrmina.r ln respuesto. s!omicú do un mnrco contrc.ventendo por superposi-

c.i.ón de ln del m:1rco propicmente dicho y 1~ C..:; los elementos do contr::~.v~n~.:.eo se ne;-

cesitn conocer ol comportcmientd d~ óátos, por lo que se han realizado experienciu:-; 

d~ l~borntorio con barras rectas sometidas ~ tensiones y compreoioneo nlternadnc. 

_·, ·_:.. ..... 

E.'l la Fig. ·4.~';. se doocribe el ·aomportamier.to de 1~n:1 bnrfn de esbeltez. moder;:¡,d.:~ 

:1rticulndn on loo dos extremos, con unn fuerza nxinl caue es inicinL'llento de tcnci6r1, 

o~bin a compresión, y vuelva n·óer· finalmente do tensión; para tr~ar ln curva no 

oupona qua ln bnrfn oo pLUldEla. cuó.ndo lo. cor&.~prcsión nlco.nza ol vnlor predicho por 1 o. 

toor!P do EUlor, ~r , o ol l!mite pl~otioo,~ ~ 
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Al .... plionr unn tonni6n cro.:icnt.a lo. bnrrn oo olo.rc;1:1. ol~::rt.icnl!lonto uc~.uo ol 

ori.con h{l,::;tn 1, y ba.jo cnrc;o. t; conotnnto hncta 2; doopuon do O!;to punto c:r.pimr.n o. 

dim:1inu!r la. tanoi6n n:xinl, quo llogn. a. coro y Do convlcrto on oomprc:1it1n. El 

miembro oo oonoorvn rooto ha.cta quo oo pnndo11 ol~oticnmonto 011 ;, y o-:: ooí'ol"Dln J.~·..:.ori:_l 

1nc;1to h~u.rto. quo npo.:roco una articulo.ci6n pllbtioa on ol cont.ro, p.toducida. ::'JOr b. 

ucci6n cambina.d:1. de la fuotza normal P y ol ruomonto PJ • Lo:;' acort~.nrl.onto:l po~t .. ori9.. 

re~ ocnoionnn nU!nontos do loo dOrJplazomiontoo lat~r11lOa y diaminueS.6n <:.o ln :1\l.l)r::o;r> 

r>Xinl n.ocr . .U~.tin lJf'.l"O. quo ln tü•ticul:tci6n ::Ji[:;C!. gh'nnuo, CUrV~. J!.-.5¡ en. 5 CnmiJio. ln 

dirooci~n clo ln dof'o:rrur-.r~i~kl l"lXi.ol, y ol miembro notÚ::a. ol.!ationmonto hMtn llo¿;o.:t é\ 

6, dondo la í'l.l.orzn oxit.\l y ol momonto. ao nnulnn, poro ouboicto uno. dcformMi6n 

nxinl rooidunl dobida a. quo ol ojo no l~oupora. 1~ forma rootn inioinlo tl volver ~ 

nplicar fUo~~s do tenai6n numontñn los ~cmontoo:on ln.bnrr~ haot~ que co for~~· do 

nuovo ln nrticulno16n pl~otica, punto 7, nhorn 011' floxo-tonsi6n, quo r;irn micntr:tn 

la piozn contin~a -cndoroz~ndoao, y croco ln ton:JicSn hn::rt.a rc¡;roao.r evontunlmonto ol 

punto 2. 

El comportnll'lionto dotonuinndo oxporimontalmento concuerdo. bo.st::mt.o bien con el 

que ao ocnba de do::oribir, oo:mo lo demuostrt>_n lao curvas do la Fir;. 4."il\- , quo 3~ 

l&on obtenido con una barra aoruotidn a ciclos conaocutivoo do fUorzns 3ltcrn~do.n de 
4.'51 

tanoi611 y comprosi6n, on los quo ao mantienen conotantes lao dofonn::~.ciono:J. 

' . 
Lrt.o oxporionoino roalizo.da.o oon miombroo niolados indic::m que ln i\.1or=:;~ ..... 

comproni6n mrocim~ {c:lrga do pnndeo) diominuyo al a.umontt'.~ ol mhoro do cicb~, que 

loo tniomhroo oor-l.ot! tio:aon mnyor cnpn.oidrid do r,bool.•ción di) onar¡:!n (JUO loo lo.1'f::O:J y 
.. t~a ~lt'hl 

<!U.O ln ronpuontl'\ h1st.or6tioo oo ·ofsoi i~nl n lr:~ ootliM.CHh 

En lo roí'. 4.'S4 co domuoot:rn quo loo rooulto.cl:.>o prodiohoo (\nnl!t.ic~:~•on"tl3 y lo:~ 

o·:.>tonidos oxporimontnlmonto ooncuordrm bnr.tnntc bion on loo 'prin:.cron ciclo:1 do e ·r:~:1., 

o:~copto on l~n ror;ionoa on quo ln.a :í\to:rznn do tonoi6n y cmnpro:~i6n. oon ~~~~u:~:::; 

:--dom~n.,. ln prociaión do los m(~todoo ona.l!ticon dimuirmyo on ciclon onb~:--ctt..1nLon, :-t 

cuuna, nporontomcl,t.:.., do l!l.:J cllfigultndoo p:trn tomar on r.uontn !o~ c:1: :':·~.~~ ~~~ ..... ~~· .. -··~ 
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dol cap6oil:JOn; cato hnco p~nrJnr quo tnl voz von c:onvcnionto dosa.r:collnr rclncionos 

iun1-z .,_cJofonnnoión omp!rion.n. _ 

En cato cmr.po se nooonitn concidorf.lblo trnbfi\jo oxporimontnl y nnnl!tioo adici.Q. 

s~ hnn o.Lootu:"~do -trunbicn ootudion cobro contrnvontcoo compuento~ nor doc diag2_ 

4.'r-> 
11llon cruz:1dns y oobro mra.rcos do un pioo y uno. orujín. provistoo do contrnviontos de 

~,,,4.i114-"D 
di ~:tinto o .... 

uJ.pO:J, conct .. ~r.-~o y 'horizontal cíclicn, po.rn compnrnr cu 

ronpucntn con _ln de mn.l'coo cimilnro::: no contrr,vontoadoa y dotcrminnr lno soluciones 

][¡{::J c.ficióntoo; lcto rolnoionoo on.rr:;n-dofonnuci6n propuootno para. oontraventooa ncn-. 

cilloo puodon npli~a.rco n loo doblos, o n mA.rooo-·oontr~avontondoo,- b.plic~ndo el rn6to 

do do ouporponioión. 
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FinnliUonto, oo cuenta. con nlomna invaati~noionos nnal!ticr.s en lna 'luo so hn ~· 

dotorminndo lo. rospuooto. olnoto-pHiotio~ clo mnrcoo oontrnvonteo.doo do vnrioa piooo, 

aomotidoo ~- ro.~istroo da temblores renloa; eo hn e110ontrnclo que on ~onorol oxporir.:on 

t~n do~ploz~micntoa monoros y monos -notividnd pl~otic~ on vi~as y oolwm•ao quo loo 

no contr1vontondoo, y_quo laa diazonnloo diñañndne oon los m6todos rocomondndoc en 

lo& c6di~oo roaul tt!.n damnoindo ooboltas y fluyan n.ntas que lne vigns, do onnorn que 

~,

_,~-~ 

~. ·-

lo~ mnrooo oontrnvontof!.doo diooñndos on í'onn:;~. UrJUa.l son rmy ef'ioiontoa pnrn- rcsi::tir 

lnn fuorzno -out~tiooa aopocii'iondnn en loo -c6digoo, poro tienen unn onpncidnd do o.b

:10rci6n ele onorr;!a- reduoidn. Pnrn. oontrarrostor porcinlm:mte-·eao.s dosventnj ne-_ oc-..:-

f'rocuonto quo oe ospecifiquo que lao dio.gonaloe so-diseñen con fUorzns:m~~roros que 

4~ .. 
lno coloulndno. . -

Pnra qua loo mc.rooa oontrn.vontoadoo tonr;l"n cnp_::!cido.d do G.bsorci6~ ~o: onorQ;~n 

ndocuCldll debe hnccroo :un C.iooño- bnlr.ncc:.¡do, que produ:c!..on_ ootructurcta en ~no que 

conl..rnvontooa y vi&~D-ontron oimult5nerunontc en ol int.e-o;{alo·inelnstio~,-' .. oon.lo quo 

::JO outionCJn lQ.O Vontajao ---del- ·OOiotr:WcntOOj lnt:>,YOr :rig1.clez y rosiatenCill COn coato ~o':l.:. 

.ciuo'; raiont.rno. 9() e onoorva.- una cnpo.cidnd do obBoroi6n- do onore!e. ole.vndno ---Al-ef'ooF:o::: 

tuar el dioor.ío de ·eotn ma.nora~loa· elemontoo df;.! cont:rn_ventoo rooultan muoho mr.o_ ro'!Ju~ 

to::~ quo lon quo so obtienen a.l nplioo.r _la!:! x·oglvr; do 1M :rofo. ~.~,4.1l,'i4 .t\9. 
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Pnrn incrOiuont.nr la oap~1oidnd do obnoroi6n do onorr;!q dol :Jisi"..úl!ln cio b:1 ;::n~y:~!~:::l"Lv 

introdnoir oxccntrioiclu<loo cn.louln<lnn on l~o unionor~ do lao di:J.c;onnlon, d•J rnnncrn c1uo 

antro ollno y ln.:J columnn~ flU.odon trnmoa do vir;n libro:::, nor.1oticlo~ prcclominnntt;w:mto 

., i'lo:d6n, on loo quo oo i'onnon 11rJ.:.iculrocionoo plt\nt.icno. 'fodnvín. no oc hn. utilb.,clo 
~ pO.t't14 t~-.«--tc' 

ente 1:1~l~o<lo on ontructurn.c roolo:J,'f"'poro oo hn.n oi:'o~tundo o~tuüioll P.nnl"Ít.icoa b r-::Jt.-::ntc 
4-t.l,~~l. 

:"'0Jnplotoo y olr;unoa o:>:porimontr.>loo, quo indicnn quo ol concepto on prolJlctodor. 

l¡.,ü DIAP.R.~GJ.t~s. En n1Elll10:l cdificioc corwtruídoo on loo L\lt,iwoo. tiompo:1 en el 

f\oino Unido y on loo U.rJ.A. no hli1. l~.til:t:r. ... do lo. l~Jnin'"'.. do ::::coro r-.c'1n,...lnd'l en f:1c11ndn:::: 

y muro::J di vloorioo intoriorao . :. 

proor.mtn vontnjo.o ootótioco, do lic;orozn, oconora!n y i'ncilidnd do conai:.rucci6n. 

Jl' J. :1onoo quo so toman proonuoi anos o::::pccinloo porn doclir;nrlon, lo. d·J:~'Ol"1ll.,ci6n do 

:oo crmcoloa do ll~lllinra. durnnto un temblor dobo sor oompntiulo con lo. do l:\ o:Jtri.lc"lnr~, 

do mnnorn qua roaibon Ltno. porto do laa :'lolicitncionon a!oruion2 proporciono.l n ::m ri-

r;ido~. 

Oomo ln distnncia antro oolumno.o cuelo sor m~or que ln nltura de ontropioo, lnc 

HÚninn:1 no coloonn con lo.o onnnlea on pooici6n vorticnl, pe.ro. que ro::Jictnn las fuorz r1:: 

norm11le:J n cu ouporficie, produoido.o por el viento, por ejemplo, tr . .,bnjondo en el 

sentido corto. Lo. conoxi6n con lns vigao y columnno do ln en~ructurn oa hnco por tr.G-

dio do olemonton porimotrnloo dir:ofiodoo paro. tr~nsmitir fuorznn co~~cntca en ol pl8nO 

dQl tnbloro, L1.i..ontrno oo roduco a. un mí'nimo lo. tranr:misi6n do fuorzf.':o vertio,lco, 
1 

1 

pnrn ovita.r ol poncloo por comprcoi.Sn de ltl l~ino. do eteá~o. Zn l~ F'ig. 4.~'5' ce lJiU<.;:-.-

trn un cr-ncol do l~.minn, en olovo.ci6n, y un pooit-llo dot.o.llo do lic;n con ln vi¡;a supe-

riór, quo trabaja do ln mo.noro. doaondn. 

El t:-~uloro d.o lfiminn. so licn Q. los miombron po:rit:;tro.lca por L!odio de. nold;-,C.nr:-:.. 

do filoJ.:..o coloondns antro ln ccn:1.l y loo clomon.tos plnnoú do la l~.minn, o:. uno y otrc 

_f.'do do 6nt.r.\ (o do un colo lndo oi oo emplean 1\nr;ulon como clcll~ontoo porh~et.r:,lu::; ), 

;¡ lo:1 l~min~o no unon entro oí oon ooldnuuroo vorticnlos. 
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.t-'nrn v:üuo:c ln contribuoi6n de loll CP.ncolon do 1!1rnina. a lo. roapLto::rt~ a:I::.J:-Jlic;:. 

. ,,1 edificio so nooooi ta. oontnr oon m6todon pC1l"r.t obtener su rit;idez Y ro~üstcncin, 

.'' ::l mt:~.norn quo oo puedan onlculnr los fuorz":J sínmioo.s que o.otua.r~n en o pos y dc

to:nuinnr oi puodon ooportnrlns oon un oooi'ioionto de ooc;nrida.d ndoounclo cnnt~n. ln. 

fnlln¡ coJllo suoode oiompre. on dioofio oíomioo, lno dos propiedadeo .deben e::;tr~r nd2_ 

ou~d~uonto bnlonco~dnn, parn obtener loo bonoficioa m6ximos oin poner en polic;ro 

lo oatabili~nd dol elemento. 

So han oí'octundo eatudioo to6rioos y o:x:porimontnlen para. dote:rruinnr lo. ri[;idez 
• A -'A Q. 4 .6';f. 

y raoiotoncin do loo t~bloros do l~nn nonn~la.dn. 

Ln floxibilid~~ de·un diRfrngmn comploto ea la.·sumn do lno flexibilidndoo do

bidns n ln diatorsi6n do lGS onna.loo de ln l&mina, a lo. doí'ormaoi6n por cortnnto -

dol diefrt:\L?Jln y a los moviW.eritos y doí'ormnoionoo do loo olomontos do lign. con la.o 

vic;no y oolumnt."o dol mnroo, y. do.- lns aoldaduroa qua li~a.n lno diferentes --l.~ino.o-- · 

entro oí¡ . · .. .., -. ·_ - Ll. falla puedo preoent11rse por deo~a:rrrunie11to do 1:1 l~minn. 

on la.o unionoo do ~loo bordeo, -1"\..lptura_ de.· lna _aoldD.durao on lno juntas vortionloo, 

í'lujo,pl~stioo, inoota.bilida.d do_ loa elementos porimet:ral~s o falla. del tablero--

por pru1deo producido por oortnnto. 

En lne reí'a, 4.l-41 4." .. ~·"'=~ oe oatudinn. loa diotintoa fl:l.ot.oros que intervienen 

on la. floxibilidnd y reointonoia. del- conjunto y oo do.n f6rú1ulns pnrn cvnlunrlos, y 

on lr. ror.A.'-5 so invontiga. el pnndoo -el&otioo por cortnnto y se proporeionlln 

ll:Xpronionoc --nimplií'ion.doo pa:rn dotcrminnr la· :rosi-cteno-i¡;t--oorreopondiente. Eotc - -
t~~o ele 

Vf'nlln ao importnn-Y.o porque roprooonta ln rooiotoncia. mliximf\ que puedo proporcim1nr 

un diaf:rn~a dndo, por lo qua en muchos ceooe pueda ser oonvonionto dioofinr loa --

olomon~oo-dotmi6n do--lao-l6minñc.ontro o! y dol conjwr~o oon-lo. e~J-:.ruoturn tlo m:m~ 

rn que no fnllon premnturnmanto, pnra que ls. rooiotonoi~\ del dinfra[¡llr non ln cor~·o.2., 

pondionto ~:~1 pt~.ndoo por oortlilnto. 

En ln rororonoin 4.,8 ·E.Jo propone qua lna. fuerzno. aíomiollo. oorm rooiotid:-'- por 

loo mnrooa, ho.oiondo ou nn~lioio y dioofio on f~rrno ortlino.ria., y los onr.í.:olos di v:t.-

oorioo-oo .. omploon--6niorunonto -pnra-roduoir--loo cloaplo.zamiontoo la.tornlor. n vnloroc--
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I'Coptn'Lloo; no!, ln oo[;uridnd de lo. oatructurn no dopando c!o le::: ~~:-.colc:;, p0ro -

· 6G'vo::J oon i\.mdcomontt~lo::~ 11nrn c¡uo au comportr!mionto on condiclonoa do nor·::l. cio .:;: .· 

~docu·~do; wno l:'.clolr.mJ.:.o, cuo.nuo o~. conjunto di~frn.~a-mnrco oo h:il.yn e:;tnd:i.co.cio 1:1..;:::: 

(' fondo, oonvendrt\ no¡;ur"moato u ti J.izur tmubi~n la roointoncin do lon cr•.ncl)lo:,, -

o~lculr,dn ln rir.;icloz do loo cnncolco con el rc.r~todo dol olr;mcnto i':i.ni' ... o 1 1;.r~ l., 

::..~/i.(.,¡j. r.o dot.orroinnn loo c!o3pJ.nz.,miontoo producidoo por un r;l:Jtomo. ci.o :í.\.:.orzac 

:wri~~onto.loc on un wtr-co do J.:,:roa orLtj!n.s y vo~.nt:l:soia ni volo::~, oupo&üondo I,r:i.wcro . ' 

.·uo ol mnrr;o lo.o rosbto on ou to·:..R.J.idHd y coloo~ndo dooptH~o dinfrn[}ll":J h:cho::; co~-~ 

::...~nfnn do tres onlibroo di:L'orontoo, 12t 16 'j' 20, on e.l ontroe.jo contrf'.l, en todo. 

Á:~. Alturn. LoD diofro[:.lnnn roduoon loo do::rplnzn.mionto~J lntornlos n UnC\ :í.'rnc.::.icSn 
dct 

co1nprcndid:J oatro ol 1~5 y ol 65~~~ np:roximndmr.cnt~~~lo~ del tl"\roo no rlr.j diz'1ci.o, '}LW 

::;o ln".ntiano prtíctlcruuonto constnnto en J.:.oda h .. nl·tnrn (loo dooplnz:uuionton hori7.or•-

tnlo~ totales dol nivel ouporior aon do 10.09" en ol marco, 5·89° (5~~) cunndo no 

c;nplon. l~rni1'1o del nO 20, y 5 .. 20" ("52~~) y J~. 7/.¡n (47~) cuando lar.: l~minn!:l ~on clol --

onl:tbro ló y 12, rMpcctivnmonto)e 

l¡.9 OTR:,s EGTI\UO'l'UR.AS. El ost.udio do su coroportrtmionto bn.jo tomblor(}f: ±o3fllon 

y ln:1 inVC:ltiE;noionoo to6;dci'l.El y c:xporir.10ntn.los ronlizndoo hrt:::J.:.n ln i'oc1n, inclic:.m 

c¡uo los m~rcoo r!r;idoo de o.coro, oon·t.rnvcntoedos o no, com:d;,ituyen nic·::.orr.~.o o~:rl:.ruc· · 

.turnlos q~pncoo de rosiotir lr,s· solici-'t:.aoionoo producidr...3 por }:imnoo int~msoa y ci.o 

·~i.sipor r;r::~m1eo Cf'lntid~doa do oncrr:;:rñ, r;roc~n.a principc•.huontc n qnc lJUo-

clon 11tlmiti:r dc:Cor¡uncj_onoe inol6r;tlon..s muy importrmteo nin l?érclicln ele l'or:l:::t.cnci::>. -

¡\Ull'il\0 nlt,'lmoo pu.ntoo roquioron n~r1 octuclioo, todo p~t:roco inuior.r quo r,o oo'.:.i.o:1cn -

ro:d.rJl:.r;noin y dnotiliclnd cuflc:!.onto~J flnnliz.r.mclc loo mnrcon non lu<'Ítr)don •>Ü~:rL:1.oo::: o 

pU'r:ticoa, di::JOritlndoloo de w~nor.'). quo ln jli:lJ'O:CÍa. do lna nrticulr:~cionoo pl:'Í.Jtic:'.~ 

loo rorptisiton noure rclo.cionoo nncho/~rueno y oont.rc.vnni#co lr:>.tcrnl c-.uo ;.e: 
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I~~s c;¡ndlcionoc monoionndnu oo puodon cntinfncor oin dificultn.doo o:;)oci nlú~ 

on odifioio:J urbo.nos pnrn ofioin!"'o o dopartt>Jncnt~s, poro no en otro:J tipos do oc--

truot.urnc el o neo ro, tnloo co:mo t.r.mquos olovndoo o ohimoneno ~ 

Lar. "\.,nquoo oloV:'I.doo ooportnuoo por uno.. ootruotura tridirnonoionnl i'ormndll. por 

.ll:rLro o ¡,¡:'í:, columnno lir;ndon antro o! oon puntnloo horizontrüeo y dinr;onnloo oru~.2. 

dnn onbol':: .. "o, quo "'c:.rnbajnn únio,,monto en tonoi6n, oonoi tuyon un nictoroo. ootructur~l 

cuyo comporl . .,mionto on torobloroo pnao.doo ha ::~ido _con :f.'rocu~moin poCo r.o.tir.:fnctorio; 

ln fnllo. clo una do lno .din.e;on::~.loo o do o.lcunn do· ouo oonoxionos, gonornlr.1onto on l.-:1 

parto ouporior do lo. torro, ocnaionri uno. p~rdidn do oimotr!a. on l::t. ootructur11 rooi_q; · 
. -

tonto qno origina .inomontoa do toroi6n itnportnntos y el cola.pso por :f'loxi61'\ ele lnn -~ 

oollmmnn quo limitetn el toblero; puooto que en eat:io eotructurns oo dif:t'cil obtener:-. 

nivoloo nprooinbloo· do ductilidad, dobon diaoñnr3e pnra quo roaiston fuorzno " . e J. :mu. e :;,::: 

nl tnB connbrv6ndooo on el--·int~rvalo oHíotiooJ ·y 1M dirir;one.loo y ouo tmionos deban 

dimonoionnroo con oooí'ioiontoo ~o sor;uridnd olov'ndos. 

En ohimonoas ·y- otraa torrea altnc (\utosoportadaa do ·ocoro- en impor"'iinnte ovitnr ·. 

··:1 p::ondoo do lna porodea, que son gonor~lmonta de espooór rolnt.ivamonte poquor:ío. --

J.mn5:J, oorap es probnble que lno soliÓitnoioneo producida.o por temblorea intensos ~-~·:. 

( 

( 

oxcednn lna utilize.dua en el dioefio, dobo ooperorao que pnrtoa 'de la. octruc"iiurr'! flu:,·:cn 

pl~oticnroonto,- y conviene ooncontrnr lna dof'ormncionoa pl~r.t.iono en elcmentoD que no 

· .ocMionen ll\ f'nllrt de ln .eotructura y q!.~e, Em onso nooeoorio, Donn f5cilJGente roo:~-
4.llt 

',plo.z::~.hlo-ri. ··Loo ro!\a· convoniontoo-oon-loo--pernoo-do--onclo.jo,--quo--deben ·hocorno-cle-lorr 

gitud ouficionto pnrn permitir doformncionoo plllotions ba.jo lno tonoioneo ml\.."'iwu: 

producidno .. por- .eL momento de volteo, y que .oo conotruyen .. do .mo.nora- que.~,p~cdnn ncr 

::JUr1i:.i tuído~ 011 cn.Cto nooooario, lo quo co lo~rn a.nol~ndoloo- on olon:ontoo o~pooinlo:.: -

t:~hogndó:; ü~l ol oi:roionto do concreto, do loo quo oo dooprr:mdon hnc16udolon Lil'l'l'• 

'· 
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fr!Ír;il o:J m~n frocuonto on l::1:J ent.ructurnn ooldoclo.n que vn 1:->_,, qL~o qo f:,r:d.c.JC< 

con ccmoct.oror.~ rnoc:~nicoc, c'i.obido :1. l.ll1o combhw.ci6'n do por.:il:rlo:; J.oi:'octo:J c:~'1 l:1:::: 

:::olcl'ldurnn1' co:í'uorzo~ ro::dduo.lo~ eJ.0vndoo, y Cf't\t .... inu:i.dn.d·, iJLV) rodLtcc :i.11 ~osihili_ 

d d ·,1,... O O ,,,,~.Ol1r""" , " nropnCI'""C~ ó·1 do 1"0 ,.,-r;¡' ot "" ]""'''1''•1"'·0 lt! f'r.,•,,Jr·:,•·-.... -.. ·i<"J•"· y -n , v q u r; u v v '"'., .1. .._ ~· ~.,,... • ... • ., 1 • . • ·~ •• o 1\,j.... , 1. • - - " '" • 

ol :r.10nt:--.jo dobon tc.¡Mroo lnt; raodida.a noc0n:>.rinc p:1.r:-t. rodu.cir o un mf.ni.:JO }o:J i'o-

<J':p(,cirlmonto oovoron dobon ~xt~.li~~rno ocoro:J con.' propicda.cl.o!: adocu::>.d:~::: a bnj:1:.: 

L~ :-:old9.durr. ·do pcrf'ilo:J h.rninado:J o do pl~c~~ p9.rQ trllnsmi t.ir i\wr.:-::: o;:¡ -

lQ dirccoi6'n porpo:&dicul::>.l" c. !:U ¿:lllOOO (Fi~o 4 .. ;¡6) debo' hncor::::o con O~l1t:Ci.:Ü 

cuidé\(lo, yn quo puedo lJrodue~.r dosca.rrn.oionto lnminor del m~-t.crinl.. L:: roDi:J~c:, · 

e in. dol nccro dotonninnd;-~. noru~lmr:mto nl r;ruooo o:n simllc.r n l:t lonci tudln ,J: o ~· 

t,r:--.n~vorcnl, poro r.u oa.pncid:;:1d d8 :dogomnoi.ón en :ocn dircoci6n o,s_ fr~cuontomoni..c. 

t.nn no lo lir;orrunonte. ouporior a. lv. corroapondiente nl límite do ola.~ticicl::-.d. 

El cl.o:J¡::nrr~>.r:liento l:>.minar so pro:-;onta. é:m pln.cr.c muy :ro3trint;id::-:::, en 
..,IR¡t-,e 

YJCTficic do cont::~.o'.:.o ~ inoludonos no mot51icnG l:Jicro:::oópió~o y- ol ncero 

la ,., .. 
--~-

.-
lílrJ· rodcn, dobido n ln. inc.:r:>..po.cidnd do 6sto po.ra. r:dmitir lno dof'ormnc:!..oncs en b 

dirocción normal n.l ~rue:::o impuo::Jttt3 por 1::~.. ooi1tr·t>.oción do colclr:cl.ur::w. P-.~.·~do I'r~ 

r;e;nt~r:JO on pl:::tCC\3 'de CU::!lCJ.Uiol• O:JpOOOl"1 pero O::l mucho ml\'s frecuento Ci'l 1::-.0 t_:ru~ 

::;o~;, porque en ollc>u so doposi tm. ooldndur:;>.El m~n r;r:J.ndo:t.J quo r-:o con-1:.::-::Jon r-J5:J :-,1 

onf'ri: .roo. 

!;.69). Ln. conaidornoiÓn·de d:l:.:oi1om~o im:¡:>ortnr.to conoi:Jt9 on roducir ~ ur. r:~Í~•L~.:) 

ln~. <loi'onMcionoa normnle:J !ll f,l""~JOno do ln~ pl~.co.::; qua oo pronont.:".n on ~re~\::: le·..::, 

liz:dns. 

Én ln. Fi[;o 4.;,·¡ ao nuost:ron dct::'.llo::~ qua- ·puodcn ooP.dm:~r ol 

.tudio, ·Y ne.d~n n.lgun::u:1· idono· ¡·oforcnt.e3 a c~::1o nojornrlor:. 

fon"ó::.•.-:mo ·or. e:;-
1 
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DISEÑO SISMICO DE EDIFICIOS 

TEMA: ESTRUCTURAS DE MAMPOSTERIA Y MADERA 

GUIA DE ESTUDIO 

R. Meli 

A. MAMPOSTERIA 

l. INTRODUCCION (ver ref 1) 

l. 1 Comportamiento sísmico observado 

Los daños causados por sismos intensos en construcciones de mampo~ . 

. . 
tería han sido con frecuencia muy severos ·y. es común que el desem-

peño de estas construcciones se compare desfavorablemente con el de 

estructuras de acero y de concreto. 

Hay que tomar en cuenta, sin embargo, que la mayoría de las fallas 

catastróficas han sido de construcciones de mampostería sin refuerzo 

que, además, casi siempre adolecían de defectos obvios de estructur! 

ción, lo cual refleja el hecho de que usualmente estas construcciones 

escapan de un diseñ.o cuidadoso como el que es común para estr~~turas 

. 
de concreto y acero. Además, si bien es cierto que las estructuras 

de mampostería, por ser muy rígidas y ge:neralmente frágiles, son par 

ticularmente sensibles a los sismos, especialmente cuando estos tienen 



epifocos cercanos y superficiales, también se ha comprobado que, con 

un refuerzo y confinamiento adecuado,s, puede hacerse que tales estru~ 

turas sean caP.aces de soportar deformaciones apreciables, aunque ello 

implique cierto agrietamiento de los muros. 

Por otra parte los sistemas constructivos a base de muros de carga 

de 'mampostería representan, en la mayoría de los casos, la solución 

más conveniente para construcciones de vivienda económica unifamiliar 

o nlUltifamiliar, y ,en general para construcciones de baja o mediana 

altura en las que. se requiera una subdivisión del área total en espa

cios pequeños. 

l. 2 Sistemas estructurales a base de muros 

Los muros de mámpostería se emplean ~n distintas formas estructura 

les en las que difieren las solicitaciones que los afectan y el tipo de 

refuerzo; la identificación de los distintos tipos es importante para 

comprender su comportamiento estructural. 

En constru'cciories cuya estructura principal está constituida por marcos 

de concreto o acero, es frecuente que existan muros de mampostería, 

generalmente confinados en todo su perímetro por 'los elementos de un 

marco. Ante cargas laterales, marco y muro actúan como una sola 

unidad estrúctural en la cual el muro proporciona la rig:i!dez al actuar 

como diafragma, mientras que el marco tiene la función de resistir 

las cargas verticales y la flexión general, así como la de confinar el 

j 



muro. 

En algunos casos el muro pued~ no tener columnas en sus extremos y 

estar confinado únicamente por los elementos horizontales del sistema 

de piso superior e inferior (por ejemplo en cubos de escaleras). 

En otros tipos de estructuras los muros constituyen el único elemento 

vertical resistente y por lo tanto deben soportar el efecto de cargas 

verticales y laterales. El efecto de las cargas laterales puede visu~ 

!izarse como la superposición de la .flexión general de· cada muuo:. con 
. . --
siderado como un solo elemento a lo alto de todos los pisos. más el 

efecto de las restricciones al desplazamiento y las rotaciones que en 

él induce el sistema de piso en cada nivel; el resultado son fuerzas 

cortantes. momentos fl.exionantes y fuerzas normales dé tensión o com 

presión variables en cada nivel. 

En zonas sísmicas es usual. especialmente en México. que los muros 

de carga estén confinados por elementos de concreto verticales (casti-

llos) y horizontales (dalas) de espesor igual al del muro. con el fin 

de proporcionar a este un confinamiento que mejore su ductilidad y le 

permita soportar repeticiones de cargas sin deteriorarse excesivamen 

te. 

Para muros de piezas huecas se provee generalmente cierto refuerzo 

vertical y horizontal en el interior de los huecos con el fin de incre-

mentar la resistencia a esfuerzos de tensión. verticales o diagonales. 



y en parte mejorar también la ductilidad del comportamiento. Este re 

fuerzo .interior puede ser adicional al refuerzo exterior a base de cas

tillos y. dalas .. 

2. PROPIEDADES DE PIEZAS Y MORTEROS 

Las pie~as que se usan para mampostería varían en cuanto al material 

de que están hechas (barro, . concreto, etc), en cuanto a la forma (maci 

zas, huecas) y en cuanto a diver.sas propiedades. 

El índice de calidad más empleado para las piezas es su resistencia a 

compresión; sin embargo otras propiedades tienen gran importancia en 

el comportamiento de la mampostería: la adherencia con el mortero, la 

absorción, la estabilidad volumétrica, etc. 

Las propiedades de las piezas tienen gran variabilidad. La tabla 1 

muestra los resultados de un muestreo realizado en el Distrito Fede

ral. Se aprecia como para materiales de producción artesanal la dis 

persión es altísima mientras que esta es más reducida en piezas pr~ 

ducidas industrialmente. (ver ref 2) 

La calidad de los morteros también se mide a través de su resisten

cia en co~presión, aunque probablemente sean más importantes para su 

comportamiento estructural, la adherencia con la pieza, el módulo de 

elasticidad Y. la manejabilidad. La tabla 2 muestra resultados de resis 

tencias de morteros con d'fstintos, proporcionamientos. La tabla 3 con 



tiene los morteros recomendados en la_s Normas para Mampostería del 

Reglamento del Distrito Federal (ref 3); no se admiten morteros a base 

unicamente de cal y con resistencias inferiores a 4.0 kg/ cm2 ~ 

3. PROPIEDADES MECANICAS DE LA MAMPOSTERIA 

Las prQpiedades de la mampostería que mas interesan son su resisten 

cia en compresión y en cortante y sus módulos de elasticidad y de coE_ 

tante. La resistencia en tensión suele considerarse nula para fines 

de diseño. 

La resistencia en compresión depende principalmente de las propieda·· 

des de las piezas y en menor medida de las características del morte 

ro que las une. 

La resistencia en compresión ·del conjunto (eliminando efectos de esbel 

tez y excentriCidad) se mide en pequeñas pilas, (ver ref· 4) ensayadas 

en máquina universal. La resistencia aumenta en forma lineal con la 

de la pieza y es del orden del 50o/o de esta para las piezas de concre

to y 35% para las de barro. Las Normas admiten tres formas para la 

determinación de este parámetro: directamente a. partir del tipo de 

pieza (tabla· 4); a partir de la resistencia medida de las piezas .(tabla 

5) y a partir de resultados de ensayes en pilas. 

Los tres procedimientos están en orden creciente de aproximación. 

De las curvas carga -deformación obtenidas en los ensayes 



se aprecia que el comportamiento es aproximadamente lineal y frágil. 

Se define un módulo de elasticidad que puede predecirse aproximada-

mente con las. expresiones 

' E = 600 fm• para piezas de concreto 

E = 400 fm, para piezas de barro 

La re.sistencia a fuerzas cortantes está regida por la falla a través 

de grietas inclinadas debidas a tensiones diagonales. Estas grietas 

se forman generalmente a lo largo de ías juntas, propiciadas por la 

debilidad de la. unión entre piezas y mortero; solo con piezas de ba-

ja resistencia y buena adherencia con el mortero, las grietas atra-

viesan indistintamente piezas y mortero. 

La resistenci a a este efecto se puede determinar por: medio de ensa-. ' 
yes de muros sujetos a cargas laterales o· por ensayes de muretes a 

compresión diagonal. Resultados de ensayes de este Último tipo han 

dado lugar a los valores mostrados en la tabla '4 para el esfuerzo cor 

tan te resistente. Se aprecia como las resistencias mayores se obtie 

. 
nen para las piezas con mejor adherencia con el mortero. De estos 

mismos ensayes se determina el módulo de rigidez al .cortante el cual 

resulta aproximadamente igual al 30% del de elasticidad. 

4. COMPORTAMIENTO DE MUROS ANTE CARGAS LATERALES 

En un muro sujeto a cargas laterales en su plano la falla puede ocu'-

rrir por flexión, o por cortante. Cuando la falla es por flexión esta 



suele ser bastante dúctil si existe refuerzo vertical adecuadamente co 

locado y anclado, mientras que si la falla es por cortante esta es fr;í 

gil aunque puede proporcion~rse cierta ductilidad con refuerzo en el 

interior del muro o en los extremos. 

En cuanto al comportamiento ante cargas alternadas este puede 'ser bastante sati~ 

factori.o cuando la falla es por flexión, pero cuando rige el cortante el deterioro es 

muy notable. Este es más grave cuando solo hay refuerzo en el interior de 

piezas huecas (fig 1} que cuando hay confinamiento con dalas y e as ti-

lla.s (fig 2). Salo se tiene un compbrtamiento satisfactorio· cuando el 

muro está rodeado por un marco robusto que sea capaz de tomar las 

fuerzas cortantes que se presentan en las esquinas después del agrie-

tamiento del muro, (fig 3). Es notable el aumento en deterioro que 

se tiene cuando los muros son de pieza'S· }:luecas con respecto a los de 

piezas macizas. 

5. DISEÑO SISMICO DE lVIUROS 

·Nos referiremos a los procedimientos especificados por las Normas del 
'-' ~------------

Reglamento del D.F. Se distinguen tres tipos~ según· su es- \ 

tructuración (refuerzo): confinados, reforzados in~ y muros 

diafragma. 

Los muros confinados son los que cuentan con dalas y castillos en can 

tidad y distribución suficiente como para 'mantener la capacida~ del mu 



ro después de su agrietamiento. (ver Anexo) 

Los muros con refuerzo interior tienen barras dé refuerzo vertical en 

el interior de los huecos y horizontal en -.piezas especiales; Con est~ se in 

crementaU.a resistencia a cargas laterales y ~e da cierta ductilidad. 

Las cuantía:s de refuerzo que se exigen en esta modalidad son relativa 

mente altas y superiores a las ... usuales' en la práctica en México. 

Los muros diafragma son los que poseen columnas y vigas de suficien 

te rigidez y resistencia para que el muro trabaje como un puntal de 

compresión. 

La fuerza cortante resistente se especifica como 

en que FR es un factor de seguridad (0. 6 según el reglamento). AT el 

área transversal bruta, P la c:arga axial sobre el muro y. v':< es el e~ 

fuerzo cortante resistente según el tipo de mampostería. ver tabla 6. -
Para mampQStería con refuerzo interior que cumpla con los requisitos 

prescritos por el Reglamento puede incrementarse en 50o/o el valor de 

v*. Cuando no se tome en cuenta efecto de la carga axíal puede em 

plearse la eXpresión simplificada 

Para muros diafragma la resistencia es mayor, debido a que al traba-

j ar como puntales no se introducen en ellos esfuerzos por flexión. La 

resistencia está dada por 



Además de la fuerza cortante, hay que revisar la fiexocompresión en el 

plano del muro, ló cual puede hacerse con los procedimientos usuales 

en concreto reforzado o con fórmulas simplificadas incluidas en las nor 

mas. 

El reglamento de diseflo sísmico admite un factor de reducción por duc 

tilidad de 2 para mampostería de piezas macizas confinada o trabajan-

do como diafragma, de 1. 5 para mampostería de piezas huecas con re 
-- -- --- ----- -

fuerzo interior y de 1 para mampostería no reforzada o cuyo refuerzo 

no cumple con los mínimos especificados por el reglamento. Esto ha 

ce que las fuerzas de diseño para la mampostería sean superiores a 

las que sé prescriben para estructuras d.e. acero y de concreto. 

6. RECOMENDACIONES GENERALES PARA DISENO. SISMICO 

Debido a la fragilidad del material hay que ser particularmente cuida-

doso en las precauciones que eviten concentraciones de esfuerzos, es 

pecialmente los de tensión. 

Es importante una estructuración símétrica tanto en planta como en 

elevación. En planta para evitar torsiones y en efevación para evitar 

concentraciones de disipación de energía de sismo en unos pocos ele-

mentos. 

La continuidad de la estructura es un aspecto importante. El techo de 



be formar un diafragma rígido en el plano y estar ligado a los muros. 

Hay que evitar los_ huecos o reforzar su periferia. Hay que evitar el 

empleo de pie_zas con- altos porcentajes de huecos por su gran fragili-

dad y también el de aqueUas que -por su acaba'do superficial no permitan 

buena adherencia con el mortero. 
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TAB!..A ~· RESLLTADOS DE ENSAYES EN PIEZ.AS 

------~----------~--,----r--,--------------------r---------------~--.---, 
f , en kg/an2 (1) e, en porcentaje Abs, {<!) 

Material 

Tabique 
rojo 

rorocido 1 

Geometría ,. P~C! Clasi~~ An 
dencla caclón Ab 

¡__!:.P~----.r-----r--+--~----r-----r---1Bn por v _ 
t- 1 s, 3a 

Etapa Etapa Etapa Etapa Etapa Etapa Etepa E topa ca~e! ton/n. 
I !I III IV I U III IV __ 

T 1 B 1.00 52 64 56 5B 26 23 24 19 20 1.~ 
r 2 e 1.00 s2 29 24 ~.3? 
r J e 1.00 51 • 34 2s ,,:n 
T 4 8 1.00 114 i~2 109 34 25 23 21 1.5~ 
r s 1 e 1.00 60 64 21 17 1 25 1.:JB 
r 6 e 1.00 65 109 23 s2 1 21 1.sc 
r ., e ,,oo 93 76 66 ea sa 19 24 ,, 25 1.4!! 
r e e 1.00 3.3 32 26 ,,34 

(} 
7)1141 u 

r 9 e 1.00 53 45 2e ,,a.c: 1 
r 10 e 1.00 as 43 4? ss 2e . 22 10 21 ¡ 2s 1.ac 

~---~~------------~T~1~,~~c~~1~.oo~~3~5~~4~5~~~5~,-+~4S~t-~3~2-t'~2~e~i-~3J~~~=-t-~27~ 1.31 
1- IE1 A [OS/ 21!:l 226 B 11 16 1.7~ -, 

Tabique 
extruido 

perforado 
vertice_! 

mente 

Bloque 
liga ro 

_!3loque 
intanne 

dio 

Bloque 
pesado 

Tabicdn 

S:!lico 
calcáreo 

~ 
&XIOX 20 

l~ x 20 a40 

~ .... 
7xl2x 24 

TE2 A 0,63 428 
1 

361 394 295 14 25 3J 15 10 1.9t: 1 
TE3 B 0.69 225 17 19 1.6:: ! 

TE4 -~-....!B:...___g0~~·~5~9-+-,1~B~1-~1~5~6-4-~-:::--+~=:::-+~15;-f-~15~+--::-::-t----:-=-t-;1::7-t-;1~. 7~~- __ 1 ~- A o.s7 375 306 J6S 329 11 15 ,6 15 12 1 .et , 
TE3 B 0,59 169 24 20 1.61 ,. 
TES . A O .55 .~i18~5~.+-:;_47~3;_-t-_:5=.7~5~~540::::::~~2~1-1f-:1~9:_-f-....!1~5+~20::_t--:i4~--t-J2~-~0E __ 1 r} lE1 A 0.57 129 143 15 15 17 1.& 1 

l TES A 0.59 425 400 25 11 6 2.2( j 

B 1 
B 2 
8 3 
8 4 
8 5 

8 1 
8 2 
8 3 
B 4 

TC 1 
TC 2 
TC 3 
TC 4 
TC 5 

S 

A 
A 
A. 
8 
e 
A 
A 
A 
8 

B 
A 
B 
8 
e 

A 

0.56 
0.59 
0.61 
C.54 
0.59 

0.56 
0.59 
0.63 
0.54 

1.00 
1.00 
1.00 
1.00 
, .CXJ 

62 
41 
82 
21 
4() 

135 
146 
100 
71 

31 
76 
59 
36¡ 
il8 

1.00 201 

77 
74 
60 

101 
143 
128 

55 
123 
5J 

sa 

177 

132 
104 

69 
66-

108 
61 

42 
101 

24 
14 
28 
20 
16 

31 
23 
20 
13 

24 
35 
23 
23 
36 

15 

?· 
14 
21 

15 
10 
21 

14 
34 
?:7 

22 

1, 

28 
3J 

11 
19 

? 
15 

15 
17 

15 
1 21 

15 
2? 
16 

9 
, 1 
10 
14 

25 
27 
19 
28 
16 

15 

1.61 
1.50 
1. ?O 
1.32 
1~45 

2.12 
2.15 
2.09 
, 79 

1.45 
1.42 
1.42 
1.05 
1,8) 

1. 79 

A Fábrica granee y aoecuaoo control de calidao 8 Fábrica mediana y nulo control de caliaad 

An/Ab Relación de área neta sobre área bruta e Fábrica rudimentaria •• Bloque macizo 

f resistencia prumedio de la pieza p 

* Medidas nominales 

e coeficiente de variación 

( 1) sob1·e área bruta medida 

s peso volumátrico sec~ 

(2') so~re volumen neto 



TABLA 2 RESULTADOS DE ENSAYES DE MO;~TEROS ELABORADOS POR UN 
M/Sti.O ALSAÑ IL 

PROPORCIONAM!~NTO J Nú:r.oro de 1 Resi~ta::cic Coeficiente ce Percenti l. 2%, 
cerr.ento:ccl :crer:c· muestres ("¡'\~die, en ve rice ión, en en kg/cm2 

. 1 kg/c~2 % 

1 ' l :0:3 211 205 . 1 24 95 
1 i 

. 1:1/2:5 
1 1 

1 1 
1 

70 1 108 19 57 
! 

¡. 1 
1 • j 

1':0:6 55 
1 

1 Oó --- 31 45 
1 i 

1 :1 :6 
1 . 

1 
26 75 38 23 

.. 

Los vclores individue/es son promedio de tres enscyes 

1 



Tabla 3 PROPORCIONAM!ENTOS MORTEROS 
EN VOLUMEN 

Tipo Partes Partes / Pa7tes Partes Valor Típico 
):e 1 2 Mortero· Cemento Cemento Cal Arena f kg cm · 

Mampostería 
b . 

I 1 1 - o a 1/4 CIS UJ 125 

1 
o a 1/2 

.-4 el) - +> 

~ ~ 1 CJ+' 
el) e: > el) 

' n· 1 - 1/4 a 1/2 M~ 75 
1/2 a 1 - CIS U 

L') Q) 

N"' 

III 1 - 1/2 a 1/4 . CIS 

1' 
N S 40 - 1 - el) ::S 

1 
'O Ul 

Tabla 4 PROPIEDADES MAMPOSTERIA 

Piezá Mortero 

Tabique 1 
¡recocido 11 

III 
Tabique 1 
extruido II 

111 
Bloque 1 
Concreto II 
Pesado 1!1 

2 Esfuerzos en kg 1 cm 

-
f>!< 
m 

15 
15 
15 
40 
40 
30 
20 1 
15 ¡ 

1 

15 ! 

... 
v* para corta duración 

E G 

3.5 6000 1800 
3 600 1800 
3 

. 
6000 1800 

3 16000 4800 
2 .. 16000 4800 
2 12000 3600 
3.5 . 12000 3600 
2.5 9000 2'700 
2. 5 . 9000 j 2700 

1 
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0.5 0.6 

OeflexiÓn, pulg 

Q a) Muro sin .corc;¡a vertical 

~-
4-N 1 =o 11 

1 
!!3 

1 • • 

//// ;;7 ///L///;~ 
il<l 

1 
1 1 

. 
~- Cicl_o ini.c ial 

11) 24T f 
~ / /---'--:----:---,) .rCiclo histerético 
g. 16 -r 1 r 

t .. 4'-o"· 

.... 
u 11 a--¡ 

' ,, 

;~1-""-. 
/ / 1 . / -16 . __ ,., l 

'-- ------ .· . 
. -24 

b) Muro con carga vertical, q = 125 p-si 

0.4 0.5 

Deflexio'n, pulg 

Fig 1 Comportamiento histerético de muros con falla por flexión 
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10- 1 1 
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.¡ 
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1 

-4 ·2 
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com~uiÓn 4f.5 llg /cmZ) 

Fig 2 Comportamiento histerético de muros con 
refllerzo in tcrior. Falla por cortante 
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Comportomien:o histerctJco de muro con marco6 



REQUISITOS DE DI SE~O POR CARGAS LATERALES DE LAS NORMAS TECNICAS 
PARA DI SE~O Y CONSTRUCCION DE ESTRUCTURAS DE MADERA DEL 

REGL.AJv\ENTO DE CONSTRUCCIONES PARA EL DISTRITO FEDERAL 

4.5 Resistencia a cargas laterales 

4.5.1 Consideraciones generales 

La resistencia a cargas laterales de un muro deberó revisarse para el efecto· 

de la fuerza cortante, del momento flexionante en su plano y eventualmente tam-

bién de momentos flex:onantes d~bidos a em?Jjes normales a su plano~·· ·· 



Para fines de disel"io por cargas laterales se distinguen los siguiéntes tipos de 

muros de acuerdo con su estructuración: 

a) Muros-diafragma. Estos son los que sé encuentran totalmente rodeados 

por vigas y columnas de un marco estructural y su función es rigidizarlo para el efec-

to de fuerzas laterales. Ademós las columnas y vigas, en una zong igual a una cuar-

ta parte de su longitud 1 ibre medida a partir de cada esquina, deberón ser capaces de 

resistir 1 cada une, una fuerza cortante igual o lo cuarta porte de fa que actúa sobre 

.el tablero. 

b) Muros confinados. Estos son los que estón reforzados con castillos y da-

las que cumplen con los requisitos siguientes: 

Las dalas o castillos tendrón como dimensión mfnima el espesor del muro. 

E 1 concreto tendró una resistencia a compresión, •fb 1 ~o meno~ de l50 kg/ cm2 '· y el 

refuerzo longitudinai esteró formado por lo menos de tres barras, cuya órea total no 

seró inferior a 0.2 f~/fy por- el órea. de castillo y esteró anclado en los elementos que 

limitan al muro de manera que pueda desarrollar su esfuerzo de fluencia. 

El órea del refuerzo transversal no seró inferior a lOOOs , siendo s la sepa
fy de 

ración de los estribos y de el peralte del castillo. la separación de los estribos no 

excederó 1.5 de ni 20 cm. 

Existirón castillos por lo menos en los extremos de los muros y en pu~tos in-

termedios del muro a una ~paración no mayor qua vez y media su alturo, ni_ 4 m. 

Existiró una dala en todo extremo horizontal de muro, a menos que este ól-

timo esté 1 igado a un elemento de concreto reforzado. Ademós existirón dalas en el 

interior del muro a una separación no mayor de 3 m. 

24 



-------~ 

.::?, !. , E'xistir6n elementos de refuerzo en el pertmetro de todo hueco cuya dimen-

sión exceda de la cuarta parte de la dimensión del muro en la misma dirección. 

Adem6s si la relación altura a espesor del muro excede de 30 deber6n pro

ve~rse elementos rigidizantes que eviten la posibilidad de pandeo del muro, por car

gas laterales. 

e) Muros reforzados interiormente. Estos son muros reforzados con nialla o 

b~rras corrugadas de acero, horizontales y verticales, colocadas en los huecos de las 

piezas, en duetos o en las juntas. Para que un muro pueda considerarse como refor

zado deber6n cumplirse los siguientes requisitos mtnimos. 

La suma de la cuantra de refuerzo horizontal, Ph, y vertical, Pv' no ser6 

menor que O .002 y ninguna de las dos cuan tras ser6 menor que 0.0007. La cuantra 

de refuérzo horizontal se calcular6 como Ph = Ash/st, donde Ash es el refuerzo hori

zontal que se colocar6. en el espesor t del mur~· a una separación s; Pv = Asv/tl, en 

que Asv es el 6rea total de refuerzo que se colocar6 verticalmente en la longitud L 

del muro. 

Todo espacio que contenga una barro de refuerzo deben~ tener una distancia 

1 ibre mrnima entre el refuerzo y las paredes de la pieza igual a la mitad del dióme

tro de la barra y deber6 ser llenado a todo lo largo con mortero o concreto. La dis

tancia libre mrnima entré una barra de refuerzo y el exterior del muro será de 1.5 cm 

o una vez el di6metro de la barra, la que resulte mayor. 

PÓra el colado de los huecos donde se aloje el refuerzo podr6 emplearse el 

mismo ~artero que se usa para pegar las piezas, o ün concreto de alto revenimiento, 

con agregado m6ximo de 1 cm y resistencia a compresión no menor,~e 75 kg/cm2e El 
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hueco de las piezas tendró uno dimensión mtnima mayor de S cm y un 6rea no menor 

de 30 cm2. 

Deberó colocarse por lo menos una varilla No. 3 en dos huecos consecutivos 

en todo extremo de muros, en las intersecciones entre ellos o a carfa 3 m. El refuerzo 

vertical y horizor.tal en el interior del muro tendró una separación no mayor de 6 ve-

ces el 'espesor del mismc ni 90 cm, la menor de ellas. 

Cuando los muros transversales lleguen a tope, sin ITaslape de piezca, seró 

necesario unirlos mediante dispositivos que aseguren ia continuidad de la estructura. 

El refuerzo horizontal debe ser continuo en la longitud del muro y anclado 

en sus extremos. Se deberón cumplir los mismos requisitos de anclaje que para concre-

to reforzado. Deberó haber refuerzo consistente en una barra No. 4 o su equivalente, 

alrededor de toda abertura cuya dimensión exceda de 60 an en CL:Jalquier dirección. 
1 ' 

La relación a lturq/ espesor de estos muros. nó ser6 superior a 30 1 o menos 

que se provean elementos rigidizantes que eviten la posibilidad de pandeo del muro. 

Deberó haber una supervisión contrnua en la obra que se asegure que el refuerzo esté 

colocado de acuerdo a lo indicado en planos y que los huecos en que se cloia el re-

fuerzo sean colados completamente. 

d) Muros no reforzados. Se consjderar6n como muros no reforzados aquellos 

que no tengan el refuerzo necesario para ser incluido's en a1guna de las tres categortas 

anteriores. 

4.5.2 Esfuerzo cortante medio de disei'lo 

La determinación de la fuerza cortante resistida por la mamposterta se basa en 

el esfuerzo cortante medio de diseño, .v* 1 el cual se tomar6 de la tabla del inciso 3.3. 
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Para materiales no cubiertos en la tabla mencionada, la resistencia"a cargos 

laterales se fijar6 con base en resultados de ensayes a satisfacción del Departamento. 

4.5 .3 Fuerza cortante resistida por la mamposteda 

en que 

La fuerza cortante resistente de diseño se determinar6 como: 

a) Para muros diafragma 

VR = FR (0.85 v* Ar) 

b) Para otros' muros 

VR = FR (0.5'v* Ar+ 0.3 P) ~ 1.5 FR v* Ar 

P es la carga vertical que actúa sobre el muro, sin multiplicar por 

el factor de carga 
1 ' 

Para muros reforzados interionnente de acuerdo con los requisitos de 

4.5. 1 e), se tomar6 v* como 1.5 veces el valor medido en los ensay~s para mamposte

rra sin refuerzo o el consignado en la tabla del inciso 3.3. 

E 1 factor de reduce ión de resistencia, FR, se tomar6 como: 

O .6 para. muros diafragma, muros confinados y muros con refuerzo in

terior que cumplan con los requisitos de 4.5. 1 

. O. 3 para muros no re forzados 

4.5.4 Contribución del refuerzo 

No se considerar6 ninguna contribución a la resisten e ia a fuerza cortante 

por efecto de los castillos y dalas que es necesario colocar en los muros para que. 
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estos puedan considerarse confinados, de acuerdo con lo especificado en 4.5. 1 b. 

4.5 .5 Resistenoia a flexocompresi6n en e! plano del muro 

la resistencia o flexión y a flexocompresi6n en el plano del muro se calcu-, . 
o. 

!aró, para muros sin refuerzos, según la teorra de resistencia de materiales suponien-

do una distribución lineal de los esfuerzos en la mamposterra. Se consideror6 que la 

mamposterra no resiste tensiones y que la falla ocurre cuando aparece en la secci6n 

crttica 1.m esfuerzo de compresión igual a f* • 
m 

Lo capacidad a flexión o Aexocompresi6n en el plano de un muro con ,.e-

fuerzo interior o exterior se calcularO con un método de diseflo basado' en las hip6te-

sis estipuladas en 4.4.5. 

Para muros reforzados con barras colocadas simétricamente en sus extremos, 

las fórmulas simplificadas siguientes dan valores suficient\3mente aproximados y con-
' . 

servodores del momento r'esistente de disei'io. 

Para flexión simple, el momento resistente se colcular6 como 

donde 

As es el Orea de acero colocada en el extremo del muro 

d' lo distancia entre los centroides del acero colocado en ambos 

extremos del muro 

Cuando exista carga axial sobre el muro, el momento de la sección se modi-

ficoró de acuerdo con la ecuación. 
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donde 

PR 
• p < 

SI U- 3 

. p PR 
MR = ( 1 • 5 M

0 
+ O. 15 PR d} ( 1 - P u) ; si P u > 

3 
R 

P u es la carga axial de diseño total sobre el muro, que se considera-

r6 positiva si es de compresión 

d el peralte efectivo del refuerzo de tensión 

PR la resistencia a compresión axial 

FR én este caso igual a O .6 
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DISEÑO DE MUROS DE CAROA PARA UNA CONSTRUCCION EJEMPLO 1 
DE DOS NIVELES APLiCANDO EL METODO SIMPLIFICADO . · 

h 1/7 

DATOS 

Construcción. poro v!vienda con dos niveles idénticos en plont.a, ubicada en 
zona de terreno compresible del Distrito Federal 

. 
1 11 
1 
1 

' 1 

-----
9 10 

1 12 13 

8 ... 
1 14 

1 1 
1 1 
1 1 
1 r l 6 

1 1 
16 1 : ~f----1 í 

7 

15 1 
1 
1 1 
1 1 
1 1 

J 5 r .. 
14 1 1 . 1 

1 ,------ ~--ur---------l 
19 0.75 

1 
X 1 

20 J 3 4 
-----

Acoloc iones,en m 21 

1 2 
-- - _¡-

1 

1 _o.7~ 1 
... 1.50 .. ¡ ... 3.0 

~-0.75., 
,~ 1.0-1-' 1.50 _,_ 1.0 1 

T 
\ 1'-50 

+ 
1 

12.0 

1 
~o 
~~-0 

1.0 

2.0 

2.0 

Muros Loso ViQOS y cerramientos 

Area losa en codo nivel : 73.5 ~ 
Altura 1 ibre de entrepiso =· 2. 35 m 
Muros de tabique rojo recocido, reforzados con castillos y dalas.. Mortero 1:1:6, 
cemento : col :areno 

Espesor nominal de los muros 14 cm 



2 

3 

4 

tJtMrLU l 
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CARGAS 

Azotea: carga muerta 350 kglm2 

carga v1 va 100 kglm2 (para disei'\o por carga verti col~ ZO k'g/m2 (paro 
diseño por sismo) 

Primer piso: carga muerta 325 kg/m2 
carga viva 170 kglm2 (para diseño por carga vertica0;90 kglm2 (para 

diseño por sismo) 

Peso muros 450 kg/m 
Longitud total de muros en planta : 46.7 m 

Carga total en muros de planta baja pdro diseño por cargos verticales 

W: (350+ 10ú) 73.5+(325+ 170) 73.5+450 X 46.7 X 2: 111 5QQ kg 

Carga total en muros de 'planta baja paro diseño par sismo 

~ : (350+70) 73.5+(325+90) 73.5+450 X 46.7 X 2: 103 QQQ kg 

PROPIEDADES DEL MATERIAL 

f* - 15 + 4 ·= 1 9 kg/cm2 
m-

v* : 3 kg/cm2 

REVISJON POR SISMO 

5 Se cumplen los requisitos para el empleo del método simpl.ifi cado de· diseño srsmíco 

6 e: 0.09 

7 VX:Vy: e Ws:0.09x 103:9.3 ton 

V u : l. 1 V : 1 O. 2 ton 

76 



RESISTENCIA EN DIRECCION X 

8 V RX:: FR (Ó.7 v*) Ar 

Ar:: t L l¡ F¡ 

D~ tcb!a cdjunta L Li F¡:: 15.86 m= 1 586 cm 

EJEMPLO J 

h 3/7 

VRx = 0.6 x 0.7 x 3 x 14 x 1586 = 28 000 kg > 10 200 kg; lo res:ist~ncia es 
adecuada 

En !=Hrecci6n Y la longitud de muros es mayor (22 .42 m), por tonto la seguridad 
contra sismo seró adecuada 

REVISION PÓR CARGAS VERTICALES 

9 Revisión de la resistencia total 

W u = 1 • 4 W = 1 • 4 x 111 • 5 - 156. 1 tan 

W R : F R FE f~ Ar 

10 FE Ar = tLFE L¡ 

De lo tabla adjunta 

L FE Li : 30. 83 m = 3083 cm 

WR: 0.6 x 19 x 14 x 3 ú83 = 4Y2 000 kg > 15ó 000 kg; adecuado 

11 Revisión de muros. individuales 

Se hace en la tabla adjunto. Resulta que poro el muro 19 la res_istencio es insu
ficiente. 
Esto pu·ede remediarse aumentando lo longitud de este mu~o, constr~yéndolo de t..r1 

material mós resistente en compresión o diseñando los castillos como columna5: pa
ra que tomen lo. carga vertical actuante. 
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REFUERZO 

. -

12 La distribución propuesta de castillos se muestra en el croquis siguiente. No se r e-

quieren dalas intermedias. 

A A 
1 

L A 
A A . 1 1 A 

A A A 

1 
1 
1 . 
1 
1 

A 1 
~ o\ 

1 

:A 
1 
1 . l 1 

1 1 1 
1 1 A 

• A ------l 1 1 1 
1 1 
1 1 

1 1 
1 1 

¡: 
~A 1 ' 

·- l. A 

1 
1 1 
1 . 

1 

:A 1 ... -------- --- ~-----r- -----·- -- ---- ---- ---·A 

1 

1 
1 
1 
1 

1 

j 
A A 

-A 

' 

A A A 
¡..._, -· l vors # 3 Ir 2:i3 A 

T ~ ~ 
X 

~~~cm E#2 c/20- No lo a colococ1dn de costollos 

\9 a. _/__ '-

~14-cm -J 
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EJEMPLO ·1 
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TABLA 1. DATOS PARA lA REVISION DE LA RESISTENCIA DE LOS MUROS 

-
Muro Longitud Area FiT F. Carga viva, Carga vertical, kg 

(1) Li, m tribu~ria, (3 (4~ FE X L¡ f. X L. kglm2 (5) actuante resistente ( 6) 
1 1 • m {2) ! 

1 . 0.75 1.2 0.6 o. 18 0.45 0.14 500 3090 
7180 l 2 0.75 1.2 0.6 o. 18 0.45 ,0. 14 . 500 

1 
3090 7180 

3 1.0 1.3 0.6 0.32 0.60 0.32 490 '·3560· 9580 
4 1 1.0 1.3 0.6 0.32 0.60 0.32 490 3560 9580 1 

X 5 3.5 4.5 0.7 LOO 2.80 3.50 320 11310 39WO 
e 6 2.0 2.0 0.7 1.00 1.40 2.00 420 5870 22300 1 

:2 7 3.·5 7.5 0.7 1.00 2.45 3.50 270 15390' 39100 1 u 
u 8 2.0 3.2 0.7 l. 00 1.40 . 2~00 350 7560 22300 1 Q>· 

1 .... 9 3850 ·- 1.0 1.5 0.6 0.32 0.60 . 0.32 460 9580 ; o 1 
11970 1 10 1.25 1 1.5 1 0.6 0.50 0.75 0.62 460 4170 

11 3.0 1 2.3 i 0.6 1.00 1.80 3.00 400 7560 28700 1 

' 
1 

-~-~ 
Suma 19.75 '13.30 15.86 

.•. 

12 2.0 3.0 0.6 . 1.00 1.20 2.00 360 7290 19100 
13 3.0 7.0 0.7 1.00 2.10 3.00 280 14100 33500 
14 9.0 12.0 0.7 ' 1.00 6.30 9.00 240 28400 100500 

>- 15 4.0 3.5 0.7 ·1.00 2.80 4.00 340 10500 44700 
e 16 1.0 2.8 0.7 . 0.32 0.70 0.32 370 5750 11200 

:Q 17 1.0 1.5 0.7 0.32 0.70 0.32 460 3850 11200 u 
u 18 1.0 3.5 0.7 0.32 0.70 '0.32 340 6720 11200 Q) .... 19 0.75 7.5 0.7. .o. 18 0.53 o. 14 270 11900 8400 ·-e 

20 3.0 3.5 0.6 1.00 1.80 3.00 340 9240 33500 
21 1.0 2.0 0.7 0.32 0.70 . 0.32 420 4330 28700 

Suma 25.75 17.53 
Sumo total 30.83 

( 1) La numeración corresponde a la identifi caci6n del plano de la hoja 1 
(2) Area tributaria de losa en cada nivel 

·(3) Factor de. reducción por' excentricidad y esbeltez dado en el ·inci,so 3.2 
(4) F¡ ; ( 1. 33 L¡lh)2; siendo h : 2. 35 m · · . 

(5) wym: 120+420/../J\; A es el drea tributaria de fa columna 2 
(6) Wu = 1.4 ((350+ 100) A+(325+wy,JA+2 x 450 x L¡) 
(7) W R:: FR Fe ~ At 



1. 

2. 

3. 

4. 

h 6 7 
COMENTARIOS 

-~'Carga VI va para azoteas con pendiente menor de 5%. Art 227 del Reglamento 
tf t 

- ~-Carga vjva para óreas destinadas a habitación wy : 120 + 420 A 2 • Se con-
sidera el órea totul de la planta A= 73.5 m2 m 

' 
Resistencia a compresión, r:;,, toma_da de la tabla del inciso 2 .'4. 1 e de estas 
normas; para tabique rojo y mortero Tipo 111, f* = 15 kg/cm2; se añaden 4kg/cm2 

m 
según lo estipulado en el inciso2.4.1e) para muros con dalas y castillos que cum 
plen los requisitos necesarios para considerar los muros como confinados. 

Resistencia en cortante tomada de la tablci del inciso 3.3 de estas normas paro 
los materiales en cuestión. 

5. Se cumplen los requisitos del Art 238 del Reglamento para el empleo del méto
do simplificado de diseño srsmico, relativos a que existan dos muros paralelos 
que cubren .mós de 50% de la longitud de lo- construcción, y a los lrmites de 
altura y de relación de lados de la construcción. 

6. Coeficiente srsmico de la tabla del Art 239 del Reglamento, para zona 111, mu 
ros de piezas macizos y altura entre 4 y 7 m. 

7. Según el método simplificado de diseño srsmico solo hay que verificar, en cada 
dirección, que la suma de la fuerza cortante de todos los muros sea igual o me 
yor que lo actuante calculada multiplic'ando .el coeficiente srsmico por el peso
de la construcción arribo del nivel en estudio. Solo se revisarón los muros de 
planta baja, ya que los de primer nivel son obviamente menos crllicos. 

8. El Art 239 citado especifica que la contribución o la resistencia de muros. cuya 
relación altura a lonqitud excedo de 1. 33 debe reducirse afectóndola del coe
ficiente (1.33 l/h)2.~ Aqur se prefiere emplear una longitud reducido de muro, 
afectada por el factor Fi = (1.33 l/h)2. Los valores para cada muro se obtie
nen en la tabla adjunta.- Un procedimiento alternativo que resulta próctico y 
conservador es el de despreciar la contribución de los muros cuya relación altu 
ro a longitud es superior a 1.33. 

9. Se requiere revisar que cada muro sea capaz .de soportar la carga que sobre 
él actúa; sin embargo, resulta útil e indicativo revisar el margen de seguridad 
f¡lobal· de la resistencia a carga vertical comparando la carga vertical actuante 
con la suma de las resistencias de todos los muros. Este cólculo se horó solo 
para los muros de· planta baja. 

1 O. El factor FE afecta la resistencia de los muros a cargo vertical por efecto de 
excentricidad y esbeltez. Al igual que para lo resistencia por sismo, resulto 
cómodo emplear una longitud equivalente de muro, multiplicando la real por 
el factor FE obtenido del inciso 3. 2; los cól culos se muestran en la tabla ad
junta. 
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EJEMPLO 1 
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11. La revisión de muros individuales implico el c61culo de la carga vivo dt! diseño 
para cada uno según su óreo tributario (columna 6 de la tabla adjunta) y de la 
carga actuante sobre cado muro. La res.istencia se calcula en la mismo forma 
que pera la revisión global. 

12. Para o,ue sean aplicables los métodos y los factores de seguridad adoptado~ el 
muro debe cumplir los requisitos para .mamposterfa confinada d.al inciso 4.5.1 b) 



11. ESTRUCTURAS DE MADERA 

Los usos estru~turales más frecuentes de la madera son en techos de construccio

nes industria les o de vi vi ende, en los cuales las estructuras de madera ro .están 

sujetas a fuerzas sfsmicas importantes. En algunos pai"ses sonJrecuentes las vivie~ 

das en que tanto los elementos verticales como los horizontales son de madera. 

En ge~1eral el comportamiento observado ante temblores importantes de las estruc

turas de madera ha sido bueno. Este buen desempeño se atribuye principalmente 

a que se trata de construcciones muy ligeras en las que las fuerzas de inercia in 

duci das por el sismo son pequeñas. 

Las fallas que se han presentado por efectos de sismo son atribuibles casi exclu-

si va mente a uno de estos factores. . ' 
a) Degradación de la· madera por efecto de intemperismo o por ataques de insec

tos; esto es ,particularmente grave en la madera en contacto con el suelo. Un 

ejemplo dramático es la falla de cientos de construcciones de "taqueza.l" en Ma

nagua en 1972. 

b) Conexiones inadecuadas de los elementos entre sí y falta de anclaje con !a 

cimentad Ón . 

Daños importantes han ocurrido también por las grandes deformaciones q1.1e se han 

requerido para que alguna estructura de madera disipara la enérgía dei sisrno y 

que han causado falla en elementos no estructurales frágiles. 

Como se ha hecho notar en un tema anterior 1 la madera es un material con com

portamiento frágil ante cualquier modo de falla que se puede presentar (tensión, 



. .. ) compres• on, cortante, etc . Aunque esto es una. grave desventaja desd~ el pun-

to de vista del comportami tulto st'smi co, existen dos circunstancias que mitigan la 

situación: lo resistencia de la madera aumenta sensiblemente cuando la$ cargas se 

aplican rH nóm: camer!te (ver fig i) y el comportamiento ante cargas ci'c'lfcos mues~ 

tra un amortiguaml ento notable {amortig•Jami ento viscoso equivclenl·e .de 8 a 10% 

{ver fi9 2) y no presenta .:leterioro de resistencia hasta la carga máxima. Adicio-
' 

na!mente al amortiguamiento propio del material, se tiene alto disipudón de ene_: 

gía a través de movimientos en las conexiones, lo cual hace que sean ti"piccs 

amortiguamientos ~otale~ equivalente de entre 15 y 20%. Lo anterior permite re 

ducir notablemente los espectros elásticos de disei'lo construidos generalmente para 

amortiguamiento del orden de 5%. El reglamento del Distrito Federal acepta un 

factor de reducciÓn de cuatro para construcciones de madera. 

1 • 

Por tratarse de un mater.ial natural, la variabilidad'de las propiedades mecánicas 

.de la madera es grande. En países en que el uso estructural de le;~ madera es 

amplio, se adaptan procedimientos de cl~sificación de los elementos que aseguran 

una menor variaciÓn en las propiedades. La variabilidad es también .grande en los 

productos industriales, como la manen:¡ laminada (triplay), por variación de la pri-

ma empleada y de los adhesivos. 

La ref l tra,ta en forma muy clara y resumida sobre el disef'lo de estructuras de 

madera; de la pag 43 a 52 se describe~ las propiedades de! material y en el ca-

piTu lo 29 se trata el comportamiento estructura 1 y el diseño. 

Textos más completos sobre el disei'lo de estructuras de madera son los ref 2 y 3. 

El disef'lo según las normas del reglamento para el Distrito Federal se presenta e 



ilustra en la ref 4. 

Ninguna de las publicad ones anteriores trata sin embargo el di sef'io srsmi co 

de. estas construcciones. Un breve pero muy claro tratamiento de este tema se 

encuentra en la ref 5 (pag 277 a 289). 

Los sistemas estructurales más usuales en madera son' las armaduras o las vigas pa-

tale las para techos, en las que la principal funcicSn ante el efecto srsmi co es la 

de constituir diafragmas rrgidos en su plano que distribuyen las cargas a los ele-

mentos verticales.resistentes. Es necesario por tanto un contraventeo en el pla-

no de estos elementos para proporcionar dicha rigidez. 

El marco rrgido de la madera es relativamente poco empleado actualmente debi-

do a la dificultad de lograr continuidad en las conexiones viga-columna y a la 

1 ' 

baja rigidez lateral de.los marcos. 

El sistema cor.~structivo más común, especialmente para vivienda, ~s el formado 

por diafragmas horizontales y verticales; estos son paneles constituidos por un ar-

mazcSn ligero de madera recubierto por placas de tri play o de yeso o con aplana-

do de cemento y cal sobre metal desplegado (para exteriores). 

En esta forma (Fig 3) el comportamiento srsmico es si mi lar al· de las estruch;ras 

' ' 

de muros de mamposterra con losas de concreto y son aplicables los mismos pro-

cedimi entos de análisis', 

Los requisitos que deben cumplirse son que el diafragma horizontal de piso o te-

cho sea suficientemente rrgido en su plano, Para ello- el recubrimiento debe- . 



podene conectar adecuadamente ·a las vigas de soporte del piso. Cuando el re-

cubrimiento es de triplay o de duela ·se especifica una relación máxima entre lo-

do mayor )' menor del tablero de pi so (VB 4 según las recomendaciones de N 

Zelanda). 

Los tableros verf'icales (mvros) deben tener suficiente rigidez y resistendo. La re-

sistencia es muy variable según la calidad del recubrimiento, el _tipo de armazón 

y la formo de uniÓn entre recubri mi ente y armazón; se especiFican esfuerzos cor

tantes permisibles variables entre 10 y 50 .kg/cm2 • 

El aspecto más importante es el de las consxiones (fig 4) que deben diseí'larse pa-

ra resistí r los esfuerzos cortantes que se generan entre elementos horizontales y 

verticales y los esfuerzos de tensión debidos al momento de volteo. 

' ' 

Recomendad ones deta liadas sobre el di seí"io sísmico .de construcciones para vi vi en~ 

da con este sistema sé enc_uentran en la ref 6. Algunos detalles de conexión 

típicos se muestran en las fi gs 5 y 6. 
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RET. '29 No. 47 DE F.S.T. DE MIER 
COL. JARDIN BA.I:J3UENA 
MEXIC09,D.F. 
TEL. 571-56-57 

9. SR. ELlAS GALJNDO VALL~RINA 
GERMAN PATINO No. 36 ¡;_ 5 
COL. ARAGON 
QUERETARO, QRO. 

H' SR. OSCAR JAIME GELBWASER 

SUDERMAN No. 143- 1 
COL. POLANCO 
MEXICO 5, D. F. 
TEL. 545-55-99 

U. TECNICA PARTI CUIAR DE LOJA 
ECUADOR, S. A. 
LECTURAS DE MECANI CA ANAL! TI CA 
P.O.BOX#71 SUR.A 
r_ OJA ECUADOR 

UNIVERSiDAD CENTRAL V-VITO ECUADOR 
PROFESOR 
V-VITO 1 ECUADOR 

INTITUlO COSTARRICENSE DE ELECTRI Ci D,!)..Q 
iNGEi"l ERO CIVIL 111 
SA8ANA NORTE 
SAN JOSE 1 COSTA RICA 

CONSTRUCCIONES Y MANTENIENT0 1 S.A. 

INTI TUTO DE 1 NGENIERIA, UNA/v'\ 
APDO. 70-472 

, (v'IEXICO 20, D.· F. 
TEL. 548-97-94 

. ESC. DE INGENI ERIA 1 UAZ. 
PROFESOR DE MEDJ O TIEMPO 
LOPEZ VELARDE S/N 
ZACATECA$ 1 ZAC. 
TEL •. 2-08-27 

ESC. S~~ERIOR DE 1 NGENIERIA Y 
ARQUITECTURA 
PROFESOR 
ZACATEN~O, D. F. 

UNIVERSIDAD AUTONOMA DE QUERETARO 
PROFESOR DE TIEMPO COMPLETO 
CENTRO UN!VERS'J TA~I O 
QUERET ARO, QRO. 

. EURO ESTUDIOS, S. A. DE C. V. 

INGENiERO CALCULISTA 
GAUSS No. 9- 202 
COL. ANZURES 
TEL. 250-70-00 



11. SR. RÁUL MENDOZA MONROY 
LAGO VICTORIA No. 52-2 
COL. ANAHUAC 
MEXICO 17 1 D. F •. 
TEL. 250-30-62 

12. ING. RAMON MORALES ROSS 
PESTALOZZI No. 526- 5 
COL. NARVARTE 
MEX!CO 12, D_. F 
TEL. 5 23-21-52 

13. SR. FLORENCIO MORENO LOPEZ 
PRIMAVERA OTE No. 35 
QUERETARO, QRO. 
TEL. 2-72-20 

14. SR. ANTONIO NIETO GUTIERREZ 
IRLANDA No. 132- 30 
COL. SAN ANDRES CHURUBUSCO 
MEXICO 21, D. F. 
TEL. 549-68-73 

15. SR. HUGO OSORIO VAZQUEZ 
LAGO CARDIEL No. 104 
COL. ARGENTINA 

· MEXICO 17, D. F. 
TEL. 527- 1023 1 

16. SR. JESUS PORRAS MARICASL 
,(ALZ. SNTA. ANITA No. 115 (~ 
COL. MODERNA 
MEXICO, D. F. 
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11. ING. CONSTANCIO RODR IGUEZ CABELLO 

18. SR. ALFONSO RUIZ VAZQUEZ. 
AV. VALLE DE BRAVO No. 19 
COL. VERGEL DE COYOACAN 
MEXI CO 22, D. F. 
TEL. 6n-37-30 

19. SR. ANTON 10 SANCHEZ HERNANDEZ 
SAN LUIS POTOSI No. 19 
COL. HIDALGO 
QUERETARO, QRO. 
TEL. 2-33-29 

-

C lA. DE LUZ Y FUERZA DEL CENTRO ,S .A. 

INGENIERO 
MELCHOR OCAMPO No. 171 
MEXICO 6, D. F. 
TEL. 518-00-80 EXT. 574 . 

UNIVERSIDAD JUARES AUTONOMA DE 
TABASCO 
CIUDAD UNIVERSITARIA 
PROFESOR 
VILLAHERMOSA, TAB. 

UAQ. ESCUELA DE INGENI ERIA 
PROFESOR DE CARRERA 
CENTRO UNIVERSITARIO QRO. 
QUERET ARO, QRO. 
TEL. 2-51-89 

INDUSTRIAL MINERA MEXICO, S. A. 
SúPERVI SOR DE DISEf'iO 
BAJA CALIFORNIA No. 200 
COL. ROMA SUR 
MEXICO 1.1, D •. F. 

' TEL. 564-70-66 EXT. 288 

PETROLEO$ MEXICANOS 
INGENIERO CIVIL (CALCULISTA) 
AV. MARINA NACIONAL No. 329 
MEXICO 17, D. F. 
TEL. 545-74-60 EXT. 30-18 

INSTITUTO TEC. REG. DE OAXACA 
CATEDRATICO 
CALZ. 1 NSTI TUTO TEC. REG. OACACA 

UNION DE PROFESORES DE LA FACULlAD
DE INGEN IERIA, UNAM 

ARVA CONSTRUCCI-ONES · · 

ESC. DE ING. DE LA UNIVERSIDAD DE 
QUERETARO 
PROFESOR DE CARRERA 
CENTRO UN iVERS! TARI O DE QRO. 
TEL. 2-51-89 



2u. SR. RAUL SERRANO LIZAOLA 
BONAMPAK No. 4506 
COL. REFORMA AGUA AZUL 
PUEBLA, PUE. 
TEL. 43-92-96 

21. SR. LUIS SlMANCAS ORDOf\10 
CALLE CENTRAL No. 111 - 1 
COL. ATLANTIDA 
MEXICO 21, D •. F. 
TEl.:. 544-47-54 

22. SR. TIVADO INDA FEDERICO 
JUAREZ No. 57 
CHILPANCINGO, GRO. 

23. SR. ANGEL J. VALLEJO GONZALEZ 
VALLE DE OAXACA No. 24 
COL. VISTA DEL VALLE 
NAUCALPAN, MEX •. 
TEL. 560-50-65 

2.4. SR. V. PABLO VAZQUEZ MORENO 
ORIENTE 166 No. 83 
COL. MOCTEZUMA 
MEXICO 9, D. F. 
TEL. 762-02-28 

3. 

. . 
UNIVERSIDAD AUTONOMA DE PUEBLA 
DOCENTE 
ESCUELA DE INGENIER!A Cl VIL 
CIUDAD UNIVERSITARIA 
PUEBLA, PUE 

S .A. H .q. P. 
DJREC. GRAL. PREVENCION Y ATENCION 
DE EMERGENCIA URBAt-.JA 
EXPERTO "L" 
RUBEN DARlO Noa 13 
COL • POLANCO 
MEXICO 5, 0,. F. 
TEL. 250-78-75 

ESC. DE INGENI ERIA- UAG 
SUBDIRECTOR-·MAESTRO TIEMPO COMPLtTO 
AV. CASA DE LA JUVENTUD S/N 

CIA. DE LUZ Y FUERZA DEL CENTRO,S.A. 
ING. CLS. 20 
TLALOC N.o. 90. 

• CQL. ANAHUAC 
TEL: 592-37-18 

INSTITUTO PDLITECNICO NACIONAL 
E. S. 1 .A. 
PROF. TITULAR DEPTO. DE ESTRUCTURAS 
PABELLON No. 4- U.P.Z. 
MEXICO 15, D. F. 


